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f Esta excelente obra responde a la necesidad existantn s .
/ contar con un texto a nivel basico sobre hidrologia de supur ‘ b
ficie, adaptado a las particulares condiciones de México o \
/ Hispanoamérica. Es up texto accesible tanto a estudianton f
/ como profesionales interesados en la hidrologia. Por esta ru “,“
/ z6n, se ha evitado de?aeradamente el planteamiento téém.o ;

/ y complejo, pero sin perder de vista los aspectos glolﬁales do ]
; los problemas hidrologicos practicos. El contenido deé la obra i
/ se basa ey el programg del curso semestral a nivel profesional 'ki

\ en carrergs como Inggniero Civil, Ingeniero Agrénomo o In i’
geniero ‘Tdrologo Asimismo, es Gtil como introduccion a F’
cursos deiposgrado y como obra dé\consulta para profesiona- "
les del area de geografia. ]

No obstante su caracter funddmental, se han incluido “
temas que usualmente no se impdrten a nivel profesional,
como el 'de nociones de hldrometeorologla y elementos de J
una teoria de la infiltracion, que es necesario impulsar en [
nuestro medio. El libro supone un conocimiento previo en [
ma*tematlcas elementales y fundamentos de estadistica. En
estf altimo aspecto, sin embargo, es comiun que los cursos
basicos de estadistica en ingenieria tengan un enfoque ligera-
‘mente diferente al de la hidrologia; por ello, la obra tiene
como objetivo orientar al lector respecto de los conceptos
fundamentales de probabilidad y estadistica y sobre regresion
y correlacion.
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Prologo

El presente texto es resultado de la imparticidn, durante cinco aiios, del curso
de hidrologia en la Universidad Nacional Auténoma de México. Responde
a la necesidad existente de un texto a nivel basico sobre hidrologfa de superfi-
cie escrito en espafiol y adaptado a las particulares condiciones de México e
Hispanoamérica.

El texto estd escrito a nivel basico, de manera que sea accesible tanto a
estudiantes como a profesionales interesados en la hidrologfa. Por ello, se han
evitado deliberadamente los planteamientos tedricos y complejos y se ha pro-

~ curado no perder de vista los aspectos globales de los problemas hidrolégicos

précticos. El contenido de la obra es igual al que se imparte en el curso se-
mestral a nivel profesional en carreras tales como ingeniero civil, ingeniero
agrénomo o ingeniero hidrélogo. Es ttil como introduccidn a cursos de pos-
grado y como obra de consulta para profesionales de ingenieria y geografia.

A pesar del caricter fundamental del libro, se han incluido ciertos temas
que usualmente no se imparten a nivel profesional, como el de nociones de
hidrometeorologia (apartado 6.1) y elementos de una teorfa de la infiltracién
(apartado 7.3), que es necesario impulsar en nuestro medio.

El libro supone un conocimiento previo en matematicas elementales y fun-
damentos de estadistica. En este tltimo aspecto, sin embargo, es comiin que
los cursos basicos de estadistica en ingenierfa tengan un enfoque ligeramente
diferente al de la hidrologia; en este sentido, la obra incluye los conceptos
fundamentales de probabilidad y estadistica orientados a la hidrologia, en el
apartado 9.1, y los de regresion y correlacién; en el apéndice B.-

Fl orden de los temas acaso parezca extrafio a los profesores de hidrolo-
gia que acostumbran impartir su curso describiendo en primer lugar cada uno
de los componentes del ciclo hidrolégico por separado, y posteriormente sus
relaciones y aplicaciones a problemas practicos. Mi experiencia docente me
indica que esa manera de impartir el curso resulta tediosa para los estudiantes




8 Prélogo
acostumbrados a imaginar obras y buscar aplicaciones casi inmediatas de los
cursos tedricos. Por ello se ha elaborado la obra tomando el capitulo cinco (al-
macenamiento y trdnsito en vasos y cauces), qile es el de mayor interés
préctico, como centro de atencién y rodedandolo del resto de los temas. El or-
den adoptado, ademds, permite que los estudiantes desarrollen todo un pro-
yecto hidrolégico a lo largo del curso.

Elaborar un libro como el presente es, en mi opinién, una de las tareas
mas agradables a las que puede someterse cualquier profesor, no sélo por el
valor intrinseco que pueda tener, sino también por la satisfaccion de encon-
trar gente dispuesta a colaborar desinteresadamente. Como es comin en estos
casos, resulta imposible mencionar a cada una de las personas que de alguna
manera participaron en la elaboracion del trabajo; no obstante, merecen espe-

- cial reconocimiento el maestro en ingenieria Ramén Dominguez Mora, quien

hizo varias revisiones criticas de los manuscritos y valiosos comentarios que
mejoraron el texto; el Ing. Pablo Herndndez Delgadillo, que dibujé todas las
figuras; el Ing. Abraham Bernal Ortiz, que colaboré en la mayor parte del
capitulo uno; el Dr. Polioptro Martinez, que revis6 parte del original; las Sri-
tas. Eugenia Aparicio y Ma. de Jests Palafox asi como la Sra. Consuelo Diaz
C., por haber tenido la paciencia de interpretar mi caligrafia para mecanogra-
fiar las varias versiones del texto, y en general al personal de la seccién edito-
rial de la Facultad de Ingenieria de la UNAM, donde se publicaron las primeras
versiones del libro como notas de clase.

- Finalmente, se agradecerdn todos los comentarios respecto a la obra, ya
que serviran para mejorarla en futuras ediciones.

Francisco Javier Aparicio Mijares
Cuernavaca, Mor., septiembre de 1987
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1 Introduccion

1.1 DEFINICION Y OBJETIVO DE LA HIDROLOGIA

Existen varias definiciones de hidrologia, pero la mds completa es quizds la

siguiente:

‘‘Hidrologfia es la ciencia natural que estudia al agua, su ocurrencia, circulacién
y distribucién en la superficie terrestre, sus propiedades quimicas y fisicas y su
relacion con el medio ambiente, incluyendo alos seres vivos.”” (Referencia 1.1)

Aceptando esta definicién, es necesario limitar la parte de la hidrologfa
que se estudia en la ingenieria a una rama que cominmente se llama ingenie-

PR = R S o v agrioied

el control y aprovechamiento del agua.

El ingeniero que se ocupa de proyectar, construir o supervisar el funcio-
namiento de instalaciones hidrdulicas debe resolver numerosos problemas prac-
ticos de muy variado cardcter. Por ejemplo, se encuentra con la necesidad de
disefiar puentes, estructuras para el control de avenidas, presas, vertedores,
sistemas de drenaje para poblaciones, carreteras y aeropistas y sistemas de
abastecimiento de agua. Sin excepcion, estos disefios requieren de andlisis
hidrolégicos cuantitativos para la seleccidn del evento de disefio necesario.

El objetivo de la hidrologia aplicada es la determinacion de esos eventos,
que son andlogos a las cargas de disefio en el andlisis estructural, por poner
un ejemplo de la ingenieria civil. Los resultados son normalmente sélo esti-
maciones, con aproximacion limitada en muchos casos y burda en algunos otros.
Sin embargo, estas estimaciones rara vez son menos aproximadas que las cargas
usadas en el andlisis estructural o el volumen de trdfico en carreteras, por ejem-
plo. El andlisis hidroldgico exhaustivo es, pues, el primer paso fundamental

13



14 ; ‘ Introduccion

en la planeacién, disefio y operacién de proyectos hidrdulicos. En la fase de
planeacién y disefio, el andlisis se dirige bdsicamente a fijar la capacidad y
seguridad de estructuras hidrdulicas. Las dimensiones fisicas o la capacidad
de conduccion de una estructura hidrdulica se determinan, desde luego, de
acuerdo con los volimenes y gastos que se deseen almacenar, controlar o trans-
mitir. En este sentido, se requieren estudios hidrolégicos para determinar la
disponibilidad de fuentes naturales y para saber si el abastecimiento de la fuente
es adecuado en todo tiempo, o si se requerird de otras estructuras Apara corre-
gir las deficiencias o para disponer de los volimenes excedentes de agua. La
seguridad de las presas en lo que concierne a'la capacidad del vertedor y a
la elevacion mdxima del embalse, depende, en gran medida, de la determina-
cién de una tormenta de disefio y de su conversién a una avenida generada
en la cuenca, o bien directamente de la ltima, y en menor grado de las olas
y la marea generadas por el viento. Asimismo, la estabilidad de muros y te-
rraplenes depende de los estudios hidrolégicos e hidrdulicos que definen los
niveles probables del agua, asi como la duracién y cambios en el tiempo de
dichos niveles. La hidrologfa juega también un papel importante en la opera-

cién efectiva de estructuras hidrdulicas, especialmente aquellas que se desti-
nan a la generacion de energfa y control de avenidas, donde se requiere con
frecuencia de pronéstico de avenidas y sequias.

Es asi que la hidrologfa, en cuanto trata con un aspecto importante y vital
del medio ambiente, que es el agua, es una ciencia esencial para el aprovecha-
miento de los recursos hidrdulicos y el disefio de obras de defensa. Aunque
esta ciencia estd lejos de tener un desarrollo completo, existen varios métodos
analiticos y estadisticos que son en mayor o menor grado aceptados en la pro-
fesién ingenieril. ~

Los procesos que estudia la hidrologfa involucran tantas variables que es
dificil, si no imposible, prever si alguna vez se aproximard al status de cien-
cia exacta o, incluso, si-alguna vez podr4 llegar a ser completamente con-
siderada como una ciencia independiente. Las ciencias en que_se apoya la
Investigacion _hidroldgica son basicamente la geografia fisica, la meteoro-
logia, la geologia, la hidrdulica, las matemdticas y la estadistica, aunque
también es facil encontrar relaciones de la hidrologfa con disciplinas como
la fisica, quimica, biologfa, investigacién de operaciones y otras. Los limites
que separan a la hidrologfa de estas ciencias no estdn determinados y no tiene
objeto tratar de definirlos rigurosamente. Asi como la hidrologia es una cien-
cia muy amplia, interdisciplinaria porque requiere material de otras ciencias
para su propia interpretacion y uso, el ingeniero especializado en hidrologia
trabaja integrado a equipos en los que colaboran especialistas en la mayor parte
de las disciplinas mencionadas, aunque con frecuencia representa el papel prin-
cipal y ejerce la funcién de coordinador del proyecto en algunas de sus etapas.
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La hidrologia es una parte interesante de la ingenierfa, pero en algunos
aspectos resulta notablemente diferente de la mayoria de las disciplinas inte-

grantes de ésta. Los fenémenos naturales con los cuales se relaciona no

se prestan, al menos. hasta ahora, a los andlisis rigurosos de la mecénica;
por esta razdén existe una mayor variedad de métodos, mayor latitud para €l
criterio y una aparente falta de precision en la solucién de los problemas. A
pesar de esto dltimo, la precisién de las soluciones hidrolégicas se compara
favorablemente con otros tipos de cédlculo en ingenieria, donde las incertidum-
bres se ocultan a menudo con el uso de factores de seguridad, o bien con los
procedimientos referentes a la determinacion de las propiedades de los ma-
teriales.

No obstante la importante funcién que tiene el hidrélogo en todas las fa-
ses del desarrollo de proyectos hidraulicos,-es poco comun que los estudian-
tes elijan la hidrologia como profesion, ya sea porque esta rama no ha adquirido
aln una clara fisonomia como tal, ya sea porque en muchos organismos las
posibilidades de progreso profesional del hidrélogo parecen inciertas. Sin em-
bargo, estos factores son cada vez menos un obsticulo para que los estudian-
tes se orienten hacia la especializacién en hidrologifa.

Una parte importante del trabajo del hidrélogo es la recoleccién y andli-
sis de datos. La disposicién de datos bdsicos adecuados es esencial en todas
las ciencias, y la hidrologia no es una excepcién. De hecho, las caracteristicas
de los fenémenos naturales con que tiene que ver la hidrologia hacen que este
punto pueda ser especialmente delicado. Como ya se menciong, es dificil tra-
tar muchos de los problemas hidrol6gicos mediante un razonamiento deducti-
Vo riguroso, y no siempre es posible comenzar por una ley bdsica y determinar
a.partir de ésta el resultado hidroldgico deseado. Con frecuencia es necesario
partir de un conjunto de hechos observados y, mediante un andlisis empirico,
establecer las normas sistemadticas que- gobiernan tales hechos. Asi, el hi-
drélogo se encuentra en una dificil situacién cuando no cuenta con los datos
histéricos adecuados para la zona particular del problema. Por ello, la mayo-
ria de los paises del mundo disponen de una o mds agencias gubernamentales
que tienen la responsabilidad de recolectar y difundir datos hidroldgicos. En
México, los organismos encargados de esta recoleccion y de su publicacién
en forma de boletines hidrométricos y climatoldgicos son la Secretaria de Agri-
cultura y Recursos Hidrdulicos (SARH), la Comision Federal de Electricidad
(CFE) y la Comisién Internacional de Limites y Aguas México-Estados Uni-
dos de América,. ademds de algunos otros organismos de cardcter local,
como el Departamento del Distrito Federal. Es importante que el estudiante
conozca la forma en que estos datos son recopilados y publicados, las limita-
ciones de precisién que tienen y los métodos propios para su interpretacién
y ajuste.
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Las herramientas con que hoy cuenta el hidrélogo son miltiples y muy
variadas, pero con frecuencia le son tiles s6lo para situarse dentro del orden
de magnitud de los pardmetros que maneja. Generalmente, cada problema hi-
drolégico es tnico en cuanto trata con un conjunto diferente de condiciones
fisicas dentro de una cuenca hidrolégica especifica, lo que implica que el que
trabaja con este tipo de problemas no puede tener una filosoffa conformista.
Cada nuevo caso es un problema de investigacion: éste es uno de los grandes
encantos de la hidrologia. No es un campo dogmatico de la profesién de la
ingenieria, sino un reto intelectual sistemadtico, es un ejercicio de la imagina-
cién y de la inteligencia, de la prudencia y el sentido de la observacion.

1.2 BREVE RESENA HISTORICA

Fijar la fecha exacta ‘del nacimiento de una ciencia es siempre dificil. Esto
se aplica particularmente a la hidrologia, cuyo origen puede encontrarse en
varias esferas conexas: la geografia fisica, la meteorologia, la geologia, la hi-
draulica, etc.

Los inicios de la hidrologia se vinculan, por una parte, a las primeras
obras de ingenieria de la antigiiedad que servian para abastecer de agua a las
ciudades o para regar campos de cultivo y, por otra, a los intentos de eminen-
tes eruditos por comprender el medio fisico que rodea al hombre.

Entre los conceptos basicos de la hidrologia, el de ciclo hidrolégico puede
considerarse fundamental. Por evidente que este ciclo pueda parecer hoy, hu-
bo de transcurrir mucho tiempo para que se lograra comprender su mecanis-
mo, y ni siquiera los intelectos mds brillantes del Renacimiento pudieron evitar
algunas hipétesis falsas.

Aunque existen algunas referencias en la literatura mds antigua, aparen-
temente le correspondié a Pierre Perrault el gran mérito de demostrar con
evaluaciones cuantitativas en su libro De [’origine des fontaines, publicado
en 1674, que las precipitaciones y las nevadas son la causa del flujo en los
rfos, con lo cual marcé la pauta para el reconocimiento universal del ciclo hi-
droldgico en su interpretacién moderna. Lo anterior justificé la decisién de
aceptar la obra de Pierre Perrault como principio de la hidrologia cientifica
y de celebrar su tricentenario en 1974.

Se acepta que hacia fines del siglo X VII ya existian casi todos {os elemen-
tos necesarios para fundar la hidrologfa, pero no se reconocia a ésta como
ciencia especifica, y sélo se llegé a ese reconocimiento a medida que fue evo-
lucionando en el transcurso de los tres siglos siguientes.

No fue sino hasta el siglo pasado en que la hidrologfa alcanzé un recono-
cimiento definitivo como disciplina. Su consolidacién fue apoyada durante los

El ciclo hidrolégico 17

et \\\
-
Condensacién _—,%R
! ~ \
j ici A e I
Flujo superficial * fi t ‘ﬁ%’//’/ = Viento @ Rad:;cu‘ﬁn
\ By Retencu‘m Evaporﬁ:‘ién ///,/ (AN 55 < solar

Precipitacion
superficial Transpiracién Intercepcion

Evaporacion Escurrimiento

Capilaridad Flujo subsuperficialy

e \
Flujo subterraneo
Agua subterrdnea

Percolacion profunda

Figura 1.1 Ciclo hidroldgico.
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Gltimos sesenta o setenta afios por la publicacién de una serie de manuales
de hidrologfa, registrdndose de esta manera el progreso cientifico con la apa-
ricién de revistas especializadas y con la creacién de centros e institutos de
investigacién hidrolégica.

1.3 EL CICLO HIDROLOGICO

El ciclo hidrolégico, como ya se menciond, se considera el concepto funda-
mental de la hidrologfa. De las muchas representaciones que se pueden hacer
de él, la mds ilustrativa es quizds la descriptiva (véase figura 1.1).

Como todo ciclo, el hidrolégico no tiene ni principio ni fin, y su descrip-
cién puede comenzar en cualquier punto. El agua que se encuentra sobre la
superficie terrestre o muy cerca de ella se evapora bajo el efecto de la radia-
cién solar y el viento. El vapor de agua, que asi se forma, se eleva y se trans-
porta por la atmdsfera en forma de nubes hasta que se condensa y cae hacia
la tierra en forma de precipitacién. Durante su trayecto hacia la superficie de la
tierra, el agua precipitada puede volver a evaporarse o ser interceptada por
Jas plantas o las construcciones, luego fluye por la superficie hasta las cotrientes
o se infiltra. El agua interceptada y una parte de la infiltrada y de la que corre
por la superficie se evapora nuevamente. De la precipitacién que llega a las |
corrientes, una parte se infiltra y otra llega hasta los océanos y otros grandes
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cuerpos de agua, como presas y lagos. Del agua infiltrada, una parte es absor-
bida por las plantas y posteriormente es transpirada, casi en su totalidad, hacia
la atmésfera y otra parte fluye bajo la superficie de la tierra hacia las corrien-
tes, el mar u otros cuerpos de agua, o bien hacia zonas profundas del suelo

(percolacién) para ser almacenada como agua subterrdnea y después aflorar
en manantiales, rios o el mar.

BIBLIOGRAFiA
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La cuenca hidrologica

Asi como el ciclo hidrolégico es el concepto fundamental de la hidrologia,
la cuenca hidrolégica es su unidad bdsica de estudio. En este capitulo se estu-
diard este concepto y algunas nociones fundamentales de geomorfologia ttiles
en la ingenierfa hidroldgica.

2.1 CONCEPTO DE CUENCA

Una cuenca es una zona de la superficie terrestre en donde (si fuera imper-
meable) las gotas de lluvia que caen sobre ella tienden a ser drenadas por el
sistema de corrientes hacia un mismo punto de salida.

La definicién anterior se refiere a una cuenca superficial; asociada a cada
una de éstas existe también una cuenca subterrdnea, cuya forma en planta es
semejante a la superficial. De ahi la aclaracion de que la definicién es vélida
si la superficie fuera impermeable.

Desde el punto de vista de su salida, existen fundamentalmente dos tipos
de cuencas: endorreicas y exorreicas. En las primeras el punto de salida estd
dentro de los limites de la cuenca y generalmente es un lago; en las segundas,
el punto de salida se encuentra en los limites de la cuenca y estd en otra co-
rriente 0 en el mar (véase figura 2.1).

2.2 CARACTERISTICAS DE LA CUENCA Y LOS CAUCES

El ciclo hidrolégico, visto a nivel de una cuenca, se puede esquematizar como
un estimulo, constituido por la precipitacién, al que la cuenca responde me-
diante el escurrimiento en su salida. Entre el estimulo y la respuesta ocurren
varios fendmenos que condicionan la relacién entre uno y otra, y que estdn

19
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Lago

a) Cuenca endorreica b) Cuenca exorreica

Figura 2.1 Tipos de cuencas.

controlados por las caracteristicas geomorfolégicas de la cuenca y su urbani-
zacion. Dichas caracteristicas se clasifican en dos tipos, segun la manera en
que controlan los fenémenos mencionados: las que condicionan el volumen
de escurrimiento, como el drea de la cuenca y el tipo de suelo, y las que con-
dicionan la velocidad de respuesta, como son el orden de corrientes, pendien-
te de la cuenca y los cauces, etc. A continuacién se describen las caracteristicas
de la cuenca y los cauces de mayor importancia por sus efectos en la relacién
precipitacién-escurrimiento.

El parteaguas es una linea imaginaria formada por los puntos de mayor ni-
vel topografico y que separa la cuenca de las cuencas vecinas (véase figura 2.2).

El drea de la cuenca se define como la superficie, en proyeccién hori-
zontal, delimitada por el parteaguas (véase figura 2.2).

La corriente principal de una cuenca es la corriente que pasa por la salida
de ]a misma. Nétese que esta definicion se aplica solamente a las cuencas exo-
rreicas. Las demds corrientes de una cuenca de este tipo se denominan co-
rrientes tributarias. Todo punto de cualquier corriente tiene una cuenca de
aportacion, toda cuenca tiene una y sélo una corriente principal. Las cuencas

Corrientes
tributarias

o~

Ptnd Area de la cuenca
L A4 / -

\'\ Parteaguas

Figura 2.2
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corresporidientes a las corrientes tributarias o a los puntos de salida se llaman
cuencas tributarias o subcuencas. .

Entre mds corrientes tributarias tenga una cuenca, es decir, entre mayor
sea el grado de bifurcacién de su sistema de drenaje, mds rdpida serd su
respuesta a la precipitacién. Por ello, se han propuesto un cierto nimero
de indicadores de dicho grado de bifurcacién, algunos de los cuales son los
siguientes:

El orden de corrientes (referencia 2.1) se determina como se muestra en la
figura 2.3. Una corriente de orden 1 es un tributario sin ramificaciones, una
de orden 2 tiene sélo tributarios de primer orden, etc. Dos corrientes de orden
1 forman una de orden 2, dos corrientes de orden 3 forman una de orden 4,
etc., pero, por ejemplo, una corriente de orden 2 y una de orden 3 forman
otra de orden 3. El orden de una cuenca es el mismo que el de la corriente
principal en su salida; asi, por ejemplo, el orden de la cuenca de la figura
2.3 es 4. Nétese que el orden de una cuenca depende en mucho de la escala
del plano utilizado para su determinacidn; en este sentido, las comparaciones
entre una cuenca y otra deben hacerse con cuidado, especialmente cuando los
planos correspondientes no estdn a la misma escala o estdn editados. por dife-
rentes organismos.

Otros indicadores del grado de bifurcacién o eficiencia de una cuenca son
la densidad de corrientes D,, definida como el nimero de corrientes peren-
nes e intermitentes por unidad de drea y la densidad de drenaje Dy, definida
como la longitud de corrientes por unidad de 4rea:

Corrientes tributarias

Corriente principal

Corriente de orden 4.

Figura 2.3 Cuenca hidroldgica.

NS
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Ns . Pendiente compensada
*
D, = y 2.1
- ) Perfil del cauce
Ls P
D, = e 2.2) b , Ay = Ay

. . . . Linea recta ab
donde Ns = mimero de corrientes perennes e intermitentes

Ls = longitud total de las corrientes
y A drea de la cuenca

Elevacién, -msnm

I

Un orden de corrientes alto o una densidad elevada refleja una cuenca
altamente disectada, que responde rdpidamente a una tormenta. Las densida-
des u 6rdenes de corrientes pequefias se observan donde los suelos son muy
resistentes a la erosién o muy permeables; donde estos indicadores son eleva-
dos, los suelos se erosionan ficilmente o son relativamente impermeables, las
pendientes son altas y la cobertura vegetal es escasa. -

Uno de los indicadores mds importantes del grado de respuesta de una
cuenca a una tormenta es la pendiente del cauce principal. Dado que esta pen-
diente varfa a lo largo del cauce, es necesario definir una pendiente media;
para ello existen varios métodos, de los cuales se mencionan tres:

Distancia, km.

Figura 2.4b Pendiente del cauce principal.

b) La pendiente media es la de una linea recta que, apoydndose en el ex-
tremo de aguas abajo de la corriente, hace que se tengan dreas iguales
entre el perfil del cauce y arriba y abajo de dicha linea (véase figura
2.4b).

¢) Taylor y Schwarz (referencia 2.2) proponen calcular la pendiente me-
dia como la de un canal de seccion transversal uniforme que tenga la
misma longitud y tiempo de recorrido que la cotriente en cuestion.

a) La pendiente media es igual al desnivel entre los extremos de la co-
rriente dividido entre su longitud medida en planta (véase figura 2.4a).

La velocidad de recorrido del agua en el tramo i puede calcularse como
(referencia 2.3):

Vi=k S \ 2.3)
i

g’ Perfil del cauce donde k es un factor que depende de la rugosidad y la forma de la seccién
: H ST transversal y S; es la pendiente del tramo i. Ademds, por definicién:

c *

S .

S

: V, = — 2.9
i i

donde Ax es la longitud del tramo i (véase figura 2.4 ¢) y 1; es el tiempo de
recorrido. en ese tramo. De 2.3 y 2.4 se obtiene:

Distancia, km.

=B 2.5)

Figura 2.4a Pendiente del cauce principal.




24 La cuenca hidrologica

Criterio de Taylor y Schwarz

Perfil del cauce

e

Elevacién, msnm

<_—~L—__>.|

Y

Distancia, km.

’ Figura 2.4c¢ Pendiente del cauce principal.

Por otra parte, la velocidad media de recorrido en todo el cauce dividido
en m tramos es:

L
V=-T-=kﬁ | 2.6)

donde L es la longitud total del cauce, T es el tiempo total de recorrido y S
es la pendiente media buscada. El tiempo 7 serd naturalmente (ecuacién 2.5):

Ax

T = );l f = i‘é‘ K5 2.7)

y la longitud L:
L= Y Ax=mAx (2.8)

Finalmente, usando las ecuaciones 2.6, 2.7 y 2.8 y despejando S se obtiene:
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m

L, 2.9)

-+

1
B

Mediante un razonamiento semejante se puede obtener la siguiente
férmula para el caso en que las longitudes de los tramos no sean iguales:

L

S = T S (2.10)

donde I; es la longitud del tramo i.

Las corrientes se clasifican de varias maneras, pero las mds interesantes
en la ingenieria hidrolégica son tal vez las siguientes:

a) Por el tiempo en que transportan agua. Segun esta clasificacidn las co-
rrientes pueden ser perennes, intermitentes o effmeras (véase figura 2.5).

En una corriente perenne el punto mds bajo del cauce se encuentra
siempre abajo del nivel de aguas fredticas. Estas corrientes transportan
agua durante todo el afio y siempre estdn alimentadas, totalmente o en
parte, por el agua subterrdnea, es decir, son efluentes. Una corriente in-
termitente transporta agua durante la época de lluvias de cada afio, cuan-
do el nivel fredtico asciende hasta quedar por encima del punto 4 (figura
2.5 b). En época de secas el nivel fredtico queda por abajo de dicho punto
y la corriente no transporta agua, salvo cuando se presenta alguna tor-
menta. En el caso de las corrientes efimeras o influentes el nivel fredtico
estd siempre abajo del punto 4 (figura 2.5¢) y transportan agua inmedia-
tamente después de una tormenta, y, en este caso, alimentan a los alma-
cenamientos de agua subterrdnea.

b) Por su posicion topogrdfica o edad geolégica. De acuerdo con esta
clasificacién los rios pueden ser de montafia o juveniles, de transicion
o maduros, o bien de planicie o viejos (véase figura 2.6).
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Escurrimiento

{influente)
AN

N.A.F.

a) Corriente perenne. b) Corriente intermitente.

c} Corriente efimera.

Figura 2.5 Clasificacién de corrientes (por el tiempo en que transportan agua).

En un mismo cauce se pueden encontrar los tres tipos de rios. Los rios
de montafia, caracteristicos de cotas elevadas sobre el nivel del mar, tienen
grandes pendientes y pocas curvas y, debido a las altas velocidades que alcan-
za el agua, sus cauces estdn generalmente formados por cantos rodados con
un poco de grava y casi nada de finos. Los rios de planicie, por el contrario,
presentan numerosos meandros debido a las bajas velocidades del aguay su
cauce se forma por arenas y finos. En general, estos rios se encuentran en
cotas cercanas al nivel del mar. Los rios de transicién est4n en una situacién
intermedia entre los dos anteriores: presentan algunas curvas, con velocida-

des de agua moderadas y sus cauces estdn formados basicamente por grava,
con algo de cantos rodados y arena.

I3t escurrimiento se define como el agua proveniente de la precipitacién que
circula sobre o bajo la superficie terrestre y que llega a una corriente para
finalmente ser drenada hasta ia salida de la cuenca.

El agua proveniente de la precipitacién que llega hasta la superficie te-
rrestre —una vez que una parte ha sido interceptada y evaporada— sigue di-
versos caminos hasta llegar a la salida de la cuenca. Conviene dividir estos
caminos en ftres clases: escurrimiento superficial, escurrimiento subsuperfi-
cial y escurrimiento subterraneo.

Montafia Transicién | Planicie

Ag

3.1 FUENTES DE LOS DIFERENTES TIPOS DE ESCURRIMIENTO

Y

Dl

Una vez que la precipitacién alcanza la superficie del suelo, se infiltra hasta
que las capas superiores del mismo se saturan. Posteriormente, se comienzan
a llenar las depresiones del terreno y, al mismo tiempo, el agua comienza a
cscurrir sobre su superficie. Este escurrimiento, llamado flujo en la superficie
del terreno,* se produce mientras el agua no llegue a cauces bien definidos
(cs decir, que no desaparecen entre dos tormentas sucesivas). En su trayecto-
ria hacia la corriente mds proxima, el agua que fluye sobre el terreno se sigue
infiltrando, e incluso se evapora en pequefias cantidades. Una vez que llega
a un cauce bien definido se convierte en escurrimiento en corrientes.

El flujo sobre el terreno, junto con el escurrimiento en corrientes, forma
el escurrimiento superficial. Una parte del agua de precipitacién que se infil-
tra escurre cerca de la superficie del suelo y mas o menos paralelamente a
¢l. A esta parte del escurrimiento se le Hama escurrimiento subsuperficial;

Elevacién

Distancia

Figura 2.6 Clasificacion de corrientes (por su posicién topogrifica o edad geoldgica).
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la otra. parte, que se infiltra hasta niveles inferiores al fredtico, se denomina
escurrimiento subterrdneo.

De los tres tipos de escurrimiento, el superficial es el que llega mas rapi-
do hasta la salida de la cuenca. Por ello esté relacionado directamente con
una tormenta particular y entonces se dice que proviene de la precipitacion
en exceso o efectiva y que constituye el escurrimiento directo. El escurrimiento
subterrdneo es el que de manera mds lenta llega hasta la salida de la cuenca
(puede tardar afios en llegar), y, en general, dificilmente se le puede relacionar
con una tormenta particular, a menos que la cuenca sea demasiado pequefia
y su s/ue%o muy permeable. Debido a que se produce bajo el nivel fredtico
es el unico que alimenta a las corrientes cuando no hay lluvias y por eso se,
dice que forma el escurrimiento base. :

. El escurrimiento subsuperficial puede ser casi tan rdpido como el super-
ﬁc1§1 o casi tan lento como el subterrdneo, dependiendo de la permeabilidad
de los estratos superiores del suelo; por ello es dificil distinguirlo de los
otros dos. Cuando es relativamente rdpido se le trata junto con el escurri-
miento superficial, y cuando es relativamente lento se le considera parte
del subterrdneo.

La clasificacién anterior, aunque ilustrativa, no deja de ser arbitraria. El
agua puede comenzar su viaje hacia la corriente como flujo superficial e
infiltrarse en el camino, terminando como escurrimiento subsuperficial o sub-
terrénfeo. A lainversa, el escurrimiento subsuperficial puede emerger a la su-
perficie si en su camino se encuentra con un estrato muy permeable que aflora
en una ladera. Lo importante en realidad es la rapidez con que una cuenca
responde a una tormenta, pues esto es lo que determina la magnitud de las
correspondientes avenidas.

Q(m3/seg)

Figura 3.1 Hidrograma.
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Figura 3.2 Hidrograma aislado.

3.2 HIDROGRAMAS Y SU ANALISIS

Si se mide el gasto ( que se define como el volumen de escurrimiento por uni-
dad de tiempo) que pasa de manera continua durante todo un afio por una de-
terminada seccion transversal de un rio y se grafican los valores obtenidos
contra el tiempo, se obtendria una grafica como la de la figura 3.1.

Una grédfica como la anterior se denomina hidrograma, como cual-
quiera que relacione el gasto contra el tiempo. La figura 3.1 representa un
hidrograma anual; si la escala del tiempo se amplia de tal manera que se pue-
da observar el escurrimiento producido por una sola tormenta, se tendria una
grafica como la que se muestra en la figura 3.2. Aunque la forma de los hi-
drogramas producidos por tormentas particulares varfa no s6lo de una cuenca
a otra sino también de tormenta a tormenta, €8 posible, en general, distinguir
las siguientes partes en cada hidrograma (véase figura 3.2):

A: punto de levantamiento. En este punto, el agua provemente de la
tormenta bajo analisis comienza a llegar a la salida de la cuenca y
se produce inmediatamente después de iniciada la tormenta, durante
la misma o incluso cuando ha transcurrido ya algin tiempo después
de que ces6 de llover, dependiendo de varios factores, entre los que
se pueden mencionar el tamafio de la cuenca, su sistema de drenaje
y suelo, la intensidad y duracién de la lluvia, etc.
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B: pico. Es el gasto maximo que se produce por la tormenta. Con tre-

(cil_len~cxa es el punto mds importante de un hidrograma para fines de
isefio.

C: punto de.inﬂexién. En este punto es aproximadamente cuando termi-
na el flujo sobre el terreno, * ¥, de aqui en adelante, lo que queda

de agua en la cuenca escurre por los canales y como escurrimiento sub-
terrdneo.

D: ﬁr?al del escurrimiento directo. De este punto en adelante el escurri-
miento es s6lo de origen subterrdneo. Normalmente se acepta como
el punto de mayor curvatura de la curva de recesion, aunque pocas
veces se distingue de facil manera.

M|

: tz'em_po de pico. Es el tiempo que transcurre desde el punto de levan-
tamiento hasta el pico del hidrograma.

T,: n'efmpo base. Es el tiempo que transcurre desde el punto de levanta-
mlgnto hasta el punto final del escurrimiento directo. Es, entonces
el tiempo que dura el escurrimiento directo.

Rama ascendente. Es 1a parte del hidrograma que va desde el punto
de levantamiento hasta el pico. ' as

Rama descendente o curva de recesién. Es la parte del hidrogra-
ma que va desde el pico hasta el final del escurrimiento directo.

Tomada a partir del punto de inflexién, es una curva de vaciado de la
cuenca.

El tlfzmpo base de un hidrograma aislado puede ser desde algunos minutos
hasta varios dias, y el pico puede tener valores del orden de unos cuantos litros
por segundo hasta miles de metros ciibicos por segundo.

. El drea bajo el hidrograma, Kdet, es el volumen total escurrido; el 4rea
b’21j0 el hidrograma y arriba de la linea de separacion entre gasto base y directo,
u[m(Q—Qb)dt, es el volumen de escurrimiento directo. ‘

Debido a que el escurrimiento directo proviene de la precipitacién, casi siem-
pre aporta un componente del gasto total en un hidrograma mucho mayor que
el que genera el escurrimiento base. Por otra parte, el escurrimiento base est4

* Ver apartado 3.1 parz la definicion de este térmiino.
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formado normalmente por agua proveniente de varias tormentas que ocurrieron
antes de la considerada y es muy dificil determinar a cudles pertenece. Para po-
der correlacionar la precipitacion con los hidrogramas que genera es necesario
antes separar el gasto base del directo. En vista de que rara vez es posible
conocer con precision la evolucion de los niveles fredticos durante una tormenta
y que el punto D de un hidrograma (véase figura 3.2) es generalmente dificil
de distinguir, la tarea de separar el gasto base del directo no es sencilla en la
mayoria de los casos. Existen varios métodos, algunos de los cuales se descri-
ben a continuacién, para separar el gasto base del directo, pero la palabra fi-
nal la tiene el criterio y buen juicio del ingeniero.

a) El método mds simple consiste en trazar una linea recta horizontal a
partir del punto 4 del hidrograma. Aunque este método puede dar re-
sultados con buena aproximacién, de manera especial en tormentas pe-
quenas donde los niveles freaticos no se alteran mayormente, en general
sobrestima el tiempo base y el volumen de escurrimiento directo.

b) Otro método es el de determinar una curva tipo vaciado del escurrimiento
base, analizando varios hidrogramas y seleccionando aquellos tramos
enque s6lo exista escurrimiento base. En el ejemplo de la figura 3.3 estos
tramos podrian ser losa - b, ¢ - d, ¢ - f, g -k, etc. Los tramos selec-
cionados se dibujan posteriormente en papel semilogaritmico de ma-
nera que sus extremos inferiores sean tangentes a una linea (véase
figura 3.4).

Si uno de los tramos seleccionados estd formado por escurrimiento
directo, se nota de inmediato que no es tangente a dicha linea; por ello
estos tramos se eliminan del an4lisis. La linea resultante se llama curva
de vaciado del gasto base. El punto D del hidrograma (véase figura 3.2)
se localiza superponiendo la curva de vaciado —dibujada en papel arit-
mético y a la misma escala que el hidrograma— a la curva de recesién

Figura 3.3
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Figura 3.4

del hidrograma (véase figura 3.5). El punto D se encuentra entonces
dond§ ambas lineas se separan. Este método es mds preciso que el
apterlor, pero tiene la desventaja de que se requiere contar con varios
hidrogramas registrados anteriormente, lo que no siempre es posible.

¢) Se han realizado numerosos intentos de correlacionar el tiempo de

vaciado del escurrimiento directo con algunas caracterfsticas de las
cuencas. El método que mejores resultados ha tenido es el que rela-
ciona dicho tiempo con el 4rea de la cuenca. Una relacién muy utili-
zada es la siguiente (referencia 3.1):

— 0.2
N =0.8274 3.1)

dondff N = tiempo de vaciado del escurrimiento directo en dias y
/.1 = drea de la cuenca en km?. El punto D del hidrograma estard un
tiempo de N dias después del pico (véase figura 3.6).

/R Curva de vaciado
Gasto s \—————
directo "\ D
. &—'—4"_-
Igasto base

Figura 3.5
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Q

Gasto basei

Figura 3.6

Este método es dtil en cuencas con un drea no menor de unos 3

km?. Sus resultados son en general aceptables, aunque, como en to-
dos los demds, deben tomarse con precaucion.
Otro método mds consiste en buscar el punto de mayor curvatura de la
curva de recesién del hidrograma. Esto se puede hacer de la siguiente
manera: sea un hidrograma en el que se tienen los gastos sefialados en la
columna 3 de la tabla 3.1. Una vez ordenados los gastos en la tabla, se
dividen entre los ocurridos un Az fijo después Q. », (6 h en el ejem-
plo). Posteriormente se dibujan los cocientes Q/Q, 4, contra el tiem-
po; en el punto donde ocurra un cambio de pendiente se tiené la mayor
curvatura de la rama descendente y por tanto el punto D (véase figu-
ra 3.7).

Tabla 3.1
T
1 2 3 4 5
0 C.q 00,

dia hora m'/s m/s m*/s

5 12 60.1 47.5 1.27
18 47.5 39.0 1.22
24 39.0 33.2 1.18

6 6 33.2 28.6 1.16
12 28.6 25.2 1.13
18 25.2 22.7 1. 11
24 22.7 20.9 1.09

7 6 20.9 19.7 1.06
12 19.7 18.9 1.04
18 18.9 18.2 1.04
24 18.2
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Q, m3/seg QQ, 5 = 6 hrs.

t, dias

Una vez localizado el punto D por medio de cualquiera de los métodos
anteriores o de algiin otro, resta trazar la linea de separacidn entre el gasto
base y el directo. .

Para hacer lo anterior también existen varios criterios. El mds simple es tra-
zar una linea recta desde el punto 4 hasta el D como en la figura 3.7. Otro méto-
do es el de continuar hacia atrds la curva de vaciado del gasto base hasta el
tiempo en que ocurre el pico y de ahi unir la prolongacién con el punto A4
del hidrograma. Otro posible procedimiento es trazar dos lineas rectas, una
horizontal a partir del punto A4 hasta el tiempo en que ocurre el pico y otra
desde este punto hasta el D como se muestra en la figura 3.6.

Ninguno de estos procedimientos de separacién es completamente preciso;
sin embargo, se puede aceptar un error en la posicion del punto D de una o dos
veces la duracion de la tormenta, pues el drea bajo esta parte del hidrograma
es, en general, sélo un pequeifio porcentaje del volumen total escurrido (refe-
rencia 3.2).

3.3 AFORO

Aforar una corriente significa determinar a través de mediciones el gasto que
pasa por una seccion dada.

En México se usan bdsicamente tres tipos de métodos para aforar corrien-
tes, a saber:

Aforo 35

Figura 3.8

) Secciones de.control.
1y Relacién seccién-pendiente.
) Relacion seccién-velocidad.

3.3.1 Seccién de control

Una seccion de control de una corriente se define como aquella en la que gx'is—
i una relacién tnica entre el tirante y el gasto. De los muchos tipos de seccio-
nes de control que se pueden usar para aforar una corriente, los mds comunes
.on los que producen un tirante critico y los vertedores. o

Se forma un tirante critico elevando el fondo del cauce, estrechdndolo
o con una combinacién de las dos técnicas. Cuando se utiliza la primera (véa-
o ligura 3.8), el gasto se calcula usando la férmula de vertedores de pared
rruesa:

0 = -%B H—\g—2—~ ¢H = 1.7 BH*" (3.2)
3

Jonde B es el ancho del cauce en m, g es la aceleracién de la gravedad en
m/s®, H es la carga sobre el vertedor (véase figura 3.8)enm y Q es el gasto

Ventilacién

Figura 3.9
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en m>/s. Para que el dispositivo de la figura 3.8 tenga un buen funcionamien-
to, se recomienda que:

3 < L < 4
" (3.3)
o< 08H (3.4)

Otra manera de provocar la formacién de un tirante critico es cuando la
topografia permite disponer de una caida libre (véase figura 3.9); en este caso
el gasto se calcula con el tirante medido justo en la caida y:

Q = 1.65By gy (3.5)

donde y estd en m, g en m/s?>, Benm y Q en m°/s.

Los vertedores de pared delgada recomendables para realizar aforos son
el triangular con dngulo de 90° para gastos pequefios (de 0 a 100 1/s) y el
rectangular para gastos mayores (de 100 a 1 000 1/s) (véase figura 3.10).

Si se usa un vertedor rectangular con las dimensiones especificadas en
la figura 3.10q, el gasto se calcula como:

Q = 18L H37 (3.6)
y con un vertedor triangular como el de la figura 3.10b, el gasto es:

Q = 1.49 H**8 (3.7

Lz 120 cm para H < 23 cm

l‘ﬂl‘L = 2H. l = 4H"I " > 180 cm para 23 cm I

< H < 46 cm

F
1
= 30 cm para H < 23 cm
>460r;123cm>H<46cm
J

Q = 1.9 LH3¥? O = 1.49 4248

a) Vertedor rectangular. b) Vertedor triangular. (x = 90°).

Figura 3.10 Vertedores de pared delgada.

Aforo 37

En las ecuaciones 3.6 y 3.7 H es la carga sobre la cresta del vertedor
en m, medida a una distancia de cuando menos 4H aguas arriba de la cresta;
L es la longitud de la cresta en m (ecuacién 3.6) y Q es el gasto en m 3s.

El método de las secciones de control es el mds preciso de todos para
el aforo, pero presenta algunos inconvenientes. En primer lugar, es relativa-
mente costoso y, en general, s6lo se puede usar cuando los gastos no son muy
altos. En el caso de los estrechamientos se restringe el transporte de objetos
arrastrados por la corriente y la seccién puede obstruirse. Un inconveniente
de los vertedores es que generan un remanso aguas arriba de la seccién. Por
cllo, este método es adecuado en rios pequefios, cauces artificiales (como
por ejemplo canales de riego) o cuencas experimentales.

3.3.2 Relacion seccién-pendiente

Este método se utiliza para estimar el gasto maximo que se presenté durante
una avenida reciente en un rio donde no se cuenta con ningin otro tipo de
aforos. Para su aplicacién se requiere solamente contar con topografia de un
tramo del cauce y las marcas del nivel maximo del agua durante el paso de
la avenida. Segtn la férmula de Manning, la velocidad es:

b R Sfl/2 (3.8)

n

donde R = radio hidrdulico, Sy = pendiente de la linea de energia especifica
y n = coeficiente de rugosidad. Ademds, de la ecuacién de continuidad se
ticne que: '

0=va (3.9)

donde A es el drea hidrdulica.
Aplicando la ecuacién de Bernoulli (referencia 3.4) entre los extremos
inicial y final del tramo (véase figura 3.11) resulta:

2
=z +tnt 2y hy (3.10)
2g

7ty t

De las ecuaciones 3.9 y 3.10 se obtiene:

2 1 1
hy = Ay + Q < _ 2) 3.11)
’ 2g A] A2
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Figura 3.11

donde Ay = (z; + y, ) — (2 + y» ) = diferencia en elevacion de las
marcas del nivel mdximo del agua en los extremos del tramo. Para tomar
en cuenta las pérdidas locales conviene escribir la ecuacién 3.11 en la forma:

5

o 1 1
he = Ay + ( -
7 be E % ) ‘ (3.12)

donde b =2sid; > Ay yb =4si4, > A
Utilizando las ecuaciones 3.8 y 3.9 se puede escribir:

— A 2/3 172 N7 2
Q= 7 R S/‘ = K, Sf”‘ 3.13)

2/3

donde K, =

es el coeficiente de conduccion medio en el tramo que

p}lede calcularse como el promedio geométrico de los coeficientes de conduc-
cion en los extremos del mismo:

a = VK, Ky; Ky = ——— (3.14)

n;

Utilizando las ecuaciones 3.12 y 3.13 y tomando en cuenta que hy = SeL
se obtiene: T

Escurrimiento |
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2 2
Q _ & 0 ( ! ! > (3.15)

) bgL \ 4’ 4°
despejando Q:

VAy/L
\/ ;1 1 ( 1 N 1 ) (3.16)

Con la ecuacién 3.16 es posible estimar el gasto de pico de una avenida si
se conocen las marcas del nivel maximo del agua en las mérgenes, la rugosi-
dad del tramo y la topografia del mismo.

Q.—._

3.3.3 Relacidn seccion-velocidad

Este es el método mds usado en México para aforar corrientes. Consiste bési-
camente en medir la velocidad en varios puntos de la seccion transversal y
después calcular el gasto por medio de la ecuacién de continuidad 3.9.

La velocidad del flujo en una seccién transversal de una corriente tiene
una distribucién como la que se muestra en la figura 3.12.

Para determinar el gasto no es suficiente entonces medir la velocidad en
un solo punto, sino que es necesario dividir la secci6n transversal del cauce
en varias subsecciones Hamadas dovelas. El gasto que pasa por cada dovela es:

qi = A; Vi ) G.17)

donde g; es el drea de la dovela i y v,, es la velocidad media en la misma
dovela. .

Lineas de igual
velocidad,

Figura 3.12
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La velocidad media v,,; se puede tomar como la medida a una profundidad
de 0.6 y; aproximadamente, donde y; es el tirante medido al centro de la do-
vela (véase figura 3.12) cuando y; no es muy grande; en caso contrario, convie-
ne tomar al menos dos medidas a profundidades de 0.2 v; y 0.8 y;; asi la
velocidad media es: .

b = Vag + Vgo (.18

2 19
donde vy y vy son las velocidades medidas 2a 0.2 y;y 0.8 v, respectivamen-
te. Cuando y; es muy grande, puede ser necesario tomar tres o mds lecturas
de velocidad en la dovela. Es recomendable, ademds, medir la profundidad
de cada dovela cada vez que se haga un aforo. Entonces, el gasto total sera:

Q=Y (3.19)
i=

donde »n es el niimero de dovelas.

La vel(?c‘idad se mide con unos aparatos llamados molinetes (véase figura
3.13) que tienen una hélice o rueda de aspas o copas que gira impulsada por
la corriente y, mediante un mecanismo eléctrico. transmiten por un cable el
niimero de revoluciones por minuto o por segundo con que gira la hélice. Esta
velocidad angular se traduce después a velocidad del agua usando una férmu-
la de calibracién que previamente se determina para cada aparato en particular.

Escandallo

Figura 3.13
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i
| . ¢ x
8 \‘. 3
\
~
! Molinete
Escandallo T
c T

Figura 3.14

Para que el molinete pueda colocarse a la profundidad deseada se fija a
un peso hecho de plomo y con forma hidrodinamica, llamado escandallo (véa-
se figura 3.13). La posicién que adopta el molinete con el escandallo se mues-
tra en la figura 3.14. La profundidad a la que se hace la medicién se calcula
usando la férmula (véasé figura 3.14):

be = (1 — K) de (3.20)

donde K es un coeficiente de correccién que se calcula en funcién del dngulo
@ (véase figura 3.14) mediante la tabla 3.2.

Al hacer mediciones con este método conviene seguir los siguientes pa-
sos (referencia 3.5)

a) Medir la distancia ab. N
b) Sumergir el escandallo hasta que toque el fondo del rio y medir ae.
¢) Calcular ad como ab sec 0.
d) Restar ad de ae para obtener de. .
" ¢) Multiplicar de por (1 —K) (ecuacién 3.20) para obtener bc.

El punto a donde se coloca el operador para hacer el aforo puede estar
situado en un puente o en una canastilla suspendida de un cable.

En algunos casos se aceptan aforos hechos desde un bote, aunque este
método no es muy recomendable debido a que se perturba el flujo y el bote
es arrastrado por la corriente, impidiendo que el aforo se haga en una seccién
transversal a la direccion del flujo. Por otra parte. las mediciones desde puen-
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Tabla 3.2
G° K
4 0.0006
6 0.0016
8 0.0032
10 0.0050
12 0.0072
14 0.0098
16 0.0128
18 0.0164
20 0.0204
22 0.0248
24 0.0296
26 0.0350
28 0.0408
30 0.0472
32 0.0544
34 0.0620
36 0.0698

tes son mds recomendables cuando éstos son de un solo claro, pues las pilas
o pilotes dentro del cauce producen distorsiones en las lineas de corriente,
lo que puede introducir errores de consideracién en los aforos.

El principal inconveniente de este método es que cada aforo toma un tiempo
relativamente largo (del orden de una hora o més en algunos casos), por
lo que durante una avenida se pueden hacer sélo unas cuantas mediciones‘, lo
que podrfa no ser suficiente para conformar todo el hidrograma y menos atin
determinar el pico. Este problema se puede disminuir si se dibujan curvas de
e!evacién del nivel del agua contra el gasto, permitiendo, con ayuda de un re-
glstro continuo de niveles en la seccién, determinar el gasto en cualquier
instante.

3.3.4 Otros métodos

Existen otros métodos con los que es posible realizar aforos. Uno de ellos
es el de trazadores, que consiste en soltar una cantidad conocida de particulas
fluorescentes, radiactivas, etc., en una seccién situada a una cierta distancia
aguas arriba de la seccién de aforos para medir el tiempo que tardan en llegar
a la dltima. Esto se puede hacer visualmente, con contadores de radiactividad
0 con algiin otro procedimiento, dependiendo del tipo de particulas usadas.
Este y otros métodos aiin se encuentran en la etapa de experimentacion y su
uso todavia estd limitado en la prictica.
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Figura 3.15 Curva elevaciones-gastos

3.3.5 Curvas elevaciones-gastos

Una curva elevaciones-gastos relaciona la elevacion de la superficie libre del
agua con ¢l gasto que pasa por la seccidn, y se construye con datos obtenidos
de varios aforos. En general, la seccion de aforos del rio no es una seccion de
control, por lo que la relacion tirantes-gastos no es tinica. En la figura 3.15
se muestra una curva elevaciones-gastos tipica. La histéresis —es decir, el di-
ferente comportamiento que observa la elevacion de la superficie libre del
agua cuando el gasto aumenta y cuando disminuye-— que se muestra en la curva
de la figura 3.15 se debe a que la pendiente hidrdulica del flujo es mayor du-
rante el ascenso de los hidrogramas que durante el descenso. Se acostumbra
ajustar los puntos medidos a una curva media que tiene una ecuacion del tipo:
O=CE - E)" 3.2
donde E, es la elevacién para la que el gasto es nulo y C y n son dos constan-
tes que se determinan, por ejemplo, obteniendo logaritmos de la ecuacién 3.21
y luego aplicando el método de minimos cuadrados (véase apéndice B).
En la mayoria de los rios, la forma de las secciones transversales cambia
contineamente debido a los procesos de erosién y sedimentacion, por lo que
es conveniente realizar aforos con la frecuencia suficiente para contar en cual-
quier momento con una curva elevaciones-gastos actualizada. La variabilidad
en el tiempo de la seccién de aforos depende de varios factores: su forma,
su situacién con respecto a curvas y otras caracteristicas del rio y el material
que forma el cauce, entre otras. Por ello, es dificil generalizar en cuanto a
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la frecuencia con que se deben hacer los aforos. En general, puede decirse que
es necesario realizarlos por lo menos 5 6 6 veces al mes, aunque algunas de-
pendencias como la Comisién Federal de Electricidad y la Secretaria de Agri-
cultura y Recursos Hidraulicos especifican un aforo diario.

Una vez conocida la curva elevaciones-gastos de la seccion de aforos, es
suficiente con determinar la elevdcidn de la superficie libre del agua para co-
nocer el gasto en cualquier momento. Dicha elevacién se determina con algu-
no de los siguientes métodos:

a) Limnimetro. Es una regla graduada que se coloca en una de las
madrgenes del cauce, en la que normalmente se lee la elevacidn de la
superficie cada dos horas en época de avenidas y cada 24 horas en
¢poca de estiaje. Dado que la hora en que ocurre el gasto maximo de
una avenida puede no coincidir con alguna de las lecturas, conviene mar-
car el limnimetro con pintura soluble al agua, de manera que se pueda
conocer el nivel maximo alcanzado por el rio y, por lo tanto, el pico
de la avenida. ‘

b) Peso suspendido de un cable. Su uso es similar al del limnimetro (véase
figura 3.16). La elevacion del nivel del agua serd, en este caso, igual
a la elevacién del punto desde donde se suspende el peso menos la
longitud del cable.

¢) Limnigrafo. Es un aparato automadtico con el que se obtiene un registro
continuo de niveles (véase figura 3.17). Se coloca junto a la corrien-
te, conectado mediante un tubo o zanja, o bien dentro de ella, por ejem-
plo, fijado a la pila de un puente cuando se estima que no hay peligro
de que o destruya la corriente durante una avenida o por los objetos
arrastrados por el rio. El aparato consta bdsicamente de un flotador
unido a una plumilla que marca los niveles del agua en un papel fijado
a un tambor que gira mediante un mecanismo de relojeria (véase figu-
ra 3.17). El papel se cambia normalmente una vez al dfa, aunque esto
se fija de acuerdo con la variabilidad del gasto con el tiempo. El regis-

Figura 3.16
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Figura 3.17 Colocacion del limnigrafo

tro de niveles contra el tiempo que se obtiene de un limnigrafo se lla-
ma limnograma.

3.3.6 Condiciones que debe reunir una estacién hidrométrica

La seleccion del sitio adecuado para instalar una estacién hidrométrica (donde
se miden gastos) debe tomar en cuenta las siguientes condiciones (referen-
cia 3.3):

a) Accesibilidad. La estacion debe ser accesible en cualquier tiempo y bajo
cualquier condicidn, especialmente durante avenidas.

b) Suficiencia. La estacion debe ser capaz de cubrir todo el rango de gastos
que pueda ocurrir. El nivel minimo de la zanja o tuberia en el caso de los
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limnigrafos y de la regla en el de los limnimetros, debe estar por debajo
de la elevacién correspondiente al gasto minimo posible y la posicién ma-
xima del flotador o de la regla debe quedar arriba de la elevacion corres-
pondiente al gasto mdximo posible.

¢) Estabilidad. La seccion transversal del rio donde se instale la estacion de-
be estar en un tramo recto, lo mds estable posible, de manera que las va-
riaciones que tenga la curva elevaciones-gastos sean razonablemente
pequenas,

d) Permanencia. La estacion debe estar situada de tal manera que nunca sea
destruida por una avenida. Una de las caracteristicas mds deseables de un
registro es que sea continuo y que esté formado en un mismo sitio, Ade-
mds, no debe estar afectado por tomas o desvios, por lo que la estacion
debe situarse, en lo posible, aguas arriba de ellos.
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Evaporacion y transpiracion

Desde el punto de vista de la ingenieria hidroldgica es importante conocer,
por un lado, la cantidad de agua que se pierde por evaporacién en grandes
depésitos, como presas, lagos o en sistemas de conduccidn, y, por otro, la
cantidad de agua con que es necesario dotar a los distritos de riego, para
determinar las fuentes y dimensiones de los sistemas de abastecimiento.

Evaporacion es el proceso por ¢l cual el agua pasa del estado liquido en que
se encuentra en los almacenamientos, conducciones y en el suelo, en las capas
cercanas a su superficie, a estado gaseoso y se transfiere a la atmésfera.

Transpiracion es el agua que se despide en forma de vapor de las hojas de
las plantas. Esta agua es tomada por las plantas, naturalmente, del suelo.

Evapotranspiracion es la combinacién de evaporacion y transpiracidn.

Uso consuntivo es Ja combinacion de evapotranspiracién y el agua que las
plantas retienen para su nutricion. Esta dltima cantidad es pequefa en compa-
racién con la evapotranspiracién (aproximadamente representa sélo el 1%),
por o que los términos evapotranspiracion y uso consuntivo se usan como
sinénimos.

4.1 EVAPORACION

la evaporacion se produce bdsicamente por el aumento de energia cinética
(ue experimentan las moléculas de agua cercanas a la superficie de un suelo
lwimedo o una masa de agua, producido por la radiacién solar, el viento y

las diferencias en presién de vapor. i S ——
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Este aumento de energia cinética provoca que algunas moléculas de agua
“*brinquen’’ de manera continua a la atmésfera. Al mismo tiempo, algunas
de las moléculas que ya se encuentran en la atmédsfera se condensan y regresan
al cuerpo de agua. Naturalmente, lo que interesa en la ingenieria hidrolégica
es el flujo neto de particulas a la atmésfera, al cual se le denominar en lo
sucesivo evaporacion.

El intercambio de moléculas descrito se forma en una pequefia zona si-
tuada junto a la superficie del agua, como se muestra en la figura4.1. La eva-
poracién serd entonces igual a la cantidad de agua que logre salir de la zona
de intercambio. Si e, es la presién de vapor existente en la zona de intercam-
bio, e, la presién de vapor del aire que se tiene en un momento dado y e, la
presién de vapor de saturacién, se pueden presentar dos situaciones:

a) e; > e,. En este caso se produce evaporacién mientras e, sea menor
que e,.. Cuando la presién del vapor del aire alcanza el valor e, deja
de haber paso de moléculas de la zona de intercambio a la atmésfera
Y, por lo tanto, cesa la evaporacién. Esto sucede antes de que el aire
se sature.

b) e, < e,. En este caso la evaporacion cesa cuando e, alcanza el valor
e; a pesar de que aun existe un gradiente de presién de vapor entre
la zona de intercambio y la atmésfera. A partir de ese momento comienza
a invertirse el proceso y se produce condensacion, pues e, > e,.

En cualquier caso, la evaporacion es proporcional al gradiente de presion
de vapor entre la zona de intercambio y la atmésfera. Esto se conoce como
Ley de Dalron y se expresa en la forma:

=k (e, — ¢,) (4.1)
donde k es una constante de proporcionalidad y E es la evaporacion.

Debido a la reducida dimensién vertical de la zona de intercambio, la pre-
sién del vapor en la misma es dificil de medir; sin embargo, e,. generalmente

evaporacién

o aire "

Zona de intercamb

Figura 4.1 JZ(ma de intercambio.
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tiene un valor cercano a e, de manera que la ecuacioén 4.1 se expresa en
forma aproximada como:

=k (e, — e,) 4.2)
4.1.1 Férmulas empiricas

La mayor parte de las férmulas empiricas que se han propuesto se b?san en
el planteamiento aproximado de la ley de Dalton (ecuacién 4.2). Existe una

gran cantidad de férmulas de este tipo, pero todas ellas son muy similares,
por lo que en este apartado se mencionard solamente una.

Férmula de Meyer

Propuesta en 1915 (referencia 4.1), esta férmula es:

14
E,=Cle,—e,) |1 + —— (4.3)
" @ ) [ 16.09 }
donde
", = evaporacion mensual en cm. .
e, = presién de vapor media mensual en pulgadas de mercurio.
e, = presién de vapor de saturacién media mensual en pulgadas de
mercurio.
V,, = velocidad media mensual del viento, medida a 10 m de la superfi-
cie, en km/h.
C = coeficiente empirico, cuyo valor puede tomarse como de 38 para

dep6sitos pequeiios y evaporimetros y de 28 para grandes dep6sitos.

e,y e, se determinan con base en la temperatura y la humedad relativa medias
mensuales y con ayuda de la figura 6.2 correspondiente al capitulo 6.

4.1.2 Balance de energia

Penman, en 1948 (referencia 4.2), desarroll6 una teoria basada en el balance
de energfa para el célculo de la evaporacién que no se presentard con detalle
en este texto. El lector interesado puede consultar las referencias 4.2 y 4.3
para ampliar la informacién. La ecuacién final es la siguiente:
AR, + vE,

A+ vy

E= @.4)
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donde

e’y — e,
7, —T,
R,=(1—-—rR —Rp
E, = ke, — e) f(V,)

. . mmH
v = constante psicrométrica = 0.27 —Oﬁ—%

e’; = presion de vapor de saturacion para la temperatura del aire en la
zona de intercambio, mmHg.

e, = presion de vapor de saturacion para la temperatura del aire, mmHg.

temperatura del aire en la zona de intercambio, °F.

r reflectividad o albedo; r = 0.05 para grandes masas de agua.

R, radiacién solar, g.cal/cm? dia.

Rp = radiacién emitida por la masa de agua, g.cal/cm? dfa.

constante.

velocidad del viento, km/h.

= evaporacion, mm/dia.

=
o

i

»
iy o~
i

Para facilitar la aplicacion de la ecuacién 4.4, Wilson (referencia 4.3) pro-

pone el nomograma mostrado en la figura 4.2. Para usar dicho nomograma
se requieren los siguientes datos:

a) Temperatura del aire 7, °C.
bY Relacion de nubosidad, n/D.

donde
= numero de horas del sol reales en el mes en cuestion.

= nuimero de horas de sol posibles, esto es, el que se tendria si no
hubiera nubes en todo el dia.

it
It

El valor de n puede estimarse a partir de informacién meteorolo-
gica y D segun la latitud y la época del afio con la tabla 4.1.

¢) R, que puede calcularse también en funcién de la latjitud y la época
del afio con la tabla 4.2. '

d) La humedad relativa z, en %, que se calcula con la figura 6.2, en
funcién de la presién de vapor y T,.

it i R

i
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Valores de D en i

Tabla 4.1
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Evaporacion Y transpiracion

¢) La velocidad del v,iento V.. en km/h, medida a 2m de la superficie.
loca“E;’::z)ion Téliah(.)tgfré%roig :Z;iggracic’)n en ¢l dia 15 de agosto en un sitio
i o la temperatura es de 18°C, n = 6.3 A,
Solucion |

De la tabla 4.1, D = 153 h

n 6.3 = 041
D 153

De la tabla 4.2: R. = 800 (interpolado).

De la figura 4.2 resulta:

E = —2.30
E, = 3.40
E3 = (.92
E, =152

= E = —230 + 3.40 + 0.92 + 1.52 = 3.54 mm/dia

4.1.3 Balance de agua

E.s’te €s un méto@o indirecto para calcular la evaporacion. Se basa en la ecua-
cion de continuidad que, para un gran almacenamiento, es:

E=1—0—AV

“4.5)
donde
E = volumen de evaporacién en el intervalo de tiempo A f considerado.
1 .= volumen de entradas al vaso en el Az (precipitacidn directa y escu-
rrimiento).
O = volumen de salidas del vaso en el At (infiltracién y escurrimiento:

en el caso de presas el dltimo se forma por las salidas de la obra
de toma y el vertedor de excedencias).

AV = cambio en el volumen almacenado en el Ar,

R

R
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La ecuacién 4.5 se puede usar con fines estadisticos para estimar la eva-
poracién que podria presentarse en un vaso de almacenamiento dado o en vasos
cercanos a él. Sin embargo, para que sus resultados sean confiables, I, Oy
AV deben estar medidos con precisién; dado que E es, en general, un término
relativamente pequefio en comparacién con los demds, errores leves en la
medicién de I, O 6 AV conduciran a errores considerables en la estimacién de E.

4.1.4 Medicién de la evaporacién

La evaporaci6n puede medirse por medio de evaporimetros, que basicamente
estdn formados por un recipiente en el que se coloca cierta cantidad de agua
y se mide, diariamente o con la frecuencia que se estime conveniente, el cambio
en el tirante. Existen varios tipos de evaporimetros; uno de-los mds comunes
es el llamado clase A4, fabricado de fierro galvanizado, cuyas dimensiones se
muestran en la figura 4.3.

La altura de evaporacién se mide mediante una regla graduada, colocada
dentro de un pequeifio tubo aquietador. Los valores medidos deben corregirse
sumdndoles la altura de precipitacion registrada en el intervalo de tiempo en
la estacién pluviométrica mds cercana, generalmente situada en el mismo lugar
que el evaporimetro.

Por otra parte, dado que, para las mismas condiciones atmosféricas, la
evaporacién es mayor en depdsitos pequenos que en los grandes, los datos
registrados en un evaporimetro deben corregirse si se desean usar para estimar
la evaporacion en presas, lagos o cualquier otro tipo de gran almacenamiento.
Esta correccién se lleva a cabo multiplicando los valores registrados por un
factor que varia entre 0.6 y 0.8. En general, 0.7 es un buen valor.

Tubo Aquietador /Regla graduada

|t——1.20 m ———t]

Figura 4.3 Evapor{metro.
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4.2 EVAPOTRANSPIRACION O USO CONSUNTIVO

El conocimiento de la evapotranspiracién o'uso consuntivo es un factor deter-
minante en el disefio de sistemas de riego, incluyendo las obras de almacena-
miento, conduccion, distribucién y drenaje. Especialmente, el volumen util
de una presa para abastecer a una zona de riego depende en gran medida del
uso consuntivo.

En México se usan fundamentalmente dos métodos para el calculo del
uso consuntivo: el de Thorntwaite y el de Blaney-Criddle (referencia 4.4).
El primero, por tomar en cuenta sélo la temperatura media mensual, arroja
resultados estimativos que pueden usarse tinicamente en estudios preliminares
o de gran vision, mientras que el segundo es aplicable a casos mds especificos.
A continuacion se presentan ambos métodos.

4.2.1 Método de Thorntwaite

Este método, desarrollado en 1944 (referencia 4.5), calcula el uso consuntivo

mensual como una funcién de las temperaturas medias mensuales mediante
la férmula:

107; \¢
U =16K, < L > 4.6)
donde
U; = uso consuntivo en el mes j, en cm.
7} = temperatura media en el mes j, en °C.
a, I = constantes.
K, = constante que depende de la latitud y el mes del afio (tabla 4.3).

Las constantes [ (indice de eficiencia de temperatura) y a se calculan de
la siguiente manera:

@.7

donde

(4.8)

i = ( 7} >l.514
! 5

-y j = nimero de mes.
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Tabla 4.3 Valores de K,

Laid) g | p |y | a4 { M| 7 7 als|o]|nN]|D
grados

0 104 | 094 | 104 | 1.01 | 1.04 | 1.01 | 1.04 | 1.04 | 1.01 | 1.04 | 1.0t | LOI
10 | 100|001 ]10311.03]|108]} 1061108107 |1.02]102])098 09
20 1095 | 090|103} 105|113 ]| 11| 4] it | 1.02]| 100|093 ] 09l
30 | 09 | 087|103 108|118 117 | 1.20 | 1.14 | 1.03 | 0.98 | 0.89 0.88
35 | 087 | 085 |1.03} 109|121 121 | 1.23 | 1.16 | 1.03 | 0.97 | 0.86 | 0.85
40 | o084 |08 | 103 | 111] 124 125127 | 118 [ 1.04 | 096 | 0.83 | 0.81
45 | 080 {081 | 1.02 | 113 ] 1.28 | 129 | 131 | 121 | 1.04 [ 0.94 | 0.79 | 0.75
so | 0741078 102115133136} 1.37 | 1.25 | 1.06 { 0.92 | 0.76 | 0.70

a = 675%x1072 13 — 7711077 12 + 179x107* 1 + 0.492 4.9)

4.2.2 Método de Blaney-Criddle

En este método se toma en cuenta, ademds de la temperatura y las horas de
sol diarias, el tipo de cultivo, la duracion de su ciclo vegetativo, la temporada
de siembra y la zona.

El ciclo vegetativo de un cultivo es el tiempo que transcurre entre la
siembra y la cosecha y, por supuesto, varfa de cultivo a cultivo. En la tabla 4.4
se presentan los ciclos vegetativos de algunos cultivos comunes en México.

Si se desea estimar la evapotranspiracién durante un ciclo vegetativo com-
pleto, se puede emplear la férmula:

E =K, F (4.10)
donde

E, = evapotranspiracién durante el ciclo vegetativo, cm.

F = factor de temperatura y luminosidad.

K, = coeficiente global de desarrollo.

g

El coeficiente global de desarrollo Kg varfa entre 0.5 y 1.2. En la tabla
4.4 se muestran algunos de los valores de K, para diversos cultivos. El fac-
tor de temperatura y luminosidad F se calcula como:

@.11)



Tabla 4.4
Evapotranspiracién o uso consuntivo 59
Cultivo Ciclo vegetativo Coeficiente . .
glzbal donde n = mimero de meses que dura el ciclo vegetativo.
8-
T, + 17.8
Aguacate Perenne 0.50 — 0.55 fi ; (——f—*) (4.12)
ﬁjlcfn}jfoll 3 a 4 meses 0.80 218 |
alia . . ~ <

ggtrifw‘i‘gi(;as 0.800—600'85 P; = porcentaje de horas de sol del mes i con respecto al afio (véase ta-
Algodon 6 6 7 meses 0.60 — 0.65 bla 4.5).
Arroz 3 a 5 meses 1.00 — 1.20 T, = temperatura media del mes i en °C.
Cacahuate 5 meses 0.60 — 0.65
Cacao Perenne 0.75 — 0.80 . . .
Café Perenne 0.75 — 0.80 Cuando la zona en cuestion es 4rida, los valores de f; (ecuacion 4.12) se
Camote ) 5 a 6 meses 0.60 multiplican por un factor de correccién K, que se calcula como (referencia
szna de azdcar Perenne ‘ 0.75 — 0.90 4.4). -
Cértamo 52 8 meses 0.55 — 0.65 '
Cereales de grano pequefio
(alpiste, avena, cebada, K, = 0.03114 T; + 0.2396 4.13)
cCen_tcno, trigo) 3 a 6 meses 0.75 — 0.85 l

ftricos ) - . Ny .
Chile ; : 2 gllzzzz 0.500—600.65 Cuando se desea determinar valores de la evapotranspiracién en periodos
Espdrrago 6 a 7 meses 0.60 mds cortos que un ciclo vegetativo, por ejemplo, de un mes, se usa la férmula:
Iljrgse; Perenne 0.45 — 0.60
r1jol : 3 a4 meses — =
Frutales de hueso 0-60 — 0.70 E; = Kci fi _ .(4'14)
y pepita (hoja caduca) Entre heladas 0.60 — 0.70 ; i
g?rbanlo 4 a 5 meses 0.60 — 0.70 donde E, es la evapotranspiracién durante el periodo i; f; se calcula con la
G;;i‘ﬁgia ‘3‘ mzses : 0.50 — 0.65 férmula 4.12 con P; y T; correspondientes al periodo considerado y Kc; es un
Haba 4 Z 5 22:23 o 600600 20 coeficiente de desarrollo parcial. Kc; se puede determinar mediante parcelas
Hortalizas 2 a 4 meses T 0.60 experimentales instaladas en el sitio de interés, o bien usando los valores
Jitomate . 4 meses ; 0.70 medios mostrados en la figura 4.4.
Lechqga y-col 3 meses 0.70
Lenteja 4 meses 0.60 — 0.70 : ‘ i i
Maiz 4 meses 0.60 — 0.70 4.2.3 -Extracciones de un almacenamiento para riego
I\I\//{afz 4 a 7 meses 0.75 — 0.85
Mzilfr? g e;e:':g 0.75 — 0.80 Los valores de la evapotranspiracién que se calculan con los métodos vistos
CSC. . . .

Nogal Entre heladsas 8%’ anteriormente representan la cantidad de agua que requieren las plantas para
Papa 3 a5 meses 0.65 — 0.75 un desarrollo normal. Esta cantidad es diferente de la que se debe extraer de
gzmz ngzl(l)et:;?a gerenne - 0.65 — 0.80 un almacenamiento como una presa, debido a que, por una parte, la precipita-
Papaya pﬁizﬁﬁi ~ ggg - 838 cién sobre la zona de riego disminuye el volumen d¢ extraccion necesario y,
Pldtano Perenne ' 0.80 — 1.00 por otra, las pérdidas por evaporacidn e infiltracién en las conducciones y los
Pastos de gramfneas Perenne 0.75 desperdicios lo aumentan. El volumen D, que es necesario extraer del alma-
Remolacha 6 meses 0.65 — 0.75 enamiento durante el periodo 7 serd entonces:

Sandia 3 a 4 -meses 0.60 : cenamento a el p :
Sorgo 3 a 5 meses 0:70
Soya : 3 a 5 meses 0.60 — 0.70 Dy = E; Ai—hy A+ heyy Ay + W, (4.15)
"{:abacto 4 a 5 meses 0.70 — 0.80

omate 4 a 5 meses 0.70 —
Trébol lgdino Perenne 0.80 — 32(5) donde
Zanahoria 2 a 4 meses 0.60

A, = drea de riego.

¥
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Figura 4.4a Grificas de coeficientes de desarrollo parcial.
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hyi = altura de precipitacién media en la zona de riego en el periodo i,
A, = drea superficial de las conducciones (presas derivadoras, canales,
tanques de almacenamiento temporal, etc.).
W; = volumen de desperdicio. :
h..; = altura de evaporacién media en la zona de riego en el periodo ;.
Al factor:
E; — hy;
n = 100 iigli A,, en % (4.16)

J
se le llama eficiencia del sistema. Es deseable, obviamente, tener eficiencias
altas, pues asf los almacenamientos necesarios resultan de poca magnitud. Sin

embargo, en México y otros paises 7 es menor al 70%, llegando en ocasiones
a tomar valores tan bajos como del 30%.

Ejemplo 4.2. Determinar las extracciones mensuales que es necesario
hacer de una presa para regar un 4drea de 20 000 ha, sembrada de algodén
en la regi6n lagunera (zona 4rida) en la latitud 25° 30°N.

La fecha de siembra es ¢l 10. de abril. Las temperaturas, alturas de preci-
pitacion y alturas de evaporacién medias mensuales en la zona son las mostra-
das en la tabla 4.6. El 4rea de las conducciones es de 100 000 m? y se estima
que el desperdicio medio mensual es de 2 000 000 m?. Usar: a) el método
de Thorntwaite, y b) el método de Blaney-Criddle.

Evapotranspiracion o uso consuntivo

Solucion

Se tomardn 6 meses como ciclo vegetativo del algodon (tabla 4.4).
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a) Si se usa el método de Thorntwaite (apartado 4.2.1) se forma una
tabla de cdlculo como la 4.7.

Tabla 4.7
(h (2) (3) 4) (5) (6)
V('I Vw D,
mes. / 5 ! 10°m? 10°m? 10°m®
bruto neto
1 4.25
2 5.71
7.19
431 9.81, 9.92 19.84 19.91 21.91
5 11.7L 14.12 28.24 16.31 lS.?é
6 12.85 . 16.06 32.12 16.19 18A2
7 12.63 16.06 32.12 12.31 14.321;
8 12.21 14.65 29.30 15.38 17. :
9 10.89 11.19 22.38 22.47 24.4
10 8.78
11 5.93
12 4.05
[=X=106.01

.Tabla 4.6
mes T eC hp, cm hev, cm
ene 13.0 0.0 68.0
feb 15.8 0.0 73.2
mar 18.4 0.0 75.4
abr 22.6 - 0.0 852
may 25.4 6.0 91.5
jun 27.0 8.0 823
Jul 26.7 10.0 85.2
ago 26.1 7.0 80.1
sep 24.2 0.0 75.9
oct 21.0 0.0 70.0
nov 16.2 0.0 65.1
dic 12.6 0.0 67.3

En la tabla 4.7, i; se calculé de acuerdo con la ecuacion 4;8; con‘la ecua-
cion 4.7, I resulta ser de 106.01 y, por tanto, a es (ecuacién 4.9):

a4 = 675 x 10~ 9 (106.01)° — 771 x 1077 (106.01)* +
+ 179 x 107 % (106.01) + 0.492 _

Soa = 2.327

Con este valor de a y el de I se tiene, de la ecuacion 4.6, que la evapo-

transpiracién mensual es:
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A 2.327
U = 1.6Ka< 107, )
106.01

Con esta expresion se calcularon los valores de la columna 3 de Ia tabla 4.7.

EI volumen bruto de evapotranspiracién (columna 4 de la tabla 4.7) se
calculé multiplicando el uso consuntivo mensual por el drea de riego. En la
columna 5 de la misma tabla se ha anotado el volumen bruto menos el de pre-
cipitacién mds el de evaporacion en las conducciones (tabla 4.6).

Finalmente, en la columna 6 se encuentran los volimenes mensuales que
se deben extraer de la presa, que son los obtenidos en la columna 5 mds 2
X 10® m® mensuales de desperdicios.

b) Usando el método de Blaney-Criddle (apartado 4.2.2) se forma una
tabla de cdlculo como la 4.8.

Tabla 4.8
h] 2 3 4 5 6 7 8
mes i P, K, f; K, E,; D,
cm 10w’
a 1 8.63 0.943  10.07 0.25 3.77 9.63
m 2 9.35 1.031 19.10 0.60 8.60 4.69
j 3 9.26 1.086  20.56 0.95 19.53 13.61
j 4 9.47 1.071  20.70 1.00 20.70 12.79
a 5 9.09 1.052 19.26 0.75 14.45 9.53
s 6 8.31 0.993  15.90 0.45 7.15 9.23

En la columna 3 de la tabla 4.8 se anotaron los porcentajes de horas de
sol mensuales con respecto al afio, extraidos de la tabla 4.5. Los valores del
factor de correccién Kj;, obtenidos de la ecuacién 4.13 por tratarse de una
zona drida, se muestran en la columna 4. En la columna 5 estdn los valores
de los factores de temperatura y luminosidad mensuales (ecuacién 4.12) y
en la columna 6 se encuentran los coeficientes de desarrollo mensual tomados
de la figura 4.4. En la columna 7 estin las evapotranspiraciones mensuales
calculadas segiin la ecuacién 4. 14 y, finalmente, en la columna 8 se muestran
las extracciones necesarias de la presa, calculadas con la ecuacién 4.15.

Nétese que entre los resultados de los dos métodos puede haber ciertas
diferencias. Por ello, se recomienda usar el de Blaney-Criddle siempre que
sea posible.
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Almacenamiento y
transito en vasos
y cauces

En este capitulo se hace referencia a los conceptos hidroldgicos fundamenta-
Jes necesarios para el disefio de vasos y al trdnsito de avenidas en cauces, los
cuales, aunque relativamente simples, son de gran importancia en hidrologfa,
pues en gran parte constituyen las bases sobre las que se sustenta el dimensio-
namiento de las presas y otras obras de aprovechamiento y proteccion contra
inundacionas,

5.1 TIPOS DE ALMACENAMIENTOS Y SUS
CARACTERISTICAS

La siguiente descripcion se refiere a los tipos de almacenamientos y sus ca-
racteristicas de interés en la hidrologfa. Los detalles restantes corresponden
a otras materias, como obras hidrdulicas e hidrdulica fluvial.

Un vaso de almacenamiento sirve para regular los escurrimientos de un
tio, es decir, para almacenar el volumen de agua que €SCurre en €xceso en
las temporadas de Huvia para posteriormente usarlo en las épocas de sequia,
cuando los escurrimientos son escasos. Esto se puede ilustrar con una si-
tuacién como la que se muestra en la figura 5.1, donde se ha dibujado, en
forma muy esquemdtica, el hidrograma anual de escurrimiento en un rio
y una demanca. En este caso, la demanda de agua, constante durante todo
el afio, es mayor de lo que aporta el rio en los meses de diciembre a junio,
pero menor de lo que aporta de julic a noviembre. Es necesario, entonces,
almacenar el volumen sobrante para poder satisfacer la demanda cuando el
escurrimiento en el rio no es suficiente, para lo cual se requiere un vaso de
almacenamiento.

69
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Escurrimiento del rio
N\ Volumen
sobrante
P

o
S Volumen | ‘
o faltante |
: Demandas
r . i L. 'y ! LY 3. I L
E'FMAMJ J ASOND
' Mes
Figura 5.1

Un vaso de almacenamiento puede tener uno o varios de los siguientes
propositos:

a) Irrigacion.

b) Generacién de energia eléctrica.
¢) Control de avenidas.

d) Abastecimiento de agua potable.
e} Navegacion.

) Acuacultura.

g) Recreacion.

h) Retencion de sedimentos.

Los principales componentes de un vaso de almacenamiento se muestran
en la figura 5.2.

El NAMINO (nivel de aguas minimas de operacion) es el nivel mds bajo
con el que puede operar la presa. Cuando ésta es para irrigacién y otros
usos, el NAMINO (también llamado en este caso NAMin o nivel de aguas
minimas) coincide con el nivel al que se encuentra la entrada de la obra de
toma. En el caso de presas para generacion de energia eléctrica, el NAMINO
se fija de acuerdo con la carga minima necesaria para que las turbinas operen
en buenas condiciones. El volumen muerto es el que queda abajo del NAMINO
0 NAMin; es un volumen del que no se puede disponer. El volumen de azol-
ves es el que queda abajo del nivel de la toma y se reserva para recibir el aca-
rreo de sélidos por el rio durante la vida util de la presa. Es conveniente hacer
notar que el depésito de sedimentos en una presa no se produce como estd
mostrado en la figura 5.2 —con un nivel horizontal— sino que los sedimentos
se reparten a lo largo del embalse, teniéndose los mds gruesos al principio
del mismo y los mds finos cerca de la cortina. De hecho, en algunos casos
existe movimiento de los sedimentos depositados dentro del vaso, fendmeno
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Capacidad de regulacion Corona de la cortina

de avenidas
\ NAME
1Y

h
Volumen \_~ . NAMO
de superal- ki g
macenamiento

1 Bordo libre

Capacidad util

Volumen de azolves

Figura 5.2 Principales componentes de un vaso.

que se conoce como corriente de densidad. La operacion de la presa se lleva
a cabo entre el NAMINO o NAMin y el NAMO (nivel de aguas mdximas or-
dinarias o de operacién). El NAMO es el médximo nivel con que puede ope-
rar la presa para satisfacer las demandas; cuando el vertedor de excedencias
(estructura que sirve para desalojar los volimenes excedentes de agua que pue-
den poner en peligro la seguridad de la.obra) no es controlado por compuer-
tas, el NAMO coincide con su cresta o punto mds alto del vertedor. En el
caso de que la descarga por el vertedor esté controlada, el NAMO puede estar
por arriba de la cresta e incluso puede cambiar a lo largo del afio. Asi, en
época de estiaje es posible fijar un NAMO mayor que en época de avenidas,
pues la probabilidad de que se presente una avenida en la primera época es
menor que en la segunda. El volumen que se almacena entre el NAMO y el
NAMin o NAMINO se llama volumen o capacidad iitil y es con el que se
satisfacen las demandas de agua.

El NAME (nivel de aguas mdximas extraordinarias) es €l nivel mds
alto que debe alcanzar el agua en el vaso bajo cualquier condicién. El volu-
men que queda entre este nivel y el NAMO, llamado superalmacenamiento,
sirve para controlar las avenidas que se presentan cuando el nivel en el vaso
estd cercano al NAMO. El espacio que queda entre el NAME y la mdxima
elevacién de la cortina (corona) se denomina bordo libre y estd destinado
a contener el oleaje y la marea producidos por el viento, asi como a com-
pensar las reducciones en la altura de la cortina provocadas por sus asenta-
mientos.
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Figura 5.3 Curvas elevacién-volumen y elevacién-area.

En resumen, existen cuatro volimenes principales en toda presa que es
necesario determinar para disefar el vaso: el volumen de azolves, el volumen
muerto, el volumen util y el volumen de superalmacenamiento. La determina-
cion de los dos primeros estd fuera del enfoque de este texto; el volumen de
azolves es materia de la hidraulica fluvial y el volumen muerto, en el caso
de plantas hidroeléctricas, depende, entre otras cosas, del tipo de turbina que
se use. A continuacion se estudiardan métodos para evaluar el volumen ttil
que debe tener una presa para satisfacer las demandas y el volumen de super-
almacenamiento necesario para que la presa no corra peligro.

5.2 ESTIMACION DEL VOLUMEN UTIL Y EL NAMO

Existen dos grupos bdsicos de datos necesarios para el disefio de un vaso de
almacenamiento: planos topogrificos y registros hidrolégicos. Los primeros
proporcionan la relacion que hay entre los volimenes, dreas y elevaciones del

e
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vaso, y los segundos sirven para estimar los volimenes o gastos que llegardn
al vaso durante su operacién. Los datos topogréficos se sintetizan mediante
curvas elevaciones-volimenes y elevaciones-dreas, como se muestra en la fi-
gura 5.3.

Por otra parte, para estimar el volumen {til que se requiere para satisfa-
cer una determinada demanda, se deben tener datos de voliimenes escurridos
por el rio durante un tiempo relativamente largo. Desde luego, entre ma-
yor sea el lapso de registros, mds confiable serd la estimacién del volumen
itil. En general, un registro de 20 afios 0 mds proporciona una buena esti-
macion.

Es recomendable determinar el volumen util de una presa en dos pasos:
el primero consiste en hacer una primera estimacion usando datos mensuales
de aportaciones y demandas e ignorando factores de menor importancia, co-
mo la evaporacién y precipitacion directa en el vaso; el segundo es simular
el funcionamiento del vaso para un periodo largo, tomando en cuenta las va-
riaciones mensuales y anuales de aportaciones y demandas y todos los demés
factores que intervienen en la cantidad de agua almacenada en un determina-
do instante.

Cuando se desea hacer una primera estimacién del volumen util se pue-
den usar dos métodos. El primero, llamado de la curva masa o diagrama de
Rippl, desarrollado en 1883 (referencia 5.1), es ttil cuando las demandas son
constantes, y el segundo, conocido como algoritmo del pico secuente, €s con-
veniente cuando las demandas varfan en el tiempo.

Una curva masa es una representacion grafica de volimenes acumulados
contra el tiempo. En la figura 5.4 se muestra una parte de una curva masa.

Supéngase que, en el caso de la figura 5.4, se tiene una demanda cons-
tante de agua de 56.3 m>/s. La curva masa de demandas es, entonces, una
Jinea recta con pendiente de 56.3 m?/s.

La pendiente de la curva masa de escurrimiento es el gasto que pasa por
¢l sitio; entonces, cuando la pendiente de la curva de demandas ag es mayor
que la de la curva de escurrimiento af, el gasto demandado es mayor que el
aportado por el rio y viceversa. Obviamente, en los puntos en que la curva
de escurrimientos tiene una pendiente de 56.3, el gasto de aportacion es igual
al de demanda, como sucede en los puntos b, ¢ y e de la figura 5.4.

Ahora bien, supdngase que el vaso se encuentra lleno en el punto a. En-
tonces, se observa lo siguiente:

a) Entre el punto a y el b la demanda es menor que la aportacion, por
lo que el vaso permanece lleno y el agua sobrante sale por la obra dc
excedencias.

by Hasta el punto b, en diciembre del primer afio, se ha derramado un
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volumen igual a la diferencia de ordenadas entre los puntos b y &, que,
en el caso de la figura 5.4, es de aproximadamente 1 175 X 10° m?.
Del punto b al ¢ el gasto de aportacion es menor que el de deman-
da, por lo que, en este lapso, el volumen almacenado, y por lo tanto
también el nivel del agua en el vaso, disminuye.

d) En el punto c se llega al nivel minimo en el vaso; la méxima diferen-

e)

cia entre el volumen de aportacién y el de demanda del punto b al ¢
estd dado por la diferencia de ordenadas S entre una recta tangente
al punto b y el punto c.

Del punto ¢ al e el gasto de aportacién es nuevamente mayor que el
de demanda y el volumen almacenado aumenta otra vez.

Para que durante el lapso indicado por Ia figura 5.4 no se tenga défi-
cit, es decir, para que no se deje de cumplir con la totalidad de la de-
manda, el volumen ttil minimo necesario es S (véase inciso d). De
esta manera, dado que la presa estd llena en el punto b, al llegar al
punto ¢ el nivel es el del NAMINO. En estas condiciones, del punto
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¢ al d se incrementa nuevamente el volumen almacenado y en el pun-
to d la presa vuelve a estar llena.

g) Entre el punto d y el e la presa permanece Hena y se vuelven a tener
derrames.

) Del punto e en adelante el gasto de aportacion es otra vez menor que
el de demanda y el volumen almacenado disminuye.

i) La linea abde es una curva masa de salidas totales de la presa (esto
es, salidas para cubrir la demanda mds derrames) que tiene una pen-
diente minima de 56.3 m%/s.

Este método se aplica a todo el periodo de datos, y la mdxima diferencia
que se encuentre enire una tangente a los puntos tales como el by el e y otra
tangente a los puntos taies como el ¢ serd el volumen ttil minimo necesario
para satisfacer la demanda, si se repitieran exactamente las aportaciones que
se usan como datos. Es obvio que esto nunca sucede, por lo que el volumen
{itil, asf calculado, no garantiza que no haya algin déficit durante la operacion
de la presa en su vida util.

Cuando la demanda no es constante, si bien es posible aplicar el método
anterior, es mas conveniente hacer el andlisis numéricamente en lugar de ha-
cerlo en forma grafica. El algoritmo del pico secuente (referencia 5.3), que
se presenta a continuacion, se basa en la misma idea de Rippl, pero tiene la
ventaja de que es mds facil de usar, especlalmente para demandas variables.
Este método se ilustrard con un ejemplo.

Ejemplo 5.1. Dada una serie de voliimenes de entrada al vaso X; y de salida
D; para satisfacer la demanda durante un lapso de T semanas, meses, anos,
etc. (columnas 2 y 3 de la tabla 5.1, respectivamente), el algoritmo del pico
secuente consiste en:

@) Calcular la entrada neta al vaso (X; — D;) para i=1,2,...,2T

(columna 4) y la entrada neta acumulada L (X; — Dy parai = 1,
.

2, ..., 2T (columna 5). !

b) Encontrar el primer pico (valor méximo) de las entradas netas acu-
muladas, P;, el cual equivale a la diferencia de ordenadas entre
los puntos b y h de la figura 5.4. En el ejemplo de la tabla 5.1,
P, = +175 x 10° m”.

¢) Localizar el pico secuente, P,, esto es, el siguiente pico mayor
que Py, el cual es equivalente a la diferencia de ordenadas entre
los puntos e y j de la figura 5.4 y, en el caso de la tabla 5.1,
P, = +260 x 10° m’.
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d) Entre el primer par de picos, P; y P,, hallar el valor ms bajo de la
columna 5 de la tabla 5.1. Este valor corresponde a la diferencia de
ordenadas entre los puntos ¢ e i de la figura 5.4 y, por lo tanto,
la diferencia 7} — P; equivale al volumen S en la figura citada.
De la tabla 5.1, T} = —845 x 10> m? entonces:

S=P — T, =[175 — (—845)] x 10° = 1020 x 10° m>

¢) Buscar el pico secuente Py mayor que P,.

/) Encontrar el valor minimo 7, que se encuentre entre P, y Py calcu-
lar P, — T,

&) Repetir los pasos e y fpara todos los picos secuentes de los 2T interva-
los de tiempo.

En los gjemplos de la figura 5.4 y la tabla 5.1 no es necesario realizar
los pasos e, f, y g, pues s6lo se tienen dos picos. No obstante, pueden apare-
cer mds picos en un registro més largo.

La capacidad til minima necesaria para que no se tenga déficit en el pe-
riodo de los datos es, como en el caso de la curva masa:

S, = max(P; — T) Vj

Nuevamente, dado que el periodo de datos nunca se repetird exactamente
igual durante la vida itil de la presa, este volumen titil no garantiza que no
habrd déficit.

“En el ejemplo de la tabla 5.1 el volumen dtil es P, — 7, = 1 020 x 10% m®.
En la columna 6 de la misma tabla se han escrito los voldmenes que conten-
dria el vaso si se presentaran los escurrimientos y demandas sefialados en las
columnas 2 y 3y si el vaso estd lleno al principio del mes 1. Obsérvese que
en el mes 5 del segundo afio el vaso se vacia totalmente, pero no hay ningtn
déficit en la satisfaccién de la demanda.

Cuando se tiene alguna libertad para variar Jas demandas, es posible esti-
mar un volumen hidrolégicamente *‘adecuado’” mediante una curva que rela-
cione la demanda anual con la capacidad til, como la que se muestra en la
figura 5.5. Cada punto de esta curva se obtiene mediante un andlisis de curva
masa o pico secuente. Si las demandas mensuales son variables, el cocien-
te de la demanda de cada mes entre la anual debe ser el mismo para cada pun-
to de la curva. Normalmente, en una curva como la de la figura 5.5 existe
un punto A tal que para una demanda anual mayor que la correspondiente
a dicho punto, un incremento pequefio en las demandas exige un incremento
relativamente grande en el tamafio del vaso y viceversa. Por lo tanto, un
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Tabla 5.1
O o © @ © © O
mes X; D, X, — D (X, — D)y Vol. Derrame
Estado
A (M [ 10° m’ 10°m*  10° m®  del vaso
1 120 220 -100 ~ 100 920
2 130 250 -120 —220 800
3 115 305 ~190 -410 610
4 125 480 —355 -~ 765 255
5 140 305 - 165 ~930 90
6 325 250 + 75 —855 165
7 450 220 +230 - 625 395
8 590 180 +410 —215 805
9 380 150 +230 + 15 1 020 15 leno
10 280 150 +130 + 145 1020 130 lleno
11 190 160 + 30 +175P, 1020 30 lleno
12 110 200 - 90 + 85 930
1 120 220 - 100 - 15 830
2 130 250 - 120 —135 710
3 115 305 -190 —325 520
4 125 480 — 355 — 680 165 ;
5 140 305 — 165 —845T, 0 vacio
6 325 250 - 4+ 75 -770 75
7 450 220 +230 - 540 305
8 590 180 +410 - 130 715
9 380 150 +230 + 100 945 ‘
10 280 150 +130 +230 1 020 55 Heno
i1 190 160 + 30 +260P, 1020 30 lleno
12 110 200. - 90 +170 930

vaso que aproveche la mdxima cantidad de agua posible sin ser demasiado
costoso tendria que tener el volumen dtil correspondiente al punto A.

En la figura 5.5 se observa que, en general, una presa que aprovechara
el 100% del escurrimiento resulta muy costosa.

Las consideraciones anteriores estdn basadas en factores hidroldgicos dni-
camente v la decision final tendrd, desde luego, que tomat en cuenta otras
consideraciones, como las econdmicas, sociales, etc.

Con el cdlculo de la curva masa o el algoritmo del pico secuente y una
grafica como la de la figura 5.5, es posible tener una serie de opciones preli-
minares de volumen ttil. Sin embargo, al estar funcionando la presa, aunque
los valores medios se conserven, la ocurrencia de varios afios secos durante
su vida util puede producir déficit que hagan que la obra deje de ser renta-
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Demanda anual (% del volumen de escurrimiento medio anual)

100 4

501

T .

-

]
Volumen (til
recomendable

X
N
w
I

=
Capacidad atil, 108 m3

Figura 5.5

ble, o bien la ocurrencia de varios afios himedos puede ocasionar una gran
cantidad de desperdicios que pudieran aprovecharse aumentando el volumen
ttil. Ademds, las evaporaciones, que no pueden ser tomadas en cuenta en and-
lisis como los descritos anteriormente, pueden llegar a afectar de manera con-
siderable el funcionamiento de la presa. Todos estos aspectos del disefio de
vasos de almacenamiento no son tomados en cuenta en los métodos anterio-
res. Por ello, es siempre necesario corroborar el valor del volumen ttil esti-
mado por medio de la simulacién del funcionamiento del vaso.

5.3 FUNCIONAMIENTO DE VASOS

La ecuacién fundamental para la simulacidn del funcionamiento de vasos es
la de continuidad, que expresada en un intervalo de tiempo Ar dado es:

X — D = AV 5.1
donde
X = volumen de entradas al vaso durante el intervalo Ar.
D .= volumen de salidas del vaso durante el mismo intervalo.
AV = cambio del volumen almacenado en el vaso durante el intervalo At.

El intervalo de tiempo Ar que se use depende del tamafio del vaso; gene-
ralmente se toma Af = un mes, pero en vasos muy grandes, cuyos efectos
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reguladores alcanzan a cubrir lapsos del orden de afios, Af puede ser de varios
meses, pero nunca mayor de un afio; por el contrario, en vasos de muy poca
capacidad de regulacidn, el intervalo de simulacién puede reducirse a una se-
mana o hasta un dia.

Las entradas a un vaso son:

X=E,+E+E (5.2)
donde
E, = entradas por cuenca propia.
E, = entradas por transferencia desde otras cuencas.
E, = entradas por lluvia directa sobre el vaso.

Y las salidas se componen de:

D=S,+S +S + S (5.3)

S; = volumen extraido para satisfacer la demanda.

S, = volumen evaporado.
S; = volumen infiltrado en el vaso.
S,, = volumen derramado.

5.3.1 Entradas al vaso
a) Entradas por cuenca propia

Son los volimenes de escurrimiento superficial generados en la cuenca no
controlada que descarga directamente a la presa, que estd delimitada por el
sitio de la boquilla —donde se localiza la cortina— y las presas situadas aguas
arriba (véase figura 5.6). .

Las entradas por cuenca propia se cuantifican a partir de los datos reca-
bados en las estaciones hidrométricas de la zona. En algunas ocasiones se cuenta
con datos de escurrimiento tomados en una estacién hidrométrica situada en
el sitio donde estard la obra (con frecuencia se instalan las estaciones con este
fin). Los datos que se usen serdn los de esta estacion. Sin embargo, usualmen-
te no se tiene una estacién hidrométrica en el sitio exacto donde se proyecta
construir la presa, y muchas veces ni siquiera en el mismo rio. En estos casos
es necesario extrapolar la informacién recabada en las estaciones mds cerca-
nas. Asi{, las entradas por cuenca propia se calcularian como:
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Parteaguas

N Presas aguas arriba

Figura 5.6
E,=FV,+ F,Vao+ ...+ FVy (5.4)
donde
F; = factor de correccién para la estacién i

Ve, = volumen de escurrimiento medido en la estacion i.
nimero de estaciones hidrométricas consideradas.

~
=3

Los factores de correccién F; son funcidn del drea de la cuenca de apor-
tacién a la estacién { y de la posicién y caracteristicas de la cuenca de dicha
estacién con respecto al sitio de la presa.

Cuando n = 1, es decir, cuando se utiliza una sola estacién para estimar
las entradas por cuenca propia a la presa, el factor F; se puede estimar de
dos formas:

® Si se dispone de suficiente informacién sobre la precipitacion que cae
tanto en la cuenca de aportacion a la presa como en la correspondiente
a la estacion hidrométrica, entonces:

F Vi (5.5)
‘ Vi '

donde ¥, es el volumen de lluvia que cae en la cuenca propia durante

el Ary Vy; es el volumen de lluvia que cae en la cuenca asociada a la
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estacion hidrométrica durante el Az. Si no existen suficientes estacio-
nes medidoras de precipitacién, F, se puede calcular como:
Ay

Fl R — (560)

3

donde 4, = drea de cuenca propia y A, = drea de ia cuenca corres-
pondiente a la estacion hidrométrica.

® Cuando n > 1, los factores F; se pueden calcular como:

(5.6b)

donde K; es un factor de peso que se asigna a la estacion i de acuerdo
con su confiabilidad y relacion de sus registros con el escurrirniento
en la cuenca de aportacién a la presa analizada. Nétese que necesa-
riamente:

H

E K =1

i =1

(5.6¢)

También es factible, desde luego, usar volimenes de lluvia en lugar
de dreas de cuenca en la férmula 5.6b. ’

by Entradas por transferencia desde otras cuencas (E,)

Estas entradas provienen de las descargas, libres o controladas, de presas si-
tuadas aguas arriba de la presa en cuestion o en otras cuencas. Si existen estas
transferencias, siempre serdan conocidas. ‘ ‘

¢) Entradas por lluvia directa sobre el vaso (Ey)

Los aparatos que registran la cantidad de lluvia que cae lo hacen en forma
de volumen por unidad de drea, es decir, como altura de precipitacion (véase
capitulo 6). El volumen de lluvia que cae directamente sobre el vaso serd en-
tonces esa altura de precipitacidn Ap multiplicada por el drea que tenga la su-
perficie libre del vaso, en promedio, durante el Az usado en el cdlculo. El area
se determina por medio de la curva elevaciones-dreas del vaso, como se muestra
en la figura 5.7 (véase también figura 5.3).



82 Almacenamiento y transito en vasos y cauces
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-
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Figura 5.7 Curva elevacion-drea del vaso.

Las entradas por lluvia directa sobre el vaso son:
E;=hpA (5.7
donde A es el drea promedio del vaso en el Ar.
5.3.2 Salidas del vaso
a) Volumen extraido para satisfacer la demanda (Sp)

Estd constituido por la ley de demandas bajo andlisis, la cual depende, por
un lado, del tipo de aprovechamiento de que se trate: agua potable, riego, ge-
neracién de energia eléctrica, etc. y, por otro, de la relacion beneficio/costo
de la obra. Para fines de la simulacién del funcionamiento del vaso, este volu-
men siempre es un dato.

b) Volumen evaporado directamente del vaso (S,)

De la misma manera que la precipitacion, la evaporacién se mide en ldmina
o altura (volumen/unidad de drea). Si se tienen evaporimetros cerca del vaso,
la evaporacién registrada se corrige como se indica en el apartado 4.1.4 y,
por lo tanto, €l volumen de evaporacién se calcula de manera similar al de
ltuvia directa.sobre el vaso:

S, =h, A (5.8)

donde A, = ldmina de evaporacién y A = drea media del vaso durante el Az.

S
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Cuando no se cuenta con evaporimetros cerca del vaso, la lamina de eva-
poracién se puede calcular usando la férmula empirica que se estudié en el
apartado 4.1.1 o alguna similar.

¢) Volumen infiltrado en el vaso (S;)

Este volumen es dificil de medir. Afortunadamente, en general, es muy pe-
quefio; si se estima lo contrario, entonces sera necesario realizar un estudio
geoldgico detallado del vaso que proporcione los elementos para su célculo.

d) Volumen derramado (S,,)

El volumen de agua que sale por la obra de excedencias es resultado de
la simulacién y depende de los niveles caracteristicos (especialmente del
NAMO) y de la politica de operacién de las compuertas que se defina para
cada opcion.

5.3.3 Procedimiento de calculo

Si el subindice i denota el principio del intervalo simulado y €l i + 1 el final
del mismo, la ecuacién de continuidad (5.1) se puede expresar como:

Viir =V, + X - D, (5.9

donde V; , | y V; son los volimenes almacenados en loc instantes i + 1 e i,
respectivamente. Las entradas netas al vaso durante el intervalo considerado,
X, — D;, se pueden expresar, para fines de cidlculo como:

1

Xi — Di = 1,' - 0,' + Pi e Sdei (510)

donde

I; = volumen de entradas al vaso que no depende del nivel en el mismo
durante e] intervalo considerado.

O; = volumen de salidas del vaso que no depende del nivel en el mismo
durante el intervalo considerado. ‘

P; = volumen de entradas—volumen de salidas que s{ dependen del ni-
vel en el vaso durante el intervalo considerado.

J

De manera que:
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_I,- = Ee + E,; ~ (5.11)
O; = Spi C O (5.12)
P =Ey — Si — Si (5.13)

La ecuacién 5.9 estd sujeta a la restriccion:

le’n = Vi+l = Vm ; (514)
donde V,, es el volumen de almacenamiento correspondiente at NAMINO

o NAMin y V,, es el volumen de almacenamiento al NAMO.

Con las ecuaciones 5.9 y 5.14 es posible hacer el funcionamiento del va- .

so. El procedimiento de cdlculo se muestra en el diagrama de bloques de la
figura 5.8, que se ilustrard con el siguiente ejemplo.

Ejemplo 5.2. Simular un afio del funcionamiento de un vaso con las siguientes
caracteristicas:

Curvas elevaciones-capacidades y elevaciones-dreas: de los datos topo-
gréficos del vaso, se han determinado varios puntos que relacionan elevacio-
nes con capacidades y dreas del vaso y, mediante el método de minimos
cuadrados (véase apéndice B), se han obtenido las siguientes ecuaciones que
sirven sélo para este vaso en particular: ‘

V=10E""® (3.15)
A= 0.0118 E*'8 (5.16)

donde E = elevacién de la Superﬁcie libre del agua, en m, V = volumen
almacenado, en miles de m®> y 4 = drea de la superficie libre del agua,
en km?.

La elevacién del NAMO es 1a 50.40 m y la del NAMINO la 7.05 m, de
manera que el volumen muerto es de 100.2 X 10°> m? y el volumen util es
920.4 x 10° m>. A continuacién se proporciona el resto de los datos.

5 .3.4 Entradas

Por cuenca propia (E,). Aguas abajo de la presa se tiene una estacion hidro-
métrica que registré, en el afo de estudio, los volimenes mostrados en la co-
lumna 2 de la tabla 5.2. El drea correspondiente a la estacion hidrométrica
es de 500 km? y el de la cuenca correspondiente a la presa es de 400 km?.
No hay suficientes estaciones medidoras de lluvia.

|

De la topografia del vaso, obtener las curvas que relacionan
1a elevacién del nivel de agua con el volumen y la elevacién del
nivel del agua con el area de la supetrficie libre

1

Fijar un nivel inicial en el vaso. Generalmente se empieza el

anélisis en el NAMOQ, pero conviene simular el funcionamiento

con otros niveles iniciales para verificar en cuanto tiempo los
funcionamientos son iguales

+

Con el nivel inicial £;y las curvas £-V y £-A obtener V; y A;

T

Calcular el volumen final en una primera aproximacién como:
&
Vie1=Vi+ -0

i

B D{ Con la curva £-V, obtener £ , 4

i

Con E; | 1y lacurva £-A, obtener A; , | l

Calcular £, S, S;
Falcular P= Ey ~ Sg ~ si'_l

3

Calcular el volumen final en la siguiente aproximacién £ + 1 como:

+1
Viil=vit -0+ P

min i+

Déficit = V,, — v '] ]

Figura 5.8 Diagrama de bloques (funcionamiento de vasos).
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Por transferencia (E,). No hay transferencia de agua desde otras cuencas.
Por lluvia directa sobre el vaso (Ey). De una estacion medidora de lluvia cer-
cana a la presa se tienen alturas de precipitacion anotadas en la columna 4
de la tabla 5.2.

5.3.5 Salidas

Para satisfacer la demanda (Sp). Del estudio correspondiente, se determina-
ron los volimenes mensuales dados en la columna 5 de la tabla 5.2.

Por evaporacion directa del vaso (S,). De los datos de un evaporimetro si-
tuado cerca del vaso se determiné que la ldmina de evaporacién mensual es

la mostrada en la columna 6 de la tabla mencionada.

Por infiltracion (S;). Se estima que la infiltracion en el vaso es despreciable.

En la columna 3 de la tabla 5.2 se ha calculado la entrada por cuenca
propia de acuerdo con la ecuacién 5.4 con n = 1:

Ecp =FV,

donde el factor F; se calcula, segun la ecuacién 5.6, como:

Tabla 5.2

1 2 3 4 5 6
‘/('] Ezp hp SD h('\'
Mes 10° m* 10° m? cm 10° m’ cm
n 75.0 60.0 1.0 200.0 1.0
d 87.5 70.0 0.0 260.0 0.0
e 100.0 80.0 0.0 280.0 0.0
f 137.5 110.0 0.0 320.0 1.0
m 250.0 200.0 1.0 360.0 3.0
a 387.5 310.0 2.0 400.0 5.0
m 562.5 450.0 3.0 390.0 4.0
j 850.0 680.0 4.0 320.0 4.0
] 650.0 520.0 4.0 280.0 3.0
a 562.5 450.0 5.0 230.0 3.0
s 437.5 350.0 4.0 190.0 2.0

o)

131.3 105.0 2.0 190.0 1.0
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po=tr 20 g
! A, 500

La simulacién del funcionamiento del vaso se muestra en la tabla 5.3.
Los cdlculos realizados en dicha tabla se hicieron siguiendo paso a paso el
diagrama de bloques de la figura 5.8.

Es conveniente hacer la simulacion del funcionamiento del vaso para
toda su vida itil; debido a que normalmente no se tienen registros tan largos,
éstos se pueden completar usando, por ejemplo, la férmula de Thomas-Fiering
(referencia 5.3) para la generacion de registros sintéticos:*

Qi+1:§i+1+bi(Qi—Q‘)"’TisiﬂVl“r? (5.17)

donde

Q; + = volumen de escurrimiento en el mes { + 1.

Q; ., = volumen medio de escurrimiento en el mes i + 1, obtenido
de los registros.

0; = volumen de escurrimiento en el mes i.

0; = volumen medio de escurrimiento en el mes i, obtenido de los
registros.

b; =18+ /S

t = nimero aleatorio con distribucién normal, media cero y va-
riancia uno.

S; = desviacién estindar de los volimenes registrados en el mes i.

S; +1 = desviacidn estdandar de los volimenes registrados en el mes
i+ 1.

r; = coeficiente de correlacién entre los volimenes del mes i y el

i + 1 (véase apéndice B).

El primer sumando del lado derecho de la férmula 5.17, de estar aislado,
constituirfa el modelo més simple posible para la generacién de registros sin-
téticos: aquel en el que el volumen escurrido en un mes dado es siempre igual
al medio en ese mes. El segundo sumando toma en cuenta la correlacion de
los volimenes escurridos en cada dos meses consecutivos y, finalmente, el
tercer sumando toma en cuenta el cardcter aleatorio del escurrimiento.

* En este sentido, existe una enorme variedad de métodos para la generacion de registros sintéti-
cos (ver, por ejemplo, la referencia 5.10). Debido al enfoque del libro, se presenta tinicamente
uno de los métodos mds simples.
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Tabla 5.4 Voltmenes en 10° m’

89

Aio| e f m a m J J a s 0 n d
1120 4 60 8 - 95 100 110 -150- 120 70 30 10
2| — 30 8 105 120 140 130 160 140 110 40 -
3| - - 93 100 135 160 180 104 95 70 - -
4| — 25 115 140 150 180 220 95 80 60 -— 7
5112 27 125 160 180 205 240 185 130 120 60 12
6 | 10 - 75 70 110 150 200 90 120 100 40 23
7 9 15 48 54 8 98 150 102 105 125 — 10
816 21 54 78 60 77 100 145 100 8 15 38
922 - 14 39 28 45 60 137 125 95 20 6

10|13 16 18 41 39 62 75 122 130 100 — 15

La aplicacién de la férmula 5.17 puede tener algunos problemas en el
caso de corrientes efimeras o intermitentes, donde los gastos pueden ser nulos
cn algunos meses del afio. Para este caso, se usa el siguiente procedimiento
(referencia 5.4): ‘ ‘

a) Para cada mes i determinar el nimero de afios en que hubo flujo, N;.

b)

Si N es el nimero total de afios de registro, calcular la probabilidad
de que en un afio dado haya flujo en el mes i como:

P; = N/N (5.18)
Calcular Q; y S; y determinar el coeficiente de correlacion para los
pares sucesivos de meses en que se hayan tenido escurrimientos. Ge-
nerar secuencias de volimenes mensuales para el mes i, escoger
un ndmero aleatorio r’ uniformemente distribuido entre 0 y 1. Si
P; > r’, habrd escurrimiento en ese mes; si r’ > P; no habrd escu-
rrimiento en ese mes y se repite el procedimiento para el mes i + 1.

Ejemplo 5.3. Enun rio se tiene el registro de volimenes mostrado en la tabla
5.4. Generar 5 afos de registros sintéticos.

En la tabla 5.5a se muestra el cdlculo de 0., S;, P, r;y b;y en la tabla
5.5b se presentan los volimenes generados para los cinco afios. Por comodi-
dad, para decidir si en un mes dado hay escurrimiento o no, se ha usado el
mismo nimero aleatorio 1. ‘

En este caso, el primer volumen es nulo, pero en general conviene usar como

() (ecuacién 5.17) para el primer mes la media Q; del ltimo mes del afio.
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Tabla 5.5a Voldmenes en 10° m?

91

Trdnsito de avenidas en vasos

En el trdnsito de avenidas en vasos se usa, como en la simulacién del fun-
cionamiento de vasos, la ecuacién de continuidad:

i Q- S; P, ¥ b,

1 14.6 4.6 0.7 0.800 1.39

2 24.9 8.0 0.7 0.386 1.69

3 68.2 351 1.0 0.955 1.04

4 86.7 382 1.0 0.923 1.12

5 100.2 462 1.0 0.986 1.08

6 121.7 504 1.0 0.954 1.11

7 146.5 587 1.0 -0.142 —0.07

8 129.0 299 1.0 0.605 0.36

9 1145 178 1.0 0.629 0.75

10 93.0 21.1 1.0 0.766 0.54

11 342 148 0.6 0.490 0.17

12 11.4 5.1 0.8 —-0627 —0.57

Tabla 5.5b Volimenes en 103 p?

i [ Q; i 7 Qi i 7 O i t Qi i li O:
1 0.395 0.00 | 13 0.507 0.00( 25 0.746 23.77 | 37 0.946 24.49 | 49 0.007 0.00 ]
2 0.853 0.75 | 14 0.680 0.00] 26 0.120 0.00 | 38 0.132 0.00 | 50 0.445 0.00
3 0.834 6791} 15 0.798 51.96 | 27 0.257 34.44 |39 0.882 54.68 | 51 0.755 50.57
4 0.852 96.05| 16 0.087 70.79 | 28 0.109 52.83 [ 40 0.847 8223152 0.397 72.86
5 0.501 119.58| 17 0.289 87.52 29 0.664 74.06 |41 0.721 108.02 53 0.283 89.73
6 0.792 149.29 | 18 0.544 112.58 | 30 0.853 100.64 | 42 0.925 137.91 | 54 0.043 110.75
7 0.306 182.51| 19 0.412 143.63 31 0.686 135.20 | 43 0.856 179.56 55 0.912 150.40
8 0.807 150.37 ] 20 0.331 139.00] 32 0.248 137.13 | 44 0.286 135.15 | 56 0.584 146.01
9 0.280 126.16 | 21 0.613 126.79 | 33 0.355 122.46 [ 45 0.251 120.27 | 57 0.819 132.23
10 0.286 106.44 | 22 0.802 11537 | 34 0.602 108.84 | 46 0.399 103.87 | 58 0.139 108.58
11 0939 50.39| 23 0.841 54.28 | 35 0.946 51.76 | 47 0.162 0.00 | 59 0.308 -0.00
12 0.032 0.00) 24 0.397 0.00| 36 0.132 0.00 | 48 0.490 0.00 | 60 0.574 0.00

5.4 TRANSITO DE AVENIDAS EN VASOS

El transito de avenidas en vasos es un procedimiento que sirve para determi-
nar el hidrograma de salida de una presa dado un hidrograma de entrada. Al-
gunas de sus principales aplicaciones son:

a) Conocer la evolucién de los niveles en el vaso y de los gastos de sali-
da por la obra de excedencias, para saber si la politica de operacién
de las compuertas del vertedor es adecuada y asi, al presentarse una
avenida, no se pongan en peligro la presa, bienes materiales o vidas
humanas aguas abajo.

b) Dimensionar la obra de excedencias.

¢) Fijar el NAME y las dimensiones de las obras de desvio y ataguias.

dv
I-0=— (5.19)
dt
donde
1 = gasto de entrada al vaso.
0 = gasto de salida de] vaso.
av . :
—— = variacién del volumen almacenado en el tiempo.
dt
o bien, en diferencias finitas:
A ‘ ‘ . v, -V
I+ 1y _01+0\+1 _ i (5.20)
2 2 At

donde los subindices i e i + 1 denotan valores al inicio y al final del intervalo
de transito At, respectivamente. y
El valor de Af que se usa en el transito de avenidas, debido a la duracmp ,

de las mismas, es considerablemente mds pequefio que el empleado en la si-
mulacién del funcionamiento de vasos; en el primer caso, At es del orden
de horas, mientras que en el segundo, Af es en general de un mes. Por esto,
durante el transito de una avenida, términos como la lluvia directa en.el
vaso, la evaporacion y la infiltracion son insignificantes y normalmente se ig-
noran. En términos globales es recomendable que el Ar que se use sea menor
o igual a una décima parte del tiempo de pico del hidrograma de entrada:

Ar = 0.1 ¢, B.2hH

Durante el transito de una avenida por un vaso, la forma de los hidrogra-
mas de entrada y salida es aproximadamente como se muestra en la figura
5.9. Antes del tiempo ¢, las condiciones estdn establecidas y la entrada es
igual a la salida. En el intervalo 1y < t < 11, la entrada es mayor que la sali-
da y, de acuerdo con la ecuaciéon 5.19, aumenta el volumen aln?acenado en
el vaso y, por lo tanto, su nivel. En el tiempo #; se alcanza el maximo almace-
namiento y consecuentemente el maximo nivel en el vaso. El drea que hay

entre los dos hidrogramas entre 75 y ¢,
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Figura 5.9 Hidrogramas de entrada (/) y salida (0)

V= j d — 0)d (5.22)

Xy

es el volumen mdximo almacenado y es, por lo tanto, el volumen de superal-
macenamiegto requerido para la avenida de entrada / (s) considerada, y el ni-
ve‘l que se tiene en el vaso en el tiempo #) serd el NAME necesario ,para esa
misma avenida. Cuando ¢ > 1,, las salidas son mayores que las entradas y
por la ecuacion 5.19, el volumen almacenado en el vaso disminuve. ’

Al realizar el trdnsito de una avenida por un vaso, en cualquie} instante
dado, se conocen todas las condiciones (Z, 0 y V) en i (ecuacién 5.20) y se
Flesc’ean.cqnoc‘er eni + 1. Entonces, la ecuacién de continuidad 5.20 tien’e dos
incégnitas, 0; ; |y V; | (obviamente [ se conoce para cualquier tiempo), por
I(?’que se requiere otra ecuacién para tener un sistema determinado. Esta e’cua—
cién es 12.1 que liga los gastos que salen por el vertedor con la elevacién de
la superficie libre del agua, que en general tiene la forma (referencia 5.5):

0,= CL(E — Ep)* E > E, (5.23)

donde
E = elevacién de la superficie libre del vaso, m.

= elevacién de la cresta del vertedor, m.
L = longitud de la cresta del vertedor, m.

tri
S
|
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C = coeficiente de descarga.
0, = gasto por el vertedor de excedencias, m?/s.

i

El coeficiente de descarga C es siempre del orden de 2, y éste es un valor
suficientemente aproximado para hacer el trdnsito de la avenida. Obviamen-
te, si E < Eg, 0, = 0. , '

La ecuacién 5.23 es vdlida cuando la descarga por el vertedor es libre;
si tiene compuertas y se pretende usarlas durante el paso de la avenida, la ecua-
cién 5.23 se sustituirfa por una regla de operacion de compuertas previamente
establecida con la limitante de que el gasto de descarga debe ser menor o igual
que 0,. Por otra parte, se puede pensar en que la obra de toma esté funcio-
nando de manera simuiténea al paso de la avenida. Si el gasto descargado por
la obra de toma Oy es significativo en relacion al descargado por el verte-
dor 0,, entonces la salida total de la presa serd:

0=20,+ 0r - (5.24)

Asi, con las ecuaciones 5.20,5.23y 5.24 y la curva elevaciones-volimenes
del vaso (figura 5.3) se tiene un sistema de ecuaciones determinado, cuya $o-
lucién, en cada intervalo de tiempo, proporciona las salidas y los volimenes
en el vaso.

De los procedimientos existentes para el transito de avenidas en vasos se
presentan dos: uno semigrafico, Gtil para célculos manuales, y uno numérico,
que conviene utilizar cuando se cuenta con una computadora digital o una cal-
culadora programable. ' ‘

5.4.1 Método semigrifico

La ecuacién de continuidad 5.20 también se puede escribir en la forma:

2V 2V
L+Lo +(——— =0 = ———

+ 0,
At At Pt

(5.25)

donde los términos desconocidos se han puesto del lado derecho de la ecua-
cién. Dado que tanto V; ;. | como 0; , | dependen del nivel en el vaso (véase
la figura 5.3 y la ecuacién 5.23), antes de realizar el'trdnsito conviene trazar

" . 2V .
una grafica auxiliar que relaciona v + 0 con 0 para cada elevacién (véase
!

figura 5.10). Para trazar dicha grafica los pasos a seguir son:
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a) Se fija el At que s¢ usard en el célculo.
b) Se fija un valor de E, mayor que Eq.

¢) Se calcula O con las ecuaciones 5.23 y 5.24.
i d) Se determina V con la curva elevaciones-volimenes del vaso (figu-
ra 5.3).
1] ] e) Se calcula —Z-V— + 0.
; Tk At
J! BRI ! : f) Se regresa al punto b tantas veces cOMO $ea Necesario para definir su-
| .
L ficientes puntos.
il —+ - ' g) Se dibuja la curva.
; I
| [ Una vez dibujada la curva, se utiliza el siguiente procedimiento para el
1 1 g p p
11 transito de la avenida:
i I
/ : a) Se fija un nivel inicial en el vaso E;. En general conviene que este
T T ; nivel inicial sea el del NAMO para hacer el trdnsito en las condicio-
. nes mds desfavorables.
i : b) Se calculan las salidas 0; y el volumen V; correspondientes a la ele-
L vacién E;.
I :
[0 2V
l | . ¢) Se calcula A — 0.
1 HE t
| lr T{ " | d) Con los gastos I; e I; conocidos de la avenida de entrada y el re-
Ll T ‘ Wit
1 I ] J ] sultado del inciso ¢, se calcula + 0; 4 | usando la ecua-
e / : ﬂ cién de continuidad (ecuacién 5.25):
- \ |
— - 2V 0 2V
1 ! + 0 =L+ Lo = 0)
§ i At
' |
T[ 2,,00? 3000 | 4 OrQO 5000 | 6000 | 7000 o , 2V
- I ¢) Con el resultado del inciso anterior y la curva + 0 contra 0
2v ' 0 m¥s ’ (figura 5.10) se determina 0 4+ 1-
A ] 2Vi 1 ,
f) Se resta 0; , | dos veces de + 0; ;. Con esto se tiene:
Figura 5.10 ; 2Viy _
0 + 1
i At
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Q, m3/seg

200+

1001

1 2 3 t, h

Figura 5.11 Hidrograma de entradas.

&) Se pasa al siguiente intervalo (esto es, se hace i = i + 1) y se vuelve

al paso d tantas veces como sea necesario para terminar con el hidro-
grama de entrada.

Ejemplo 5.4. Transitar la avenida mostrada en la figura 5.11 por un vaso cuya
curva elevaciones-volimenes tiene la ecuacién*:

V=10E"" (5.26)

donde E = elevacién en my V = volumen en miles de m3. La elevacién del
NAMO es la 50.4 m, el vertedor es de cresta libre con longitud de 15 m y
coeficiente de descarga de 2, y la salida por la obra de toma es constante e
igual a 20 m?/s. : :

Usar el método semigrafico. Encontrar el NAME correspondiente a esta
avenida y vertedor y determinar el hidrograma de salidas del vaso.

* Nétese que las ecuaciones 5.26 y 5.27 son vélidas sélo para este vaso en particular.-Cada vaso

tiene sus propias ecuaciones, que pueden obtenerse a partir de un andlisis de regresion (véase
apéndice B).
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Solucion
La ecuacion de salidas es (ecuaciones 5.23 y 5.24):
0 = CL(E — E))** + 0y
=2 X 15(E — 50.4)>% + 20 = 30 (E — 50.9)%** +20 (5.27)
si £ > 50.4m, Si E < 50.4 m, 0 = 07 = 20 m’/s.

se usard Ar = 0.1 h = 360 s.

|4
a) Curva % + 0 contra 0.
t

2V
En la tabla 5.6 se muestran los cédlculos para la curva v + 0. En

la columna 1 estdn las elevaciones seleccionadas; en la 2 se encuentran los
volimenes almacenados correspondientes a las elevaciones de la columna 1
y calculados con la ecuacion 5.26; en la 3 estdn los gastos de salida, calcula-
dos con las elevaciones de la columna 1 y la ecuacién 5.27 y en la columna

|4 )
4 se ha hecho el cédlculo de 2 + 0. En la figura 5.10 se muestra la cur-
va resultante. Ar

b) Tréansito de la avenida.

Los célculos para el transito de la avenida se han hecho en la tabla 5.7. Si
se usa una tabla como ésta, el procedimiento a seguir es:

Tabla 5.6
@ @ ® ZV@
E 4 0 ? + 0
m 10° m? m’/s m’/s

50.4 1 020.6 20.0 5 690.0
51.0 1035.0 33.9 5783.8
52.0 1 059.0 80.7 5963.9
53.0 1 083.0 145.8 6 162.7
54.0 1107.2 2249 6 376.0
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Tabla 5.7
1 2 3 4 5 6 7 8 9
A - N v E
At At
h m’/s m/s m/s m/s m’/s 10° m? m
0.0 0 0.0 20.0 5670 5690 200 10206 504
0.1 L 200 60.0 5650 5710 200 10235 505
0.2 2 400 1000 5 666 5766 220 10303 502
0.3 3600 1400 5702 5 842 320 10313 512
0.4 4 800  180.0 5742 5922 500 10494 516
0.5 51000 2200 5780 6 000 99.0 10562  50.0
0.6 6 1200  260.0 5 803 6 063 1150 1067.0 523
0.7 7 1400  300.0 53832 6 132 118.0 10753 527
0.8 8 160.0  340.0 5 856 6 196 138.0 10825  53.0
0.9 9  180.0  380.0 5 876 6 256 160.0 10886 332
1.0 10 2000  390.0 5 888 6278 1840 10930  53.4
1.1 11 1900 3700 5894 6 264 1920 10944 535 [NAME
1.2 12 180.0  350.0 5888 6238 188.0 10912 533
1.3 131700 3300 5874 6 204 1820 10912  53.3
L4 14 1600 3100 5 880 6 190 1620 10865  53.1
15 15 1500  290.0 5874 6 164 1580 10854  53.1
1.6 16 1400 2700 5872 6 142 146.0 10811 529
L7 17 1300 2500 5 860 6 110 1410 10777 52.8
1.8 18 1200 2300 5646 6 076 1320 10735 526
19 19 1100 2100 5832 6 042 1220 10703 525
20 20 1000 190.0 5824 6 014 1080 1066.1  52.3
21 21 900  170.0 5814 5984 1000 1062.0  52.1
22 22 800  150.0 5 800 5950 92.0 10568  52.0
23 23 700 130.0 5790 5920 80.0 10544 518
24 24 600 1100 5778 5 888 71.0 10496 516
25 25 500 90.0 5760 5 850 640 10458 515
26 26 400 70.0 5748 5 816 520 10404 512
27 27 300 50.0 5728 57718 440 10357 510
2.8 28 200 40.0 5710 5740 340 10303 508
29 20 100 10.0 5 690 5700 300 10253 506
3.0 30 0.0 0.0 5 606 5 606 220 10202 504
3.0 31 0.0 0.0 5562 5562 200 10163 502
32 3R 00 00 5522 552 200 10127  50.1
33 33 0.0 0.0 5482 5482 200 1009.1 499
3.4 34 0.0 0.0 5 442 5442 200 10055  49.8
3.5 35 0.0 0.0 5 402 5402 20.0
20.0
1. Calcular todas las sumas I; + I; , | (columna 4) a partir de la avenida
de entrada {(columna 3).
2. Fijar el nivel inicial. En este caso, Ey = 30.4 m (columna 9).
1
3. Calcular el volumen inicial, el gasto de salida y —— — 0;, donde
0; = 0 (columna 5). At
¢
4. Sumar el resultado de la columna 4 con el de la columna 5 y anotarlo  §

en la columna 6.
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2V,
5. Determinar, con ¢l valor de T+I + 0, 4 | (columna 6) y la curva
t
2V
v + 0 contra 0 (figura 5.10), la salida en el siguiente inter-
t

valo 0; | | y anotarla en el préximo renglén de la columna 7.
6. Restar el dltimo valor anotado en la columna 7 dos veces del dltimo-
valor anotado en la columna 6 y colocar el resultado en la columna 5.
7. Volver al cuarto paso hasta que las salidas por el vertedor sean nulas.

5.4.2 Método numérico

En la figura 5.12 se muestra un diagrama de bloques que indica los pasos que
se siguen en el método numérico.

En dicha figura se observa que este método usa un procedimiento de apro-
ximaciones sucesivas para calcular el volumen y el gasto de salida en el inter-
valo i + 1. Primero se supone que el gasto de salida es igual al que se tuvo
en el instante anterior y con esto se calcula en una primera aproximacion
el volumen almacenado, Vl.l + | (ndtese que los niimeros arriba y a la derecha
de ¥ no son exponentes, sino superindices que cuentan las iteraciones). Con
este volumen y la curva elevaciones-voliimenes se determina la elevacion y
con ella una nueva estimacion del gasto de salida. Con este gasto de salida
0, , , se calcula un nuevo volumen y, si es similar al calculado en la itera-
ci6n anterior, se imprimen los resultados y se pasa a un nuevo intervalo de
tiempo; en caso contrario, se hace otra iteracion.

Ejemplo 5.5. Resolver el problema del ejemplo 5.4 usando el método numérico.
Solucién
Se escribié un programa de computadora en lenguaje BASIC para resolver

el ejemplo, el cual sigue el diagrama de bloques de la figura 5.12. Este pro-
grama y los resultados se muestran enscguida.

5 PRINT ” “: PRINT " TRANSITO DE AVENIDAS EN VASOS": PRINT
10 READ I1,E1,V1,01,DT,70,C,L,EO,OT, A, B, TT

20 1 =1

25 PRINT 17, 0l vy, e, "o

26 PRINT "7, ""M3/S",""M3"","M"", "M3/S""

27  PRINT I,11,V1,E0,O1

30 PR# O: INPUT “l{i+1)?";12
33 K =0 “

40 02 = O1
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45
50
60
65
70
80

- 100
110
114
115
120
130
135
140
142
145
150
160
170

WONOUPWN =

V2(2) = (12 +
E
IF
02
K

Almacenamiento y trdnsito en vasos y cauces

PR# 1

= (V2(1) / A) (1 / B)

=K + 1
IF K = 1 THEN 50

IF ABS ((V2(1) — V2(2)) /V2(2)) > TO THEN V2(1)

{F | » DT > TT THEN STOP

PR# 1

PRINT " *";

PRINT 1 + 1,12, V2{1), E, 02
V2(1) = V2(2)

V1 = V2(2)

I =1+ 1

01 = 02

M = 12

GOTO 30

DATA 0, 50. 4, 1020600, 20, 360, 0. 001, 2, 15, 50. 4, 20, 10000, 1. 18, 12600

END

TRANSITO DE AVENI!DAS EN VASOS

U] Vi)
M3/s M3
0 1020600
20 1017000
40 1020600
60 1031400
80 1046135.72
100 1059459.24
120 1069583.68
140 1077685.37
160 1084887.5
180 1091596.87
200 1097949
190 1097949
180 1095282.58
170 1091930.2
160 1088897.42
150 1085734.08
140 1082510.21
130 1079208.07
120 1075821.26
110 1072340.45
100 1068754.6
920 1065050.3
80 1061210.98
70 1057216.71
60 1063037.56
50 1048640.75
40 1043976.15
30 1038973.14
20 1033523.9
20 1029248.95
20 1026911.4
20 1025456.63
20 1025456.63
20 1024476.53
20 1023637.78

20 1023047.93

E < EO THEN 02 = OT: GOTO 80
= C =+ L » (E — EO) 1.5 + OT

11y /2 — (02 + 01) / 2) * DT + V1

E(l)
M

50.4

50.2480777
60.3987737
50.8503768

51.4653914 °

52.0203293
52.44131
52.7777459
53.0765018
53.3545456
53.6175445
53.6175445
53.5071745
53.3683525
53.2427087
53.1115994
§2.9779215
52.8409352
52.7003699
52.5658328
52.4068593
52.2528848
52.0932113
51.926959
51.7529937
51.5698104
51.3753421
51.1666179
50.9391029
50.7604882
50.6627737
50.6019437
50.6019437
50.5609546
50.5258722
50.56011979

V2(2): GOTO: 50

ofl)
M3/S

20
20
20
29.0674524
52.9902055
81.8765626
107.495297
129.994108
151.362847
172.3552086
193.1442565
193.144255
184.312163
173.424407
163.787057
153.955194
144.1726
134.407798
124.66893
114.960688
105.28971
95.6647999
86.0979487
76.6059824
67.2133592
57.9572273
48.8972615
40.1367618
31.8748675
26.4931856
24.041049
22.7224935
22.7224935
21.9372083
21.3397262
20.9657806

v+
-] V{(+1=<I -
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(Datos: 1, Eq, V. 04, At, tolerancia

s

i+ 1

De la curva £ — V, calcular £ ,
con V; , 4

i

0;,+=CL (&, —E)¥+0,

Si

Figura 5.12

i

i

Imprime
w1 B 0
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5.5 TRANSITO DE AVENIDAS EN CAUCES

Normalmente, el sitio donde se miden los escurrimientos o donde se en-
cuentra una presa para control de inundaciones se localiza varios kilémetros
aguas arriba del punto donde las avenidas pueden causar danos, debido a las
condiciones topograficas y geoldgicas que deben existir para construir una presa
o las que debe reunir el sitio para instalar una estacion hidrométrica.

Es necesario por ello contar con métodos que permitan conocer la va-
riacion de un hidrograma al recorrer un tramo de cauce, para poder deter-
minar el efecto de presas reguladoras en tramos aguas abajo, para disefiar
bordos de proteccion contra inundaciones, etc. La simulacién de la variacion
de un hidrograma al recorrer un cauce se conoce como trdnsito de avenidas
en cauces.

Este problema es similar al trdnsito de avenidas en vasos en el senti-
do de que el rio mismo es también una especie de almacenamiento alar-
gado y de que la solucién se da por medio de la ecuacién de continuidad y
alguna relacion entre almacenamiento y gasto de salida. Sin embargo, aqui
aparecen algunas dificultades adicionales como (referencia 5.6):

a) Con frecuencia no se tienen planos topograficos precisos del tramo
y la relacién descargas-volimenes no se conoce.

b) Casi stempre se tienen entradas a lo largo del tramo, adicionales a las
de la seccion aguas arriba, que no son conocidas.

¢) El'nivel de la superficie libre del agua no es horizontal, como sucede
en el caso de vasos, lo que implica que un mismo tirante en el extre-
mo final del tramo se puede formar para diferentes gastos de salida
(véase figura 3.15).

Los métodos existentes para el transito de avenidas en cauces se pueden
dividir en dos tipos: hidraulicos e hidrologicos.

Los métodos hidraulicos se basan en la solucion de las ecuaciones de con-
servacion de masa y cantidad de movimiento para escurrimiento no perma-
nente; su deduccion estd fuera del enfoque de este texto, pero se pueden
consultar, por ejemplo las referencias 5.5 y 5.7. En su forma diferencial, es-
tas ecuaciones son:

Conservacion de masa:

aV ay ay q
y +. v + - =
ox ox ot B

(5.28)
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Conservacién de cantidad de movimiento:

0 av ay
Y + v +g— =8 — S (5.29)
ot ox dx
donde
= tirante.

y

v velocidad.

g = gasto lateral.

B = ancho de la superficie libre.

S, = pendiente del fondo. ) -
S; = pendiente de friccién; si se calcula con la férmula de Manning:

W2 2
Sf B RH4/3
Ry = radio hidréulico. ;
n = coeficiente de rugosidad.
x = coordenada espacial.
t = tiempo.

Las ecuaciones 5.28 y 5.29 forman un sistema de ecuacione§ fiiferen’c.ia-
les parciales hiperbélicas no lineales, del que no ex1/ste ufla solucmfl .analmca
conocida. Por ello, es necesario resolverlo usando algin metogio numérico como
el de las caracterfsticas, diferencias finitas o elemento finito.

El tratarniento de estas soluciones estd fuera de los alcances de este 'texto;
el lector interesado puede recurrir en primera instancia a la referencia 5.7
para un tratamiento mas completo. . . .

Los métodos hidrolégicos utilizan simplificaciones de las ecuaciones 5.28
y 5.29 para llegar a soluciones mds simples, pero menos apr0x1mada§ que las
que se logran con los métodos hidraulicos. Erl este apartado se estudiard uno
de estos métodos, llamado método de Muskingum.

5.5.1 Método de Muskingum

Este método fue presentado por primera vez en 1938 (referencia 5.8). Utiliza
la ecuacién de continuidad 5.19 en su forma discreta:

. . 0 + 0
Iz+Iz+1 ;- i l+1At=AV
2 , 2

(5.30)
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y una relacién algebraica entre el almacenamiento en el tramo V'y las entradas
I y salidas O de la forma:

V=K0+Kx(I-0=Kkli+ (1 —x0] (5.3
donde K es una constante llamada pardmetro de almacenamiento y x es un
factor de peso que expresa la influencia relativa de las entradas y las salidas
del almacenamiento en el tramo.

La ecuacién 5.31 estd planteada pensando en que el almacenamiento en
un tramo de rio se puede dividir en dos partes (véase figura 5.13). El primero
es un almacenamiento en prisma, KO, que depende solamente de las salidas
y seria el tnico si el nivel de la superficie libre del agua fuera paralelo al fon-
do del rio. Este almacenamiento se puede comparar con el que se tiene en
el caso de un vaso, que, si se combina la ecuacién 5.23 con la figura 5.3,
se expresa como:

V, =) (5.32)
donde findica alguna funcién. En el caso de cauces, se supone que la funcién
f(0) es de la forma:

fl0) = KO (5.33)

El otro tipo de almacenamiento, que en general no existe en el caso
" de vasos, llamado almacenamiento en cufia, se debe al efecto de la pendién-
te de la superficie libre del agua en el gasto. Esta pendiente depende tanto

de las entradas como de las salidas, y en él método de Muskingum el almace-
namiento en cufia se toma como una funcién lineal de la diferencia de ambas:

S~ Almacenamiento en cufia = K, (/ — 0)

Almacenamiento
en prisma = KO

Figura 5.13 Almacenamientos durante el paso de una avenida.
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V.=f0 -0 =K — 0) (5.34)
De la ecuacién 5.31:

AV=V = Vi=Kkliy =D+ A -n0. =0 535

Sustituyendo la ecuacién 5.35 en la 5.30 se tiene:

Lo+ 0 st + 0
S A e A= Kl = ) A =9 O = O]
2

Despejando 0; 4 ;-

B Kx + A2 LA - K P K1 —x - a2
0’*'”K(1—x)+m/2 TRO —m a2 YT KU -0+ A2
o bien:

0,4, =0Cl + Gl + GO (5.36)
donde
Kx + A2 A2 — Kx K(l — x) — A2
Ci=————1G=—"""""3;G= ;
[o% B¢ o
a =K({1 —x)+ A2

Nétese que C; + C;, + C3 = 1.

Con la ecuacién 5.36 es posible hacer el transito de cualquier avenida por
el tramo dados At y los valores de Ky x. Como en el caso del trdnsito de
avenidas en vasos, se recomienda que At cumpla con la condicién 5.21. El
pardmetro K tiene unidades de tiempo y su valor es aproximadamente igual
al tiempo de viaje del pico de la avenida a lo largo del tramo (referencia 5.9):

(5.37)

donde L = longitud del tramo y w = velocidad promedio del pico de la aveni-
da. w puede estimarse, en relacién con la velocidad media del agua v, como
(referencia 5.5):

5.38)
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El pardmetro x varfa entre 0.0 y 0.5. §; x = 0.0, el volumen almace-
nado en el tramo es s6lo funcién de la salida O (véase ecuacion 5.31), es de-
cir, no existe almacenamiento en cufia y el tramo s¢ comporta como un vaso
cuya curva de gastos es la ecuacién 5.33. S, x = 0.5, las entradas y salidas
tienen la misma importancia y no habria ningiin abatimiento del pico. En tér-
minos muy generales, se puede decir que x se aproxima a 0.0 en cauces muy
caudalosos y de pendiente pequefia, y a 0.5 en caso contrario. A falta de otros
datos, es recomendable tomar x = 0.2 como un valor medio.

Cuando se cuenta con al menos una avenida medida en ambos extremos
del cauce, los pardmetros K y x se estiman con mayor precisiéon mediante el
siguiente razonamiento. ‘

Si se dibuja la ecuacién 5.31 en una gréfica tomando V como ordenada
y (xI + (1 — x)0) como abscisa, se obtendrd una linea recta con pendiente
K. Por otra parte, el volumen almacenado en el tramo hasta un tiempo ¢,
dado es el drea acumulada entre el hidrograma de entrada y el de salida (véase
figura 5.14), es decir:

v = S") (I — 0) dr (5.39)
0

Entonces, si se supone un valor de x, se calcula {x/ + (1 — x)0] y el
resultado se grafica contra el volumen almacenado para tiempos 0 < ¢ < 1
(véase figura 5.14), y la gréfica tendrd que ser una linea recta de pendiente
K si el valor supuesto de x es el correcto. En caso contrario, es necesario su-
poner otro valor de x hasta que se obtenga aproximadamente una linea recta
(véase figura 5.15).

Figura 5.14
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v
x = 0.1 x = 0.3
X+ - X)T;

Figura 5.15

Ejemplo 5.6. En los extremos de un tramo de un rio se han medido los gastos
mostrados en la tabla 5.9. ’
Se requiere transitar la avenida mostrada en la columna 2 de la tabla 5.11.

Tabla 5.9
t I 0
dias m/s m’/s
0 59 42
1 93 70
2 129 76
3 205 142
4 210 183
5 234 185
6 325 213
7 554 293
8 627 397
9 526 487
10 432 533
11 252 481
12 203 371
13 158 252
14 130 196
15 105 161
16 90 143
17 - 80 112
18 68 95
19 59 83
20 59 75
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Tabla 5.10
xl + (I —x)0
12
t, dias m’/s-dia x =01 x=02 x =03 x =04
0 17 44 45 47 49
1 40 72 75 77 79
2 93 81 87 92 97
3 156 148 155 161 167
4 183 186 188 191 194
5 232 190 195 200 205
6 344 224 235 247 258
7 605 319 345 371 397
8 835 420 443 466 489
9 874 491 495 499 503
10 773 523 513 503 493
11 544 458 435 412 389
12 376 354 337 321 304
13 282 243 233 224 214
14 216 189 183 176 170
15 160 155 150 144 139
16 107 138 132 127 122
17 75 109 106 102 99
18 43 157) 90 87 84
19 24 81 78 76 73
20 8 73 72 70 69
Solucion

Como se cuenta con una avenida medida en ambos extremos del tramo, se
puede calibrar el método (es decir, valuar x y K) con el procedimiento descri-
to anteriormente.

a) Calibracién del método (valuacién de x y K).

De acuerdo con la ecuacién 5.39, el volumen almacenado se calcula como:
t
Vv, = Z (I — 0) Ar
t =0

En la tabla 5.10 se muestra el cdlculo de las parejas de valores (V, [x [
+ (1 — x)0]) para todos los tiempos que se tienen en la tabla 5.9 y en
la figura 5.16 estdn dibujadas las gréficas correspondientes. En esta figura
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Figura 5.16 Obtencién de K y x (método Muskingum).
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Tabla 5.11
! 2 3
I 0
1, dias m’/s m’/s
0) (1) (2)
0 40 40
1 80 35
2 130 59
3 240 92
4 350 176
5 610 258
6 1050 435
7 980 847
8 760 962
9 610 849
10 525 704
11 940 537
12 1520 731
13 1210 1286
14 1180 1241
15 1 005 1224
16 930 1090
17 810 1001
18 760 883
19 690 812
20 660 737
21 600 695
22 500 646
23 400 563
24 310 468
25 250 372
26 190 300
27 170 231
29 140 195

se ob.serva que la grafica que mds se aproxima a una linea recta es la corres-
pondiente ax = 0.4. La pendiente de esta linea es 1.714, por lo que los valo-
res de los pardmetros x y K son x = 0.4, K = 1.714 dfas.

b) Trdnsito de la avenida

]’ : I3 .
J11}a vez estimados los pardmetros x y K, o bien calculados como se hizo en
ef inciso a, es posible calcular los coeficientes del método de Muskingum (ecua-
cién 5.36). En este caso sus valores son los siguientes:

et T
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A
o = K1 — x) + —2’— ~ 171 (0.6) + 0.5 = 1.526

Kx + A2 1.714 (0.4) + 0.5
C = - = 04 = 0.777
o 1.526
A2 — Kx 0.5 — 1714 (0.
C = 2T = 0D _ o122
o 1.526
A2 + K (1l — 1,714 (0.6) — 0.5
C = a-x _ L7400 — 0.346
o 1.526

Obsérvese que C; + G, +C3 = 0.777 — 0.122 + 0.346 = 1.0.
La ecuacién para el trénsito es (véase ecuacién 5.36):

E

0., = 07771 — 0.122 [; . + 0.346 0, (5.40)

n la columna 3 de la tabla 5.11 se muestra la avenida transitada, que

resulta de aplicar recursivamente la ecuacién 5.40.
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Precipitacion

Desde el punto de vista de la ingenieria hidrolégica, la precipitacion es la fuente
primaria del agua de la superficie terrestre, y sus mediciones forman el punto de
partida de la mayor parte de los estudios concernientes al uso y control del
agua. En este capitulo se estudiardn dos aspectos fundamentales de la precipi-
tacion: por un lado, la manera en que se produce y algunos métodos con que
se puede predecir dadas ciertas condiciones atmosféricas, para lo cual serd
necesario revisar algunos aspectos basicos de metereologia y, por otro, la mane-
ra en que se mide la precipitacion y diversos criterios para el andlisis, sintesis,
correccion y tratamiento de los datos.

6.1 NOCIONES DE HIDROMETEOROLOGIA

La meteorologia es el estudio de todos los fendmenos atmosféricos. El estu-
dio de los fendmenos relacionados con el agua atmosférica, que son los que
interesan en la ingenierfa hidroldgica, se denomina hidrometeorologia. Aun
cuando estd dentro de la meteorologfa, la hidrometeorologia constituye por
si misma toda una ciencia, cuyo tratamiento ocuparfa un volumen mayor que
el presente, de manera que en este texto solamente es posible revisar unos
cuantos conceptos bdsicos. A continuacion se verdn las definiciones y con--
ceptos necesarios para el planteamiento de algunos modelos simples de lluvia.

6.1.1 Definiciones

a) Presion atmosférica. Es el peso de la columna de-aire que gravita. sobre
una unidad de drea, dividido entre dicha unidad dé 4rea.

113
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Tubo de vidrio

( {graduado)
Columna de [ ]

mercurio |- -

Presion
atmosférica
Recipiente

con mercurio
R SE—

Figura 6.1 Experimento de Torricelli.

La presién atmosférica se mide normalmente con aparatos que usan el
mismo principio que el de Torricelli (véase figura 6.1); entre mayor sea la
presion atmosférica, mayor serd la altura 4 de la columna que se alcance en
el tubo. Al nivel del mar, esta columna alcanza una altura de aproximadamen-
te h = 760 mm de Hg. La altura 4 se usa como unidad de presion. Otras uni-
dades de presion atmosférica muy usadas son el bar (1 bar = 760 mm Hg), la
atmésfera (1 atm = 1.033 kg/cm?) y el kg/cm?. Un bar se define como
la presién que existe en promedio al nivel del mar, con una temperatura de
0 °C. Existe una convencion internacional que estipula que la presion estdn-
dar o de referencia sea la que se tiene al nivel del mar y con una temperatura
de 15 °C (referencia 6.1), que es de 1013.2 mb (1 bar= 1 000 mb, mb =
milibares.)

La presion varia con la altitud a razén de aproximadamente 1 mb por ca-
da 10 m, o mds exactamente en la forma:

256

5
288 — 0.0065z } ©.1)

288

donde z = altitud sobre el nivel del mar en m y p = presién en mb.
b) Presion de vapor. La atmésfera estd formada por una gran cantidad de ele-
mentos, como son hidrégeno, oxigeno, didxido de carbono, etc. Desde el punto
de vista de la ingenieria hidroldgica, el componente mds importante es, desde
luego, el agua, en forma sdlida, liquida y, especialmente, gaseosa, a pesar
de que el agua liquida y el hielo juntos no pasan, en promedio, del 1% del
volumen de la atmdsfera y el vapor de agua no representa mds del 4%.
La cantidad de vapor de agua contenida en el aire se expresa como la pre-
sién que ejerceria si todos los otros gases estuvieran ausentes, esto es, como

p = 10132 [

i
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el peso de una columna de vapor por unidad de 4rea, al cual se conoce co-
mo presion de vapor. Para una temperatura y presién dadas, siempre hay una
cantidad médxima de vapor por unidad de volumen que puede existir sin con-
densarse, es decir, sin pasar al estado liquido. Cuando una masa de aire contiene
esta cantidad médxima de vapor, se dice que estd saturada y la temperatura
existente en ese momento se denomina punfo de rocio.

La presion de vapor de saturacion es la presién de vapor que existe en
una masa de aire cuando estd saturada. Se puede relacionar con la presién
de vapor que se tiene en un momento dado mediante la ecuacién (referencia
6.1):

eg = e, — 0.00066 p (Ta — Tw) (1 + 0.00115 Tw) (6.2)

donde e, es la presion de saturacién correspondiente a un punto de rocio T; T,
es la temperatura real del aire, medida con un termémetro comin (también
llamado de bulbo seco); T, es la temperatura medida con un termémetro que
tiene el depdsito de mercurio cubierto con una franela himeda (o termémetro
de bulbo hiimedo), y e, es la presién de vapor correspondiente. Ta se conoce
normalmente como temperatura de bulbo seco 'y T,, como temperatura de bulbo
hiimedo. Las temperaturas se miden en °C y las presiones en cualquier unidad.

¢) Humedad relativa. Es la relacion entre la presién de vapor real y la de satu-
racién, expresada en porcentaje: ‘

€

H = 100 (6.3)

€d
donde e, es la presién de vapor real, ¢, es la presion de vapor de saturacién
y H, es la humedad relativa en %.

La humedad relativa se mide por medio del higrégrafo, cuyo 6rgano sen-
sible estd constituido por un haz de cabellos de mujer joven y rubia, la longi-
tud de los cuales varia sensiblemente con el grado de humedad (referencia 6.2).
La humedad relativa se relaciona con la presién de vapor y la temperatura
con la gréfica mostrada en la figura 6.2,

d) Humedad absoluta. Es la masa de vapor-de agua contenida en una unidad
de volumen de aire:
masa de vapor M

L= =Y 6.4
g volumen de aire v ©.4)

donde p, es la humedad absoluta, también llamada densidad de vapor o con-
centracion de vapor,
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Figura 6.2

e) Humedad especifica. Se define como la relacién entre la masa de vapor
y la de aire hiimedo (aire + vapor):
MV v pV
H =gq = = v . - (6.5)
M, + M, Pa T Py P
donde H; o ¢ es la humedad especifica, M, es la masa del aire seco, p, es
la densidad del aire seco y p es la densidad del aire himedo.

6.1.2 Contenido de vapor de la atmdsfera. Agua precipitable

Para que se formen las nubes, el agua que se evapora de la superficie terrestre
debe elevarse hasta que la presion y la temperatura sean las necesarias para
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que exista condensacion (véase figura 6.2), es decir, hasta que se pueda al-
canzar el punto de rocio. Cuando una masa de aire asciende, se ve sujeta a
una presion gradualmente decreciente; entonces se expande y, al expanderse,
en virtud de las leyes de los gases, disminuye su temperatura (ver, por ejem-
plo, referencia 6.3). Si la temperatura disminuye lo suficiente como para quedar
por abajo del punto de rocio, puede comenzar la condensacién. Esta tiene lu-
gar al unirse varias de las pequefas gotas que forman las nubes (cuyo didme-
tro estd entre 5 y 100 p) para formar gotas mds grandes; sin embargo, para
que esta union se verifique en cantidades significativas sin la intervencion de
otros elementos, es necesario que la supersaturacion (temperaturas mds bajas
del punto de rocio) sea mayor de la que normalmente se produce en la atmds-
fera; en esas condiciones se tendran niicleos de condensacion (unién de varias
gotitas) uniformes. En realidad, estos niicleos se forman, con las condiciones
de supersaturacién comunes, alrededor de corpisculos de naturaleza mineral
u orgdnica presentes en la atmdsfera y provenientes de erosion orogréfica,
humos de combustiones naturales o artificiales, polen y, en lugar destacado,
cristales de sal marina, que se encuentran incluso en sitios ubicados a gran dis-
tancia del mar. De esta manera se forman gotas mds grandes (con didmetros de
100 a 500 p) que tienen ya suficiente peso para caer bajo la accién de la fuerza
de gravedad. Durante su caida las gotas crecen atin mds en virtud de su coales-
cencia, con lo que pueden alcanzar didmetros de 5 a 7 mm o mayores.

En la ingenieria hidroldgica interesa la cantidad de vapor de agua conte-
nida en la atmosfera sobre un lugar determinado y, en especial, la cantidad .
de lluvia que puede generarse de ese vapor. La masa total de vapor de agua
existente en una columna de aire de drea unitaria y altura z se llama agua pre-
cipitable y se calcula, de acuerdo con la ecuacién 6.4, como:

Z

W = S 0, dz (6.6)
0

Si se acepta que la presioén varia hidrostiticamente, esto es, dp = —pg
dz,

» i

w =—S P iy 6.7)
n P8

De la definicion de humedad especifica (ecuacién 6.5):

1 po
W=— S q dp (6.8)
& Jp
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En la ecuacién 6.8, p estd en unidades de [FL %] y W resulta en unida-
des de [ML_2]; si, como es comtn, p estd en mb y se desea que W esté en
unidades de volumen/drea, es decir, de longitud o ldmina, la ecuacién 6.8 es:

Po
W =10 S q dp 6.9)
Y4 .

donde p estd en mb, g en kg/kg y W en mm.

Con la ecuacién 6.9 es posible calcular el agua precipitable si se dispone
de datos de humedad especifica a diferentes altitudes o niveles de presién, co-
mo se muestra en el siguiente ejemplo.

Ejemplo 6.1. Un globo de sondeos meteorolégicos registré las humedades es-
pecificas mostradas en la columna 3 de la tabla 6.1 a las altitudes sefialadas
en la columna 2. Obtener la ldmina de agua precipitable que existe: a) entre
0y 1000 m, b) entre 0y 10 000 m y ¢) entre 2 500 y 7 500 m.

Solucion:

La presidén (columna 4) se calcula en funcidn de la altitud z usando la ecuacién
6.1. El agua precipitable entre dos altitudes z,y y z,; se determina mediante
la siguiente aproximacion a la ecuacién 6.9 (véase figura 6.3):

ny

4 + 4a ‘
Z _—i.];..- (pn __pn+l)

W = 10 (6.10)
2
no=n,
Tabla 6.1
| @ ) “) 5) () (7)
n Zns M qn kg/kg Pns mb Pn = Pn+1 qn + dn + 1 10 (5 X 6)
2
1 0 0.0142 1013.2 | 114.2 0.0133 15.19
2 1 000 0.0124 899.0 | 152.0 0.0110 16.64
3 2 500 0.0095 747.0 81.0 0.0083 6.72
4 3 400 0.0070 666.0 | 201.0 0.0067 13.46
5 6 100 0.0063 465.0 83.0 0.0060 4.98
6 7 500 0.0056 382.0 41.0 0.0047 1.93
7 8 300 0.0038 341.0 43.0 0.0028 1.23
8 9 200 0.0017 298.0 34.0 0.0010 0.34
9 | 10 000 0.0002 264.0

Altura z, m.
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Figura 6.3

En la columna 7 de la tabla 6.1 se han calculado las ldminas de agua pre-
cipitable entre cada dos altitudes sucesivas. De los valores de esta columna
y la ecuacién 6.10 se obtiene:

@) W (0,1 000) = 15.19 mm
b) W (0,10 000) = 60.49 mm
¢) W (2 500, 7 500) = 41.88 mm

Desafortunadamente, es dificil que se tengan a la mano datos de sondeos
meteorolégicos, por lo que la lamina precipitable W debe estimarse usando me-
diciones en la superficie terrestre, que son mds ficiles de obtener. Los datos
que se usan en este caso son los de punto de rocio en la superficie 7. Si se
cuenta con este dato, la ldmina precipitable se estima suponiendo un estado
de saturacién, con lo que es posible usar datos estandarizados como los de
la gréfica de la figura 6.4. Para usar esta grafica se deben seguir los contornos
de las lineas de T; lo mismo sucede si se usa con la altitud, pero si se usan
presiones, se debe referir horizontalmente.
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T4 Temperatura punto de rocfo, °C.
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Figura 6.4

Asf, por ejemplo, si se tiene T, = 20 °C y p = 700 mb, W resulta
ser de 35 mm; para un punto de rocio de 5 °C y z = 3.66 km, W es de
12.5 mm. Con la tabla 6.2 también es posible calcular W en funcidn de la al-
titud.

El punto de rocfo con el que se usan la figura 6.4 y la tabla 6.2 estd
referido al nivel del mar (1 000 mb). Cuando el dato de punto de rocio
estd tomado a una altitud diferente, es necesario corregirlo usando la fi-
gura 6.4aq. ‘

6.1.3 Vientos

El viento es aire en movimiento. Su velocidad se mide mediante anemémetros
0 anemdgrafos y su direccién por medio de veletas. .

Las unidades en que se expresa la velocidad del viento mds comunes son
km/h, m/s o nudos (1 nudo = 0.526 m/s). Generalmente, se le llama ‘‘vien-
to’” sélo al componente horizontal del movimiento del aire, pues el vertical
casi siempre es muy pequefio.
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Tabla 6.2 Agua precipitable (mm) entre la superficie (1 000 mb) y la altitud indicada,
como funcién del punto de rocio (°C) a 1 000 mb

Altitud Punto de rocio a los 1 000 mb, en °C
(m) 0 5 10 15 20 25 30
200 1 1 2 2 3 4 6
400 2 3 4 5 6 9 12
600 3 4 5 7 10 13 17
800 3 5 7 9 13 17 22
1 000 4 6 8 11 15 21 23
1 400 5 7 10 15 20 28 37
1 800 6 9 12 18 .25 34 46
2 000 6 10 13 19 27 37 50
2 400 7 10 15 22 31 43 57
2 800 7 11 16 24 34 48 65
3 000 8 11 17 25 35 50 68
3 400 8 12 18 26 38 54 74
3 800 8 12 19 28 41 58 80
4 000 8 12 19 28 42 60 83
5 000 8 13 20 31 46 67 94
6 000 8 13 21 32 49 72 103
7 000 8 14 21 33 51 76 110
8 000 8 14 21 33 52 78 115
9 000 8 14 21 33 52 80 118
10 000 i4 21 33 52 80 121
11 000 ) 21 33 52 81 122
12 000 33 52 81 123
13 000 52 81 124
14 000 52 81 124
15 000 81 124

6.1.3.1 Fuerzas que producen los vientos

Las fuerzas que producen los vientos son fundamentalmente: la de presidn,
debida a la rotacion de la Tierra (Coriolis), la centripéta o ciclostrofica y la de
fricciéon. A continuacién se describe brevemente cada una de estas fuerzas y
las relaciones entre ellas.

a) Fuerzas de presion.

Las diferencias de presion entre dos puntos cualesquiera de la atmésfera
producen vientos, del mismo modo que la diferencia de presién en dos puntos
de seno de un liquido produce una corriente (véase figura 6.5).
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Figura 6.4a Diagrama para ajustar los valores de punto de rocio, refiriéndolos al
nivel del mar (1 000 mb).

La presién se mide, como todas las demds variables atmosféricas, cada
tres horas en todos los observatorios del mundo. Con estas mediciones se di-
bujan mapas de isobaras o lineas que unen puntos de igual presién. Es comiin
dibujar las isobaras a cada cuatro mb (véase figura 6.6).

Si se toma el elemento sombreado de la figura 6.6 (véase figura 6.7), de
la segunda ley de Newton se tiene:

dv
F=ma=m 6.
” 6.11)
pero la fuerza actuando sobre el elemento es:
F = (p, — p)) Az Ay (6.12)

Isobaras a cada 4 mb

Mediciones a 500 m

== de altitud a la
= I Az misma hora del dia
k
v /
P P1M
Figura 6.5 Figura 6.6
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y la masa del mismo es:
m = p Ax Ay Az (6.13)

donde p es la densidad. . ' .
Sustituyendo (6.12) y (6.13) en (6.11) y simplificando, se obtiene:

dv 1 pp—p _ 1 dp
dt p Ax p dx
La aceleracién del viento debida al gradiente de presiones es entonces:
g L 4 (6.14)
p dx

b) Fuerza debida a la rotacién de la Tierra (Coriolis).

Si se traza una linea a velocidad constante de arriba hacia abajo en un
trozo de madera que se mueve de izquierda a derecha con una velocidad tam-
bién constante, la linea trazada serd una linea recta (véase figura 6.8 a). En

/f ‘ /w

(a) (b)

Figura 6.8
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cambio, si se intenta hacer lo mismo del centro al borde de un disco que gira
con una velocidad angular constante, la linea trazada serd siempre curva (véa-
se figura 6.8b).

Esto se debe a que la velocidad lineal varia a lo largo del radio del disco,
al contrario de lo que sucede en el caso del trozo de madera. Si un observador
estd situado en un punto como el A, girando con el disco, pensaria que existe
alguna fuerza desviadora que produce que la trayectoria se desvie de una linea
recta. Lo mismo sucede con la Tierra; si un proyectil se lanza hacia el ecua-
dor, siempre se desvia hacia la derecha en el hemisferio norte y hacia la iz-
quierda en el hemisferio sur. A la fuerza imaginaria que produce esta desviacién

se le llama de Coriolis. La aceleracion asociada a dicha fuerza es (referen-
cia 6.1):

G=2vwsen ¢ (6.15) .
donde
v = velocidad del viento, m/s.
= velocidad angular de rotacién de la Tierra, rad/s; w = 7.272 X
1073 rad/s.
¢ = latitud.

¢) Fuerza centripeta.

Esta fuerza se desarrolla cuando el viento tiene una trayectoria curva, co-
mo en el caso de los ciclones. Su aceleracién es:

€= (6.16)

donde r es el radio de curvatura de la trayectoria. Para fines prdcticos, r se
puede tomar como el radio de curvatura de las isobaras.

d) Fuerza debida a la friccidn.

La fuerza producida por la friccidn actiia en sentido contrario a la direc-
cién del viento y su magnitud depende de la naturaleza de la superficie de la
Tierra. En general, esta fuerza es muy pequefia en comparacion con las de-
mads, y puede despreciarse, especialmente, en aititudes mayores de unos 600 m.
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6.1.3.2 Relaciones entre las fuerzas

Si el flujo del aire es tal que se puede despreciar la friccion, y las isobaras
son aproximadamente rectas, de tal modo que el radio de cu.rvaturg de la tra-
yectoria del viento es infinito, en estado de equilibrio se tiene que:

F C=0} 6.17)
B=G

I

Un viento generado en estas condiciones se llama viento geostrdfico. De
las ecuaciones 6.14, 6.15 y 6.17 se puede escribir:

—1—£lp— =2vwsen ¢
p dx
es decir:
1 Ap

y = (6.18)
20w sen ¢ Ax _

que es la velocidad del viento geostréfico. |
Cuando la friccién es despreciable, pero las isobaras son curvas, e' comi
ponente ciclostrofico del viento es diferente de cero y entonces se tiene €

llamado vienio gradiente:
B=G+C (6.19)

De la ecuacién 6.15 se observa que las fuerzas de Coriolis son pequenas en
latitudes cercanas al ecuador. En estas latiwudes es donde se .producen las co-
rrientes de aire de alta velocidad tipicas de los ciclones trogncales, f:n las que
s6lo intervienen las fuerzas de presion 'y ciclostréficas. Al viento asi generado

se le llama viento ciclostrdfico:

B=C (6.20)

El viento inercial se produce cuando, ademds de la friccion, se puede des-
preciar la fuerza debida al gradiente de presiones y entonces:

G=C (6.21)

En general, las cuatro fuerzas actian combinadas en mayor 0 menor me-
dida. Esto constituye el denominado viento real:
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Figura 6.9 Velocidad del viento.

B=G+C+F (6.22)

6.1.3.3 Variacion de la velocidad del viento con la altura

En general, la velocidad del viento varfa con la altura de manera exponencial
(véase figura 6.9).

Esta variacién se expresa de varias formas, entre las cuales la mds utili-
zada es la siguiente:

LA < i>k (6.23)

Vi 4

donde v, y z; son una velocidad y una altitud de referencia, respectivamente,
Con la ecuacién 6.23 es posible estimar la velocidad del viento a cualquier
altitud si se tienen mediciones de la misma en un punto cercano, por ejemplo,
a la superficie terrestre. De observaciones experimentales, se ha encontrado
que el valor de k varia entre 1/7 y 1/5 para un amplio rango de condiciones
Yy que el valor mds frecuente es k = 1/7, principalmente en alturas z; de has-
ta unos 10 m.

6.1.4 Modelos de Huvia

Los modelos de lluvia son métodos con los cuales se afslan los factores signi-
ficativos en el proceso de precipitacion y se extrapolan hasta sus extremos pro-
bables, de tal manera que sc¢ tenga una ided razonable de la mdxima
precipitacién que puede caer en una zona dadas ciertas condiciones atmosféri-
cas. Estos modelos son mds aplicables a gran escala que a tormentas peque-
fias, pues en las dltimas los errores que inevitablemente se cometen en la
estimacién del flujo de humedad pueden llegar a ser considerables.
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Los modelos de lluvia mds simples son el de plano inclinado y el conver-
gente. El primero describe, de modo simplificado, el proceso que se. da en
la produccién de precipitacion en tormentas orogréficas o frontales, mlen'tras
que el segundo describe el que se verifica en el caso de tormentas convectivas
o en el de las ciclénicas.

6.1.4.1 Modelo de plano inclinado

El modelo de plano inclinado (véase figura 6.10) considera una masa de aire
que tiene una ldmina precipitable W,,, que entra a una cuenca reictangular de
ancho X y largo Y con velocidad vi,. La masa de aire, después de eleva}r—
se uniformemente a lo largo de la cuenca hasta una altura Ak, sale de la mis-
ma con una velocidad v, y una ldmina precipitable Ws,. '

La masa (m) que pasa por cualquier seccién de altura Az en un intervalo

de tiempo Az es:

M b AZXv=L Az X (6.24)

At 8

donde p = densidad del aire, vy = peso especifico del mismoy g = acelera}-
cion de la gravedad. Si se acepta que la distribucién de presiones es aproxi-

madamente hidrostatica, entonces:

vAz=Ap (6.25)

Modelo de lluvia
—————ﬁl——

o)

Py Z4
e
7 Waa| [APy, BV,
@/ d ja—y -
P22y 4 AP VR ~a-|B ] -~
o~ 12 V.
Vizg ~a Wiz Ahy, Viz ™=l wy, Way )l(ﬁ.' 3
B iy ™
1L X
@ Frente u obstéculo
topogréfico. :
{a) Perfil (b) Planta

Figura 6.10
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y de la ecuacion 6.24 se tiene:
—_— =Xy 6.26
e (6.26)
Por otra parte, del principio de conservacién de masa se tiene que:

masa que entra masa que sale  masa almacenada 6.27)

At At At

La masa almacenada, es decir, la masa de la precipitacién que se produce
dentro del modelo, es muy pequefia en comparacién con las de entrada y sali-
da, por lo que se puede despreciar. La ecuacién de continuidad de masa es,
segin las ecuaciones 6.26 y 6.27,

A A
D12 X v, = D34

X vy

Simplificando:

V12 (6.28)
P34
Del mismo modo es posible establecer una ecuacién de continuidad de
humedad:

humedad precipitable que entra humedad precipitable que sale

At At
humedad precipitada

= 6.29
A (6.29)
aunque, en este caso, la cantidad almacenada, que es la humedad que se pre-
cipita dentro del modelo, ya no es despreciable, por lo que debe conservarse
en el andlisis.
De la ecuacién 6.29, se tiene:

W,XY _ W, 4
At At

donde Wj; X v; es la humedad precipitable que pasa por la seccién i, W, es
la humedad precipitada en la cuenca'y A es el drea de la cuenca.
Sustituyendo la ecuacién 6.28 en la 6.30 y reacomodando, se tiene:

Wi Xvip — Wiy X vy = (6.30)

14 X Ap
L=y, | Wy — W 12 6.31
Ar VR l: 12 34 Apss (6.31)

Con la ecuacién 6.31 es posible calcular la precipitacién total W, que se
tiene en una cuenca si las condiciones dadas en la figura 6.10 prevalecen du-
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rante un tiempo Ar. Al cociente K =X/A se le llama factor geométrico o cons-
tante de la cuenca y es el que toma en cuenta la influencia de la geometria
de la cuenca en la precipitacion. La ecuacién 6.31 también se puede escribir
como:

o _ kv, Wi, [ LS —A—p-‘l} (6.32)
At Wi Apy

El término entre paréntesis de la ecuacion 6.32 se interpreta como la frac-
cion del agua precipitable de entrada W, que “‘se suelta’” en la cuenca y se
Hama factor de convergencia o de eficiencia. Al factor:

Wi Appy }

W, = Wy, [ -
Wi Apsys

se le llama agua precipitable efectiva. El término del lado izquierdo de las
ecuaciones 6.31 y 6.32 es una ldmina de Huvia por unidad de tiempo, que
de aqui en adelante se llamard intensidad de la lluvia.

En este caso, i=W,/Ar es una intensidad edia que prevalece durante el
tiempo en que se tienen las condiciones meteorolégicas dadas en la figura 6.10.
La ecuacion 6.32 se puede escribir como:

= K W, . (6.33)

En una cuenca real el factor geométrico K se calcula haciendo que X sea
un lado de un rectangulo que circunscribe a la cuenca, perpendicular a la di-
reccion del viento (véase figura 6.11).

Cabe aclarar que en este tipo de modelos se supone que la masa de aire
es estable y que, por lo tanto, el ascenso de la misma es producido tinicamente

" Figura 6.11-
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por la barrera frontal o topogréfica. Este proceso es poco comtin en la natura-
leza y produce lluvias leves. En general, las masas de aire se hacen inestables
al elevarse y la precipitacién se produce por una combinacion de efectos con-
vectivos y orograficos.

Ejemplo 6.2. Calcular la intensidad de precipitacion y la altura total de preci-
pitacion en la cuenca de la figura 6.12, si se sabe que el viento de entrada
es geostrofico. En el punto 1, el aire tiene una temperatura de bulbo seco de
25 °Cy una humedad relativa del 40%. Estas condiciones meteoroldgicas pre-
valecen durante 4 h. La latitud aproximada es 20° A N (AN = latitud norte).

Solucién

De la ecuacién 6.33 se tiene:
i =K Vi We

El factor geométrico es (véase figura 6.12):
X 150
A 8 000

Como el viento de entrada es geostréfico, su velocidad se calcula con la
ecuacién 6.18:
1 1 Ap

Vig = —
p 2wsen¢ Ax

=0.019/km = 19 X 107% /m
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La densidad de la atmdsfera internacional estdandar al nivel del mar es:

kg 52.
m*

p = 0.125

la diferencia de presiones y la distancia entre isobaras son:

kg/m?

Ap = 4mb = 4 x 10.19 = 40.8 kg/m?,
Ax = 350 000 m mb
y la velocidad es entonces:
1 40.8
vy = : 5 = 18.68 m/s
0.125 2 x 7.3 x 1077 sen(20°) 350 000

El agua precipitable efectiva es:

Apy,
Apsy

De la figura 6.2, para T, = 25 °C y H, = 40% el punto de rocio es Ty
= 12 °C. Con este valor de T, y los niveles de presién dados en la figura
6.12, es posible determinar las ldminas de agua precipitable W, y W3, con
ayuda de la figura 6.4. Estas ldminas son:

W, =Wy — Wy

pr =1002 mb W, =0

p» = 700 mb W, =19 mm
p; = 800 mb W; =14 mm
ps = 600 mb W, =23 mm

Por lo tanto:

W]2 - W2 - Wl =19 mm = 0019m
W34:W4_ W3: 9mm=0009m
1002 — 700
W, = 0.019 — 0.009 ————— = 0.0054 m
800-600

La intensidad de la lluvia i es entonces:
i =19 x 107% x 18.68 x 0.0054 = 1.92 X 107 ° m/s

o bien:

i = 6.9 mm/h
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y la altura total de precipitacién es:
hp=1i At = 6.9 X 4 = 27.6 mm
El volumen de lluvia que cae sobre la cuenca es:

Vii=hpA=27.6x 1073 x 8000 x 10°
Vii = 220.8 x 10% m?

6.1.4.2 Modelo convergente con flujo radial de entrada

Cuando el aire es forzado a converger en una cierta zona, se produce un mo-
vimiento vertical del mismo por la elevacién de la presion en la parte inferior
de la zona (véase figura 6.13).

Si el aire con agua precipitable W,, converge radialmente a una colum-

na circular de radio r y toda esa agua precipitable se deposita en la base del
cilindro, la intensidad de la Huvia serfa:

2 Hrv12 le 2

i:‘———:—\/2 W12 (634)
1172 ro!
. ‘ 2 L
En este caso, el factor geométrico serfa K = — y el factor de eficiencia
r

tomaria el valor de 1. Este valor es pricticamente imposible, aunque en ciclo-
nes intensos la situacién se aproxima a ésta bajo ciertas condiciones; en reali-
dad, si s6lo hay entrada de aire, la presién dentro de la columna de la figura
6.13 aumenta de manera continua hasta que el gradiente de presién se invierte
y, entonces, el aire se ve obligado a salir por alguna parte. De aqui que la
situacion arriba descrita no pueda mantenerse por mucho tiempo. Un modelo

Z,

e —————
ViaWy, Wi,

B R o R

Z4

[y

(a) Planta (b) Elevacion

Figura 6.13

Nociones de hidrometeorologia 133
P2z, 4
W34i/§4.__ 1. salida=—ort 4

PaZs ®

entrada—
Wia, Vi

P1IZ1

Nl__'_,\—
T

P2z, @
0,

—r

(a) Planta

(b} Elevacion

Figura 6.14

mds realista, que representa un caso que si puede mantenerse por periodos
razonables de tiempo, es el que se muestra en la figura 6.14. o
Se puede demostrar (referencia 6.1) que, en este caso, el agua precipita-
ble efectiva resulta igual que en el modelo de plano inclinado:
Aprp
Ap3y
y, entonces, la intensidad es:

W, =Wy — Wi,

A
i = z vi2 |:W12 - 2 W34} (6.35)
;

6.1.4.3 Limites de los modelos

Tanto en el caso del modelo de plano inclinado como en el del convergente,
es necesario fijar las altitudes o niveles de presién que limitan al modelo. Para
ello, se pueden tomar en cuenta los siguientes comentarios:

a) Limite superior del modelo p,. El punto 4 en ambos mo@elo.s (véanse ﬁgu-
ras 6.10 y 6.14) es el limite hasta el cual se produce precipitacién. Para flges
practicos, este punto se puede tomar como la altura media de la parte superior
de las nubes cumulonimbus en las diferentes latitudes y estaciones del afio. Las
observaciones hechas en este sentido indican que dicha altura varfa entre los
8 y los 16 km, que corresponden aproximadamente a niveles de presion de
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Tabla 6.3
Punto de rocio, °C 10 15 20 25
D4, Mmb 300 240 150 100

300 y 100 mb, respectivamente. En el caso del modelo convergente, y en es-
pecial cuando se trata de tormentas convectivas, es recomendable usar los va-
lores de p4 dados en la tabla 6.3, en funcion del punto de rocio en la superficie
(referencia 6.1).

b) Ancho de la capa de entrada Ap\,. El ancho de la capa de entrada se pue-
de tomar como la zona de la atmdsfera en donde hay mayor cantidad de hu-
medad. Normalmente esto sucede entre la superficie de la Tierra y un nivel
de presion de 800 a 700 mb, dependiendo también del punto de rocio en la
superficie.

¢) Ancho de la capa de salida Apsy. El limite inferior de la capa de salida
p3 depende, naturalmente, del tipo de modelo; en el de plano inclinado este
limite estard dado por la topografia del terreno o la forma del frente y en el
caso del modelo convergente, el ancho de la capa de salida puede tomarse
igual al ancho de la de entrada, esto es, Apy, estaria entre 200 y 300 mb.

6.2 MEDICION DE LA PRECIPITACION

Los aparatos mds usuales en México para medir la precipitacion son los plu-
viometros y los pluviégrafos.

Los pluviémetros estidn formados por un recipiente cilindrico graduado
de drea transversal a al que descarga un embudo que capta el agua de lluvia,
y cuya drea de captacion es A (véase figura 6.15). Se acostumbra colocar en
el embudo un par de mallas para evitar la entrada de basura u otros objetos.
El 4rea de captacion A es normalmente diez veces mayor que el drea del reci-
piente a, con el objeto de que, por cada milimetro de lluvia, se deposite un
centimetro en el recipiente. De este modo, es posible hacer lecturas a simple
vista hasta de una décima de milimetro de lluvia, que corresponde a un mili-
metro depositado en el recipiente. En México se acostumbra tomar lecturas
de los pluviémetros diariamente a las 8 de la manana.

Los pluviégrafos son semejantes a los pluviémetros, con la diferencia de
que tienen un mecanismo para producir un registro continuo de precipitacion.
Este mecanismo esta formado por un tambor que gira a velocidad constante
sobre el que se coloca un papel graduado especialmente. En el recipiente se
coloca un flotador que se une mediante un juego de varillas a una plumilla
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Figura 6.15

que marca las alturas de precipitaci6n en el papel (véase ﬁg}lra 6.16). El reci-
piente normalmente tiene una capacidad de 10 mm dg l}luv1a}y, al alcanzarse
esta capacidad, se vacia automdticamente mediante un sifén gvgase figura 6. 1(_3).
El pluviégrafo antes descrito es el de uso mds comuin en México, aunque €x1s-
ten otros tipos en el mundo. Algunos ejemplos son el de resorte, que en luga}r
de flotador usa un resorte que se deforma con el peso del agua y que es mas
preferible cuando se miden alturas de nieve, y el de balancin, que tiene dos
recipientes colocados en un balancin, de rr_10d0 que cuando uno de ellos se
llena desequilibra la balanza, que gira dejando el otro recipiente en posi-
ci6n de ser llenado. En algunos aparatos (referencia 6.4) el volumen de agua
necesaria para hacer girar el balancin es el correspondiente a 0.25 mm de

Jluvia. En este tipo de pluvigrafos, al girar el balancin se acciona un inte-
rruptor que produce un impulso eléctrico que a su vez mueve la plumilla para
registrar la altura de precipitacion correspondiente. '

El registro que se obtiene de un pluviégrafo se llama pluviograma. Nor-
malmente, este registro es similar al mostrado en la figura 6.17. g

En el registro de la figura 6.17, obtenido directamente de un pluv.lo_grafo
de flotador y sifén, los descensos ocurren cuando se ha llenado el recipiente,
esto es, cuando se han alcanzado 10 mm de precipitacion y se desaloja el agua
contenida en ¢l por medio del sifén. Es frecuente que el pluvic’).grafo tenga
alguna falla y por ello los registros resultan defectuosos. En ocasiones €s po-
sible recuperar los datos de un registro defectuoso y a veces no, dependiendo
del tipo de falla. Tanto para comprobar que el 'pluvxégrafo funciona correcta-
mente como para recuperar los datos de un registro defectuoso, conviene ayu-
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1
7
darse del registro del pluviémetro. En las figuras 6.18a-6.18¢ se muestran x
algunas de las fallas mds comunes. j
Cuando no hubo lluvia en un dfa dado, se acostumbra poner el mismo ?
papel al dia siguiente y asi sucesivamente hasta que se registre alguna precipi- 6
tacion (véase figura 6.18f); la precipitacion registrada corresponde, obviamente, 5
al dltimo dfa. ;
Si a un registro como el de la figura 6.17 se le quitan los descensos, se 4
obtiene una grifica de precipitacién acumulada contra el tiempo llamada cur- 3
va masa de precipitacion (véase figura 6.19). : é
Noétese que esta curva es no decreciente, y que su pendiente, en cualquier |
tiempo, es igual a la intensidad de la lluvia (altura de precipitacién por unidad 1
de tiempo) en ese instante. 0
A partir de una curva masa de precipitacié sible dibujar diagramas
p ¢ precipitacion es posible dibujar diag 16 17 18 19 20 S22 288 2 e
de barras que representen las variaciones de la altura de precipitacién o de oy 10
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a) Defecto de sifén
(recuperable),

b) Sifén obstruido (no recuperable).

10 R
.
E =
I} U J——
|/
¢} Obstruccién en la plumilla o d) Falla de calibracién (recu-
varillas del flotador (recu- perable).
perable).
10 10
g1 ' 1
o 0

e) Falla de suministro
de tinta {no recuperable).

f) Papel puesto varios dias
consecutivos.

Figura 6.18
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] hp, mm

40 -
30 1
20 4

101

Figura 6.19 Curva masa de precipitacion.

su intensidad en intervalos de tiempo previamente seleccionados (véase figura
6.20). Estos diagramas de barras se llaman hietogramas.

El hietograma de la figura 6.20a se construye dividiendo el tiempo que
durd la tormenta en » intervalos (que pueden ser iguales o no) y midiendo
la altura de precipitacién que se tuvo en cada uno de ellos. El hietograma de la
figura 6.20b puede obtenerse a partir del de la figura 6.20qa, dividiendo la al-
tura de precipitacion de cada barra entre el tiempo At que dura la misma. Am-
bos tipos de hietogramas son equivalentes, pero uno puede ser mds util que
el otro dependiendo’ del tipo de andlisis, como se verd mas adelante.

El intervalo At seleccionado es importante en cuanto a la informacién que
proporciona el hietograma; un valor de Ar demasiado grande arrojarfa muy
poca informacién y uno muy pequefio la daria excesiva y dificil de manejar.

b hp, mm i, mm/h
20 40
154 At 304 At
——
10 A 20 1
5 10
dd - +—4 . ]
1 2 3 4 t.h 1 2 3 4 t, h
a) Hietograma de alturas de b) Hietograma de intensidades.

precipitacion.

Figura 6.20 Hietogramas.
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6.3 ANALISIS DE LOS DATOS DE PRECIPITACION

6.3.1 Lluvia media

En general, la altura de Huvia que cae en un sitio dado difiere de la que cae
en los alrededores aunque sea en sitios cercanos. Los aparatos descritos en
el subcapitulo 6.2 registran la lluvia puntual, es decir, la que se produce en el
punto en que estd instalado el aparato y, para los cédlculos ingenieriles, es ne-
cesario conocer la lluvia media en una zona dada, como puede ser una cuenca.

Para calcular la lluvia media de una tormenta dada, existen tres métodos
de uso generalizado:

a) Método aritmético

Consiste simplemente en obtener el promedio aritmético de las alturas de
precipitacion registradas en cada estacion usada en el andlisis:

1
h, = —
n 1 (6.36)

donde £, es la altura de precipitacién media, A, es la altura de precipitacion
registrada en la estacion i y n es el nidmero de estaciones bajo andlisis.

b) Poligonos de Thiessen
Este método consiste en lo siguiente:

1. Unir, mediante lineas rectas dibujadas en un plano de la cuenca, las esta-
ciones mds préximas entre si (Iineas discontinuas en la figura 6.21). Con
ello se forman tridngulos en cuyos vértices estdn las estaciones pluviomé-
tricas.

2. Trazar lineas rectas que bisectan los lados de los tridngulos (lfneas rectas
continuas en la figura 6.21). Por geometria elemental, las lineas corres-
pondientes a cada tridngulo convergeran en un solo punto.

3. Cada estacién pluviométrica quedara rodeada por las lineas rectas del paso
2, que forman los llamados poligonos de Thiessen (referencia 6:5) y, en
algunos casos, en parte por el parteaguas de la cuenca (ver figura 6.21).
El 4rea encerrada por los poligonos de Thiessen y el parteaguas serd el drea
de mﬂuencza de la estacién correspondiente.
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Estacién pluviométrica

- —— e,

™~

\
A

Poligonos de Thiessen
Isoyetas

Figura 6.21

4. La lluvia media se calcula entonces como un promedio pesado de las preci-
pitaciones registradas en cada estacion, usando como peso el drea de in-

fluencia correspondiente:

h_l
p Ar i

0=

4 hy (6.37)
1

donde A4; es el drea de influencia de la estacion i y Ares el drea total de la

cuenca.
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~ g
@~ 4+ - km
X ~ /’
x ~._ - 0 10 20 30 40 50
S~ -

(23). Precipitacién total en mm
X. Estacion pluviografica.
5. Numero de estacion.

Figura 6.21a

¢) Mérodo de las isoyetas

Este método consiste en trazar, con la informacion registrada en las estacio-
nes, lineas que unen puntos de igual altura de precipitacion llamadas isoyetas, de
modo semejante a como se trazan las curvas de nivel en topografia.

La precipitacién media se calcula en forma similar a la ecuacién 6.37,
pero ahora el peso es el drea A’; entre cada dos isoyetas y el parteaguas de
la cuenca y la cantidad que se pesa es la altura de precipitacion promedio en-
tre las dos isoyetas, Ep[_:

n

_— 1 —
Fp=—— M (F,A)
Ar i =1

donde n’ es el nimero de dreas A’; consideradas.

(6.38)

Andlisis de los datos de precipitacion 143

Ejemplo 6.3. En la cuenca mostrada en la figura 6.21a se han registra(.io las
alturas de precipitacion sefialadas en la misma. Calcular las alturas medias de
precipitacion en la cuenca usando los tres métodos vistos anteriormente.

Solucion
a) Método aritmético. La precipitacion media es (ecuacién 6.36):

ﬁ;:%(12+9+19+14+23+27)=17.33mm

b) Poligonos de Thiessen. En la figura 6.22 se muestra la divisién en dreas
de influencia de la cuenca.

= ’ 0 10 20 30 40 50

Figura 6.22
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Las dreas de influencia de cada estacidn son:
A; = 4613 km?, A, = 1 170 km?, 4; = 2 802 km?, A, = 4 061 km?, 45 =
3314 km?, A¢ = 1390 km?. La precipitacién media resulta ser (ecuacién
6.37):-

1
h, = 77350 (12%x4 613+9x1 170+19x2 802 +14x4 061+23 X3 314427 x1 390)

_l;p = 16.7 mm

¢) Isoyetas. En la figura 6.23 se ilustra el trazo de las isoyetas para este caso.
A un lado de cada estacion estd anotada la precipitacion registrada.

15 mm

10 mm

Epz = 12.5 mm

. " __km

0 10 20 30 40 50

Figura 6.23
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Como se observa en la figura 6.23, si se trazan isoyetas a cada 5 mm,
la cuenca queda dividida en cinco partes. Las dreas y alturas de precipitacion
media en cada parte son las siguientes:

Ay = 368 km? ;h, = 7.5 mm

4y = 7295 km® k) = 12.5 mm
A3 = 5452 km® ;h,, = 17.5 mm
Ay = 2237 km® ;h,, = 22.5 mm
As = 1998 km? ;7,, = 27.5 mm

y la altura de precipitacién media resulta:

17 350

(7.5%368+12.5X7 295+17.5X5 452 +22.5%2 237+27.5%1 998)

D

hp = 17.0 mm

El método aritmético es el mas simple de todos, pero no toma en cuenta
fa distribucion de las estaciones en la cuenca ni la manera en que se distribuye la
lluvia en el espacio, pues le asigna el mismo peso a todas las alturas de preci-
pitacién registradas; por ello, es til inicamente en zonas con topografia muy
suave y condiciones atmosféricas muy uniformes, o bien para tener sélo una
idea aproximada de la altura de precipitaciéon media.

Por el contrario el método de los poligonos de Thiessen sf toma en cuenta
la-distribucién de las estaciones en el drea de la cuenca, pero no los factores
topograficos y de otro tipo que afectan a la distribucién de la lluvia; este método
es, sin embargo, mds conveniente que el de las isoyetas desde el punto de vis-
ta prictico, particularmente para calculos repetitivos, como cuando se analiza
una gran cantidad de tormentas, pues los poligonos no cambian a menos que
se agreguen o se eliminen estaciones.

El mds preciso de todos es el método de las isoyetas si éstas se dibujan
de manera que tomen en cuenta los efectos topograficos en la distribucion de
la lluvia, para lo que es necesario tener cierta experiencia: Por otra parte, es
¢l método mds laborioso de los tres, pues cada tormenta tiene un plano de
isoyetas diferente. Si las isoyetas se trazan indiscriminadamente, por ejem-
plo, suponiendo una variacidn lineal de la altura de precipitacién entre las es-
taciones, su precisién no es mayor que la de los poligonos de Thiessen.

La altura de precipitacién media calculada depende, en general, del
ndmero de estaciones pluviométricas o pluviogrédficas que se usan en el andli-
sis; entre menor sea el nimero de estaciones, mayor serd el error cometido
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En la figura 6.25 se muestra la densidad de estaciones pluviométricas y
pluviograficas en la Repiblica Mexicana y otros lugares del mundo (referen-
cias 6.6 y 6.4, respectivamente).

6.3.2 Curva masa media

Los métodos descritos anteriormente se han planteado cuando se requiere co-
nocer la altura rotal de precipitacién que, en promedio, se produce en la cuenca
durante una tormenta. Cuando se desea conocer la variacién en el tiempo de
la precipitacion media en la cuenca, es necesario determinar una curva masa
media de precipitacién. Esta curva se construye aplicando el método aritméti-
co o el de poligonos de Thiessen a las alturas de precipitacion acumuladas
en cada estacion para diferentes tiempos. El resultado serd una curva masa
media y se puede refinar calculando la precipitacion media de toda la tormen-
ta con el método de las isoyetas y multiplicando cada ordenada de la curva
masa media por el factor de ajuste:

hpis

o

Fa = (6.39)

donde Epis es la altura de precipitacion media de toda la tormenta calculada
con el método de las isoyetas y &, es la misma altura, pero calculada con
el método aritmético o el de poligonos de Thiessen. Con esto se obtiene una
curva llamada curva masa media ajustada.

Ejemplo 6.4. Construir una curva masa media ajustada para la cuenca y la
tormenta de la figura 6.21 si las curvas masa de cada estacion son las mostra-
das en la figura 6.26.

Solucion

Se usard el método de los poligonos de Thiessen. En la tabla 6.5 se muestra
el célculo.

En las columnas 2 a 7 de la tabla se han anotado los valores de la altura
de precipitacién acumulada para cada estacién. En las columnas 8 a 13 se en-
cuentran los productos del drea de influencia A; por las alturas de precipita-
cién y en la columna 14, formada por la suma de los valores de las columnas
8 a 13 dividida entre el 4rea total de la cuenca, estd la curva masa media.
Nétese que, como es de esperarse, el dltimo valor de la columna 14 coincide

con el resultado del ejemplo anterior para el método de los poligonos de .

Thiessen.
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Figura 6.26

Para construir la curva masa media ajustada, todos los valores de la co-
lumna 14 se multiplican por el factor de ajuste dado por la ecuacién 6.39 (véase
ejemplo 6.3).

Tabla 6.5
Athpr Ashp;  Ashps  Adpy  Ashps  Aéhps
hora hp;  hpy hp; hpy  hps  hps mm. mm- mm- mm- mim- mm-  hp
mm  mm  mm mm mm  mm  mm  km® km? km? km? km? km? mm
1 25 1.0 00 0.0 100 5.0 11533 1170 0 0 33140 6950 3.04
2 50 20 25 0.0 150 10.0 23065 2340 7005 0 49°710 13900 5.53
3 10.0 40 7.5 2.5 175 15.0 46130 4680 21015 10152 57995 20850 9.27
4 12.0 50 125 7.5 17.5 20.0 55356 5850 35025 30458 57995 27800 12.25
5 12.0 7.5 13.75 10.0 17.5 22.5 55356 8775 38528 40610 57995 31275 13.40
6 12.0 9.0 15.0 125 20.0 25.0 55356 10530 42030 50763 66280 34750 14.97
7 12’.0 9.0 17.5 14.0 23.0 26.5 55356 10530 49035 56854 76222 36835 16.42
8 120 9.0 19.0 140 23.0 27.0 55356 10530 53238 56854 76222 37530 16.70
9 120 9.0 190 14.0 23.0 27.0 55356 10530 53238 56854 76222 37530 16.70
10 12.0 9.0 19.0 14.0 23.0 27.0 55356 10530 53238 56854 76222 37530 16.70
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Z'p,'m'm y la curva masa media ajustada resulta ser la mostrada en la tabla 6.6 y en
20 | la figura 6.27.
6.3.3 Deduccion de datos faltantes
15 Es frecuente que en un registro de precipitacion falten los datos de un cierto
9 g precip
periodo, debido a la ausencia del operador o a fallas del aparato registrador.
i En estos casos se pueden estimar los datos faltantes si se tienen registros si-
—10 4 multdneos de algunas estaciones situadas cerca de la estacién en cuestion y
J 4 uniformemente repartidas. Una manera de hacerlo es mediante una gréfica
p g
)4 como las de las figuras 6.28 a y 6.28 b, donde se correlacionan las precipita-
—5 ; ciones medidas en una estacion cercana o el promedio de las medidas en va-
¥ | rias estaciones circundantes con la registrada en la estacion en estudio (para
‘ detalles del procedimiento de correlacién, véase apéndice B).
Una vez obtenida esta grifica, y si la correlacion es aceptable, bastaria
1 r g y P!
1| ———% -+ f T+ AIL + E|’ + ? + 7~—f,5~~ 5[’——1’0——13'“—- conocer la precipitacién en la estacion mds cercana (véase figura 6.28a), o
T T T I T bien la precipitacion media en las estaciones circundantes consideradas (véase
figura 6.28b) en los dias en cuestion para deducir los datos faltantes.
Figura 6.27 Cuando la correlacién obtenida del analisis anterior no es aceptable, se
puede usar otro método, basado en la precipitacién media anual, que sigue
dos tipos de criterios (referencia 6.4):
17.00 : e , ‘ : :
F, = W = 1.02 a) Si la precipitacién media anual en cada una de las estaciones circundantes
) difiere en menos del 10% de la registrada en la estacién en estudio, los da-
tos faltantes se estiman haciendo un promedio aritmético de los registrados
en las estaciones circundantes.
Tabla 6.6
hp
hora mm Curva de mejor Curva de mejor
auste . ajuste
< o
1 3.10 = § . 2 § RV
2 5.63 s ¢ S S ¢ L
3 9.44 55 . S8 S
4 12.47 £%s o4 28l A
5 13.64 1 YA G s 3 L
. -5 . P .
6 15.24 o o offt [ A
7 16.72 Precipitacion diaria Precipitacion media diaria
8 17.00 en la estacion mas en las estaciones circundantes.
9 17.00 cercana.
10 17.00 (a) (b)
Figura 6.28
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b) Si la precipitacién media anual de cualquiera de las estaciones circundantes
difiere en mds de 10%, se usa la férmula:

1
hp :_[Ahpu*'ﬁhpz"' ..... + Px h J (6.40)
X Pn
n P1 P2 ' Pn
donde £, = altura de precipitacion registrada el dia en cuestion en la esta-

cion auxiliar i.

h, = altura de precipitacién faltante en la estacién en estudio.
p; = precipitacién media anual en la estacién auxiliar .

py = precipitacién media anual en la estacién en estudio.

n = ndmero de estaciones auxiliares.

Para obtener resultados confiables, es recomendable que el nimero de
estaciones auxiliares n sea como minimo tres,

6.3.4 Ajuste de registros de precipitacién por cambios en las condiciones
de medicién

Cuando en una estacién pluviométrica tiene lugar algiin cambio en las condi-
ciones de medicién, como por ejemplo cambio de operador, de localizacion
o de las condiciones adyacentes, las tendencias del registro sufren normal-
mente alteraciones que pueden llegar a ser importantes en cuanto a su no ho-
mogeneidad. Para detectar y corregir estas alteraciones se usa una técnica
llamada curva masa doble, que se basa en observaciones hechas en el sentido
de que la precipitacion acumulada media para varias estaciones no es muy sen-
sible a cambios en una de ellas, debido a que muchos de los errores se com-
pensan, mientras que la lluvia acumulada de una estacion particular se afecta
de inmediato ante la presencia de cambios importantes. Asi, si en una grafica
se pone en un eje la precipitacion anual acumulada media de varias estaciones
circundantes a la estacion en estudio, y en el otro eje se pone la lluvia anual
acumulada de la estacion en cuestion, se obtendrd una linea recta siempre que
en ésta no hayan existido cambios o no sean importantes; en caso contrario,

la linea cambia de pendiente en el afio a partir del cual la estacién comenzé

a operar en condiciones diferentes. Por ejemplo, en la grifica de la figura 6.29
se observa que hubo algiin cambio a partir de 1976. Entonces, para que los
datos registrados en la estacién en todos los afios sean consistentes, los regis-
tros anteriores a 1976 se pueden ‘‘corregir’> multiplicandolos por el factor
de ajuste:

0.83

— = 1.32
0.63

A
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Figura 6.29

Para que el ajuste sea suficientemente confiable, conviene que el nimero
de estaciones circundantes usadas no sea menor de diez. Por otra parte, si en
la zona en estudio hay variaciones muy apreciables de la precipitacion en cada
época del aflo, es conveniente hacer ajustes por separado para cada época.
Asi, por ejemplo, se puede hacer un ajuste para la época de lluvias y otro
para la sequia.

6.3.5 Curvas altura de precipitacion-drea-duracion (hp —A—-d

Las curvas altura de precipitacién-drea-duracion sirven para determinar el po-
tencial de precipitacién que existe en una zona dada y, ademds, constituyen uno
de los métodos mds simples que existen para trasponer tormentas de un sitio
a otro. Este andlisis trata de establecer las cantidades maximas de precipita-
cién que se producen en diferentes dreas y para diferentes duraciones, con
base en una red de estaciones que registran simultdneamente la precipitacion
durante una tormenta dada. Estas curvas se extrapolan a sus valores maximos
probables para ser usadas en estudios de estimacion de avenidas.

Cuando se tienen datos de una tormenta, el procedimiento para determi-
nar estas curvas es el siguiente:

a) Dibujar las curvas masa de las estaciones que cuentan con pluvidgrafo.
b) Trazar los poligonos de Thiessen para las estaciones pluviogréficas.
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)

d)

g

h)

i)

Dibujar las isoyetas correspondientes a la altura de precipitacion total de
la tormenta, medida tanto con estaciones pluviogrificas como pluviomé-
tricas.

Calcular el drea encerrada entre cada dos isoyetas y el parteaguas de la
cuenca, asi como la precipitacién media en esa area, de manera similar
al ejemplo 6.3 c. Para las isoyetas préximas al parteaguas, el drea serd
la encerrada entre la isoyeta y el parteaguas.

Superponer el plano de isoyetas al de los poligonos de Thiessen (incisos
¢y b, respectivamente) y calcular la porcion del drea de influencia de ca-
da estacién pluviogréfica que queda entre cada dos isoyetas.
Determinar la curva masa media correspondiente al drea encerrada por
cada isoyeta y el parteaguas, partiendo de la de mayor precipitacion, co-
mo si ésta fuera una cuenca. Estas curvas masa medias se pueden ajustar
de manera semejante a como se hizo en el ejemplo 6.4.

Seleccionar diferentes duraciones de interés, que en general pueden ser
multiplos de 6h, aunque este intervalo varfa en funcién del drea de la cuenca.
Para cada duracidn, seleccionar los mdximos incrementos de precipitacién
de las curvas masa calculadas en el inciso f, de manera que estén situados
en intervalos de tiempo contiguos.

Dibujar los datos de drea, altura de precipitacién y duracién como en la
figura 6.31.

Ejemplo 6.5. Construir las curvas altura de precipitacién-drea-duracién para
la tormenta de la figura 6.26 que se presentd en la cuenca de la figura 6.21.

Solucion

a)
b)

Las curvas masa se encuentran en la figura 6.26.

En este caso, todas las estaciones son pluviograficas. En la figura 6.22
se muestran los poligonos de Thiessen.

Las isoyetas se han dibujado en la figura 6.23.

Las dreas encerradas entre cada dos isoyetas, asi como la precipitacién
media en esas dreas son (ejemplo 6.3):

Area, A; Precipitacion
i km? media h,, mm
1 368 7.5
2 7 295 i2.5
3 5452 17.5
4 2237 22.5
5 1 998 27.5
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| Isoyeta de 20 mm
¢) En la figura 6.30 se muestra la superposicion de los planos de isoyetas '
y poligonos y las porciones de las dreas de influencia correspondientes.
/) Enseguida se calculan las curvas masa medias.

Isoyeta de 25 mm

Est. 3
Az = 96 km?

Az = 624 km?

Est. 5
Ag = 455 km?
km?2
Area total: 1998 km? Area total; 4 218 km?
‘ o 24.87
Factor de ajuste: 275 1.07 Vactor de ajuste: 2376
25.7
— — hp3As hpAs hpsds hpes hp By P Incremento

hp3A3 hpsAs hpsAs hp Rpa Incremento hora mm ko i ko’ et mm ke’ mm mm mm

hora mm -« km? mm - km? mm - km? mm mm mm
0 0 0 0 0 0 0 0

0 0 0 0 0 0 — 1 0 0 21 450 7215 6.80 7.12 7.12
1 0 4 590 7215 5.91 6.33 6.33 9 1560 0 32 175 14 430 11.92 11.95 4.83
2 240 6 885 14 430 10.79 11.55 5.25 3 4680 15 37 538 21 645 15.14 15.85 3.90
3 720 8 033 21 645 15.21 16.28 4.73 ) 7800 45 37 538 28 865, 17.60  18.42 2.57
4 1200 8 033 28 860 19,07 20.41 4.13 p 8580 60 37 538 32 468 18.65 19.52 1.10
5 1320 . 8 033 32 468 20.93 22.40 1.99 6 9360 75 42 960 36 075 20.96 21.94 2.42
6 1440 9180 36 075 23.37 25.01 2.61 7 10920 " 49 335 38240 2337 2446 2.52
7 1 680 10 557 38 240 25.26 27.03 2.02 3 11856 84 49 335 38 961 23.76 24.87 6.11
8 1824 10 557 38 961 25.70 27.50 0.47 0 1185 ) 19 315 38 961 2376 24.87 —
9 1824 10 557 38 961 25.70 25.70 —




158

Area total: 9638 km?

Isoyeta de 15 mm

A; = 695 km?2

Precipitacién

Factor de ajuste: 20'9(1) = 1.03
Iy Ay hy; A oy A : hp’ n,
hora ml]n km? mr]njknjz mi[;: krjzz r:rl;t? :n;z mhrlr)lﬁl:: rfllfn :lnpr(;f Incr:zrlr;enw -’ '
0 0 0 0 0 0 0 0 —
; 31 Z;SS 6(;65 0 33 080 7215 4.36 4.49 4.4
2 0 49 620 14 430 7.71 7.94 3.9
3 6 950 20 295 3715 57 890 21 645 11.47 11.82 3.8
4 8 340 33825 11 145 57 890 28 860 14.53 14.97 3.1
5 8 340 37 208 14 860 57 890 32 468 15.64 16A11 1-1
6 8 340 40 590 18 575 66 160 36 075 17.61 18li4 2'0
7 8 340 47 355 20 804 76 084 38 240 19.80 20:40 2'2
8 8 340 51414 20 804 76 084 38 961 20.30 20.91 0'5
9 8§ 340 51 414 20 804" 76 084 38 961 20.30 20:91 =
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Isoyeta de 10 mm
1443
AN
4 245\\
Ay =
AN
km?2
Area total: 16933 km?
Factor de ajuste: 1723 1.025
16.82
hpy Ar hpy Az hpsy Az hpy As hps As hps As hp Ipaj Incremento
hora mm km® mm km* mm km?® mm k> mm km® mm km? mm mm mm
0 0 0 0 0 0 0 0 0 —
1 10613 1170 0 0 33 080 7215 3.08 3.16 3.16
2 21225 2 340 6 765 0 49 620 14 430 5.57 571 2.55
3 42450 4 680 20 295 10 152 57 890 21 645 9.28 9.51 3.80
4 50940 5 850 33 825 30 458 57 890 28 860 1227 12.57 3.06
5 50940 8775 37 208 40 610 57 890 32468 13.46 13.79 1.22
6 50940 10 530 40 590 50 763 66 160 36075 15.06 1543 1.64
7 50 940 10 530 47 355 56 854 76 084 38240 16.54 1695 1.52
8 50940 10 530 51414 56 854 76 084 38 961 16.82 17.24 0.29
9 50940 10 530 51414 56 854 76 084 38 961 16.82 17.24 —
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Precipitacion
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Cuenca completa. Este cdlculo ya se hizo en el ejemplo 6.4. Los resulta-

10

15

20

Altura de precipitacién, mm
Figura 6.31

25

dos son:
hora 0 1 2 3 4 5 6 7 8 9
by,
pyj. MM 0 3.10 563 944 1247 13.64 1524 16.72 17.00 17.00
Incremento mm — 310 253 3.8l 3.03 1.17  1.60 1.48 028 —
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Tabla 6.7
Area Incremento ‘mdximo, mm.
km? Ih 2h 4h 6h 8h
1 998 6.33 11.58 20.41 25.01 27.10
4218 7.12 11.95 18.42 21.94 24.87
9 638 4.49 7.94 14.97 18.44 20.91
16 933 3.80 6.86 12.57 15.43 17.24
17 350 3.81 6.84 12.47 15.24 17.00

g) Se seleccionaron para este caso duraciones de 1, 2,4, 6 y 8 h.
h) En la tabla 6.7 se muestra el calculo de los incrementos maximos.
i) En la figura 6.31 se muestran las gréficas de los datos de la tabla 6.7.

6.3.6 Trasposicion de tormentas

Cuando se cuenta con poca informacién sobre tormentas extremas ocurridas
en una cuenca, o cuando se desea ampliar la informacién sobre las cantidades
mdximas de precipitacion que se pueden presentar en la misma, puede resul-
tar conveniente trasponet, a la cuenca en estudio, tormentas ocurridas en si-
tios diferentes. Esto tiene, desde luego, la limitacion de que la tormenta traspuesta
sea meteorolégicamente factible de ocurrir en la cuenca en estudio, de mane-
ra que el sitio donde se presento debe ser similar desde el punto de vista me-
teorolégico. Asi, por ejemplo, no es valido trasponer una tormenta ciclénica
a una zona donde sélo se pueden presentar tormentas convectivas, ni una tor-
menta tropical a zonas polares.

Al trasponer una tormenta de un sitio a otro, se plantea la hipdtesis de
que no hay cambios en su estratificacidn de humedad, sus dimensiones espa-
ciales ni en la magnitud y distribuci6n de los vientos de entrada y salida (refe-
rencia 6.1). Estos y otros factores deben ser considerados al trasponer una
tormenta y, en caso de duda, debe consultarse a un meteordiogo.

La tormenta por trasponer debe estar en forma de curvas hp-A-d como
en la figura 6.31. Una vez que la tormenta se ha sintetizado en esta forma,
la trasposicién consiste simplemente en multiplicar los valores de la precipita-
cién por el factor de ajuste (referencia 6.8)

K = (6.41)
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donde h, = agua precipitable en el punto de ocurrencia de la tormenta por
trasponer, para el punto de rocio persistente durante unas 12 h en el lapso
de duracién de la tormenta, y h, = agua precipitable en la cuenca en estudio
para el mismo punto de rocio. Los valores de h, ¥ h, se pueden determinar
mediante las figuras 6.4 y 6.4a. Después, mediante el drea de la cuenca, se
establecen alturas de precipitacién para diferentes duraciones de las curvas
hp-A-d ajustadas con el factor K (ecuacion 6.41), con lo que se obtiene una
curva masa. De esta curva masa se calculan las alturas de precipitacién en
intervalos de tiempo At previamente seleccionados y, por iltimo, se conforman
diferentes hietogramas, colocando dichas alturas en diferentes posiciones, pe-
ro respetando las alturas de precipitacion acumulada hasta obtener la condi-
cién mds desfavorable.

La tormenta se puede aiin maximizar multiplicando sus dreas de precipi-
tacién, por el factor de maximizacion:

hy
h,

donde Ay = agua precipitable correspondiente a la temperatura de rocio ma-
Xima persistente durante unas 12 h en el sitio en estudio.

Ky = (6.42)

Ejemplo 6.6. La tormenta de la figura 6.31 se presenté en una cuenca cuya
altitud media es de 500 msnm, cuando el punto de rocio persistente durante
12 h fue de 10 °C. Trasponer y maximizar esta tormenta a una cuenca meteo-
roldgicamente similar, que tiene una altitud media de 1 000 msnm, un drea
de 6 000-km? y un punto de rocio méximo persistente de 25 °C.

Solucién
En primer lugar, se calcula el factor de ajuste K (ecuacién 6.41); de la figura
6.4conz =500my T; = 15 °C, el valor de h, es 7.5 mm, y para 1 000
my T; = 15 °C, resulta h, = 11.5 mm. Entonces:
K = L5 = 1.53
7.5

Multiplicando los valores de la tabla 6.7 por K = 1.53, se obtienen los
datos para la curva hp-A-d de la tormenta traspuesta (tabla 6.8).

Ahora se maximizar4 la tormenta de la tabla 6.8 mediante el factor de ma-
ximizacién K, (ecuacién 6.42). Conz = 1 000 m y T, = 25 °C, resulta,
de la figura 6.4, hy, = 22.5 mm. Entonces:

W u.wmmm
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Tabla 6.8
Area Altura de precipitacion, mm
km’ Ih 2h 4h 6h 8h
1 998 9.69 17.72 31.23 38.27 42.08
4218 10.90 18.28 28.18 33.57 38.05
9 638 6.87 12.15 22.90 33.21 31.99
16 933 5.81 10.50 19.22 23.61 26.38
17 350 5.83 10.47 19.08 23.32 26.01

Multiplicando los valores de la tabla 6.8 por Ky, = 1.96, se obtiene la
tormenta maximizada, tabla 6.9.

Con los datos de la tabla 6,9 se forman las curvas hp-A-d mostradas en
la figura 6.32. / .

De la figura 6.32 con el drea de 6 000 km” de la cuenca en estudio, se
obtienen los valores de la curva masa, asi como sus incrementos, mostrados

en la tabla 6.10.

Tabla 6.9
Area Altura de precipitacion, mra
km? Ih 2h 4h 6h 8h
1998 18.99 34.83 61.21 75.01 82.48
4218 21.36 35.83 55.23 65.80 74.58
9 638 13.47 23.81 44.80 55.29 62.70
16 933 11.39 20.58 37.69 42.28 51.71
17 350 11.43 20.52 37.40 45.71 50.98
Tabla 6.10
Duracién, h 0 2 4 6 8
hp, mm 0 32.0 51.0 61.2 70.0
incremento, mm — 13.9  -19.0 10.2 8.8
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Figura 6.32

Finalmente, se escogen varias posiciones de las barras de hietograma, cui-
dando que se conserve la altura de precipitacién acumulada. En la figura 6.33
se muestran dos de estas posibilidades. Estos hietogramas se usarian poste-
riormente para alimentar algin modelo de la relacién lluvia-escurrimiento (ca-
pitulo 8) para obtener diferentes avenidas, de las que se escogerfa la mds
desfavorable para el caso de que se trate.

Precipitacion
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6.3.7 Curvas intensidad-duracién-periodo de retorno (i-d-T)

El grado 6ptimo de seguridad de una estructura depende, por un lado, de su
costo y, por otro, del costo de las pérdidas asociadas con una falla. Por ejem-
plo, puede ser aceptable que un acropuerto pequefio se inunde en promedio
una vez cada dos o tres afios, si el costo de su sistema de drenaje se compara
con el de uno que sé6lo permita inundaciones una vez cada 50 afios en prome-
dio, o mds atin, podria resultar totalmente incosteable un sistema de drenaje
con el que se pudiera extraer cualquier cantidad de precipitacién por grande
que fuera, aun cuando tal drenaje fuera posible de construir.

Por otra parte, serfa poco econdémico y poco ético aceptar un riesgo alto
de falla del vertedor de una presa grande situada aguas arriba en una ciudad
importante, pues esta falla tendria consecuencias desastrosas, mientras que en
el ejemplo del aeropuerto una insuficiencia del drenaje no ocasionarfa mds
que algunas molestias a los usuarios.

Sin embargo, al menos en lo que a la teorfa estadistica respecta, no es
posible tener una seguridad del 100% de que no exista ninguna avenida cu-
yas dimensiones hagan insuficiente el vertedor de la presa, sino que sélo se
puede hablar de aceptar un riesgo pequefio. La magnitud de este riesgo acep-
table depende del balance entre el costo de la obra y el de los dafios que se
producirian al verificarse una falla, y para poder determinar cudl es el riesgo
que se corre al proponer los pardmetros de disefio de la obra, es necesario
analizar estadisticamente los dates hidrolégicos recabados en la zona en estudio.
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Estos datos son fundamentalmente de dos tipos: escurrimientos y precipi-
taciones. Un andlisis del primer tipo de datos tendria como resultado directo
un parametro de disefio, que es el gasto maximo, mientras que el segundo pro-
porcionaria datos con los cuales seria necesario alimentar un modelo de la re-
lacién lluvia-escurrimiento, para obtener una avenida de disefio. En este capitulo
se estudiara solo parte del andlisis estad{stico de precipitaciones, que se refie-
re a las curvas intensidad-duracién-periodo de retorno, y todo lo referente a
¢scurrimientos se tratard con amplitud en el capitulo 9, donde también se hard
una revision mds profunda de los conceptos de probabilidad y estadistica apli-
cables a la hidrologia. A continuacion se hace solamente un recordatorio de
algunos de dichos conceptos.

6.3.7.1 Algunos conceptos de probabilidad y estadistica
Probabilidad. Si un experimento tiene » resultados posibles y mutuamente ex-

cluyentes y si de ellos n, resultados tienen un atributo a, entonces la proba-
bilidad de que ocurra un evento A con el atributo a es:

P (4) = a
n

(6.43)

Por ejemplo, el experimento puede llamarse ‘‘tiro de un dado’” u “‘ocu-
rrencia de una tormenta’’ y el atributo a puede ser ‘‘el nimero que sale del
tiro del dado es 2°’, o bien ““la altura de precipitacion total es mayor o igual
que 500 mm”’.

Periodo de retorno. Sea A el evento “‘el nimero que sale del tiro del dado
es 2”’ y B el evento ‘‘la altura maxima de precipitacién en 24 h en cualquier
afo es de 500 mm’’. Nétese que en el experimento *‘tiro de un dado’” es posi-
ble hablar de resultados que tienen un valor numérico exacto, como 1, 2, etc.,
y las probabilidades asociadas a estos resultados son diferentes de cero (1/6
en cada caso). Es claro, sin embargo, que en el experimento ‘‘ocurrencia de
una tormenta’’, la probabilidad de que el resultado tome un valor exacto, como
500 mm, es nula. En el tltimo caso es necesario hablar mds bien de intervalos,
como por ejemplo que la precipitacién mencionada tome un valor de 500 mm
o mayor, de 500 mm o menor o que esté en el intervalo de 300 a 500 mm.

El nimero de afios en que, en promedio, se presenta un evento como el
B, se llama periodo de retorno, intervalo de recurrencia o simplemente fre-
cuencia y se acostumbra denotarlo con 7.

Asi, por ejemplo, el periodo de retorno de la ocurrencia del mimero dos
en el tiro de un dado es el mimero de tiros en que, en promedio, el dos sale
una vez; en este caso 71 es igual a 6 tiros. Del mismo modo, se dice que “‘el

alfff
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periodo de retorno de la precipitacién maxima en 24 h de 500 mm es de 25
afios’’ cuando, en promedio, se presenta una precipitacion de esa magnitud
0 mayor una vez cada 25 afios. Nétese que esto no significa que dicha precipi-
tacion se presente exactamente una vez cada 25 afios, de la misma manera
que el dos no sale exactamente una vez cada seis tiros del dado.

De acuerdo con la definicién, la probabilidad de que en cualquier tirodel
dado salga un dos es P (2) = 1/6; entonces se tiene la siguiente relacién entre
probabilidad y periodo de retorno:

PA -T=1 (6.44)

es decir:
T=_— (6.45)

donde Ty P se refieren a un evento cualquiera A.
La misma relacién vale en el caso de la precipitacién maxima en 24 h:

7= 1
P(hp = 500 mm)

esto es, el periodo de retorno de la precipitacién mdxima en 24 h de 500 mm es
el inverso de que esta precipitacién sea igualada o excedida en un afio cual-
quiera.
Obviamente, P (hp < 500 mm) = 1 —P(hp = 500 mm) y, entonces,
1
Pp =500mm) =1 — —
T
Usualmente, cuando se tienen datos de un cierto periodo, y se desea aplicar
algiin método estadistico para extrapolar dichos datos a periodos de retorno mayo-
res al de las mediciones, es necesario asignar un valor de T a cada dato registra-
do. Por las razones que se expondrdn en el capitulo 9, conviene usar la siguiente
expresion para asignar periodos de retorno a una serie de datos (ver ecuacién 9.30):
n+1
T=—-o (6.46)
m .
donde m = nimero de orden en una lista de mayor a menor de los datos y
n = nimero de datos.
Riesgo. Si P es la probabilidad de que ocurra un evento en cualquier afio,
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entonces la probabilidad de que dicho evento no ocurra en un afio cualquiera es:

- 1
P=1-—
T
Si se supone que la no ocurrencia de un evento en un afio cualquiera es
independiente de la no ocurrencia del mismo en los anos anteriores y poste-

riores, entonces la probabilidad de que el evento no ocurra en 7 afios sucesi-
VoS es:

¥, por lo tanto, la probabilidad de que el evento ocurra al menos una vez en
n anos sucesivos es:

1 .
R=1—“F":1—(1—~T—)" (6.47)

R es llamada riesgo en la teoria probabilistica. Con este pardmetro es po-
sible determinar cudles son las implicaciones de seleccionar un periodo de re-
torno dado para una obra que tiene una vida \til de n afios.

Ejemplo 6.7. Determinar el riesgo de falla de una obra que tiene una vida itil
de 10 afios si se disefia para un periodo de retorno de 10 afios.

Solucion
En este caso, T = 10 afios y n = 10 afios. Sustituyendo en la ecuacién 6.47:

1
R=1-(1—--—)"= 0651
10

El riesgo es del 65.1%, es decir, se tiene una probabilidad del 65.1%
de que la obra falle durante su vida til.

6.3.7.2 Métodos para la determinacion de las curvas i-d-T

Existen bdsicamente dos métodos con los que se puede determinar la relacién
entre las variables 7/, d y T para un sitio dado.

El primero, llamado de intensidad-periodo de retorno, relaciona estas dos
variables para cada duracién por separado mediante alguna de las funciones
de distribucién de probabilidad usadas en hidrologia, que se estudiardan con
detalle en el capitulo 9. El segundo método relaciona simultdneamente las tres
variables en una familia de curvas cuya ecuacién es:
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kT"
i =— (6.48)
d+ o

donde k, m, n y ¢ son constantes que se calculan mediante un andlisis de co-
rrelacion lineal miiltiple (véase apéndice B). .
Si se toman logaritmos de la ecuacién 6.48 se obtiene:
logi =logk +mlogT — nlog (d + ¢
o bien:
y=a tax +ax (6.49)

donde:

vy =logi,a =logk, a =m, x =logT,
a = —n,x, =logd+ 0

Il

E%a/ecuacién 6.49 es la de una familia de lineas rectas de pendiente a,,
ordenada al origen a, y espaciamiento a; (véase figura 6.34).

-Si los datos registrados de i, d y T se dibujan en papel logaritmico (véase
figura 6.34), usualmente se agrupan en torno a lineas rectas. A veces las li-
neas resultan ligeramente curvas, lo que se puede corregir agregando a las
duraciones un valor constante ¢, o bien, en algunos casos, cuando la pendien-
te de las lineas varia mucho, dividiendo la linea para cada periodo de retorno
en dos rectas. Si los datos se agrupan lo suficiente en torno a lineas rectas,
el valor de ¢ puede tomarse como cero. .

Al hacer un ajuste de correlacion lineal multiple de una serie de tres tipos
de datos, se obtiene un sistema de ecuaciones como el siguiente (ver apéndice
B y referencia 6.9):

Ey=Na0+a1 Exl +022XZ
L y) =alx +a L@+ ol (6.50)
L ) =agLx; +a; L (x;x) +a, L (x2)2

donde N es el niimero de datos y las incognitas son ag, a; y az; X, X,y Y
son, respectivamente, los logaritmos del periodo de retorno, la duracién (c9n
el valor de ¢ agregado de ser necesario) y la intensidad, obtenidos de un regis-
tro de precipitacién. Una vez calculados los coeficientes ay, a; y a, es posi-
ble valuar los pardmetros k, m y n de la ecuacién 6.48.
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Tabla 6.11
fecha duracién, minutos
arnio mes dia 5 10 20 45 80 120
1954 oct. 5 — — e 10.5 12.8 142
oct. 8 8.0 9.0 9.3 — — —
1955 jul. 8 8.0 8.0 — — — —
nov. 2 8.0 145 205 34.0 48.0
1956  may. 15 | 12.5 155 200 248 255 256
1957 sep. 21 7.5 11.0 143 190 257 29.0
1958 SIN DATOS
1959  jun. 14 5.7 92 100 152 156
ago. 13 6.8 - — — —
1960  ago. 11 9.8 11.7 18.0 20,6 21.1 226
1961 jul. 10 7.1 7.1 7.1 7.1 7.1 7.1
1962 sep. 10 | 13.5 185 20.7 385 60.0 80.0
1963  may. 17 8.0 10.0 11.5 — — —
‘ jun. 16 — — — 20.3 0 23.1. 30.0
1964  may. 31 | 10,0 175 17.7 187 187 19.8

Alturas de precipitacion en mm

Ejemplo 6.8. En una estacién pluviogrdfica se han registrado las alturas de
precipitacién mdxima en mm para diferentes duraciones mostradas en la tabla
6.11. Determinar las curvas intensidad-duracién-periodo de retorno.

La Secretarfa de Agricultura y Recursos Hidrdulicos y otros organismos

cuentan con tablas similares a la 6.11 para un gran niimero de estaciones en
la Republica Mexicana. En caso de que no se cuente con esta tabla para la
estacion de interés, es necesario recurrir a los registros del pluvidgrafo y, pa-
ra cada aflo de registro, escoger la maxima altura de precipitacién registrada
para cada duracién seleccionada. Normalmente, estas alturas mdximas de pre-
cipitacion corresponden a s6lo una o dos de las tormentas mdximas del afo.
Por otra parte, siempre es conveniente manejar estaciones que cuenten con
registros de mds de 25 afios para que el andlisis sea confiable. Aqui se hard
s6lo con 10 afnos a manera de ejemplo.

El primer paso es transformar las alturas de precipitacion de la tabla 6.11
a intensidades dividiéndolas entre sus respectivas duraciones, como se mues-
tra en la tabla 6.12.

Una vez transformados los datos a intensidades, es necesario asignar a
cada uno un periodo de retorno. En la tabla.6.13 se han ordenado los datos
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Tabla 6.12
ANO Duracion, minutos

5 10 20 45 80 120

1954 96 54 28 14 10 7
1955 96 48 44 27 26 24
1956 150 93 60 33 19 13
1957 90 66 43 25 19 15
1959 68 41 28 13 11 8
1960 118 70 54 27 16 11
1961 85 43 21 9 5 4
1962 162 111 62 51 45 40
1963 96 60 35 27 17 15
1964 120 105 53 25 14 10

Intensidades en mm/h

\

para/ada duracién de mayor a menor y se les ha asignado un periodo de re-
torno de acuerdo con la ecuacién 6.46.

En la figura 6.34 s¢ muestran los puntos correspondientes a los datos de
la tabla 6.10. Como se puede observar, los datos tienden a agruparse en torno

Tabla 6.13
i en T Duracion, minutos

imero de ord anos 5 10 20 45 80 120
1 11.00 162 111 62 51 45 40
2 5.50 150 105 60 33 26 24
3 3.67 120 93 54 27 19 15
4 2.75 118 70 53 27 19 15
5 2.20 96 66 44 27 17 13
6 "1.83 96 60 43 25 16 i1
7 1.57 - 96 54 35 25 14 10
8 1.38 90 48 28 14 11 8
9 1.22 85 43 28 13 10 7
10 1.10 68 41 21 9 5 4

Intensidades en mm/h
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1900 T Tabla 6.14
800 =
700 \ \ 2 2
600 T — X, X y Xy Xy y Xy X X7 X,
500 \ N
400 AN L 0.699  1.041 2210  2.301 1.545 1.084 0.489 0.728
200 N NN 0.699  0.740  2.176  1.610 1.521 0.548 0.489 0.517
N AN \\ 0.699  0.565 2.079  1.175 1.453 0.319 0.489 0.395
2 N N R 0.699 0439  2.072  0.910 1.448 0.193 0.489 0.307
\* AN \\ RN 0.699 0342 1982  0.678 1.385 0.117 0.489 0.239
\ o TN, 0.699 0238  1.982  0.472 1.385 0.057 0.480 0.166
100 \\ ING LN 0.699  0.196 1982  0.388 1.385 0.038 0.489 0.137
% N R | 0.699  0.140  1.954  0.274 1.366 0.020 0.489 0.098
70 - I N ' | 0.699  0.086 1929  0.166 1.348 0.007 0.489 0.007
e X S ~ ’ 0.699  0.041 1.833  0.075 1.281 0.002 0.489 0.060
g Ny ) 1.000 1041  2.045  2.129 2.045 1.084 1.000 1.041
P Y & RN 1000  0.740  2.021  1.496 2.021  0.584 1.000  0.740
o 7 . AN \ N
2 3 " <7 1.000 0565 1969  1.112 1.969 0.319 1.000 0.565
£ . AN 1.000 0439  1.845  0.810 1.845 0.193 1.000 0.439
20 N N 1.000 0342  1.820  0.622 1.820 0.117 1.000 0.342
N 4 EEh | 1.000  0.238 1.778  0.423 1.778 0.057 1.000 0.238
N 4 \\ \\ | 1.000  0.196  1.732  0.339 1.732 0.038 1.000 0.196
10 N ‘ 1.000  0.140  1.681  0.235 1.681 0.020 1.000 0.140
: . . NH | 1.000  0.086  1.633  0.140 1.633 0.007 1.000 0.086
7 < r 1.000  0.041 1.613  0.066 1.613 0.002 1.000 0.041
5 ~ 1.301 1.041 1792 1.865 2.331 1.084 1.693 1.354
. . N 1301  0.740 1778  1.316 2313 0.548 1.693 0.963
] \\ 1.301 0565  1.732  0.979 2.253 0.319 1.693 0.753
Tl | T 1301 0439 1724 0.757 2243 0.193 1.693  0.571
s rzEme T AN 1301 0342 1.643  0.562 2138 0.117 1.693  0.445
z 1301 0238  1.633  0.389 2.125 0.057 1.693 0.310
§ 1.301  0.196  1.544  0.303 2.009 0.038 1.693 0.255
‘ * 1.301  0.140  1.447  0.203 1.883 0.020 1.693 0.182
5 2 3 4 5678810 20 30 40 50 6070809%160/ 200 400 600 ‘800 104 i 1.301 0.086 1.447 0.124 1.883 0.007 1.693 0.112
o , x 1.301  0.041 1301 0.053 1.693 0.002 1.693 0.053
duracion, min. | 1.653  1.041 1.708  1.778 2.823 1.084 2.732 1.721
Figura 6.34 ! 1.653 0740 1519  1.124 2.511 0.548 2.732 1.223
| 1.653 0565  1.431  0.809 2.365 0.319 2.732 0.134
a lineas rectas, salvo para periodos de retorno de 11 y 5.5 afios, por lo que 1.653 0.439 1.431 0.628 2.365 0.193 2.732 0.726
en este ejemplo se tomard ¢ = 0. 1.653  0.342 1431 0.489 2.365 0.117 2.732 0.565
. . 1.653 0238 1398  0.333 2.311 0.057 2.732 0.813
En la tabla 6.14 se han calculado los pardmetros x,, x; y ¥, asi como sus 653 0.196 | 308 0.274 5311 0.038 5732 0.224
productos y cuadrados, y las sumas indicadas en la ecuacion 6.50. 1.653 0.140 1146 0.160 1894 0.020 2732 0131
Sustituyendo los resultados de la tabla 6.14 en el sistema de ecuaciones 1.653  0.086 1.114  0.09 1.891 0.007 2.732 0.142
6.50 resulta: 1.653  0.041 0954  0.039 1.577 0.002 2.732 0.068
1.903  1.041 1.653  1.721 3.146 1.084 3.621 1.981
1.903  0.740  1.415  1.047 2.693 0.548 3.621 1.408
60a + 22.968a + 86.350 a, = 90.698 1903 0.565  1.279  0.723 2434 0319 3621 1075
22.968 ay + 14304 a; + 33.055a, = 37.864 1.903 0439 1279  0.561 2434 0193  3.621  0.835
86.350ayg + 33.055a; + 138.570 a, = 120.758 1.903 0.342 1.230  0.121 2.341 0.117 3.621 0.651
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Tabla 6.14 (Continuacién).

X X y Xy Xz x7? x? XXy
1.903 0.238 1.204 0.287 2.291 0.057 3.621 0.453
1.903 0.196 1.146 0.225 2.181 0.038 3.621 0.373
1.903 0.140 1.041 0.146 1.981 0.020 3.621 0.266
1.903 0.086 1.000 0.086 1.903 0.007 3.621 0.164
1.903 0.041 0.699 0.029 1.330 0.002 3.621 0.078
2.079 1.041 1.602 1.668 3.331 1.084 4.322 2.164
2.079 0.740 1.380 1.021 2.869 0.548 4.322 1.538
2.079 0.565 1.176 0.664 2.445 0.319 4320 1.175
2.079 0.439 1.176 0.516 2.445 0.193 4.322 0.013
2.079 0.342 1.114 0.381 2.316 0.117 4.322 0.711
2.079 0.238 1.041 0.248 2.164 0.057 4.322 0.495
2.079 0.196 1.000 0.196 2.079 0.038 4.322 0.407
2.079 0.140 0.903 0.126 1.877 0.020 4.322 0.291
2.079 0.086 0.845 0.073 1.757 0.007 4.322 0.179
2.079 0.041 0.602 0.025 1.252 0.002 4.322 0.085
86.350 22968 90.698  37.864 120.758 14.304 138.57 33.055
Resolviendo el sistema de ecuaciones anterior se obtiene:
a =2.277;  a =057 a = —0.6\8"*
y los valores de los pardmetros de la ecuacion 6.48 son:
K =107 =189.23
m = 0.571
n = 0.68
por lo que la ecuacién de las curvas i-d-T es:
18923 T 6.51
L= 4 068 (6.51)

(d en min, T en afios, i en mm/h).

En la figura 6.34 se muestran las curvas dibujadas segtn la ecuacion 6.51.
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Cada una de las rectas de la figura 6.34, para un periodo de retorno dado,
se interpreta como una curva masa de precipitacién. Por ejemplo, para un pe-
riodo de retorno T = 10 afios, resulta de la ecuacidn 6.51

i = 703.06 d 68 (6.52)

Multiplicando la ecuacién 6.52 por la duracion d se obtiene la altura de
precipitacion:

= 11.72 d%*

hp = i (6.53)
En la figura 6.35 se encuentra graficada la ecuacion 6.53 en forma de
curva masa.
De una gréfica como la de la figura 6.35 es posible obtener un hietogra-
ma, mismo que puede usarse como tormenta de disefio para alimentar a algin
modelo de ]a relacién lluvia-escurrimiento, como se verd en el capitulo 8.

b
}hp, mm
50 T
/
] L~
/

i //

25- //

—0 50 100 duracién,

min.
Figura 6.35
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6.3.8 Comentario final

Las caracteristicas mds significativas de la precipitacion, desde el punto de
vista de la ingenierfa hidroldgica, pueden resumirse en cuatro: su altura o in-
tensidad, su distribucién en el espacio, su distribucidn en el tiempo y su fre-
cuencia o probabilidad de ocurrencia. Las primeras dos partes de este
subcapitulo ligan a la altura de precipitacién con la distribucién en el espacio;
en los apartados 6.3.5 y 6.3.6, a su vez, se han correlacionado estas dos ca-
racteristicas con la distribucién en el tiempo, y en el apartado 6.3.7 se toman en
cuenta la intensidad, la distribucién en el tiempo y la frecuencia.

Los métodos anteriores estudian el problema desde diversos puntos de
vista, los cuales deben ser tomados en cuenta en cualquier estudio hidrolégi-
co., Las conexiones que se deben establecer entre estos puntos y el peso relati-

vo que se debe dar a cada uno para llegar a un resultado concreto, dependen.

de la cantidad y calidad de los datos disponibles y, en gran medida, del crite-
rio del hidrélogo. - ,

Por ello, dificilmente se pueden proporcionar aqui criterios generales en
cuanto a la aplicacién de los métodos estudiados. Cada problema hidrolégico
es Unico, y el papel que desempefia el juicio ingenieril es, en todos los casos,
mds importante que la ‘‘precision’’ que se puede lograr con cada método.
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Infiltracion

B

7.1 DEFINICION ’Y'DESCRIPCI(')N DEL PROCESO DE
INFILTRACION

7.1.1 Conceptos generales

Infiltracion. Se define como el movimiento del agua, a través de la superficie
del suelo y hacia adentro del mismo, producido por la accién de las fuerzas
gravitacionales y capilares.

La diferencia entre el volumen de agua que llueve en una cuenca y el que
escurre por su salida recibe el nombre genérico de pérdidas. En general, las
pérdidas estdn constituidas por la intercepcion en el follaje de las plantas y
en los techos de las construcciones, la retencién en depresiones o charcos
(que posteriormente se evapora o se infiltra), la evaporacién y la infiltracién.

" Ademds de que en la préctica es dificil separar estos cuatro componentes, la

porcién mds considerable de las pérdidas estd dada por la infiltracién, por lo
que es costumbre calcularlas conjuntamente bajo este nombre.

La infiltracién juega un papel de primer orden en'la relacién lluvia-
escurrimiento y, por lo tanto, en los problemas de disefio y prediccién asociados
a la dimensioén y operacién de obras hidrdulicas. En general, el volumen de
infiltracién es varias veces mayor que el de escurrimiento durante una tor-
menta dada, especialmente en cuencas con un grado de urbanizacién relativa-
mente bajo. Sin embargo, la infiltracién recibe poca atencién por parte de los
ingenieros proyectistas, quizd por la falta de herramientas adecuadas para su
tratamiento. Por ello, en este capitulo se hard una revisién de los métodos
existentes para el cdlculo de la infiltracién més completa que lo usual.

177
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7.1.2 Descripcion del proceso de infiltracién

El proceso de infiltracién puede describirse de la siguiente manera:

Considérese un 4rea de suelo suficientemente pequefia, de modo que sus
caracteristicas (tipo de suelo, cobertura vegetal, etc.), asi como la intensidad
de la lluvia en el espacio puedan considerarse uniformes, aunque la dltima
cambie en el tiempo.

Supdngase que, al inicio de una tormenta, el suelo estd de tal manera seco .

que la cantidad de agua que puede absorber en la unidad de tiempo (es decir,
su capacidad de infiltracion) es mayor que la intensidad de la lluvia en esos
primeros instantes de la tormenta. Bajo estas condiciones, se infiltraria toda
la lluvia, es decir: ~

sii < f, f=i (7.1)

donde

S = infiltraci6n, expresada como ldmina por unidad de tiempo, por ejem-
plo, mm/h. '

capacidad de infiltracion; en las' mismas unidades.

intensidad de la lluvia.

Il

B

i

En esta parte del proceso las fuerzas producidas por la capilaridad predo-
minan sobre las gravitatorias.

Al avanzar el tiempo, si la lluvia es suficientemente intensa, * ¢l contenido
de humedad del suelo aumenta hasta que su supéglcw alcanza la saturacion.
En este momento se empiezan a llenar las depresiones del terreno, es decir,
se originan charcos y comienza a producir flujo sobre la superficie. A este
instante se le llama tiempo de encharcamiento 'y se denota como t,,.

Después del tiempo de encharcamiento, si la lluvia sigue siendo intensa,
las fuerzas capilares pierden importancia frente a las gravitatorias, pues el con-
tenido de humedad del suelo aumenta y la capacidad de infiltracién disminuye
con el tiempo. Ademads, bajo estas condiciones, la infiltracién se hace inde-
pendiente de la variacion en el tiempo de la intensidad de la lluvia, en tanto
que ésta sea mayor que la capacidad de transmisién del suelo, de manera que:

sii > fp 1> 1, f=1, (7.2)

donde f, decrece con el tiempo. Noétese que las dos prlmeras desigualdades
de 7.2 son interdependientes.

*Este término se aclarard mds adelante.
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Bajo las condiciones anteriores, la capa saturada —que en el tiempo de
encharcamiento era muy delgada y estaba situada en la superficie del suelo—
se ensancha a medida que su limite inferior, denominado frente hiimedo, baja.
Entonces, dado que cada vez una mayor parte del suelo est4 saturada, las fuerzas
capilares pierden importancia paulatinamente hasta que llega un momento,
tedricamente en ¢ = oo, en que, el estar todo el medio saturado, el movimiento
del agua se produce sélo por la accién de la gravedad y la capacidad de infil-
tracion se hace constante. ,

La descripcion anterior es, de rigor, vilida solamente para una columna
de suelo homogénea donde el nivel fredtico esté muy profundo; sin embargo,
se verifica con una precision aceptable en la mayoria de los casos précticos.

Si después del tiempo de encharcamiento la tormenta entra en un periodo
de calma, es decir, su intensidad disminuye hasta hacerse menor que la capa-
cidad de infiltracién, el tirante de agua existente sobre la superficie del suelo,
de haberlo, disminuye hasta desaparecer y el agua contenida en los charcos
también seinfiltra, y en menor grado se evapora.

Cuando ya no hay agua sobre la superficie del terreno, el contenido de hu-
medad de las capas de suelo cercanas al frente hiimedo se difunde, haciendo
que dicho frente avance hacia arriba hasta que la superficie deja de estar saturada.

Posteriormente, la lluvia puede volver a intensificarse y alcanzar otro
tiempo de encharcamiento repitiéndose todo el ciclo descrito.

7.1.3 Factores que afectan la capacidad de infiltracién.

La forma precisa en que se realiza el proceso descrito depende de un gran
nmimero de. factores, entre los que destacan: ‘

a) Textura del suelo.

b) Contenido de humedad inicial.

c) Contenido de humedad de saturacidn.
d) Cobertura vegetal.

¢) Uso del suelo.

f) Aire atrapado.

g ) Lavado de material fino.

h) Compactacién.

i) Temperatura, sus cambios y diferencias.

7.2 METODOS EMPIRICOS

Cuando se tienen mediciones simultdneas de lluvia y volumen de escurrimiento
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en una cuenca, las pérdidas se pueden calcular, de acuerdo con su definicién
(véase apartado 7.1.1), como:

Vo=V — Ve - (7.3
donde
V, = volumen de pérdidas.

V;; = volumen de lluvia.
V.qs = volumen de escurrimiento directo.

Si ambos miembros de la ecuacién 7.3 se dividen entre el 4rea de la cuenca
se obtiene:

F=I1—R (7.4)
donde
F = infiltracién o ldmina de pérdidas acumulada.

I = altura de lluvia acumulada.
R = escurrimiento directo acumulado.

y si a su vez la ecuacién 7.4 se deriva con respecto%iempo se tiene:

f=i—r ' (7.5):

donde r es la ldmina de escurrimiento directo por unidad de tiempo.

Para la aplicacién de los métodos que simulan la relacién luvia-
escurrimiento (capitulo 8) es necesario conocer la variacion en el tiempo de
r. Para ello se usan comuinmente dos tipos de criterios en cuencas aforadas:
el de la capacidad de infiltracién media y el del coeficiente de escurrimiento.

7.2.1 Criterio de la capacidad de infiltracion media

Este criterio supone que la capacidad de infiltracion es constante durante toda
la tormenta. A esta capacidad de infiltracion se le llama indice de infiltracién
media ¢. Cuando se tiene un registro simultdneo de precipitacién y escurri-
miento de una tormenta, el indice de infiltracién media se calcula de la si-
guiente manera:

a) Del hidrograma de la avenida se separa el gasto base y se calcula el
volumen de escurrimiento directo.
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b). Se calcula la altura de lluvia en exceso o efectiva hp, como el volumen
de escurrimiento directo dividido entre el drea de la cuenca:
@
Vea
hp, = —° 7.6
Pe ) | (7.6)
¢) Se calcula el indice de infiltracién media ¢ trazando una linea hori-
>zontal en el hietograma de la tormenta, de tal manera que la suma de
las alturas de precipitacién que queden arriba de esa linea sea igual
a hp,. El indice de infiltracién media ¢ serd entonces igual a la altura
de precipitacion correspondiente a la linea horizontal dividida entre
el intervalo de tiempo At que dure cada barra del hietograma.

Ejemplo 7.1. En una cuenca de 36 km? se midieron el hietograma y el hidro-
grama mostrados en la figura 7.1 a y b, respectivamente. Determinar el indice
de infiltracién media que se tuvo durante la tormenta.

a) Separacion del gasto base y cdlculo del volumen de escurrimiento
directo.

De la figura 7.1b se observa que, en este caso; la linea de separacién entre
gasto base y gasto directo es una recta horizontal. El volumen de escurrimiento
directo es entonces:

10 x 3600 x 7

Vg = : = 126 000 m?

hp, mm

Q, md/s

5.35

4,45

3.07
34 2.79

2.20

1- lo.60

0 1 2 - 4 5 6 th 02 4 6 8101214161820 th

a) Hietograma b} Hidrograma

Figura 7.1
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b) Calculo de la lluvia efectiva.

De la ecuacién 7.6, la altura de lluvia efectiva es:
126 000
36 x 10°

¢) Calculo de ¢.

hp, = = (0.0035 m = 3.5 mm

En la tabla 7.1 se hacen algunos tanteos para encontrar el valor correcto
de ¢.

En la tabla 7.1, Ap,; es la altura de precipitacion en exceso correspon-
diente a la i-ésima barra del hietograma. El indice de infiltracién media es
de 3.15 mm/h. : '

Nétese que si ¢l intervalo de tiempo que duran las barras del hietograma
de la figura 7.1a hubiera sido de 2 h; ¢ serfa de 3.15 mm/2 h o 1.575 mm/h
y si At = 0.5 h, ¢ = 3.15 mm/0.5 h 0 6.30 mm/h.

7.2.2 Criterio del coeficiente de escurrimiento.

Con este criterio se supone que las pérdidas son proporcionales a la intensi-
dad de la lluvia, esto es: \
f = (1—Ce)i, es decir, r=Cei - 1.7

donde la constante de proporcionalidad Ce, sin unidades, se denomina coefi-
ciente de escurrimiento. Otra manera de escribir la ecuacion 7.7 es:

Ved = Ce V” (78)
o bien:
V,
Ce = —L (7.9)
VII
Tabla 7.1
¢ hp,, hp,, hp.,  hp.,  hp,  hp, hp,
mm/h mm mm mm mm mm mm mm
4 1.35 0 0 0.45 0 0 1.8 # 3.5
3 2.35 0.07 0 1.45 0 0 3.87 # 3.5
3.15 2.20 0 0 1.30 0 0 3.50 = 3.5
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Ejemplo 7.2. Calcular el coeficiente de escurrimiento para el caso del ejem-
plo 7.1.

La altura total de precipitacién es:

hy = 18.46 mm

y el volumen llovido serd entonces:

V) = 18.46 x 1073 x 36 x 10° = 664 560 m>

Por lo tanto, el coeficiente de escurrimiento es:

C - 126 000 —0.19
664 560

Los cdlculos de los ejemplos 7.1 y 7.2 se llevan a cabo cuando se tiene
un registro de la precipitacién y del escurrimiento para la tormenta en cues-
tién. Con frecuencia lo que se tiene es una formenta de disefio, para la cual
no existe un registro de escurrimiento. Existen varios métodos con los que
se puede estimar el coeficiente de escurrimiento o el indice de infiltracién
media cuando se tienen registros simultineos de lluvia y escurrimiento para
tormentas anteriores. Enseguida se verd sélo uno de ellos.

7.2.3  Criterio del United States Soil Conservation Service (USSCS)

Segtin este criterio (referencia 7.1) la relacién entre el coeficiente de escurri-
miento y la altura de precipitacion total de una tormenta estd dada por:

(P—0.25)?
P? + 0.85P

donde P es la altura total de precipitacion de la tormenta y S es un pardmetro
por determinar, con las mismas unidades de P.

El parametro S se puede estimar si se conocen varias parejas de valores
(P, Ce); el valor de S puede tomarse como el que hace que la variancia del
error cometido al calcular Ce con la ecuacién 7.10, con respecto al coeficiente
de escurrimiento real, sea minima.

C, = (7.10)

Ejemplo 7.3. En una cuenca se han determinado las alturas de precipitacién
totales y los correspondientes coeficientes de escurrimiento mostrados en las
columnas 1y 2 de la tabla 7.2. Determinar el pardmetro S de la ecuacién 7.10
y calcular el coeficiente de escurrimiento para una tormenta, cuya altura de
precipitacion total es P = 80 mm.
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Solucion

En las columnas 3, 6, 9 y 12 de la tabla 7.2 se han calculado los coeficientes
de escurrimiento con la ecuacién 7.10, suponiendo diferentes valores de S. En
las columnas 4, 7, 10 y 13 se encuentran los errores cometidos en el calculo
de Ce con respecto a los coeficientes de escurrimiento reales, y en las colum-
nas 5, 8, 11 y 14 se muestran los cdlculos necesarios para determinar la va-

riancia del error en cada caso.

En la figura 7.2 se ha dibujado la variancia, definida como:

Ve = 1 (e — e)? (7.11)
n

De la figura 7.2 se infiere que el valor mas correcto de S, es decir, el
que produce la minima variancia del error, es S = 30 mm. La ecuacién 7.10,

para este caso particular, es:

Ve, mm? |
J
0.00025
0.0020 \
\ r
0.0015 J

0.0010 ‘\\7 ‘

v

0.0005
S —

!

1
e g S, mm

0 10 20 30 40 50 | l
Figura 7.2
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(-0
P2 + 24P

4

de manera que para una tormenta con P = 80 mm se tiene Ce = 0.66.
7.2.4 Criterio del indice de precipitacién antecedente

Este criterio relaciona el indice de infiltracién media ¢ con las condiciones de
humedad del suelo y es Util para problemas de prediccion de avenidas a corto
plazo. Las condiciones de humedad del suelo se representan mediante el indice
de precipitacion antecedente IPA definido como:

IPA;,, = K- IPA; + P; (7.12)
donde P es la precipitacién total, K es una constante que toma en cuenta la
disminucidn de la humedad con el tiempo, cuyo valor puede tomarse como de
0.85 para calculos diarios, y el subindice j indica el dia en cuestién.

Si se tienen registros de P y ¢ para varias tormentas en la cuenca en
estudio, y ademads se cuenta con las precipitaciones de algunos dias anteriores
a cada tormenta, es posible construir una gréafica de ¢ contra IPA, que tiene
la forma mostrada en la figura 7.3. La funcién /PA (¢) se determina mediante
un andlisis de regresién (véase apéndice B).

Para formar una grifica de esta naturaleza conviene seleccionar una o
varias temporadas de lluvias %el registro y suponer un valor inicial de /PA,
por ejemplo de 10 mm. Es ién conveniente escoger solamente las avenidas
con un solo pico para evitam;%rrores en la separacién del gasto base y por lo
tanto en el calculo de ¢. .

Con la gréfica de IPA contra ¢ es factible estimar el valor posible del

indice de infiltracién media ¢ a corto plazo, conociendo dnicamente la preci-
pitacién en los dias anteriores.

1PA

Figura 7.3
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7.2.5 Método de los nimeros de escurrimiento

i requi ¢ aforada
Todos los criterios antes mencionados requieren queé la (fuenca esteI i,_
y i i mismo tiempo que las prec
i edido gastos de salida al
es decir, que se hayan m I ”
pitaciones y e las cuencas del paifs no esta aforadas,
Dado que la mayor parte d .
on s : d or lo que es necesario
i e cuenta con estos datos, p :
con mucha frecuencia no s : . ' .
tener métodos con los que se pueda estimar la altura de lluvia efectiva a parur
isticas de la cuenca. '
de la total y las caracteristi o ) ,
El U.S. Soil Conservation Service propone el siguiente mletodo (retfer/etrilc a
] - i mi >’ retine las caracteristicas
1), llamado *‘de los numeros de escurrimiento’’, que reu
- b

mencionadas. . . .
La altura de lluvia total P se relaciona con la altura de Huvia efectiva P,

mediante las curvas mostradas en la figura 7..4. fante la ccuacion
Estas curvas se pueden expresar algebraicamente mediant®

(referencia 7.2):

2
P—i)ﬁ—;— + 5.08]
N (7.13)

Pe =
P + %(E% —20.32
N
20
E15
[&]
&
o
g
$10
5
©
>
2
&
5

P, lluvia total, en cm

Figura 7.4
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Tabla 7.3 Seleccién de N

Uso de la tierra Tratamiento del
y cobertura suelo
Sin cultivo Surcos rectos

Cultivos en surco Surcos rectos
Surcos rectos
Contorneo
Contorneo
Terrazas
Terrazas

Cereales Surcos rectos
Surcos rectos
Contorneo
Contorneo
Terrazas
Terrazas

Leguminosas o Surcos rectos

praderas con Surcos. rectos

rotacion Contorneo
Contorneo
Terrazas
Terrazas

Pastizales =~ 0o
Contorneo
Contorneo

Pradera permanente  ------ecoee .

Bosques naturales
Muy ralo e
Ralo
Normal e
Espeso e
Muy espeso = ecemeeeecee e

Caminos
De terracerfa  ~omeemmoemoeeme
Con superficie
dura

Pendiente
del terreno,
en %

AV AV AV

AVAVAV VVAVAV

e S T GG N

ANV AV

— e et e

77
72
67
70
65
66
62

65
63
63
61
61
59

66
58

55
63
51

68
39
47

30

56
46
36
26
15

72

74

Tipo de suelo

B

86
81
78
79
75
74
71

76
75
74
73
72
70

77
72
75
69
73
67

79
61
67
35

58
75
68
60

52
44

82

84

C

91
88
85
84
82
80
78

84
83
82
81
79
78

85
81
83
78
80
76

86
74
81
70

71
86
78
70

62
54

87

90

Infiltracion

94
91
89
88
86
82
81

88
87
85

82
81

&9
&5
85
83
83
80

89
80
88
79

78
91
84
77

69
61

89

92
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Tabla 7.4

Tipo de suelo Textura del suelo

A Arenas con poco limo y arcilla;
Suelos muy permeables.

B Arenag finas y limos.

C Arenas muy finas, limos, suelos con alto contenido de arcilla.

D Arcillas en grandes cantidades; suelos poco profundos con subho-
rizontes de roca sana; suelos muy impermeables. J

que resulta mds préctica de usar que la grafica 7.4, especialmente para va-
lores de P pequefos. En la figura 7.4 y la ecuacién 7.13, N es el “‘mime-
ro de escurrimiento’’ cuyo valor depende del tipo de suelo, la cobertura
vegetal, la pendiente del terreno y la precipitacién antecedente, entre otros
factores.

En la tabla 7.3 se muestran los valores de N para algunas condiciones.
El tipo de suelo se estima tomando como guia la tabla 7.4. Para tomar en cuenta
las condiciones iniciales de humedad del suelo, se hace una correccién al
nidmero de escurrimiento obtenido de la tabla 7.3, segiin la altura de precipi-
tacién acumulada cinco dias antes de la fecha en cuestion, 115, de la siguiente

manera:

a) Si 115 < 2.5 em, hacer correccion A.
b) Si2.5 < 115 < 5 cm, no hacer correccion.
¢) Si 115 > 5 cm, hacer la correccién B.

Las correcciones A y B mencionadas se muestran en la tabla 7.5.

Ejemplo 7.4. Una cuenca estd formada en un 70% por bosques naturales nor-
males y en un 30% por pastizales naturales con pendiente menor al 1%. El
suelo de toda la cuenca estd constituido por arenas muy finas con un alto
contenido de arcillas.

Calcular el coeficiente de escurrimiento para una tormenta que tiene una
altura total de precipitacién de 50 mm, tomando en cuenta que durante los cinco
dias anteriores hubo una precipitacién acumulada de 89 mm.
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Tabla 7.5
N N con correccion A N con correccion B
0 0 . 0
;g 4 22
” 9 37
15 50
40 22 60
50 31 70
60 40 78
70 51 85
80 63 : 91
90 78 96
100 100 100
|
Solucion

De acuerdo con Ia tabla 7.4, el suelo es del tipo C. Segiin la tabla 7.3, los
valores de N son, para el drea boscosa y de pastizales respectivamente ’ de:

Nio= 70
N3p= 86

Un valor de N medio para la cuenca es:

N=07x70+03x 8 =175

Dado que la precipitacién antecedente
! ; €s mayor que 2.5 ¢m, el
N debe modificarse segun la correccién B de la tabl?i 7.5. e valorde
El valor corregido de N es:

N.= 88

| FCon este valor de N, Yy con P =5cm, se obtiene, de la ecuacién 7.13 0
a figura 7.4, que la precipitacion efectiva es: ’

2
[5 — + 5.08]

P, = =239 cm

2032
5+ -2
38 0.32
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El coeficiente de escurrimiento es, segiin la ecuacién 7.9:

Vea = P, Ac Pe 2.39 — 0.48

C = = = =
N P Ac P 5.00

7.2.6 Otros métodos

Se han hecho numerosos intentos por representar el proceso de infiltracién
de alguna férmula méds o menos empirica. La férmula -mds conocida es tal
vez la llamada de Horton, publicada por primera vez en 1921 (referencia 7.3)
por Gardner y Widstoe y afos después, en 1940, y de manera aparentemente
independiente, por Horton (referencia 7.4):

L=h+G—fe™ (7.14)
donde f, es la capacidad de infiltracién y f,, f. y k son constantes empiricas.
La funcién representada por la ecuacidn 7.14 se ilustra en la figura 7.5.

Wilson (referencia 7.5) propone los valores de f,, f. y k que se muestran
en la tabla 7.6 para algunos tipos de suelo.

Puede observarse que ademas de lo dificil que resulta encuadrar al suelo
en cuestion en los tipos mencionados en la tabla, las variaciones en f, son tan
grandes que es muy probable cometer errores de consideracion al escoger al-

giin valor.
Kostiakov (referencia 7.6) en 1932 propuso la férmula:

f, = en"! (7.15)

donde ¢ y n son constantes empiricas. Hasta ahora no se han hecho intentos
por correlacionar los valores de ¢ y n con las caracteristicas del suelo, humedad

To

/-fp =f + (f, — fle X

Figura 7.5
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Tabla 7.6

Tipo de suelo Joo mm/h £ mm/h k, min™"!
Agricola normal desnudo 280 6-220 1.6

cubierto de

vegetacion 900 20-290 0.8
Turba 325 2:20 1.8
Areno- desmdo 210 225 2.0
arcillosos cubierto

de vegetacién 670 10-30 1.4

antecedente, etc. Sin embargo, desde un punto de vista tedrico, n tendria que
estar en el rango:

0=n=<1

(7.16)

para que la funcién 7.15 sea decreciente con el tiempo.

Phil'ip, en 1957 (referencia 7.7), después de un elaborado desarrollo
matematico, concluye que la relacién entre la infiltracién y el tiempo estd dada
por la serie:

f:l/zSt_'/z+(A2+K,-)+~§—A3t'/z+2A4t+... (7.17)
donde A,, A3, Ay, . . . son constantes empiricas, K; es la conductividad hi-
drdulica del suelo enas condiciones de humedad iniciales y S es un término
llamado “‘sortividad’’, constante durante un evento dado, que representa la
influencia de la capilaridad en el proceso. Este autor propone que, para fines
de hidrologfa aplicada, se usen tinicamente los dos primeros términos de la
ecuacién 7.17:

f=1%8"+ 4

(7.18)
donde 4 = 4, + K. Naturalmehte, la infiltracién acumulada es:
t
F = gfdt = St% + At (7.19)
o

Si se compara la ecuacién 7.18 con la 7.15 se concluye que:
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n—05sit—20 (7.20a)
yn—10sit — o (7.20b)

y ademads:
c— Ssit—0 (7.21a)
c—~Asit —~ o (7.21b)

esto es, ¢ y n son funciones del tiempo y no constantes, como se propone en
la derivacion original de la ecuacion 7.15.

Por otra parte, comparando la ecuacién 7.18 con la 7.14 para grandes
valores de ¢, puede inferirse que f. en la férmula de Horton tiene un signifi-
cado similar al de A en la de Philip, esto es, una capacidad de infiltracion cons-
tante para contenidos altos de humedad del suelo.

Independientemente del comportamiento matematico de las funciones an-
teriores, hace falta definir relaciones simples y precisas entre los pardmetros
que intervienen en dichas funciones, y las caracteristicas del suelo y la cuenca.

Este problema puede solucionarse en parte mediante una teoria de la in-
filtracion.

7.3 ELEMENTOS DE UNA TEORIA DE LA INFILTRACION

Sea un elemento de suelo como el que se muestra en la figura 7.6.

Si se considera un movimiento unidimensional del agua en el medio poroso
(véase figura 7.6), segin el principio de conservacion-de masa debe cumplirse
que:

AO '

(g + Ag) AxAy——qAxAy=—TAxAyAz (7.22)
donde g es el gasto de entrada por unidad de drea, g + Ag es el gasto de salida
por unidad de drea, O es el contenido de humedad en el elemento de suelo*
y t es el tiempo. Simplificando la ecuacién 7.22 y haciendo Az, Az — O se
obtiene la ecuacién de continuidad:

9 , 99
az ot

-0 (7.23)

*Esto es, volumen de agua/volumen total de suelo.
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Piezometros

Superficie del suelo -F

FXS NI S

+z 7

PHR

Figura 7.6 —

donde se han usado derivadas parciales en vista de que ¢ y © dependen tanto
de z como de ¢. La ecuacién 7.23 tiene dos funciones incégnita: g (z, ) y 6
(z, O; es necesaria, por tanto, otra ecuacion para tener un sistema determinado.
Esta otra ecuacion es la ley de Darcy, planteada para flujo en medios porosos
no saturados:

= _ K ——

7= az
donde K es la conductividad hidrdulica del medio o simplemente conductivi-
dad** y ¢ es el potencial total, que es igual al nivel que alcanzaria el agua
en un piezémetro colocado dentro del suelo (véase figura 7.6). El potencial
total ¢ se puede dividir en dos partes:

(7.24)

=y + Q (7.25)
donde ¢ = p/y es el potencial capilar (p = presion y v = peso especifico
del agua) y Q el potencial de fuerzas externas por unidad de peso del agua.
Generalmente, la tinica fuerza externa de importancia que actia en el sistema
es la gravedad; si se acepta una distribucién hidrostdtica de presiones en un
intervalo Az pequefio, se puede escribir:

**Nétese que K no es, en general, igual a la permeabilidad del suelo, pues ésta es la conductivi-
dad para condiciones de saturacién. -
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Q= —z (7.26)
En la ecuacion 7.25, ¢ representa la influencia de las fuerzas capilares

en el proceso de infiltracion y 2 la de las fuerzas gravitacionales.
Derivando la ecuacion 7.24 con respecto a z se obtiene:

aq:a <__ 6¢>__6K<8¢+6Q>:
9z 0z 0z 9z 0z dz
ad d JK
__9 K<_‘” _1> - (K L4 >+ (1.27)
dz a7 0z 0z 9z
Sustituyendo 7.27 en la ecuacion de continuidad 7.23 resulta:
30 _ ad <K. oY > B oK (7.28)
ot dz 9z 9z

La ecuacidn 7.28 se conoce como ecuacién de Richards (referencia 7.8).
Nétese que tanto y como K son funciones de ©. En las ﬁguras 77ay 1.7b
se muestra la forma tipica de estas funciones.

Debido a esta dependencia de ¢ y K de 9, la ecuacién 7.28 es fuertemente
no lineal y no existe una solucién analitica conocida para ella. Por lo tanto,
para resolverla es necesario recurrir a ciertas hipétesis simplificatorias o usar

A
¥, en cm K, 1078 cm/seg
—107—. Ks
12F — 77— S
—108r
Funcion ¢(O) 10+  Funcién K {©)
—10°F {Arcilla) (Arcilla)
—10f 8
| Os
—10%1 o S
—102} 4- E
i !
—10 [ |
P
i 1 | S s 0 L L !
0O 0.1 0.2 0.3 04 0.5 ) o 01 02 03 04 0.5

al

(s}
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Figura 7.8

los métodos numéricos. Ambos casos caen fuera del enfoque de este texto,
pero es conveniente hacer notar algunos aspectos de las ecuaciones anteriores
ttiles en la comprension del fenémeno. ‘

La funcién:

=0 (1 (7.29)
que satisface la ecuacidn diferencial 7.28 tiene una forma como la que se ilustra
en la figura 7.8.

De acuerdo con la definicion de contenido de humedad 6, que es el
volumen de agua por unidad de volumen total de suelo, el volumen de agua
infiltrada deberd ser igual al aumento en el contenido de humedad con respecto
al inicial, multiplicado por el volumen de suelo. Para aclarar lo anterior, con-
sidérese un cubo de suelo de 1 m de lado (figura 7.9).

Figura 7.9
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Supéngase que el contenido de humedad inicial es ©; = 0.1, esto es que
el cubo contiene 0.1 X 1 X 1 X 1 = 0.1m> de agua. Si se hace caer agua
sobre el cubo hasta que alcance un contenido de humedad © = 0.5, el volumen
de agua dentro del cubo serd de 0.5 m®. El volumen de agua infiltrada es en-
tonces de (0.5—0.1) X 1 x 1 X1 = 0.4 m>, o bien, la infiltracién acumulada
es F = 0.4/(1 X 1) = 0.4 m. En una columna de suelo de drea unitaria y
longitud infinita el razonamiento anterior se expresa como:

F = S ©® —0) dz (7.30)
0
y la infiltracién sera:
oF ad «
=—=—\| ©®—-0)d (7.31)
at at o

La ecuacién 7.31 representa, de manera tedrica, la infiltracién cuando
se conocen las propiedades del suelo (figuras 7.7a y 7.7b) y sus condiciones
iniciales de humedad.

Por otra parte, se ha visto (apartado 7.1.2) que cuando el suelo est4 satu-
rado (esto es, ©=0) las fuerzas capilares no existen y solamente actda la
fuerza de gravedad. En estas condiciones, ¥ = 0 (véase figura 7.7a) y de las
ecuaciones 7.25 y 7.26 se tiene que:

6 =—2s10 =0, (1.32)

Sustituyendo la ecuacién 7.32 en la ley de Darcy (ecuacién 7.24) y‘tomando
en cuenta que en este caso K = K| (véase figura 7.7b) se obtiene:

g =K;510 = 0, (7.33)
de donde se infiere que K| es la velocidad minima con que el suelo puede
transmitir agua, o bien, K es la minima capacidad de infiltracién que puede te-
ner un suelo dado.

Nétese que la conductividad hidrdulica del suelo saturado K| es la pro-
piedad que con frecuencia se denomina ‘‘permeabilidad’” y que se puede de-
terminar con cierta facilidad en un laboratorio, o bien estimarse con base en
la textura del suelo (referencia 7.9). De esta manera y de acuerdo con la ecua-
cién 7.33, el parametro f. de la férmula de Horton (ecuacién 7.14), A de la
férmula de Philip (ecuacién 7.18) y ¢ de la férmula de Kostiakov (ecuacion
7.15), deben ser iguales, teéricamente, a la conductividad saturada del suelo.
En la prictica esto no se cumple con exactitud debido a que el valor de K|
obtenido en una prueba de permeametro dificilmente es igual al que se tiene
in situ; sin embargo, K da una buena idea del valor de dichos pardmetros.
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7.4 EL CONCEPTO DEL POTENCIAL EN EL FRENTE HUMEDO

En los dos subcapitulos anteriores se han descrito dos tipos de métodos que,
por su complejidad y fundamento fisico, pueden considerarse opuestos: por
una parte, los métodos empiricos no cuentan con un fundamento teérico sélido
pero son simples de usar una vez que se han determinado los pardmetros
correspondientes; por otro lado, la teoria de la infiltracién tiene un respaldo
fisico relativamente fuerte, pero resulta complejo y dificil de usar. Es, por
tanto, conveniente contar con un método que esté situado en un punto inter-
medio, lo cual se logra haciendo algunas simplificaciones a la teoria de la in-
filtracién. Estas simplificaciones consisten bdsicamente en suponer_que los
perfiles de humedad no avanzan en el tiempo como en la figura 7.8, sino como
se muestra en la figura 7.10, como un pistén. De este modo, el suelo situado
arriba del perfil de humedad estd saturado y abajo de él tiene el contenido
de humedad inicial ©;. Aceptando esta hipétesis, la ley de Darcy (ecuacion
7.24) se expresa, en la zona saturada, como:

_ Ks (‘Lj - Zf) - (\bxup — Zsup)
Zf — Zeup

q = (7.34)
donde los subindices f'y sup denotan, respectivamente, las condiciones en el
frente imedo (limite inferior de la capa saturada) y en la superficie del suelo.
Tomando como origen del eje z la superficie del suclo y la presion atmosférica
como referencia e igual a cero resulta:

\bsup = Zsup = 07 Zf =2 (735)
Oi Os [¢] Oi Os [¢]
0 /F/// IR 0 i
Ny Ly !
. !
|
| F-F, L
, I
1 X
] 1
i L"’
| 4 £
| z
!
{ .
- jae My —— o] 5 Perfil de humedad real
at=1tp byt > tp

Figura 7.10
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de donde la ecuacién 7.34 se escribe como:

qz_Ksu:Ks (1__&) (7.36)
b4 z
Se define como deficiencia de humedad M, a la diferencia entre los con-
tenidos de humedad de saturacién e inicial, esto es:

M, =0, — 0, (1.37)

Multiplicando y dividiendo por M, el segundo término del paréntesis de
la ecuacién 7.36 se obtiene:

_ _ UM ‘
q = K <l 2 0._0) > (7.38)

De acuerdo con las suposiciones hechas en la figura 7.10, si el medio estd
saturado entre z = O y z = zj, la velocidad del agua serd la misma en toda
esta regién, incluyendo la superficie; entonces, f = g. Por otra parte, tomando
en cuenta la ecuacidn 7.30, resulta en este caso que F = z (O, — O;). Asi,
la ecuacion 7.38 se transforma en:

f =K, <1— —¢f;4d) (7.39)

La expresion 7.39 se desarroll6 originalmente en 1911 por Green'y Ampt
(referencia 7.10), y es vilida s6lo en el caso de que i > K|, siendo i la in-
tensidad de la Hluvia. En caso contrario, de acuerdo con la ecuacién 7.1, se
tiene que:

f=isii <K, (7.40)

Nétese que si pasa un tiempo largo con una lluvia intensa (i > K), F
crece hasta que Yy M,/F se hace despreciable; en ese momento se tiene que
f = K, lo que concuerda con lo expuesto en el subcapitulo anterior. Lo mismo
sucede cuando M, es pequefio, es decir, cuando el contenido de humedad del
suelo estd inicialmente cerca al de saturacion.

Todos los pardmetros que intervienen en la férmula de Green y Ampt
(ecuacién 7.39) tienen un sentido fisico bien definido y pueden estimarse de
acuerdo con la textura del suelo y las condiciones de humedad iniciales, salvo
¢l potencial en el frente imedo Y. Lo anterior provocé que la férmula per-
maneciera abandonada por cerca de medio siglo. Sin embargo, en épocas re-
lativamente recientes (referencias 7.11 y 7.12 por ejemplo) se ha propuesto
que Y se calcule como un promedio pesado de los valores que adquiere a lo
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Y(O)) 1

Figura 7.11

largo del perfil de humedad real (véase figura 7.7a), y que el coeficiente de
peso sea la conductividad relativa k, definida como:

kr = KIK, (7.41)

Asi, combinando las figuras 7.7a y 7.7b es posible obtener una relacién
entre Y y k, que, en general, tiene la forma mostrada en la figura 7.11.
Asi, el valor de ¢f serd el drea sombreada en la figura 7.11. Para fines

practicos se puede despreciar el valor de ki/ks y el potencial en el frente hu-
medo se calcularfa como:

o 1

Yr = S K.dy = S vdk, (7.42)
[ 4

El método anteriormente descrito se encuentra atin en una etapa de pruebas

y todavia su uso no es generalizado. Sin embargo, se considera que tiene

amplias perspectivas de aplicacion practica (referencias 7. 10,7.11,7.12,7.13
entre otras). ’

7.5 MEDICION DE LA INFILTRACION

En teorfa es posible determinar los valores de los diversos pardmetros que
intervienen en los métodos descritos anteriormente mediante mediciones
directas de la infiltracicn.

El aparato que sirve para medir la infiltracién se llama infiltrémetro. Al
contrario de lo que sucede con la precipitacion o la evaporacién, la infiltracién
puede diferir considerablemente de un sitio a otro relativamente cercano, por
lo que las mediciones hechas con infiltrémetros sdlo pueden conside;arse
representativas de dreas muy pequeiias.
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" Los infiltrémetros se clasifican en dos tipos bdsicos: @) simuladores de
lluvia, en los que se aplica el agua de modo y en cantidades similares a la
lluvia natural, y b) de carga constante, en los que se coloca una ldmina cons-
tante de agua sobre el suelo dentro de un 4rea cerrada. Enseguida se describen
brevemente sélo los del segundo tipo.

Los infiltrémetros de carga constante mas comunes son los formados por
un tubo simple o por dos tubos concéntricos. Cuando se usa un tubo simple, su
didgmetro es normalmente de 20 cm y su longitud de 45 a 60 cm. Estos tubos
se hincan en el terreno a una profundidad de 40 a 50 cm y el agua se aplica
a través de buretes graduados de tal manera que se mantiene un tirante cons-
tante, suficiente para cubrir las plantas pequeifias. Si se toman lecturas de los
buretes en diferentes tiempos es posible construir una gréfica de capacidad
de infiltracion contra el tiempo, de lo cual se deducen los pardmetros que
intervienen en los modelos vistos anteriormente. Los tubos concéntricos, nor-
malmente de unos 20 a 35 cm de didmetro, se usan para reducir efectos de
frontera en el anillo interior, que es donde se hacen las mediciones. En este
caso, los tubos se hincan en el suelo sdlo lo necesario para que no haya escapes
de agua.

Los resultados que se obtienen de pruebas con infiltrémetros son, en gene-
ral, poco confiables, pues el suelo se altera al hincar los tubos y no se toma
en cuenta la estratigrafia del mismo. Ademads, como ya se menciond, estos
resultados sélo pueden considerarse como representativos de dreas sumamente
pequenas.
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Relaciones
lluvia-escurrimiento

Es sumamente comin que no se cuente con registros adecuados de escurri-
miento en el sitio de interés para determinar los pardmetros necesarios para
el disefio y operacidn de obras hidraulicas. En general, los registros de precipi-
tacion son mds abundantes que los de escurrimiento y, ademads, no se afectan
por cambios en la cuenca, como construccion de obras de almacenamiento
y derivacion, talas, urbanizacion, etc. Por ello, es conveniente contar con mé-
todos que permitan determinar el escurrimiento en una cuenca mediante las
caracteristicas de la misma y la precipitacién. Las caracteristicas de la cuenca
se conocen por medio de planos topograficos y de uso de suelo, y la precipita-
cion a través de mediciones directas en el caso de prediccién de avenidas
frecuentes, o bien usando los métodos estudiados en el capitulo 6 en el caso
de avenidas de disefo.

Los principales pardmetros que intervienen en el proceso de conversion
de lluvia a escurrimiento son los siguientes:

1. Area de la cuenca.

2. Alwra total de precipitacion.

3. Caracteristicas generales o promedio de la cuenca (forma, pendiente,
vegetacién, etc.).

4. Distribucién de Ia lluvia en el tiempo.

5. Distribucién en el espacio de la lluvia y de las caracteristicas de la

cuenca.

Debido a que, por un lado, la cantidad y calidad de la informacién dispo-
nible varfan grandemente de un problema a otro y a que, por otro, no siempre
se requiere la misma precision en los resultados, se han desarrollado una gran
cantidad de métodos para analizar la relacion lluvia-escurrimiento. En este

203
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apartado se verdn solamente los métodos mas representativos de cada grupo
y los que se adaptan mejor al medio mexicano.

Desde luego, la complejidad de los métodos aumenta a medida que se toman
en cuenta mds de los pardmetros citados anteriormente. En este sentido tam-
bién aumenta su precision, pero los datos que se requieren son mds y de mejor
calidad. Sélo se explicardn los métodos Que toman en cuenta los cuatro primeros
pardmetros, pues los que consideran todos, llamados modelos conceptuales,
matemdticos o de pardmetros distribuidos, se encuentran aiin en su fase expe-
rimental y, ademds, la informacién disponible en México todavia no es lo
suficientemente completa para su aplicacién. En la referencia 8.1 se puede
éncontrar una buena descripcién de este tipo de métodos.

8.1 METODOS DE ENVOLVENTES

Estos métodos toman en cuenta sélo el drea de la cuenca. Aunque no son
métodos que analicen propiamente la relacién entre Ia lluvia y el escurrimiento,
se explicardn por ser de enorme utilidad en los casos en que se requieran sélo

estimaciones gruesas de los gastos maximos probables, o bien cuando se carezca
casi por completo de informacién.

La idea fundamental de estos métodos es relacionar el gasto maximo Q
con el drea de la cuenca A, en la forma:

Q=adf (8.1)

donde Q es el gasto maximo Yy a'y 8 son pardmetros empiricos, que también
pueden ser funcidn de 4. Nétese que, con B=1y a=Ci, 8.1 es la férmula

racional (véase apartado 8.2). Se ha visto que 3 es del orden de 3/4 para cuencas

de drea menor que unos 1500 km? y de 1/2 para cuencas mayores (referen-
cia 8.3).

Existen una gran cantidad de férmulas del tipo de la 8.1, pero las mas
usadas en México son las de Creager y Lowry. La férmula de Creager es:

g = 1.303 C. (0.386 A4.)* 4, (8.2)

donde ¢ es el gasto méximo por unidad de drea, g=Q/A,,

0.936
= A_ 004 (8.3)

C. es un coeficiente empirico y A, estd en km?2.

o 2
Gasto maximo unitario, m3/s/km
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Figura 8.1
La férmula de Lowry es:
G (8.4)

1T A+ 259

iente empirico. ]

dondlfosCLv:l:lSorocgodg ngl ; Cy se del:erminan por regiones, llevando a una gra-
fica logaritmica los gastos unijtarios maximos g registrados contra slus ;ets(l))(fj:gs
tivas dreas de cuenca y seleccionando ellvalf(zr de Cé )II)C 7 que envuelva

i véase, por ejemplo, figura 8.1). .
. plglnilc;slor?zc:dCiS:(ZOO es i)a englolvinte para Eodos los puntos que anahzg
Creager, aunque C.=100 da valores mucho mds razonables y se usa corlnr
envolvente mundial. Para la férmula de Lowry (8.4) se puede tomar un valo
de C; = 3 500 como mundial.
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Figura 8.2

La Secretaria de Agricultura vy Recursos Hidrdulicos ha calculado los
valores de C.y C; para las 37 regiones en que ha dividido a la Republica

Mexicana (véase figura 8.2). En la tabla 8.1 se muestran los correspondientes
a C; (referencia 8.7).

8.2 LA FORMULA RACIONAL

La f6érmula racional es posiblemente el modelo mds antiguo de la relacion ltuvia-
escurrimiento. Su origen se remonta a 1851 6 1889, de acuerdo con diver.sos
autores (por ejemplo, consultar referencias 8.2 y 8.3). Este modelo toma
en cuenta, ademas del drea de la cuenca, la altura o intensidad de la precipitacion
y es hoy en dia muy utilizado, particularmente en el disefio de drenajes urbanos.

Supéngase que en una cuenca impermeable se hace caer uniformemente
una lluvia de intensidad constante durante un largo tiempo. Al principio, el
gasto que sale de la cuenca serd creciente con el tiempo, pero llegard un
momento en el que se alecance un punto de equilibrio, es decir, en el que el .

yolumfzn que entra por unidad de tiempo por la lluvia sea el mismo que el gasto
de salida de la cuenca (véase figura 8.3).

La formula racional

Tabla 8.1 Coeficientes de la envolvente de Lowry*

Region
No.

—
AT e CRCTSRR N ey

D DD B e
t))[g))r—wOO\DOQOO

24A
24B
24C
24D
25
26A
26B
26C
27
28
29
30
30
31
32
33
34

35
36
36
37

Descripcion

Baja California noroeste (En§enada)
Baja California centro (Bl Vizcaino)
Baja California suroeste (Magdalena)
Baja California noreste (Laguna Salada’)
Baja California centro este (Sta. Rosalia)

Baja California sureste (La Paz)
Rio Colorado

Sonora norte

Sonora sur

Sinaloa

Presidio - San Pedro zona costera

Presidio - San Pedro zona alta
Lerma - Santiago
Huicicila

Ameca

Costa de Jalisco

Armeria - Coahuayana

Costa de Michoacdn

Balsas alto

Balsas medio y bajo

Costa Grande

Costa Chica - Rio Verde
Alto Rio Verde B
Costa de Oaxaca (Pto. Angel)
Tehuantepec

Costa de Chiapas

Alto Bravo - Conchos
Medio Bravo

Rio Salado

Bajo Bravo )
San Fernando - Soto la Marna
Alto Panuco

Bajo Pédnuco

Valle de México

Tuxpan - Nautla

Papaloapan

Coatzacoalcos

Grijalva - Usumacinta

Alto Grijalva

Yucatén oceste (Campeche)
Yucatin norte (Yucatdn)
Yucatan este (Quintana Roo)
Cuencas cerradas del norte
(Casas Grandes)

Mapimi

Nazas

Aguanaval

El Salado

*Datos registrados hasta 1975.
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G

980

530
2190
1050

990
5120
1050

760
2140
3290
4630

470
1290

760

600
5270
4940
2100
1090
4450
2100
3180

390
3000
2170
1190
1020
5170
1410
2130
2330
1360
3010

760
2450
1750
1840
2130

610

370

sin datos
sin datos

230
1510

380
1310
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cuenca.

" lal\llgilur.zzlr(rilentf:,.el tiempo de concentracién t. (véase figura 8.3) depende
g1tud maxima que debe recorrer el a ida d

! . gua hasta la salida de la cuenca

y df: la ve10c1.d’ad que adquiere, en promedio, dentro de la misma. Esta velocidad

estd en funcidn de las pendientes del terreno y los cauces, y de la rugosi-

dad de la SupeIflClC de IOS sSmos. El tlelllpO de COIlCCIltIaCl()Il se Calcula

L
3600 v ®-3)

. =

dpnde t. €s el tiempo de concentracién en h, L es la longitud del cauce pri
cipal de la cuenca. enmy ves la velocidad media del agua en el cauce prinlzir 12;
zn 1m/s. La v§loc1dad ,media v se estima con las tablas 8.2¢ y 8.2b extral’cli)as
e la referenc.la 8.4. Nétese que la férmula 8.5 no toma en cuenta el re,corrid del
agua de lluvia desde que llega a la superficie hasta los cauces o

Otra manera de eStlmal el tlelllp
0 de C()IlCelltraCI(/)n c ]Iled ante la ‘0] Illula
S 1
de I(l[ plCll (I Cfel €ncia 8 .2).

L0.77
L ®6)

r. = 0.000325

S;n;,dess es la pexl.diente del cauce principal, L se expresa en m y ¢. resulta
. . o
se determina con alguno de los métodos estudiados en el capitulo 2

!
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Tabla 8.2
Velocidad media, m/s
Pendiente del Velocidad | | Pendiente| Bosques| Pastizales | Canal natural
cauce principal, %| media, m/s % no bien
definido
1-2 0.6 0-3 0.3 0.5 0.3
2-4 0.9 4-7 0.6 0.9 0.9
4-6 1.2 8§—11 0.9 1.2 1.5
6—8 1.5 12—-15 1.1 1.4 2.4
a) b)

En una cuenca no impermeable, s6lo una parte de la lluvia con intensidad
i escurre directamente hasta la salida. Si se acepta que durante la lluvia, o
al menos una vez que se ha establecido el gasto de equilibrio, no cambia la
capacidad de infiltracién en la cuenca, se puede escribir la llamada férmula

racional:
0, = Ci 4, 8.7

donde C es un coeficiente de escurrimiento, que representa la fraccién de la
lluvia que escurre en forma directa (véase apartado 7.2.2) y @, es el gasto
méximo posible que puede producirse con una lluvia de intensidad i en una
cuenca de drea A, y coeficiente de escurrimiento C. Como se mencioné en
el capitulo 7, el coeficiente de escurrimiento toma valores entre 0 y 1 y varia
apreciablemente de una cuenca a otra y de una tormenta a otra debido a las
condiciones de humedad iniciales. Sin embargo, es comin tomar valores de
C representativos de acuerdo con ciertas caracteristicas de las cuencas. Algunos
de estos valores se muestran en la tabla 8.3, los cuales generalmente son
conservadores para que puedan ser usados para disefio.
Existe una gran cantidad de métodos desarrollados a partir de la férmula
+ racional, entre los que destaca el método de Gregory Arnold (referencia 8.5)
por su uso en el medio mexicano. En el presente texto no se describirdn dichos
métodos debido a que estdn basados en las ideas antes expuestas.

8.3 HIDROGRAMA UNITARIO

Supdngase que se presenta una misma tormenta en dos cuencas con el mismo
suelo y la misma 4rea, pero de diferente forma (véase figura 8.4); aunque el
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Tabla 8.3 Valores del coeficiente de escurrimiento h,d : of
. COEFICIENTE DE
TIPO DEL AREA DRENADA ESCURRIMIENTO
MINIMO MAXIMO

ZONAS COMERCIALES:

Zona comercial 0.70 0.95

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 habitacién 0.50 0.70 hy A ak
ZONAS INDUSTRIALES:
Espaciado ‘ 0.50 0.80
Compacto 0.60 0.90
CEMENTERIOS, PARQUES ‘ 0.10 0.25 .
CAMPOS DE JUEGO 0.20 0.35
PATIOS DE FERROCARRIL 0.20 0.40 ~ !
' Figura 8.4
ZONAS SUBURBANAS 0.10 0.30
CALLES:
Asfaltadas 0.70 0.95 ) . ) L.
De concreto hidrdulico 0.70 0.95 volumen escurrido sea el mismo, el gasto de pico y las demds caracteristicas
Adoquinadas 0.70 0.85 del hidrograma varian de una cuenca a otra. El método del hidrograma unitario
| toma en cuenta este efecto, considerando, ademds de la altura total de precipita-
ESTACIONAMIENTOS 0.75 0.85 | cion y el drea de la cuenca, su forma, pendiente, vegetacion, etc., aunque no
TECHADOS 0.75 0.95 ‘ de forma explicita. _
Hidrograma unitario. Se define como el hidrograma de escurrimiento directo™®
PRADERAS: que se produce por una lluvia efectiva* o en exceso* de ldmina unitaria**,
gueios arenosos planos Eipen;hentefi_().o(Zoooglgng_s]; 8(1)8 8}(5) duracioén d, y repartida uniformemente en la cuenca.

Uci0s arenosos con pendientes medias (0.02-0.07 . . . . . . P Sher-
Suelos arenosos escarpados (0.07 o mas) 0.15 0.20 El método del hldrograma umtarloffue desarrollado (?rlglnalmenFe Por. h
Suelos arcillosos planos (0.02 o menos) 0.13 0.17 man en 1932 (referencia 8.6), y esta basado en las siguientes hipétesis:
Suelos arcillosos con pendientes medias (0.02-0.07) 0.18 0.22
Suelos arcillosos escarpados (0.07 o mds) 0.25 0.35

* Para la definicién de estos conceptos véase el capitulo 3.

** Generalmente de 1 mm, aunque puede ser de 1 pulgada, 1 cm, etc.
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a) Tiempo base constante. Para una cuenca dada, la duracién total de

escurrimiento directo o tiempo base es la misma para todas las tor-
mentas con la misma duracién de lluvia efectiva, independientemente
del volumen total escurrido. Todo hidrograma unitario estd ligado a
una duracién de la lluvia en exceso.

b) Linealidad o proporcionalidad. Las ordenadas de todos los hidrogramas
de escurrimiento directo con el mismo tiempo base, son directamente
proporcionales al volumen total de escurrimiento directo, es decir,

al volumen total de luvia efectiva. Como consecuencia, las orde-

nadas de dichos hidrogramas son proporcionales entre si (véase
figura 8.5).

¢) Superposicion de causas y efectos. El hidrograma que resulta de un
periodo de Iluvia dado puede superponerse a hidrogramas resultantes
de periodos lluviosos precedentes (véase figura 8.6).

El concepto del hidrograma unitario se ha usado de manera muy extensa
en practicamente todo el mundo desde su publicacién original. Esta idea se
ha ampliado y mejorado de manera considerable desde entonces. A continuacién
se veran las principales formas de aplicacién del concepto.
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Figura 8.5
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Figura 8.6

8.3.1 Hidrograma unitario tradicional

Supéngase que en una cierta cuenca con 4rea de 1 080 km? se conoce un
hidrograma de escurrimiento total y el hietograma de la tormenta que lo produjo
(véase figura 8.7). :

Con los métodos estudiados en el subcapitulo 3.2 es posible separar el
escurrimiento base del directo; al hidrograma resultante se le denominard
“‘hidrograma de calibracion’’. Con lo anterior se puede conocer, en primer
lugar, el volumen de escurrimiento directo, y, en segundo, el tiempo base #,,.
Asi, en el ejemplo de la figura 8.7, el volumen de escurrimiento directo resul-
ta’ser de: '

V, = At E Q; = 2 X 3600 (100+150+200+100+80+60+40+20)
i=1 =54 x 10°m?

y el tiempo base es de 18.0 h.

Una vez calculado el volumen de escurrimiento directo, se determina la
altura de lluvia efectiva, que en este caso es de:
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Ah, mm bo ms
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0 . »t, 1 0 g v R A o
0 1 2 0 2 4 6 8 1012 1416 18 20 22 24 t,h

Figura 8.7

v, 5.4 x 10 m?3
hpe = T T0R0 < 106 2
Ac 1080 x 10°m

= 0.005m = 5 mm

y la duracién en exceso es, obviamente, de 2 h.

Aceptando las hipétesis de tiempo base constante y linealidad, un hidro-
grama unitario, es decir, un hidrograma de escurrimiento directo producido por
una lluvia de 1 mm de ldmina y duracién en exceso de 2 h, debe tener para
este ejemplo un tiempo base de 18 h y la misma forma que el hidrograma de
la figura 8.7, pero con sus ordenadas reducidas a una quinta parte, ya que la
altura de lluvia efectiva en este caso fue de 5 mm. Entonces, dividiendo las
ordenadas del hidrograma de escurrimiento directo de la figura 8.7 entre 5
se obtiene el hidrograma unitario de la figura 8.8. Con este hidrograma-unita-
rio es posible determinar hidrogramas de escurrimiento directo para cualquier
tormenta cuya duracidn de lluvia en exceso sea de 2 h. Por ejemplo, la tormenta

b g, m3/seg/mm
407

301
201

107

0

0 2 4 6 8 1012 14 16 18 ¢th

Figura 8.8 Hidrograma unitario para d, = 2 h.
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de la figura 8.9a tiene una duracién en exceso de 2 h y una altura de precipitacién
efectiva de 2 + 8 = 10 mm; el hidrograma de escurrimiento directo que se
produciria con esta tormenta se obtiene multiplicando las ordenadas del hi-
drograma unitario de la figura 8.8 por 10 mm (véase figura 8.95b).

Si ademds se acepta el principio de superposicion de causas y efectos, el
hidrograma unitario de la figura 8.8 puede usarse también para tormentas cuya
duracién en exceso sea miiltiplo de 2 h. Por ejemplo, sea la tormenta de la fi- -
gura 8.10a, que tiene una duracién en exceso de 4 h. Esta tormenta puede
considerarse compuesta por dos consecutivas, cada una con una duracién en
exceso de 2 h. Aplicando el hidrograma unitario de la figura 8.8 a cada una
de estas dos tormentas, sumando las ordenadas y, obviamente, desfasando el

- segundo hidrograma 2 h del primero, se obtiene el hidrograma de escurrimiento

directo producido por la tormenta completa (véase figura 8.105b).

Es necesario enfatizar que todo hidrograma unitario estd necesariamente
ligado a una duracién en exceso y que si no se conoce la dltima, entonces el
hidrograma unitario pierde completamente su significado.

Con lo visto hasta este momento, es posible determinar hidrogramas de
escurrimiento directo para tormentas con la misma duracion en exceso que el
de calibracion (2 h en el ejemplo anterior) o algtin miltiplo. Sin embargo, el
hidrograma unitario de la figura 8.8 no se puede usar, sin modificaciones,
para tormentas con duracién en exceso de por ejemplo, 1 6 3 horas o cual-
quier otra que no sea multiplo de 2 h. Enseguida se verd una técnica con
la que es posible modificar un hidrograma unitario, construido para una dura-
cién en exceso d,, para poder usarlo cuando la duracién en exceso de la tor-

‘menta en cuestién, d, no sea miltiplo de d,.

A hp, mm 4\ a, m3/seg
14 |
500 4

12 1 ]
16 | 400 1

8 3001

6 — 4 -+ J — —~

4 T¢ 2001

5] : 1001

1 2 3 4 th 2 4 6 8 10 1214 16 18 th
a) ) b}
Figura 8.9
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bo m3s
260 Hidrograma total.
‘ 240- /
3 4
hp,, mm 5(2)8 Hidrograma de las
180 primeras 2 h de lluvia
160. efectiva.
140 Hidrograma de las
1201 segundas 2 h de
100+ lluvia efectiva.
804
604 |
404 /
20
0 -

L} L) L) L) T Ll T L] T
024 6 81012141618 20 .th

b)

Figura 8.10

8.3.2 Curva S

Supéngase que se tiene un hidrograma unitario para duracién en exceso d,. Si
ocurre una tormenta cuyo hietograma esté formado por un nimero muy grande
de barras, cada una con duracion d, y altura de precipitacién efectiva de 1 mm
(véase figura 8.11a), y si se acepta el principio de superposicién de causas
y efectos, entonces se tendrd un hidrograma de escurrimiento directo similar
al de la figura 8.3. Dado que la intensidad de la lluvia es, en este caso,

. 1 mm 8.8
i=— .
d, )
entonces, el gasto de equilibrio serd (véase figura 8.11b):
. 1 mm
Q,=id. = — A, 8.9)
d,

Nétese que la ecuacién 8.9 es la férmula racional (ecuacién 8.7), pero
con un coeficiente de escurrimiento unitario en vista de que i es en este caso la
intensidad de la lluvia efectiva. El hidrograma de escurrimiento directo que
se produce con una lluvia como ésta se llama curva S. Esta curva es un hidro-
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grama formado por la superposicién de un nimero de hidrogramas unitarios
suficiente para llegar al gasto de equilibrio (véase figura 8.11b).

Es comiin que al sumar las ordenadas de los hidrogramas unitarios no se
llegue al gasto de equilibrio definido por la ecuacién 8.9, sino que se presentan
oscilaciones en la parte superior de la curva § como se muestra en la figura 8.12.

Esto ocurre para duraciones en exceso grandes o, més exactamente, cuando
el hidrograma unitario no puede representarse con precision mediante lineas
rectas a cada d, horas. Cuando se presenta este problema, conviene revisar
la separacion de gasto base que se hizo y la duracion en exceso d,, pues la
proporcién que guardan.ambas variables se sale de lo comun. Si en la revisién
se encuentra que f, y d, son correctos, entonces serd necesario suavizar la
curva S. Para ello, se debe tomar en cuenta que:

Pemm
dé
¥
v )L LU LTI .
a) t,h
b 0 m3s
‘—Ic=tb—de'ﬂ
30+ I}
»
\CurvaS
20+ d,=1h
OE
10
\ .
[0 R e e e e L e 2 LN A S St B S S A A L
o 2 4 6 8 10 12 14 16 18 20 22 th

b)

Figura 8.11
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b o ms
204 Oscilaciones
R Iy
10+ \CurvaS de=2h l
Oe
.0 l -

O 2 4 6 8 10 12 14 16 18 20 22 th

Figura 8.12

a) El tiempo de concentracion 7, o el tiempo en que se alcanza el gasto
de equilibrio es:

tc = tb - de (8.10)

donde 7, es el tiempo base del hidrograma unitario.
b) El gasto de equilibrio es el dado por la ecuacién 8.9.

Si la curva S de la figura 8.115 se desplaza d, horas en el tiempo y las
ordenadas de la curva desplazada se restan de las de la original, el resultado
serfa el hidrograma unitario con el que se construyé la curva S. Si la curva S
se desplaza d, horas en el tiempo (figura 8.13b) y sus ordenadas se restan de la
curva § original (figura 8.13¢), se obtendrfa el hidrograma resultante de una llu-
via con intensidad 1 mm/d, que cae durante d; horas. Para que el hidrograma
resultante sea unitario, la intensidad de la precipitacién debe ser 1/d;; entonces
es necesario multiplicar sus ordenadas por d,/d,. Con esto se obtiene un
hidrograma unitario para una duracidén en exceso d, .

Ejemplo 8.1. Obtener un hidrograma unitario para una duracién en exceso
de 3 h a partir del hidrograma unitario para d, = 2 h de la figura 8.8.

Solucion

a) Obtencion de la curva S. En la tabla 8.4 se muestra el calculo hecho
para obtener la curva S. Como se observa, en este caso se llega a un
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? hPe

*
1
¥ ] — “

a) Se obtiene la curva S.

p) La curva S se desplaza
una distancia dg.

deI -

c) Se restan las ordenadas
de la curva S de {b)
! de las de (a).

-
t

Figura 8.13

3 ede
gasto de equilibrio, sin oscilaciones, de 150 m?/s. Este valor pu

comprobarse con la ecuacién 8.9:

-3
Ae(Qmm) _ 1080 x 100X 1X 107 _ 50 ;dss
Q= "4 2 x 3600

La curva S obtenida se muestra en la figura 8.14.

] : .5 (co-
b) Desplazamiento de la curva S d, h en el tiempo. En 1;1 :-abrf g 5 (c
lumna 3) se muestra la curva S desplazada 3 h en el tiempo.
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Tabla 8.4
Tabla 8.5
t,h HU dIZU[ dHU HU HU HU HU HU HU L 1 2 3 4 5
Gl despl despl deapl deopls despl deopl deop! nh  CurvaS Curva 2-3 4% 0.67
m>/s/mm [ ddn 16k despl 3h (:;I U p;}rg
m>/s/mm ‘
0 0
2 20 0 0
4 30 20 0 20 0 0 0 0
6 40 50 1 10 10 6.7
30 20 2 20 20 13.3
8 20 40 20 '
30 2 0 3 35 0 35 23.3
10 16 20 40 30 110 :
2 12 16 200 126 4 50 10 40 26.7
1 PR %g 40 30 20 0 138 5 70 20 50 33.3
6 4 s 1 20 40 .30 20 0 146 | 6 90 35 - 55 36.7
8 o0 4 16 20 40 30 20 0 150 7 100 50, 50 33.3
2% a 8§ 12 16 20 40 30 20 150 8 110 70 40 26.7
" 4 8 12 16 20 40 30 - 9 118 90 28 18.7
24 0 4 8 12 16 20 40 10 126 100 26 17.3
2% 0 4 8 12 16 20 11 132 110 2 14.7
28 0 4 8 12 16 12 138 118 20 13.3
30 0 4 8 12 13 142 126 16 10.7
0 4 8 14 146 132 14 9.3
15 148 138 10 ‘ 6.7
0, m¥sh 16 150 142 8 5.3
160 I 17 150 146 4 2.7
150 TTT 18 150 148 2 1.3
| 19 150 150 0 0
140 f—t -ttt /J 5 VU R S 20 150 150
130 A 21 150 150
120 !
110 .
100 I ¢) Resta de las ordenadas de la curva S. En la columna 4 de la fa ol
:8 [ 8.5 se ha hecho la resta de ordenadas. T
; / ! d) Correccion. Se puede demostrar que el volumen del hidrograma ob-
60 : tenido en la cuarta columna de la tabla 8.5 es de 1.62 % 10°m?, mien-
58 ‘ tras que el volumen de un hidrograma unitario, cualquiera que sea su
20 , duracién en exceso, debe ser:
% V, = Ac (1 mm) = 1.08 x 10°m’
20 / —t o .
/ .
10 La relacién entre ambos volumenes es:
C 2 46 8101214161820 2224 2628 t,l:= 1.08

—— = 0.67

Figura 8.14 Curva §.
1.62
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que es precisamente el cociente de las respectivas duraciones en exceso:
2
- = 0.67
3

Asi, si las ordenadas del hidrograma de la columna 4 de la tabla 8.5 se
multiplican por 0.67, se obtiene un hidrograma unitario para d, = 3 h (co-
lumna 5), que en efecto tiene el volumen de 1.08 x 10° m?, como puede
comprobarse.

8.3.3 Métodos matriciales. Hidrograma unitario instantdneo

Considérense los hietogramas de lluvia efectiva mostrados en la figura 8.15.
Se observa que tanto la altura total de 1luvia efectiva como la duracién en
exceso (d, = 14 h) es igual en los tres hietogramas. Por lo tanto, si se tiene
un hidrograma unitario para esta duracién en exceso, podrian obtenerse los
respectivos hidrogramas de escurrimiento directo. Sin embargo, en este caso
los tres hidrogramas resultarian exactamente iguales, lo que no sucede en la
realidad. El método del hidrograma unitario instantdneo toma en cuenta este
problema, es decir, la distribucién temporal de la lluvia.
Sea el hidrograma unitario para duracién en exceso d, mostrado en la
figura 8.16a. Si se presenta una tormenta como la de la figura 8.16b, con
varios periodos lluviosos, cada uno de ellos de duracién en exceso d,, enton-

A np,, mm b rp,, mm A np,, mm

10 . 101 — 104—

9 - g4

81 — 8+ - 81

71 74 77

6 1 6 61

5 51 57

4 44 4

3. 31 37

2 24 24

1 1 1 !

0] 1 —t——f 0] L [0} :_—] ¥ -
0246 8101214 th

024 68101214 th 024 68101214 ih
a) b) c)

Figura 8.15 Hietogramas de Huvia efectiva.
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A h,. mm
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qg.m /ls/mm U, } I | !
| , | | l 1
I i 1 I
| ! ] ! I -
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|
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| | ] I
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topU, | ! | ;
| ' |
P U, PrUs : I |
_ i ! \: 1 f >
i t,h
QO,ma‘/s'I i Poo I
! | ]
! |
| |
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Figura 8.16

ces, de acuerdo con el principio de superposicion de causas y efectos, los
hidrogramas producidos por cada barra del hietograma serdn los mostrados
en la figura 8.16¢, d y e, y el hidrograma de la tormenta completa serd el
mostrado en la figura 8.16f.
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Asi, si U; es la i-ésima ordenada del hidrograma unitario (véase figura
8.16a) y P; es la j-ésima lluvia del hietograma (véase figura 8. 16b), las or-
denadas Q; del hidrograma (véase figura 8.16f) son, en este caso,

O =P U

Q=PU+PU

Q=P U + P U + P U (8.11) .
Oy = P U+ P U,

Qs = P; Us

En general, la k-ésima ordenada del hidrograma, Q,, es:

.
Q=Y PUc_j. 38.11a)
ji=1

Considérese el problema inverso, es decir, en el que se conoce el hidrograma

(Véas.e figura 8.16f) y la precipitacién (véase figura 8.16b) y se desea obtener
un hidrograma unitario como el de la figura 8.16a.

Naturalmente, el sistema de ecuaciones 8.11 sigue siendo valido; este sis-
tema se puede escribir como: '

P U} = [Q] (8.12)

donde:
P, 0 OT ‘ 0
P, P O U 0
P=1Py P, P\ [U={U,};i0= {0,
0 P, P U, O
0 0 P Qs

La incégnita es entonces el vector | Ul. Sin embargo, en el sistema 8.11
se tendrfan cinco ecuaciones con tres incdgnitas, por lo que el sistema es
indeterminado y no existen valores de {U! que satisfagan simultdneamente las
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cinco ecuaciones. Asi, para tener una solucion del sistema 8.12 es necesario
aceptar un cierto error en cada uno de los componentes de {U}; naturalmente, es
deseable que dicho error sea el minimo posible. Se puede demostrar (referen-
cia 8.1) que se comente el minimo error posible en los valores de {U] si la
ecuacion 8.12 se premultiplica por la matriz traspuesta de P:

PTPU =P TiQ] (8.13)

Lo que en este caso resultarfa:

P12+P22+P§ P|P2+P2P3 P1P3
2 2 2
P, P, P, P, + P, P, P} + P} + P}
x (U, Py O, + P05 + P304 (8.14)

U, ( }fﬁ O + PO, + P30

Us Py O3 + P04 + P30s

El sistema 8.14 es ya un sistema determinado, con una solucién dnica.
Esta solucién proporciona el valor del vector {U} buscado. Nétese que en el
caso del hidrograma unitario instantaneo, como en el tradicional, siempre debe
especificarse la duracion en exceso, que es la duracidn de las barras del hieto-
grama de la figura 8.16b. Sin embargo, en contraposicion con el hidrograma
unitario tradicional, en el instantdneo se tiene una mayor flexibilidad en el

manejo de esta duracién en exceso, pudiéndose reducir tanto como se desee.

Asimismo (véase por ejemplo la ecuacién 8.11), en todos los casos el
niimero de ordenadas del hidrograma final Ny, esta ligado con el nimero de
barras del hietograma N,,, y al nimero de ordenadas del hidrograma unitario
N, por medio de la ecuacién:

No =N, +N, -1 (8.15)
Con esta ecuacion es posible saber de antemano el nimero de ordenadas

que tendrd el hidrograma unitario y, por lo tanto, el orden de la matriz de
coeficientes del sistema de ecuaciones (ecuaciones 8.13 y 8.14).
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También conviene hacer notar que, bajo ciertas circunstancias, la solucién
de sisternas.como el 8.14 produce algunas ordenadas negativas del hidrograma
unitario. Aunque existen procedimientos de optimacién que evitan este tipo
de problemas, desde el punto de vista practico podria ser suficiente obligar
a que dichas ordenadas sean nulas, corrigiendo en consecuencia el volumen
del hidrograma unitario pero respetando el valor del pico.

Ejemplo 8.2. Obtener un hidrograma unitario instantdneo para una cuenca en
la que se registraron el hietograma de lluvia efectiva y el hidrograma de escu-
rrimiento directo mostrados en las figuras 8.17a y 8.17b, respectivamente.

Solucion
El nimero de barras del hietograma (véase figura 8.17a) es N, = 3 y el nldme-
ro de ordenadas del hidrograma de escurrimiento directo (véase figura 8.17b),

es Np = 5. Por lo tanto, de la ecuacién 8.15, el nimero de ordenadas del
hidrograma unitario sera:

N=5-3+1=3

La matriz de coeficientes y el vector de términos independientes son, de
acuerdo con la ecuacion 8.14,

 § B,y MM
“ 0, m3/seg
401
801
301
60
20
40
10
20+
0 o 0 T T T r T o
0 1 2 3 th 0 1 2 3 4 5 6 th
a) b)

Figura 8.17
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P*+P>+P3 P P,+PP P, P, 2100 1200 200
P P,+P,Py, P>+P?+P2 P P,+P, P, |= 1200 2100 1200

P, P, P P,+P, P, P?+P%+ P 200 1200 2100
PO, + PO, + Py O 4200
PTQ =
PO+ P, Qs+ P;Q, | = { 4400
Py O3 + P, Q4 + P3Q5 3000

El sistema de ecuaciones es:

2100 1200 200 U, 4200

1200 2100 1200 U, =1 4400
200 1200 2100 U, 3000

y su solucidn resulta (véase figura 8.18):

{ 1.485
iv; = 10.759 (8.16)
0.853 :

El hidrograma de la figura 8.18 puede ahora aplicarse a cualquier tor-
menta que se divida en intervalos de 1.0 h. Si se aplica al hietograma de la
figura 8.17a para observar la magnitud del error que se comete en el cdlculo
de los gastos, se obtiene:

29.7 m¥/s

74.6 m>/s

0 =1{62.3 m%s
41.7 m3/s

8.5 m3/s
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} U, m3simim
204 /— 1.925
'
q d,=1h
1.54 t
1
l ]
{
1.01 ! 0.759 0.853
ES N
] | [ :
0.5 . 1 i
t | ]
o
0 . . . } *t,h
1.0 2.0 3.0 4.0
Figura 8.18

Este hidrograma se ha dibujado en la figura 8.19 junto con el original
para fines comparativos.

8.3.4 Hidrogramas unitarios sintéticos

Para usar el método del hidrograma unitario, en cualquiera dé las modalidades
vistas en este capitulo, siempre es necesario contar con al menos un hidrograma
medido a la salida de la cuenca, ademds de los registros de precipitacién. Sin
‘embargo, la mayor parte de las cuencas, no sélo en nuestro pafs, sino en todo
el mundo, no cuentan con una ‘estacion hidrométrica o bieén con los registros
pluviograficos necesarios.

Por ello, es conveniente ¢contar con métodos con los que puedan obtenerse
hidrogramas unitarios usando dnicamente datos de caracteristicas generales
de la cuenca. Los hidrogramas unitarios asi obtenidos se denominan sinté-
ticos.

Debido a su importancia, se ha desarrollado una gran cantidad de hidro-
gramas unitarios sintéticos; a continuacion se explicaran tres de ellos.

8.3.4.1 Método de Chow

Chow (referencia 8.8) desarrollé un método para el cdlculo del gasto de pico
de hidrogramas de disefio de alcantarillas y otras estructuras de drenaje pe-
quenias. Esté método sélo proporciona el ‘gasto de pico y es aplicable a cuencas
no urbanas con una drea menor de 25 km”. Enseguida se presenta una version
simplificada de este método.
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. a, m¥s
1001
801 .
: N Hidrograma. calculado.
60 (/ \'\‘ /——————
1 7 / \\ -
401 / Hidrograma original
// \\ {
20 g
| 7, \
4/ \\\
0 T —— -

Figura 8.19

El gasto de pico @, de un hidrograma de escurrimiento directo puede ex-
presarse como el producto de la altura de precipitacion efectiva P, por el gasto
de pico de yn hidrograma unitario, g,-

0, =¢,P, (8.17)

El gasto de pico del hidrograma unitario, ¢, se expresa como una fraccién
del gasto de equilibrio para una Huvia con intensidad i = | mm /d, (ecua-
cién 8.9):

1 mm
q, = — A, z (8.18)
*e

donde Z es la fraccién mencionada, que se denomina factor de reduccion de
pico. Si A, se expresa en km? y d, en h, la ecuacién 8.19 se escribe como:

278 4
9p = 2284 g (8.19)
d.
donde g/, estd en m>/s/mm.
Sustituyendo 8.19 en 8.17, se tiene:
0.27 A
Q, = 028 P de 4 (8.20)

d.
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‘ Dado que este método se usa en cuencas no instrumentadas, el procedi-
m’xento conveniente para valuar P, a partir de la lluvia total, P, es el de los
niimeros de escurrimiento (apartado 7.2.5). El factor de reduc,ci(’)n de pico
Z se calcula, segiin Chow, como una funcién del tiempo de retraso (tiempo que
transcurre del centro de masa de la precipitacién al pico del hidrograma) y
de la duracidn en exceso d,, como se muestra en la figura 8.20. Esta figura se
obtuvo a partir de 60 hidrogramas en 20 cuencas pequefas (de 0.01 a 20/km?)
del medio oeste estadounidense. .

El tiempo de retraso se calcula, segin Chow, como:

0.64
{, = 0.005 [_L}

N (8.21)

d.onde L es la longitud del cauce principal en m, S su pendiente en % y ¢, el

. r
tlempp de retraso en h. La férmula 8.21 se obtuvo para las mismas cuencas
mencionadas anteriormente.

0.5

h N

0.1 A

0.5+

0.02

0.05 0.1
i, 0.5 1.0 2.0

Figura 8.20
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Para aplicar este método es muy conveniente tener los datos de precipitacion

en forma de curvas i-d-T (apartado 6.3.7). Asi, para el periodo de retorno
adecuado al problema, se calcularfan los picos correspondientes a varias dura-

ciones y se escogerfa el mayor para el disefo.

Ejemplo 8.3. Calcular el gasto de disefio para una alcantarilla de una carretera
con los siguientes datos:

a) Area de la cuenca: 15 km?.

b) Longitud del cauce principal: 5 km.

¢) Tipo de suelo: arcilla, en su totalidad.

d) Uso del suelo: bosques normales, en su totalidad.
¢) Pendiente del cauce principal: 1%.

Las curvas i-d-T tienen la ecuacion:

_ 7120 1%

o 622)

Solucion

afios. De la ecuacién 8.22, usando

Se selecciona un periodo de retorno de 10
la siguiente relacion entre la dura-

T =10 afios y multiplicando por d, se tiene
cién de la Iluvia y la precipitacion total:

2
p = 2 (10)04 407 = 30.1 4 (8.23)
60
El tiempo de retraso €s (ecuacién 8.21):
5 000 7964
t, = 0.005 X [ = ] = 1.16 h = 69.6 min

El ndmero de escurrimiento €s, suponiendo que el suelo esta inicialmente
muy hdmedo por ser la condicién més desfavorable (véanse tablas 7.3, 7.4

y7.5),
N = 89
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En la tabla 8.6 se muestra el cdlculo de los gastos pico. En la columna
1 se han supuesto diferentes duraciones de lluvia efectiva, con las cuales se han
calculado las alturas de precipitacion total con la ecuacién 8.23 (ndtese que
se acepta el criterio del coeficiente de escurrimiento, apartado 7.2.2, por lo
que d = d,) anotadas en la columna 2. Las precipitaciones efectivas P, de
la columna 3 se calcularon con los valores de Py la ecuacién 7.13. En la
columna 4 se muestran los valores de d,/t. y en la columna 5 los correspon-
dientes de Z, obtenidos de la figura 8.20. Finalmente, en la columna 6 se han
calculado los gastos de pico resultantes de la ecuacién 8.20.

Notese que, debido a que la zona estudiada es muy lluviosa (ecuacién 8.3),
los gastos de pico obtenidos resultan notablemente elevados para el tamafio
de la cuenca (véase figura 8.21).

El gasto de disefio serd de 180 m¥/s. Si el rio es perenne se debe agregar
un gasto base al obtenido.

'8.3.4.2 Hidrograma unitario triangular

Mockus (referencia 8.9) desarrolls un hidrograma unitario sintético de forma
triangular, como se muestra en la figura 8.22.
De la geometria del hidrograma unitario, se escribe el gasto de pico como:

0.555 4
= (8.24)
b

donde A = drea de la cuenca en km?, I, = tiempo de pico en h Y 4, = gasto
de pico en m*/s/mm.

Tabla 8.6
1 2 3 4 ' 5 6
d,, min P, mm P, mm d,n, Z Q,, m%/s
L ¢ ¢ E:
10 60 33.9 0.14 0.10 84.6
20 74 46.3 0.29 0.22 127.2
30 84 55.4 0.43 0.32 147.9
40 91 61.8 0.58 0.43 166.2
50 97 66.9 0.72 0.52 1741
60 103 73.0 0.86 0.59 179.6
70 108 77.7 1.01 0.65 180.5
80 112 81.5 1.15 0.70 178.4
L 90 116 85.3 1.29 0.71 168.4

i

i
|
!
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Del andlisis de varios hidrogramas, Mockus concluyéfque el tiempo base
i i i iante la expresion:
y el tiempo de pico #, se relacionan mediant p

t, = 2.67 ¢, (8.25)
A su vez, el tiempo de pico se expresa como (figura 8.22):
t, = & + ¢, (8.26)

donde d, es la duracién en exceso y ¢, el tiempo de retraso, el cual se estléng
€ 2 z i
mediante el tiempo de concentracion ¢. (véase apartado 8.2, ecuaciones

y 8.6) como (referencia 8.2):

t, =061, (8.27)

o bien con la ecuacion 8.21.
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Figura 8.22 Hidrograma unitario sintético (forma triangular).

Ademds, la duracién en exceso con la que se tiene mayor gasto de pico
2

a.falgtazde mejores datos, se puede calcular aproximadamente como (referen-
cia 8.2):

d, =2+, (8.28)

para cuenc.a}s grandes, o bien d, = ¢, para las pequenas. Todos los tiempos
y la dura}cmn en exceso en las férmulas 8.25 a 8.28 estdn en h.
Sustituyendo 8.25 en 8.24 se obtiene:

0.208 4

@ = ——— (8.29)
D

donde (ecuaciones 8.26 a 8.28):

t, =i, + 061, (8.30)
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Con las ecuaciones 8.25, 8.26 y 8.30 se calculan las caracteristicas del
hidrograma unitario triangular.

8.3.4.3 Hidrogramas unitarios adimensionales

En la mayoria de los casos, es suficiente con las caracteristicas de un hidro-
grama unitario triangular para propdsitos practicos. Sin embargo, si la extensién
de la curva de recesioén del hidrograma afecta el disefio, puede usarse un
hidrograma curvilineo.

En la figura 8.23 se muestra un hidrograma unitario adimensional, obtenido
a partir de varios hidrogramas registrados en una gran variedad de cuencas
(referencia 8.9).

Para obtener un hidrograma unitario a partir de esta figura para una cuenca
en particular, basta con multiplicar las ordenadas por el gasto de pico g, de
la ecuacién 8.29 y las abscisas por el tiempo de pico de la ecuacion 8.26.

Ejemplo 8.4. Determinar un hidrograma unitario sintético: a) triangular, y b)
curvilineo para la cuenca del ejemplo 8.3.

0.9

0.8 \

o1
\
\

0.6

9/9,
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0.2

|
|
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!
I
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0.1

Figura 8.23
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Solucion

El tiempo de concentracién es, segun la ecuacién 8.6
.6,

LO"77 5 000077

— 0.000325 ——— = 1.35 h

t,.= 0.000325 ——5z—
S0.385 0.010.385

Dad 10
o que no se conoce la duracion en exceso se usard la ecuacion 8.28:

d, =2~t, =2~135 =232h.

El tiempo de retraso es entonces (ecuacion 8.27):
t, =061 =0.6(.35 =081h

por lo tanto, el tiempo de pico resulta (ecuacién 8.26):

4 2.32
tp—2+fr=T+0.81=1.97h
Tabla 8.7
th  qm’/s/mm th  qm’/s/mm
0.20 0.02
0.39 0.12 g'g? g'g
0.59 0.25 6.90 0.06
0.79 0.44 7.88 0.03
0.99 0.68 8.87 0.01
1.18 0.95 9.85 0.00
1.58 1.41 ' '
1.97 1.58
2.36 1.45
2.76 1.19
3.15 0.84
3.55 0.66
3.94 0.51
4.33 0.38
473 0.28
512 021
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y el tiempo base (ecuacion 8.25):

t, = 2671, = 267 (1.97) = 526h

Finalmente, de la ecuacién 8.29 el gasto de pico es:
208 A 208 (1
0.208 A _ 020813 _y 58 m3/s/mm

T B

a) En la figura 824 se muestra el hidrograma unitario triangular.
b) Multiplicando las ordenadas de la figura 8.23 por 1.58 m*/s/mmy
las abscisas por 1.97 h, se obtiene el hidrograma unitario curvilineo

calculado en la tabla 8.7y mostrado en la figura 8.24.
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Probabilidad y estadistica
en hidrologia

El disefio y la planeacién de obras hidrdulicas estdn siempre relacionadas con
eventos hidrolégicos futuros; por ejemplo, la avenida de disefio para el verte-
dor de una presa es un evento que tal vez no se ha presentado jamds, o al
menos no en el periodo de datos disponible, pero que es necesario conocer
para determinar las dimensiones de la obra. La complejidad de los procesos
fisicos que tienen lugar en la generacién de esta avenida hace, en la mayoria
de los casos, imposible una estimacién confiable de la misma por métodos
basados en las leyes de la mecénica o la fisica, sea porque estos métodos son
insuficientes, sea porque el modelo matematico resultante serfa exageradamente
grande, complicado y dificil de manejar.

Por ello, v como sucede en la mayoria de las ciencias, con mucha fre-
cuencia el estadistico es el camino obligado en la solucién de los problemas.
En particular, la probabilidad y la estad{stica juegan un papel de primer orden
en el andlisis hidroldgico.

En este capitulo se dard una introduccion al andlisis estadistico en hidro-
logfa. Para ello, se hard, en primer lugar, un recordatorio de los conceptos
fundamentales de la probabilidad y estadistica; posteriormente, se estudiardn
las principales funciones de distribucién de probabilidad usadas en hidrologia
y, por iltimo, se analizardn los limites de aplicabilidad de las diferentes fun-
ciones. Aungue este capitulo estd principalmente enfocado a la determinacion
de gastos de pico de disefio, los métodos pueden, en general, aplicarse tam-
bién a otro tipo de problemas, como los relacionados con volimenes mensuales
de escurrimiento o gastos mi{nimos anuales, por ejemplo.

239
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9.1 CONCEPTOS FUNDAMENTALES DE PROBABILIDAD Y
ESTADISTICA

9.1.1 Probabilidad y sus axiomas

Este apartado se realizé parafraseando a Kolmogorov (referencia 9.1).

Las leyes naturales mds simples son aquellas que expresan las condicio-
nes bajo las cuales un evento de interés ocurre o no ocurre con certeza. Estas
condiciones se expreésan como:

a) Si se presenta un conjunto de condiciones S, entonces el evento A,
seguramente, ocurtre; o bien

b) Si se presenta un conjunto de condiciones S, entonces el evento 4 no
puede ocurrir.

En el primer caso, 4 es un evento seguro con respecto a las condiciones
Sy en el segundo es un evento imposible.

Cuando un evento 4, en presencia de un conjunto de condiciones S, a
veces ocurre y a veces no, se llama aleatorio con respecto al conjunto S. Es
natural suponer que, cuando esto sucede, no se han tomado en cuenta en el
conjunto S fodas las condiciones necesarias para la ocurrencia o no ocurren-
cia del evento, y no, como a veces se hace, que no exista una ley fisica que
conduzca a esta ocurrencia o no ocurrencia. Esas condiciones o leyes que no
se incluyen en el andlisis del evento A se suplen por una ley de probabilida-
des, la cual indica con qué frecuencia se presenta el evento dadas las con-
diciones S. |

Sea, por ejemplo, el volumen mensual de escurrimiento en una seccién
dada de un rio. Al tomar una muestra de los escurrimientos (esto es, al aforar la
¢orriente en un nimero finito de meses), se observa que el volumen mensual
de escurrimiento es a veces mayor de 300 000 m?, pero a veces es menor.
Si se quisiera aprovechar el agua del rio, por ejemplo, para riego, pero sin
hacer una presa, el dato de que el volumen es a veces mayor de 300 000 m>,
pero a veces menor resulta, obviamente, demasiado vago. Por otra parte, la
determinacion precisa de los volimenes mensuales de escurrimiento que se
presentardn durante los siguientes L anos (siendo L la vida til de la obra de

captacion) involucraria el andlisis de un conjunto de condiciones que van-des-
de las meteorolégicas hasta los cambios que se presentardn en la cuenca de
aportacién demasiado complicado o para el cual no se dispone de herramien-
tas adecuadas.

Podria entonces buscarse el volumen minimo y el maximo observado du-
rante los n meses en que se han hecho las observaciones y propotcionar al
proyectista del aprovechamiento un dato de tipo:

{sti 41
Conceptos fundamentales de probabilidad y estadistica 2
25000 < V =< 1000 000 9.1

3
donde V es el volumen de escurrimiento mensual en m 1 o mensual
Aunque 9.1 es de mayor utilidad que el dato de que € Vf) umde nensue!
a veces es mayor de 300 090 m>, pero a Ve.ces men(')f, todavia es ¢ ‘p bca it
lidad para el proyectista. £l recibiria una informacion {nuih;)n ;T:S iiayor 3
se le dice que en aproximadamente el 70% fie los meses € vc; u es mayor
300 000 m?>; una evaluacién mucho mds completa de los f:sc e o
del rio seria mostrar, para cualquier volumer; V, el por.ce(;lta(]ie Zlatos -
meses en que han escurrido no menos de V m’ en el periodo de

figura 9.1). 5
¢ Si el nimero de meses de observacion con cuyos datos se ha formado

la figura 9.1 es grande (por ejempzlo, 1 00(2, e;_so gai(l):::sl)e 21111;;):5;?;?;1;32“
ida ttil de la obra (que podria ser de

Ezel 1?0‘116(:1211211; comportar(nc%ento similar al mo§trad0 enla ﬁgpra 19}13, ?:Isl?l;ﬁi
a menos que la muestra sea infinita, nunca sera exaﬁir?gr;tleg lllil;ap.m Zabill%l iy

ue, por grande que sea la muestra, siempre !
?(]Ct?eqdismgnu)jge conforme aumenta el tamafio de la muestlrg)5 d::n (31ue(:) elH:/eo;gr
men en un mes cualquiera sea mayor de/ 10 X . oy
de 0.25 x 10° m?. Entonces, la ﬁgura.l 9.1 es s6lo una apr0x11ma(i:;)rr;en o e
de probabilidades que suple las condiciones S, por las cuals:s el vo men e
sual de escurrimiento toma un valor dado v; dicha aproximacion
cercana a esta ley conforme el tamaiio de la muestra €s mayorc.1 | oy, Sea

Considérese un grupo grande de series.de pruebas ,(aforosd e rlz(;b.a Sex
n, €l nimero de pruebas en la r-ésima serie y u, €l nimero de p

esta serie en que ocurre un cierto evento A.

lV(V),%

100 4
80 -
60
40 |
201

5 m3
o , 2 3 4 5 6 7 8 9 10 Vv 1oom
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Se define como frecuencia v, del evento A al cociente:

= 7 9.2)

Sl lr cs la misma paIa CualquleI L » S€ dlce que 61 evento ‘1 ocurre con
una pl Obablhdad py de)inlda COomo:.

p=PdA =, (©.3)

Obviamente, (0 < W <n

( _ - de donde se desprende que 0 < » < 1. Ex-
ten'dlendo esta idea de frecuencia relativa v, a probabilidad se tien;' ;:-1 r:imX
axioma de la teoria de la probabilidad: primer

0< P4 <1 9.4

Por otra parte, cuando, para un evento E, ocurre que p
-

= n,, se di
que el evento E es S€guro y entonces: "’ -

PE) =1 9.5
Para que un evento sea seguro debe incluir todos los posibles casos o re-

1 1 1 l . . l . 1 P
2
to del Ilo, Cl evento SegUI() e8!

E:0=sV < o 9.6)
La ecuacién 9.5 constituye el segundo axioma de la teoria de la probabi-

lidad. Una consecuencia de este axioma es que la probabilidad de que no se

p 1 gu]l() d S p 1 0 p .

P(V<0) =0 ©9.7)

Se di '
: d%ce qu,e dos eventos son mutuamente excluyentes cuando no pueden
ocurrir simultdneamente. Por ejemplo, el evento

A: V > 500,000 m3

y el evento

B: V < 10,000 m?
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son mutuamente excluyentes. Si la frecuencia del evento A es v, y la del even-
to B es »,, entonces la frecuencia de la unién de los dos es » = »; + »,; por
lo tanto, la probabilidad de- C = AUB es:

P(C) = P(AUB) = P(4) + P(B) 9.8)

que es el tercer axioma de la teoria de la probabilidad.

La ley de probabilidades que describe el comportamiento estadistico de
una variable aleatoria —que en el caso mencionado anteriormente es el volu-
men de escurrimiento mensual— se puede representar de varias maneras, en-
tre las que cabe mencionar la funcién masa de probabilidad discreta, la funcién
de distribucién de probabilidad acumulada, la funcién de densidad de proba-
bilidad y la funcién de distribucién de probabilidad. A continuacion se hard
un breve recordatorio de estas funciones y sus propiedades.

9.1.2 Funciones de probabilidad

A continuacion y hasta el final del capitulo, se usardn, como es coman, letras
maytsculas para denotar variables aleatorias y mindsculas para denotar los
valores que toman dichas variables. También, como es costumbre, se denota-
rd con maytsculas a las funciones de distribucién o acumuladas y con mints-
culas a las funciones masa o de densidad.

9.1.2.1 Funciones discretas de probabilidad

Cuando el nimero de valores x que puede tomar una variable aleatoria X es
finito, se dice que la variable aleatoria X es discreta. Por ejemplo, si en el
experimento “‘tiro de dos dados’’ se define la variable aleatoria X como:

X =D+ D,

donde D; y D, son los puntos obtenidos del primero y segundo dado respec-
tivamente, el espacio muestral* serd el mostrado en la tabla 9.1.

* Se define como ‘‘espacio muestral’” al conjunto de todos los posibles resultados de un experi-
mento (referencia 9.5).
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Tabla 9.1

1+1=2 | 2+1=3 [34+1=4 {4+1=5 S+1=6 6+1=7
1+2=3 | 242=4 [3+42=5 | 442=6 | 5+2=7 6+2=8
1+3=4 [ 2+3=5 | 3+3=6 | 4+3=7 5+3=8 6+3=9
1+4=5 [ 2+4=6 |3+4=7 | 4+4=8 5+4=9 6+4=10
1+5=6 | 2+5=7 [3+5=8 | 4+5=9 | 5+5=10 | 6+5=11
1+6=7 | 2+6=8 [3+6=9 |4+6=10| 5+6=11 | 6+6=12

En este caso, el mimero total de resultados posibles del experimento es
36 y el nimero n de valores que puede tomar la variable aleatoria X es 11
(x=2,3, . . . . 12). La probabilidad asociada a cada uno de estos n posibles
valores de X se muestra en la tabla 9.2 y en forma grafica en la figura 9.2.
Una funcién como la mostrada en esta figura se denomina “funcion masa
de probabilidad discreta’ si se refiere a la poblacién o “histograma de fre-
cuencias relativas’’ si se refiere a una muestra y describe el comportamiento
de la variable aleatoria X. Este comportamiento puede también ser descrito
en términos de probabilidades acumuladas mediante la funcién:

Gx) = PX < x) 9.9)

que se lee como *‘la probabilidad de que la variable aleatoria X tome un valor
menor o igual que x”. En este caso, dado que la variable aleatoria X es discre-
ta, se escribe:

G @) = ): P (X = x) (9.10)

#x,-Sx

La funcién G(x) se muestra en la figura 9.3.
9.1.2.2 Funciones continuas de probabilidad

Cuando el mimero n de valores que puede tomar una variable aleatoria X es
infinito, como es el caso, por ejemplo, de los volumenes de escurrimiento men-
sual de un rfo, se dice que dicha variable aleatoria es continua.

Es posible deducir la forma equivalente a la funcién de la figura 9.2 para
variables aleatorias continuas al imaginar dados con un nimero muy grande
de caras. En el limite, cuando el nimero de caras tiende a infinito, la funcién
tendria un aspecto como el que se muestra en la figura 9.4.

Una funcién como ésta se llama funcion de densidad de probabilidad.
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Tabla 9.2
x= valor de X Numero de resultados Probabilidad
) favorables g x) =P (X =x)
2 1 1/36
3 2 2/36 =1/18
4 3 3/36 = 1/12
5 4 4/36 = 1/9
6 5 5/36
7 6 6/36 = 1/6
8 5 5/36
9 4 4/36 = 1/9
10 3 3/36 = 1/12
11 2 2/36 = 1/18
12 1 1/36

Nétese que, al contrario de lo que sucede con la funcién masa de la figura
9.2, cuando una variable aleatoria es continua, la probabilidad de que ésta
tome un valor exacto es siempre nula:

PX=2x)=0 C(9.11)

y s6lo es posible hablar de probabilidades diferentes de cero para intervalos
finitos:

Pla<X=<b #0,a<ba>x,b<x (9.12)

donde (xp, x;) es el intervalo de definicién de la variable aleatoria X. Med?ante
un argumento similar, la funcién que equivale a la figura 9.3 para la variable
aleatoria continua del ejemplo tiene una forma como la que se muestra en la
figura 9.5.

En este caso, como en la ecuacion 9.9:

F(x =P(X < x (9.13)

y en términos de la funcién de densidad de probabilidad f (x):

Fx) = S f &) dx 9.14)

— 00

Obviamente, debe cumplirse también que:
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6/36
5/36 g
4/36
3/36
2/36
1/36
1 T LASM S M S ~
2 3 4567 8 9101112 X
Figura 9.2
36/361G(x) = PIX =< x) — >
i ] 2 X
— Figura 9.4
i g
30/36- —
‘ ) dF(x)
41 fx) = - 9.15)
1 -
w Noétese que de acuerdo con los dos primeros axiomas de la probabilidad:
| . fx) =0 (9.16a)
20/36 4
1 S f@)de =1 (9.16b)
T y que, segtin la ecuacion 9.14:
1 Pa<X<b=PX%b—-PX=<a=
10/36 T — ‘ ;
b a
] = S fydx — S fx)dx = Fb) — Fa) 9.17)
I También, de acuerdo con el primer axioma de la probabilidad,
2/36
0<Fx) =<1 (9.18)

T T o
—»
X

2 3456 789101112 y ademds:

Figura 9.3 Fb) > F@)sib > a (9.184)
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Figura 9.5

Ejemplo 9.1. Determinar el valor de la constante a de la funcién de densidad
de probabilidad:

O0=x=<5

ax’

f) = { ) 9.19)
0 en cualquier otra parte

;Cudl es.l,a probabilidad de que un valor X seleccionado aleatoriamente de

esta funcién: a) sea menor que 2? b) esté entre 1y 3? ¢) sea mayor que 47

d) sea mayor que 6? e) sea igual a 2.57

Solucion

De la ecuacién 9.16b se tiene:

1 (9.20)

~— 00

oo 0 o0
S Jx)dx = S fx)dx+ SS Sfx)dx + S Jx)dx
® 0 5

Sustituyendo 9.19 en 9.20:

I

o 5 .
S <0>dx+j axlds + S © dx = E5m2dx
. . 5 0
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3
Por lo tanto: @ = ——.
125

La funcién de densidad de probabilidad es entonces:

3x?
x) = 9.21
fx) 125 ©.21)
y la funcién de distribucién de probabilidad resulta {ecuacion 9.14)
.
Fx) = —— 9.22)
€9 125 (
Entonces:
8
de 9.13, F2) = PX < 2) = ——
a) de 05 ( ) 5
1 8

9
b) de 9.17, P(1 = X = 3) = F3)—F() = — =
) de ( ) G 125 125 125

64
) de9.13, P(X = 4) = 1—-P(XS4)=1—F(4)=1—E—5—=

61
125

HDPX=z26=1-PX=6=1—1=0

e) de9.11, P (X =2.5) =0

= 9.1.3 Periodo de retorno

Cada espacio muestral tiene su propia funcion de distribucién o de densidad
de probabilidad, que normalmente no se conoce a priori. Cuando de ese espa-
cio se extrae un grupo de datos (muestra) al azar, es razonable esperar que
su funcion de distribucién de probabilidad sea similar a la del espacio comple-
to, en particular si la muestra es grande. Ademds, lo mds razonable que se
puede suponer en cuanto a la frecuencia de cada dato del grupo es que ésta
sea, dentro del espacio muestral, igual a la observada.
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Tabla 9.3

aiio | 1972 1973 | 1974 ) 1975] 1976 1977/ 1978 1979 | 1980 | 1981

Qméx
3
m*/s | 2000 | 5000 | 4500 | 3800| 2900 3100 15001 2200 3900 | 4700

Considérese, por ejem
de la tabla 9.3,

. Si esta muestra fuera todo el espacio, la funcién de distribucién de proba-
b‘111dades seria la mostrada en la figura 9.6. De esta funcién se observa por
ejemplo, que la probabilidad de que el gasto mdximo anual sea menor o ’ual a
1 500 m*/s se encuentra dentre de los limites. :

plo, el conjunto de diez gastos mdximos anuales

0 < P(X <1500 m%s) < 0.1 (9.23)

y la probabilidad de que dicho gasto sea menor o igu
ala50 3 -
cuentra dentro de los limites gt e O ms seen

0.9 = P(X < 5000m%s) < 1.9 9.24)

Los limites de las ecuaciones 9.23 i
os | . -23.y 9.24 se pueden expresar en funcién d
la posici6n de Ia variable aleatoria X(=Qms,) en una tabla (53 valores de la rrxlljsf-:
ma, ordenados de mayor a menor (véase tabla 9.4), Asi, si m es el niimero de

4 x, m¥s
S50, 47002299
4500
4000 33003900
3100
30001 2900
2200
1 2000
20007 .
1000+
0
0 4 -
- 2 3 4 5 8 7 8 9 10 py_ )
10 10 10 10 10 70 710 70 10 7o =X

Figura 9.6
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Tabla 9.4
m 1 2 3 4 5 6 7 8 9 10
X= Qe
(m?s) | 5000| 4700 | 4500 | 3900 | 3800 | 3100 | 2900 | 2200 | 2000 1500

orden y n el mimero total de datos, y si se escoge el limite superior en las
ecuaciones 9.23 y 9.24, se tiene para un valor x con nimero de orden m:

1—m

PX=x)=1+ (9.25)
n
y si se toma el 1imite inferior resulta:
PX=<n=1-2 (9.26)
n

Se observa que, en el caso de la ecuacién 9.25, la probabilidad de que
el gasto sea mayor de 5 000 m>/s es nula y, en el segundo caso, la probabili-
dad de que el gasto maximo anual sea menor de 1 500 m*/s es también nula.
Sin embargo, resulta absurdo decidir que jamas se presentard un gasto mayor
de 5 000 m?/s 0 uno menor de 1 500 m?/s sélo porque en 10 afios de registro
no se han presentado gastos de estas magnitudes. En vista de que este gasto
es una variable aleatoria continua, cuyo dominio de definicidn es:

0<x< oo 9.27)

siempre habréd una probabilidad no nula de que se presente un gasto menor
o igual que un valor cualquiera en este rango, no importa qué tan pequefio o
grande sea dicho valor.

De aqui la necesidad de usar una férmula que asigne una probabilidad
no nula a cualquier evento. Esto puede hacerse con una férmula del tipo:

m — 1
PX=np=1-""+C 9.28)
2n

que sitda la probabilidad exactamente en el centro del intervalo.

Otra manera de hacer lo anterior es suponiendo que la frecuencia obser-
vada de un evento es la misma que la poblacidn de frecuencias de ese evento
(referencia 9.2), lo que conduce a la férmula:
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m
n+1

PX=x=1-— 1 (9.29)

La ecuacién 9.29 es la mds usada en hidrologia. El periodo de retorno*
del m-ésimo evento de los n registrados es entonces, de acuerdo con las ecua-
ciones 9.29 y 6.45, '

T= (9.30)

Asi, el maximo evento registrado en un conjunto de 10 tiene un periodo
de retorno de 11 afos y el minimo lo tiene de 1.1 afios.

En hidrologia, normalmente se prefiere trabajar con periodos de retorno
en lugar de probabilidades, pues es un concepto que resulta mds claro ya que
tiene las mismas unidades (tiempo) que la vida iitil de las obras y puede com-
pararse con ésta. Dicho concepto se estudié en el apartado 6.3.7.

9.2 FUNCIONES DE DIS'I:RIBUCI(’)N DE PROBABILIDAD
USADAS EN HIDROLOGIA

Una vez que se asigna un periodo de retorno al gasto de disenio de la obra
en cuestién, generalmente es necesario, para conocer dicho gasto de disefio,
hacer extrapolaciones a partir de los gastos maximos anuales registrados, pues
rara vez este periodo es menor al periodo de datos.

Por ejemplo, puede ser necesario determinar un gasto de disefio con periodo
de retorno de 1 000 afios a partir de 25 afios de registro. Si los gastos maximos
anuales registrados se dibujan contra sus respectivos periodos de retorno, ge-
neralmente se observa alguna tendencia mas o menos definida. El problema
radica en cémo extender esta tendencia hasta el periodo de retorno deseado.
Una posibilidad es extrapolar los datos a gjo, es decir, graficamente. Aunque
este método puede dar muy buenos resultados si se aplica por una persona con
experiencia, tiene la desventaja de la subjetividad; esto es, si veinte ingenieros
diferentes lo aplican, es probable que el resultado sean veinte grificas diferentes.

Para eliminar esta subjetividad, se debe buscar entre las distintas funcio-
nes de distribucién de probabilidad teéricas la que se ajuste mejor a los datos
medidos, y usar esta funcién para la extrapolacion.

En la estadistica existen decenas de funciones de distribucién de probabi-
lidad tedricas; de hecho, existen tantas como se quiera, y obviamente no es
posible probarlas todas para un problema particular. Por lo tanto, es necesa-

* Para una discusién mds amplié sobre periodo de retorno; ver apartado 6.3.7.1.
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rio escoger, de esas funciones, las que se adapten mejor al problema bajo
andlisis. B . )

Entre las funciones de distribucién de probabilidad usadas en hidrologia,
se estudiaran las siguientes:

a) Normal.

b) Lognormal.

¢) Pearson IIL

d) Gumbel.

¢) Funciones para dos poblaciones.

Las funciones anteriores, atin cuando son las mds comdnmente usadas en
la hidrologia aplicada, no son todas, pues el enfoque de este texto no es ex-
haustivo. No obstante, se presentan las bases necesarias para estudiar cual-
quier funci6n de distribucion de probabilidad. -

Las funciones normal y lognormal son generalmente apropiadas para va-
riables aleatorias que cubren todo el rango de valores de los resultados posi-
bles del experimento bajo andlisis, como por ejemplo los volimenes de
escurrimiento mensual en un rio. Las funciones Gumbel se desarrollaron para
ol andlisis de los valores extremos de dichos resultados {referencia 9.3), como
los gastos mdximos 0 minimos anuales. La funcién Pearson III ocupa un lugar -
intermedio. .

Las funciones de distribucién de probabilidad se estudiardn sin mucha jus-
tificacién tedrica, tanto en lo que respecta a su desarrollo como a la evalua-
cién de sus pardmetros, considerando que dicha justificacion tedrica se s?le
del enfoque de este texto. El lector interesado puede recuirir a las referer}cms
listadas al final de este capitulo. En general, los estimadores de los parame-
tros de las distribuciones que se indican en el texto son los que pueden obte-
nerse por el método de momentos; s€ incluyeron sélo €stos por sef l-os mas

sencillos, pero no debe olvidarse que existen otros métodos (e.‘ g. maxima ve-
rosimilitud y minimos cuadrados). Ademas, el uso de las funciones _puedc? ,te—
ner ciertas limitaciones que no se mencionan necesariamente a continuacion.

9.2.1 Distribucién normal

La funcién de densidad de probabilidad normal se define como:

1 N U
- e % (Tuf

Fo= e

TSRS B
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donde p y o son los parametros de la distribucion. Estos parametros determi-
nan la forma de la funcién f(x) y su posicion en el eje x (véase figura 9.7).

Es posible demostrar (referencia 9.2) que p y o son, respectivamente, la
media y la desviacion estdndar de la poblacién y pueden estimarse como
la media y desviacion estindar de los datos. De acuerdo con la ecuacion 9.14, la
funcion de distribucion de probabilidad normal es:

I S e I
" j V2l “ -3

Hoy en dia, no se conoce analiticamente la integral de la ecuacién 9.32,
por lo que es necesario recurrir a métodos numéricos para valuarla. Sin embar-
go, para hacer esto se requeriria una tabla para cada valor de p y o, por lo
que se ha definido la variable estandarizada

X —p ,
7 =— (9.33)
o
que estd normalmente distribuida con media cero y desviacion estdndar unita-
ria. Asi, la funcién de distribucién de probabilidad (ecuacién 9.32) se puede
escribir como:

) Ax)

oy

02
a3
i1 X
3
flx)
7 [ g
I3 g %) H3
Figura 9.7
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<

2
— e 4z (9.34)
—w V200

Fix) = F(z) = S

La funcién F(z) se ha calculado numéricamente y se han publicado tablas
de ella. En la tabla 1 del apéndice A se muestra esta funcién. Debido a que
la funcién F(z) es simétrica, en dicha tabla se encuentran dnicamente valores de:

fz 1

J. 0

2
e ? 12 dz

con lo que es posible calcular F(z) para cualquier valor de z.

Otra manera de estimar f(z) o F(z), mds conveniente si se usa una compu-
tadora, es mediante férmulas aproximadas. La funcién de densidad f{z) se apro-
xima, con una precisién mayor de 2.27 X 1073, como (referencia 9.4):

fz) = (a, + aiz? + a224 + a326)_1 (9.35)
donde
a, = 2.490895
a; = 1.466003
a, = —0.024393
a; = 0.178257

y la funcién de distribucién como (referencia 9.4):

F(z) = H@z),z > 0

(9.36)
F(z) = 1—H(z), z<0
donde
Hiz) =1— —\7—1_I—I—e"22’2 (b q + by ¢* + b3 g (9.37)
2
q 1
sienao EE——
7 bl
by = 0.33267

by = 0.43618
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b, = —0.12017
0.93730

§
[

Ejemplo 9.2. Los gastos maximos anuales registrados en la estacion hidro-
métrica Las Perlas en el rio Coatzacoalcos se muestran en la tabla 9.5.

a) (Cudl es la probabilidad de que, en un afio cualquiera, el gasto sea
mayor o igual a 7 500 m?/s?

b) Se planea construir cerca de este sitio un bordo para proteccién contra
inundaciones. ;Cudl debe ser el gasto de disefio si se desea que el pe-
riodo de retorno sea de 60 afios?

Supdngase que los datos de la tabla 9.5 siguen una distribucién normal.

Solucion

La media y desviacion estdndar de los datos son respectivamente:

25
E Xi
=

¥=-"—"— =388 m¥s
n,

Tabla 9.5

afio 1954 1955 1956 1957 1958 1959 1960
X=gasto

maximo,

m>/s 2230 3220 2246 1804 2737 2070 3682
aiio 1961 1962 1963 1964 1965 1966 1967
x, m%/s 4240 2367 7061 2489 2350 3706 2675
aiio 1968 1969 1970 1971 1972 1973 1974
x, m%/s 6267 5971 4744 6000 4060 6900 5565
afio 1975 1976 1977 1978

x, m/s 3130 2414 1796 7430

Funciones de distribucion de probabilidad usadas en hidrologia 257

La media y desviacién estdndar de la poblacién pueden entonces estimar-
se como:

p=x =388 m¥s
o =S8 =18259ms

a) Para x = 7 500 m?/s, la variable estandarizada z es (ecuacién 9.33):

= X—pm _ 7 500 — 3 886 — 1.8
o 1825.9

De la tabla 1 del apéndice A o de la ecnacién 9.36 se obtiene:

Fx)=F(@ =| PX = 7500 = 0.9761

Por lo que la probabilidad de que el gasto mdximo anual sea mayor
0 igual que 7 500 m¥/s resulta:

P(X=7500=1—P(X =< 7500 =1-0.9761 = 0.0239
b) De la ecuacion 6.45 se tiene que:

1 1

P(X=x) 1—P(X<x)

Por lo tanto:
1

P (X <x) = ~T;— (9.38)

Entonces, para T = 60 afios, la funcién de distribucién de probabilidad es:

59
F()=PXsx) =~ = 0.9833

y de la tabla 1 del apéndice A o resolviendo la ecuacién 9.36 por tanteos, se
obtiene la variable estandarizada:

z = 2.126
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Por lo tanto, despejando x de la ecuacién 9.33 se tiene:

x =2zo +p = 2126 (1 825.9) + 3 886

x = 77752 m®/s

Entonces, segtn la distribucién normal el gasto de disefio para un perio-
do de retorno de 60 afios es de 7 775.2 m?/s.

9.2.2 Distribucién lognormal

En esta funcién los logaritmos naturales de la variable aleatoria se distribuyen
normalmente. La funcién de densidad de probabilidad es:

1 1 Lot —a)?
= G ~ (%) (9.39)

donde o y 8 son los parametros de la distribucion. Si se compara la ecuacién
9.39 con la 9.31, se deduce que o y 8 son respectivamente la media y la des-
viacion estdndar de los logaritmos de la variable aleatoria. En la figura 9.8
se muestra una gréafica de la funcién de densidad de probabilidad para diferen-
tes valores de o'y .

Como se observa, esta funcién no necésariamente es simétrica.

Los valores de o y 3 se estiman a partir de n observaciones x;, i = 1,
2, ...n, como:

n

a= Y L (9.40)

n
i=1

L flx)

Figura 9.8
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o 2 1/2

i=1

La funcién de distribucién de probabilidad es, de acuerdo con la ecua-
cién 9.14:

x 1 1 1ot —ay2
Fx) = 3 ) dx 9.42
() SO ST 8 e (9.42)

Los valores de la funcidn de distribucion de probabilidad 9.42 se obtie-
nen usando la tabla 1 del apéndice A o la férmula 9.36 si la variable estandari-
zada se define como:

hx —«

= - 9.43
z 3 (9.43)

Ejemplo 9.3. Resolver el ejemplo 9.2 usando la funcién de distribucion log-
normal.

Solucion

La media y desviacién estandar de los datos, estimadores de las de la pobla-
cion, son (ecuaciones 9.40 y 9.41):

_ oy _x 8.162
o = E T —_— .
i=1

25 2 172
Inx. — 8.162
g = (In ) — 0.451
25

i=1
a) Para x = 7 500 m>/s, la variable estandarizada (ecuacién '9.43) es:

= In (7 500) — 8.162 1687
0.451

De la tabla 1 del apéndice A, o la férmula 9.36, se obtiene:
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F(x) = F(z) = 0.9545

y por lo tanto:
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P(x=7 500) = 1— P(x=<7 500) = 1—F(x) = 1—0.9545 = 0.0455

b) Nuevamente, de 9.38 se tiene:

F(z) = F(x) = 0.9833

De la tabla 1 del apéndice A o resolviendo 9.36 por tanteo, para

este valor de F(z) se obtiene:

z =213
Despejando x de la ecuacién 9.43:

x = et

x = 82'[3(0'451) + 8.162 _ 9160.3 m3/s (944)

9.2.3 Distribucion Pearson IIl o0 Gamma de tres pardimetros

La funcién de densidad de probabilidad Pearson III se define como:

1 x—s )1 e
fo = : S
TGy { - } e 9.45)

donde ¢, B, y 6; son los pardmetros de la funcién y I" (8,) es la funcién Gam-

ma. En el apéndice A se hallan las propiedades bdsicas y la tabla de valores
de la funcién Gamma. '

X,i=1,2...,n

. Los pgrametros ay, By y 8; se evaltian, a partir de n datos medidos, me-
diante el siguiente sistema de ecuaciones (referencia 9.2):

X = [24] Bl + 61 (946)
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§? = of B (9.47)

2
vy = (9.48)

VB

donde T es la media de los datos, $% su variancia y v su coeficiente de ses-
go, que se define como:

"o —x)n
v= Y S J 9.49)
i=1

La funcién de distribucién de probabilidad es:

Foxy = ——— S e (5 (x—al ) " (9.50)
a; T'B) Jo 0
Sustituyendo
y=1 J ©.51)
o
la ecuacién 9.50 se escribe como:
1 y
Fo) = S yA 1l e dy 9.52)
By Jo

La funcién 9.52 es una funcién de distribucién ji cuadrada con 283, gra-
dos de libertad y x2 = 2y (referencia 9.4):

Fy) = F») = F? (2260 (9.53)

En la tabla 3 del apéndice A se encuentra la funcién de distribucién x*.

FEsta manera de usar la funcién de distribucién Pearson IlI es estrictamen-
te valida cuando 8; = n/2, donde 7 es un entero positivo cualquiera. Si, co-
mo es comun, 283 es no entéro, puede tomarse como el entero mds proximo
o bien interpolar en la tabla 3 del apéndice A. Cuando B8 < 0.3, serd necesa-
rio acudir a tablas de la funcién de distribucién Gamma de un pardmetro, co-
mo la que puede hallarse en la referencia 9.5. Por otra parte, es también comuin
que los valores calculados de 6 con las ecuaciones 9.46 a 9.48 resulten absur-
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dos (muy grandes o negativos). En estos casos, es recomendable fijar el valor
de 0 a ojo, como la ordenada al origen en una grifica de gasto contra pe-
riodo de retorno.

Otra manera muy comun de usar esta funcién de distribucién de probabi-
lidad es tomando logaritmos de la variable aleatoria y suponiendo que éstos
se comportan segiin dicha funcidn. A esta manera de usarla se le denomina
““funci6n de distribucion de probabilidad Log-Pearson III"’ (referencia 9.2).

Ejemplo 9.4. Resolver el ejemplo 9.2 usando la funcién de distribucién Pear-
son III.

Solucién

a) Célculo de los valores de o, 61y 6;. El coeficiente de Sesgo v es
(ecuacién 9.49): '

i i (x; — 3 886)°/25
K (1 825.9)°

i=1

= 1.258

Entonces (ecuaciones 9.46, 9.47 y 9.48):

2\2 2 2
By = (7) = (m*) = 2.526

oS 182509 s
' VB J2.526 :

8 =X — oy By = 3886 — 1148.8 (2.526) = 983.9

Para 7 500 m>/s, la variable estandarizada y es (ecuacién 9.51):

7500 — 983.9
1148.8

= 5.672

El valor de x° y el mimero dec grados de libertad son entonces (ecuacién
9.53):

L=
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x: =2y = 2(5.672) = 11.344
y = 28, = 2(2.526) = 5.05

De la tabla 3 del apéndice A se obtiene, para estos valores de x* y » (se

tomaron 5 grados de libertad):

F&x) = 95.5 %

Por lo tanto,

P (x < 7500) = 1—F(7 500) = 1—95.5 = 4.5%.

b) De acuerdo con los problemas anteriores:
P X = x) = Fx)=F() = 0.9833

De la tabla 3 del apéndice A se obtiene por interpolacién para v = 5:

x%_9833 = 141, de 9.53:

14.1
=21 05
YT

y de 9.51:

x = 7.05 (1148.8)+983.9 = 9071 m?¥/s.

9.2.4 Distribuciéon Gumbel

Supdngase que se tienen N muestras, cada una de las cuales contiene n even-
tos. Si se selecciona el mdximo x de los n eventos de cada muestra, es po.s1b1.e
demostrar (referencia 9.3) que, a medida que n aumenta, la funcién de distri-
bucién de probabilidad de x tiende a:

Fr) = ¢—¢ P ; (9.54)

La funcién de densidad de probabilidad es entonces:

fix) = a el @ 6=F — e 2t (9.55)

donde o y 3 son los pardmetros de la funcién.
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Los pardmetros o y @ se estiman (referencia 9.2) como: Solucién
o = 12825 Para 25 afios de registro, de la tabla 9.6 se tiene:
S (9.56)
p, = 0.5309; oy = 1.0914
B=Xx—0458 (9.57)
Por lo tanto, de las ecuaciones 9.58 y 9.59;
para muestras muy grandes, o bien como: .0
o= L .000598 (ms) ™!
_ % 1825.91
o =
(9.58) 0.5309
_S B =% — Hy 3886 — 0—0_;5)_0“5& = 2997.81 m*/s
B=x—u (9.59) * o
a) Parax =7 500 m°/s, de la ecuacion 9.54:
para muestras relativamente pequefias, donde u, y «, se muestran en la tabla 9.6. ; —al—f) —0.000548 (7 500-2997.9)
, F(x) = e ¢ =e¢
jemplo 9.5. Resolver el ejemplo 9.2 usando la funcién de distribucién Gumbel. Flx) = 0.9345
Tabla 9.6 Por lo tanto:
n By oy p
10 0.4952 0.9496 P (X = 7500 m’/s) = 1—0.9345 = 0.065
%(5) 0.5128 1.0206
0.5236 1.0628 — = : .
25 © 0.5309 10914 b) Para T=60 afos, de las ecuaciones 9.38 y 9.54:
30 0.5362 1.1124 1 ,
-_ o (= )
35 0.5403 1.1285 Fx) = 5 =09833 =e¢*°
2(5) 0.5436 1.1413
0.5463 1.15 )
50 0.5485 11 6(1)2 Despejando x:
55 0.5504 1.1682 1 T 1
x=8——Inln (——~> = 20978 — ——— Inln
60 0.5521 1.1747 o T-1 0.000548
gg 0.5535 1.1803 i
0.5548 1.1854 ( > - 3
75 0.5559 1.1898 0.9833 9827.1 m’/s.
80 0.5569 1.1938
85
90 822;2 }%(9)(7}‘71 9.2.5 Funciones de distribucién para dos poblaciones
2 0.5593 1.2037
100 0.5600 1.2065 En muchos lugares, especialmente en las zorfas costeras de México, los gas-
tos mdximos anuales pertenecen a dos poblaciones diferentes: la primera es
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la de los gastos producidos por precipitaciones relacionadas con los fenéme-
nos meteoroldgicos dominantes en la regién en estudio, y la segunda es la de
los gastos producidos por precipitaciones ciclénicas, normalmente mayores
que los primeros.

También sucede en algunas zonas, como el noroeste de la Repiblica Me-
xicana, que una poblacién estd compuesta por gastos producidos directamente
por precipitaciones, y otra por gastos provenientes de deshielos. En adelante
se hablard de gastos producidos por tormentas ciclénicas o no ciclénicas por
ser el caso mds comun, pero no debe olvidarse que las mismas ideas se pue-
den aplicar también a casos como el descrito.

Gonzdlez (referencia 9.6) ha demostrado que, en estos casos, la funcién
de distribucién de probabilidad se puede expresar como:

Fox) = Fr @) [p + (I—p) F, )] 9.60)

donde F; (x) y F, (x) son, respectivamente, las funciones de distribucion de

probabilidad de los gastos maximos anuales no producidos por tormentas ci-

clénicas y de los producidos por ellas, y p es la probabilidad de que en un

afo cualquiera el gasto mdximo no sea producido por una tormenta ciclénica.
El nimero de pardmetros de la funcién 9.60 es:

n=moton 9.61)

donde n; = ndmero de parametros de F; (x), n, = nimero de pardmetros de
F, (x) y el pardmetro restante es p.

Asimismo, Gonzilez usa un método numérico de minimizacioén del error
para calcular los valores de los pardmetros. Este método estd fuera del enfo-
que de este texto, por lo que se explicara sélo un criterio aproximado para
calcular dichos pardmetros.

En este criterio es, en primer lugar, necesario estimar p, la probabilidad
de que un afio cualquiera sea no ciclénico.

Esto se puede hacer usando la informacién de boletines meteorolégicos,
preguntando a los habitantes de la zona o bien inspeccionando los gastos ma-
ximos anuales. En general, se observa con cierta claridad un salto brusco en
los valores de los gastos no ciclénicos a los ciclonicos.

Este salto también se manifiesta en una grdfica de gasto contra periodo
de retorno (véase figura 9.8a).

El valor de p serd entonces:

9.62)
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' No ciclonicos

Figura 9.8a

’ =~ . P
onac €S el numero de anos de e ISUO en que el gaStO maximo no se pIO'
d d Nn g

icléni ¥ fi registro.

dujo por una tormenta ciclénica y Ny es el nimero total de afios 'de §u o

Si se tienen dudas en cuanto a los anos en que los gastos max1mosN c—;l
producidos por ciclones, es aconsejable probar dlfergntes valores de N, Oz;rs1
ta que se logre un buen ajuste (véase apartado 9.3). Sise cx‘lenta con uicla c -
putadora, resulta conveniente usar el método que s€ describe en la referenc
9.6. i

Una vez estimados los afios en que se presenta
p, ¢l resto de los pardmetros s€ evaliian mediante
subcapitulos anteriores. .

Es comtn aceptar que F; (x) y F, (x) (ecuaci
bel. De ser asi, entonces:

ron ciclones y el valor de
las férmulas vistas en los

6n 9.60) son del tipo Gum-

Fo) = e~ "o+ 0 = p) e—e ] 9.63)
donde o y 8, son los pardmetros correspondientes a la poblacién no cicl6ni-
cayoy b corresponden a la ciclénica.

ndo una funcién de distribucién de

1 6. Resolver el ejemple 9.2 usa d
e para. : endo que ambas tienen una funcién

probabilidad para dos poblaciones, suponi
de distribucién Gumbel.
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Solucion.

En Ia tabla 9.7 se muestran los gastos maximos anuales ordenados de mayor
a menor.
Supéngase que los siete primeros gastos fueron producidos por una tormenta

ciclénica. De este modo, N, = 18, Ny = 25 y:

18
=—=0.72
d 25

Las medias y desviaciones estdndar de las poblaciones no ciclénicas y ci-
clénicas son:

Tabla 9.7
T X
m anos s
1 26.00 7430
2 13.00 7061
; 8.67 6900
: 6.50 6267
> 5.20 6000
6 433 5971
7 3.71 5565
8 3.25 4744
9 2.89 4240
10 2.60 4060
11 2.36 3706
12 2.17 3682
13 2.00 3220
b 1.86 3130
15 1.73 2737
10 1.63 2675
17 1.53 2489
B 1.44 2414
19 1.37 5367
20 1.30 2350
21 1.24 46
22 1.18 230
2 1.13 2070
24 1.08 1804
25 1.04 1796
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%, = 2712.6 m%/s; §; = 2089.2 m>/s
%, = 6456.3 m*/s; $, = 630.6 m?/s

a_
Los pardmetros o, 02, B, y B, son, entonces, de acuerdo con las ecu

ciones 9.58 v 9.59:

Q = 105 _ 4.000503 (m?s)™!
LT 0089.2
a, = 094 _ 0.00149 (m3/s)~"
630.6
0.52 s

= — = 1678.8 m°/s

B1 = 27126 = =1 500503
0.494 .y

= 7 = 6124.8 m7/s

B. = 6436.3 — 500149

Py, Y Oy, S€ interpolaron en la tabla 9.6.

valores de py,, Oy)» :
o i de probabilidad resulta ser entonces:

La funcién de distribuciéon

(9.64)

— 0.00053 (x—1678.8) 28 __6—0400149 (x—6124.8)
Fix) =€ © 0.72 + (0.28)e

a) Parax = 7500 m?/s, de la ecuacion 9.64 se tiene:

F (7 500) = 0.916

Por lo tanto:

P (X = 7500 m%s) = 1-0.916 = (10844.\

b) Aqui se requiere un valor de x tal que:

F (x) = 0.9833

De la ecuacién 9.64, por tantco:
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" X =9900 m¥s

9.3 LI‘MITI;S DE APLICABILIDAD Y SELECCION DE
LA FUNCION DE DISTRIBUCION DE PROBABILIDAD

En la tabla 9.8 se resumen los re

Se observa que la diferencia entre una y otra funcién p
ble. En muchos casos las diferenci

9.3.1 Anilisis grifico

Un primer método que se usa para seleccionar la funci

mente en inspeccionar una gréfica donde se haya dibuj
diferentes funciones junto con }

6n consiste simple-
ado cada una de lag
0s puntos medidos (figuras 9.9 2 9. 13). La fun-

Tabla 9.8

Funcién de

P (X 2 7500 m¥s)
distribucién

X para T=60 arios,
%

m¥/s

Normal

2.39
Lognormal 4.55
- Pearson 111 4.50
Gumbel] 6.50
Gumbel dos poblaciones 8.40

. n
C g ud 2
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Figura 9.11 Distribucién Pearson IIL

cion de distribucién de probabilidad que se seleccione sers Ia que se apegue
visualmente mejor a los datos medidos. ,

Este método se usa a veces, incluso, para ajustar las funciones de distri-
bucién de probabilidad a los datos medidos, dibujando en un papel especial
para cada funcién dichos datos, escogiendo la funcién para la que el conjunto
de puntos sea semejante a una linea recta y finalmente trazando g ojo dicha
linea recta para poder hacer las extrapolaciones necesarias.

Este es un método con un alto grado de subjetividad y, usado aislada-
mente, puede ser un tanto peligroso. Sin embargo, es muy ilustrativo y reco-
mendable para ser usado con otros métodos. Si lo aplica un ingeniero con
experiencia, puede resultar el mejor de todos.

9.3.2 Método del error cuadritico minimo

Este método es menos subjetivo que el anterior. Consiste en calcular, para
cada funcién de distribucidn, el error cuadrdtico
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n
12 9.65)
2 ©.
C: [E (xei“'xoi):l

i=1

donde x, es el i-ésimo dato estimado y x, es el i-€simo dato calc1111ado ctor;
la funcién de distribucién bajo andlisis. En la tabla 9.9 se muestran los gasto
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Figura 9.13 Distribucién Gumbel para dos poblaciones

estima i istri
s dos.para cada una de las funciones de distribucién usadas en el subcapi-
]a;nterlor, y los errores cuadraticos correspondientes.
. ue los resultados consignados en la tabla 9.9, se observa que las funcio-
o yqu I}::;relce]r)l sezlmas adecuadas en este caso son las lognormal, Pearson
umbel. De ellas, la Pearson III i ,
es la que tiene el error cuadrati A
¥ . adratico mas
o :
pequefio, aunque las diferencias entre las tres no son muy significativas
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Tabla 9.9
1_ NORMAL LOG NORMAL PEARSON Il GUMBEL GUMBEL-—I
2 POBL.
T Xo Xe Xe, Xes Xe» Xes
afos | m%/s mfs | (e— xo)’ m?/s (,vc(—)c,,)2 m’s (e —x0)? m’s |xe— x)? m/s | (cxo) 2
26 7430 7118 | 97344 7187 127449 7789 | 128881 | 8416 972196 | 8521 1190281
13 7061 6489 | 327184 6668 154449 6783 77284 | 7222 25921 | 7623 | 315844
8.67 | 6900 6075 | 680625 6019 776161 6141 | 576081 | 6510 152100 | 7135 55225
6.50 | 6267 5748 | 269361 5552 511225 5753 | 264196 | 5992 75625 | 6784 267289
520 | 6000 | 5473 277729 5187 660969 5369 | 398161 | 5581 175561 | 6530 | 280900
4.33 1 5971 5229 | 550564 4884 1181569 4983 | 976144 | 5235 541696 | 6296 105625
3.71 | 5565 5007 | 311364 4624 885481 4688 | 769129 | 4935 396900 | 6071 256036
325 | 4744 | 4803 3481 4396 121104 4490 | 64516 | 4672 5184 | 5857 | 1238769
2.89 | 4240 | 4609 | 1 36161 4191 2401 4289 2401 | 4431 36481 | 5603 |1 857769
2.60 | 4060 | 4422 131044 4001 3481 4087 729 | 4207 21609 | 5242 1397124
236 | 3706 | 4237 281961 3823 13689 3882 30976 | 3995 83521 | 4656 902500
2.17 | 3682 4065 | 146689 3664 146689 3688 36 | 3804 14884 | 4149 218089
2.00 | 3220 3886 | 443556 3505 81225 3483 69169 | 3611 | 152881 3680 | 211600
1.86 | 3130 3713 | 339889 3359 52441 3336 42436 | 3432 | 91204 3289 25281
1.73 | 2737 3527 | 624100 3207 220900 3181 | 197136 | 3245 258064 | 2919 33124
1.63 | 2675 3359 | 467856 3077 161604 3046 | 137641 | 3083 166464 | 2626 2401
1.53 | 2489 3165 | 456976 2933 197136 2890 | 160801 { 2900 168921 | 2294 38025
1.44 | 2414 2958 | 295936 2787 139129 2732- 1 101124 | 2713 89401 | 1982 186624
1.37 | 2367 2767 | 160000 2659 85264 2595 51984 | 2547 12400 | 1718 | 421201
1.30 | 2350 } 2542 36864 2515 27225 2441 8281 | 2357 49 | 1416 | 872356
1.24 | 2246 2307 3721 2373 16129 2288 1764 | 2168 6084 | 1142 |1218816
1.18 | 2230 | 2014 46656 2207 529 2122 11664 | 1941 83521 810 |2016400
1.13 | 2070 1695 | 140625 2040 900 1970 10000 | 1708 | 131044 479 2531281
1.08 | 1804 12451 312481 1826 484 1771 1089 | 1397 | 165649 49 | 3080025
1.04 | 1796 654 | 304164 1578 47524 1564 53824 | 1022 | 599076 — —
C 2810 2369 2033 2108 4327

9.3.3 Pruebas de bondad del ajuste

En la teozrl’a estadistica, las pruebas d
sonla X"y la Kolmogorov-Smirnov.

breve.

Uni

9.5.

9.3.3.1 Prueba x2

La prueba x* es la mas po

a descripcion detallada de las bases estadi
le del enfoque de este texto. El lector interesado pu

pular. Fue propuesta por Karl Pearso

e bondad del ajuste mas conocidas
Enseguida se describen de manera

sticas de estas pruebas se sa-
ede recurrir a la referencia

n en 1900.
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Tabla 9.10
Limite Limite Marca Nimero
Intervalo Inferior Superior de clase observado
i I S; 0;
1 0 1400 700 0
2 1400 2800 2100 11
3 2800 4200 3500 5
4 4200 5600 4900 3
5 5600 7000 6300 4
6 7000 8400 7700 2
Y=n=25

Para aplicar la prueba, el primer paso es dividir los datos en un ndimero
k de intervalos de clase, como se muestra en la tabla 9.10 para los datos del
ejemplo anterior, donde se ha escogido k = 6.

Posteriormente se calcula el pardmetro estadistico:

k

D=Y - e (9.66)

i=1

donde 6; es el mimero observado de eventos en el intervalo i y ¢; es el nime-
ro esperado de eventos en el mismo intervalo.

€; se calcula como:

¢ = nlF(S) — F )] i=1,2,...,k (9.67)

donde F (S;) es la funcion de distribucién de probabilidad en el limite supe-
rior del intervalo i, F (I,) es la misma funcién en el limite inferior y n es el
nimero de eventos. En la columna 5 de la tabla 9.11 se muestran los valores
¢; para las cinco funciones de distribucién vistas anteriormente.

Una vez calculado el pardmetro D para cada funcién de distribucién con-
siderada, se determina el valor de una variable aleatoria con distribucién x*
para v = k — 1 — m grados de libertad y un nivel de significancia o, donde
m es el mimero de pardmetros estimados a partir de los datos.

Para aceptar una funcién de distribucién dada, se debe cumplir:

D= ok iom (9.68)

El valor de le_a, r—1—m S€ obtiene de tablas de la funcion de distribu-
cién x?, como la 4 del apéndice A.
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Tabla 9.11
Funcion de Intervalo F(S) F(I) ¢ 8; — €)*/e; D
distribucion i
Normal 1 0.087 0.017 1.75 1.75
2 0.276 0.087 4.73 8.31
3 0.432 0.276 3.90 0.31
4 0.82+ 0.432 9.80 4.72
5 0.956 0.824 3.30 0.15
6 0.993 0.956 0.93 1.23
24.41 16.47
1 0.021 0 0.53 053
Lognorma 2 0.309 0.021 7.20 2.01
3 0.655 0.309 8.65 1.54
4 0.851 0.655 4.90 0.74
5 0.938 0.851 2.18 1.52
6 0.974 0.938 0.90 1.34
24.36 7.68
1 0.019 0 0.48 0.48
pearson I 2 0.466 0.019 11.18 0.00
3 0.637 0.466 4.28 0.12
4 0.831 0.637 4.85 0.71
5 0.933 0.831 2.55 0.83
6 0.976 0933 1.08 0.78
24.42 2.92
Gumbel 1 0.074 0.002 1.80 1.80
2 0.324 0.074 6.25 3.61
3 0.614 0.324 7.25 0.70
4 0.810 0.614 4.90 0.74
5 0.913 0.810 2.58 0.79
6 0.961 0.913 1.20 0.53
23.98 8.17
Gumbel 1 0.228 0.070 3.95 3.95
dos 2 0.408 0.228 4.50 9.39
poblaciones 3 0.543 0.408 3.38 0.78
4 0.654 0.543 2.78 0.02
5 0.871 0.654 5.43 0.37
6 0.958 0.871 2.18 0.01
22.22 14.52
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Los valores de la o que se usan normalmente son del 10, 5y 1%. El valor
de «, en la teoria estadistica, es la probabilidad de rechazar la hipdtesis nula

Ho: La funcién de distribucién de probabilidad es O («, 8, .. .) (9.69)

cuando en realidad es cierta, es decir, de cometer un error tipo I. En la ecua-
cién 9.69, D es la funcién de distribucion de probabilidad considerada y o
B, . . . son sus pardmetros. ’
Sin embargo, o no se puede hacer arbitrariamente pequefia sin incremen-
tar al mismo tiempo la probabilidad de cometer un error tipo II, que es el
. de aceptar Ho cuando en realidad no es verdadera. El valor mas comuin de
o es de 0.05 (referencia 9.5); para este nivel de significancia suelen aceptarse
varias funciones de distribucioén de probabilidad. De ser el caso, y si se usa
solamente este criterio para aceptar una funcion, se escogeria la que tiene el
menor valor de D.
Asi, seleccionando un nivel de significancia de o = 0.05, se tiene, para
funciones de dos parametros (tabla 3 del apéndice A):

x200s3 = 7.81 (9.70)

para funciones de tres pardmetros:

X20'95_2 = 5.99 (971)

y para funciones de cuatro pardmetros estimados de los datos:

X’0.05.1 = 3.84 . 9.72)

Comparando X 20,95,3 con los valores de D correspondientes a las funcio-
nes normal, lognormal y Gumbel, que tienen dos pardmetros, se aceptaria so-
lamente la funcidn lognormal para este nivel de significancia. También se
aceptaria la funcién Pearson III, que tiene tres pardmetros (2.92 < 5.99) y
se rechazaria la Gumbel de dos poblaciones, que tiene cuatrc parimetros
(14.52 > 3.84).

Nétese que al rechazar una funcién dada se incluyen los pardmetros esti-
mados; es decir, en este caso, por ejemplo, se dice ‘‘se rechaza la funcidn
de distribucién normal con ¢ = 3886, 6 = 1825.9”°, pero podria aceptarse
esta misma funcién con otros valores de los pardmetros, aunque esto nor-

Igalmente no ocurre si dichos pardmetros se calculan con los métodos
Vistos.
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Para decidir entre las funciones aceptadas, i.e, lognormal y Pearson III,
se comparan sus respectivos valores de D, con lo que se concluirfa que la Pear-
son III es la que mejor se ajusta a los datos. Este tipo de andlisis debe hacerse,
sin embargo, con cierto cuidado, pues dado que la funcién Pearson III tiene
mds pardmetros que la lognormal, la comparacién no es del todo vélida.

Por otra parte, siempre se debe tener precaucion al aplicar la prueba, pues
sus resultados dependen mucho de la seleccion de los intervalos y del tamafio
de la muestra, e incluso pueden resultar contradictorios para una misma muestra
(referencia 9.5). Sus resultados deben tomarse con mucha reserva, en espe-
cial cuando se usan para discriminar una funcién de distribucién de probabili-
dad de otra y son, en cambio, mucho mas ttiles sélo para compararlas.

9.3.3.2 Prueba Kolmogorov-Smirnov

Esta prueba consiste en comparar el méaximo valor absoluto de la diferencia
D entre la funci6n de distribucién de probabilidad observada F, (x,) y la es-
timada F (x,,)

D = mix |F, () — F ()] 9.73)

con un valor critico d que depende del nimero de datos y el nivel de signifi-
cancia seleccionado (tabla 5 del apéndice A). Si D < d, se acepta la hipdtesis
nula 9.69. Esta prueba tiene la ventaja sobre la x? de que compara los datos
con el modelo estadistico sin necesidad de agruparlos. La funcidn de distribu-
¢cién de probabilidad observada se calcula como (ecuacién 9.29):

m

n+1

F,(x,)=1— 9.74)
donde m es el nimero de orden del dato x,, en una lista de mayor a menor
y n es el nimero total de datos.

Para ¢l caso del ejemplo anterior se ha elaborado la tabla 9.12.

En la columna 2 se han escrito los gastos maximos anuales registrados,
ordenados de mayor a menor, en la 3 se calculan los valores de la funcion
de distribucién de probabilidad observada segin la ecuacion 9.74; en las co-
lumnas 4, 6, 8, 10y 12 se tienen los valores de F (x,,) calculados segun las
cinco funciones de distribucién tedricas vistas anteriormente y en las 5,7, 9,
11 y 13 se muestran los valores absolutos de las diferencias entre F,(xp) ¥
F (xm)~

Se ha encerrado en un rectingulo el valor de D para cada funcién de dis-
tribucién. Como se puede observar, segtn esta prueba se aceptarian todas las
funciones de distribucion consideradas para un nivel de significancia o = 0.05,
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282 Probabilidad y estadistica en hidrologia

Tabla 9.14 Longitud del registro, en afios, necesaria para
estimar avenidas con un intervalo de confianza de 0.05
y periodo de retorno T (referencia 9.8)

T en afios Error aceptable
10% 25%

10 90 18

50 110 39

100 115 48

desvios, etc. Por otra parte, es natural pensar en que las predicciones son mds
confiables a medida que aumenta la longitud de los registros. En la tabla 9.14
se muesira la longitud del registro, en afios, necesaria para predecir avenidas
con un intervalo de confianza de 0.05 (referencia 9.7) para diferentes perio-
dos de retorno T.

En todo caso, los resultados de los andlisis estadisticos, como en casi to-
da la hidrologfa, no deben aceptarse dogmadticamente. El criterio y el juicio
ingenieril deben siempre estar presentes. Aun cuando a veces se recomienda
no usar registros de menos de, por ejemplo, 20 afios para andlisis estadisticos
(referencia 9.8), con frecuencia no hay otra alternativa, y es ahif donde el pa-
pel del ingeniero adquiere clara importancia sobre los métodos del analisis.
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Tabla A.1
Areas bajo la curva normal Tabla A2
de — wazg | La funcién gamma |
L R |
F(@ = ———o e T dz ¢ |
27 - 0 Z I Definicién de la funcién gamma I'(n) para n > 0 |
o0
z 0 1 2 3 4 5 6 7 8 9 1 T(n) = fleTidt n >0
0
0.0 0.5000  0.5040 05080 0.5120 0.5160 0519 0523  0.5279 05319  0.5359
0.1 0.5398 05438 05478  0.5517  0.5557 0.5596 05636 05675 0.5714 05754
02 0.5793 05832 05871  0.5910  0.5948  0.5987 0.6026 0.6064 0.6103 06141 -
03 06179 0.6217  0.6255 0.6293  0.6331  0.6368 06406 0.6443 06480  0.6517 Férmula de recurrencia
0.4 C.6554 06591  0.6628  0.6664 06700 0.6736 0.6772  0.6808  0.6844 06879
0.5 06915 0.6950  0.6985  0.7019  0.7054  0.7088 07123 07157 07190 07224 ) T'(n + 1) = nl'(n)
06. 1 07258 07291 0.7324  0.7357 07389 07422 07454 07486 07518 0.7549 3 T + 1) = n! sin=0,1,2,...donde0! =1
0.7 07580 €7612 07642 0.7673  0.7704 0.7734  0.7764 07794 07823 07852
0.8 07881 0.7910 07939  0.797 07996  0.8023  0.8051  0.8078  0.8106  0.8133
09 0.8155 08186 0.8212  0.8238 08264  0.8289 0.8315 0.8340  0.8365  0.8389
i6n gamma para n < 0

10 08413 0.8438  0.8461  0.8485  0.8508 08531  0.8554 08577 0.8599  0.8621 Funcién gamma p
1.1 08643 0.8665  0.8686  0.8708  0.8720 0.8749 08770  0.5790  0.8810  0.8830
1.2 08849 0.8369 08888  0.8907 08925 0.8944 08962 0.8980  0.8597  0.9015 <z definida como

i0n gamma puede ser defi
13 0.9032 09049 0.9066 09082 09099 09115 09131 09147 09162 0917 Cuando n < 0 la funcién g p
1.4 09192 09207 09222 09236 09251 0.9265 09279 0.9292  0.9306 0.9319 I'n + 1)

4 Py =

1.5 09332 09345 09357 09370 09382  0.9394 00406 0.9418 00420  0.9441 n

16 0.9452 09463 ©.9474 09484 09495 09505 09515 09525 0.9535 09545
1.7 0.955 09564 09573 09582 09501 0959 09608 0.9616 09625 09633
18 0.941 09649 0.9656 09664 09671 09678 09686 0.9693 0.9609 09706 Representacién gréfica de 1a funcién gamma
1.9 09713 09719 0.9726 09732 09738 09744 0970 09756 09761 09767

2.0 0.9772 09778 0.9783 09788 09793  0.9798 09803 .0.9808 09812  0.9817 5 I()

2.1 0.9821  0.9826  0.9830  0.9834 09838 09842 09846 09850 09854  0.9857 .

2.2 0.9861 09864 09868 09871 09875 09878 09881 09884 09887  0.9890

2.3 0.9893  0.9896  0.9898  0.9901  0.9904 09906 09909 09911 0.9913 09916 3 /

2.4 0.9918  0.9920 09922 09925 0997 09929 09931 09932 09934 09936 2 /

2.5 0.9938  0.9940 09941  0.9943 09945 09946 09948 09949 09951  0.9952 1

2.6 0.9953  0.9955  0.9956  0.9957  0.9959  0.960 0.9961 0.9962 0993 09964 54

2.7 0.9965  0.9966  0.9967  0.9968 0.99%69 0.9970 0.9971 09972 09973 09974 n
2.8 0.9974  0.9975 05976 0.9977 09977 09978 09975 0.9979 09980  ©.9981 o i T O O T
29 O.9981  0.9982 09982 0.9983 0998 09984 09985 09985 0998 09986 ] A

3.0 09987 0.9987 09987  0.9988  0.0088 0.9989 09989  0.9989  0.9990  0.9990 _3

3.1 0.9990  0.9991  0.9991  0.9991  0.99%2 09992 09992 09992  0.9993 09993

32 0.9993  0.9993  0.9994 09994  0.9994 0999 09994 099955 09995 0995 MNi=2

33 0.9995  0.9995 09995  0.999% 0999 0999 09996 09996 09996 09997 “— 5]

3.4 0.9997  0.9997  0.9997  0.9997  ©.9997  0.9997 0.9997  0.9997  0.9997  0.9998

; P
3.6 0.9998 09998  0.99% 09999  0.9999  0.9999  0.9999 09999 0.9999 09999 Algunos valores de la funcion gamma

3.7 0.9999  0.9999  0.9999  0.9999 09999  0.9999 0.9999  0.9999 0.9999 9999

3.8 0.9999  0.9995 09999 0999 09999  0.999 09999 09999 09999 09999 |

3.9 10000 10000 10000  1.0000 10000 10000  1.0000 10000  1.0000  1.0000 5 I(—) = ﬁ
2

3.5 0.9998 0.9998  0.9998  0.9998  0.9998  0.9998 0.9998  0.9998  0.9998 0.9998 i
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1:3:5- - Cm — 1)

1
6  Tm+ —)= Jn o om=1,23 ...
1 (- D™" [x
7 '(=m+ —) = J m=1,2,3...
2 135 - -@m — 1)
Tabla A.3

Funcion gamma

T'x) = S Fledtparal = x = 2
0

Para poder obtener valores adicionales empléese la formula T'(x + 1) = xI'(x)

X T'(x) X T'x)
1.00 1.00000 1.25 0.90640
1.01 0.99433 1.26 0.90440
1.02 0.98884 1.27 0.90250
1.03 0.98355 1.28 0.90072
1.04 0.97844 1.29 0.89904
o | e
e 096415 131 0.89600
1.08 0.95973 1.32 0.89464
1.09 0.95546 1.33 0.89338

134 0.89222
1.10 0.95135 1.35 0.89115
111 0.94740 1.36 0.89018
1.12 0.94359 1.37 0.88931
1.13 0.93993 1.38 0.88854
1.14 0.93642 1.39 0.88785
e | o
. 099670 1.41 0.88676
s 092373 142 | 0.88636
o 09908 1.43 0.88604

1.44 0.88581
1.20 0.91817 T 145 0.88566
1.21 0.91558 1.46 0.88560
1.22 0.91311 1.47 0.88563
1.23 0.91075 1.48 0.88575
1.24 0.90852 [ 149 0.88595

Apéndice A

Tabla A.3 (Continuacidn).

x T'(x) x I'(x)
1.50 0.88623 1.76 0.92137
1.51 0.88659 1.77 0.92376
1.52 0.88704 178 0.92623
1.53 0.88757 1.79 0.92877
1.54 0.88818 180 0.93138
1.55 0.88887

1.81 0.93408
1.56 0.88964

1.82 0.93685
1.57 0.89049

1.83 0.93969
1.58 0.89142
13 089243 1.84 0.94261

' ' 1.85 0.94561
1.60 0.89352 1.86 0.94869
1.61 0.89468 1.87 0.95184
1.62 0.89592 1.88 0.95507

'1.63 0.89724 1.89 0.95838
1.64 0.89864 100 0.06177
1.65 0.90012

1.91 0.96523
1.66 0.90167

1.92 0.96877
1.67 0.90330

1.93 0.97240
1.68 0.90500
Leo 0.90678 1.94 0.97610

' ' 1.95 0.97988
170 0.90864 1.96 0.98374
171 0.91057 1.97 0.98768
1.72 0.91258 1.98 0.99171
1.73 0.91467 1.9 0.99581
1.74 0.91683
1.75 0.91906 2.00 100000

287



Apéndice A 289

288 Apéndice A
Tabla A.4 Tabla A.5 Valores criticos d para la prucba Kolmorogov-Smirnov de bondad del ajuste*
Tamaiio de
) la muestra a = 0.10 a = 0.05 =
Valores percentiles (xf,) de ’ a = 0.0l
la distribucion ji-cuadrado 5 0.51 0.56 0.67
con n grados de libertad 10 0'37 O- 41 0'49
(drea sombreada = p). } 15 0.30 0.34 0.40
2
X, 20 0.26 0.29 0.35
25 0.24 0.26 0.32
30 0.22 0.24 0.29
_ 40 0.19 0.21 0.25
2 2 X2 2 2 2 2 2 2 2 2 2 2 .
n Xp.995 X0.99 0.975 X0.95 X0.90 X0.75 X0.50 X925 X0.10 X0.05 X0 .025 X0.01 X0.005 i
n grande 1.22/ jn 1.36/ n 1.63/jn
1| 788 663 502 38 271 132 0455 0.102 0.0158 0.0039 0.0010 0.0002 0.0000
2] 106 921 738 599 461 277 139 0575 0211 0103  0.0506 0.0201 0.0100 . )
3 128 113 935 781 625 411 237 121 0584 0352 0216 0.115 0072 Tomada de la referencia 9.5.
4] 149 133 1A 949 778 539 336 192 106 0711 048 0297  0.207
S| 167 151 128 111 924 663 435 267 161 LI5S 0831 055 0412
6| 185 168 144 126 106 7.8 535 345 220 164 124 0872 0676
71 203 185 160 141 120 904 635 425 2.8 217 169 124 0.989
8| 220 200 175 155 134 102 734 507 349 273 218 165 134
9| 236 217 190 169 147 114 834 59 417 333 270 209 173

10 252 232 20.5 18.3 16.0 125 934 6.74 4.87 3.94 3.25 2.56 2.16
11 26.8 24.7 219 19.7 17.3 13.7 103 758 5.58 4.57 382 3.05 2.60
12 28.3 262 233 210 18.5 14.8 1.3 8.44 6.30 523 4.40 3.57 3.07
13 29.8 277 247 224 19.8 16.0 12.3 9.30 7.04 5.89 5.01 .. 411 3.57
14 313 29.1 26.1 237 211 17.1 i3.3 0.2 7.79 6.57 5.63 4.66 4.07

15 328 306 275 25.0 22.3 18.2 143 11.0 8.55 7.26 6.26 5.23 4.60
16 343 320 288 263 23.5 19.4 153 1.9 931 7.96 6.91 5.81 5.14
17 357 334 302 276 248 205 16.3 2.8 101 8.67 7.56 6.41 5.70
8 37.2 348 315 289 260 216 17.3 13.7 109 9.39 8.23 7.01 6.26
19 386 362 329 30.1 272 227 i8.3 146 117 10.1 8.91 7.63 6.84

20 400 376 342 314 284 238 193 155 124 10.9 9.59 8.26 7.43
21 414 389 355 32.7 296 249 203 16.3 132 1.6 . 103 8.90 8.03
22 42.8 403 36.8 33.9 30.8 260 213 172 140 12.3 110 9.54 8.64
23 442 416  38.1 35.2 320 27.1 22.3 18.1 14.8 13.1 1.7 10.2 9.26
24 45.6 430 394 364 33.2 282 233 19.0 157 13.8 2.4 10.9 9.89

25 46.9 443 40.6 377 344 293 243 9.9 165 14.6 13.1 115 10.5
26 483 456 419 389 356 304 253 208 173 15.4 13.8 12.2 11.2
27 496 47.0 432  40.1 36.7 315 263 21.7 181 16.2 14.6 129 11.8
28 51.0 483 445 41.3 379 326 273 2277 189 16.9 15.3 13.6 2.5
29 523 49.6 457 426 39.1 33.7 283 236 19.8 17.7 16.0 14.3 3.1

30 537 509 47.0 438 403 348 293 245 206 18.5 6.8 15.0 13.8
40 66.8 63.7 593 558 51.8 456 393 337 29.1 26.5 24.4 222 20.7
50 795 762 714 675 632 563 493 429 377 34.8 324 29.7 28.0
60 920 884 833 79.1 744 67.0 . 593 523 465 43.2 40.5 375 35.5

70| 1042 1004 950 90.5 85.5 776 693  6L7 553 51.7 48.8 45.4 43.3
80 | 116.3 1123 106.6 1019 96.6 88.1 793  7i.l 643 60.4 572 53.5 51.2
90 | 1283 1241 1181 1i3.1 107.6 986 893 80.6 733 69.1 65.6 61.8 59.2
100 | 1402 1358 129.6 1243 1185 109.t 99.3  90.1 824 719 74.2 70.1 67.3
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B Regresion

y correlacion

B.1 REGRESION LINEAL SIMPLE

Uno de los modelos mas simples y comunes en la hidrologia estd basado

en la suposicion de que dos variables se relacionan en forma lineal. En gene-
ral, el objetivo de un modelo de esta naturaleza es poder estimar el valor de
una variable, que se denomina variable dependiente, a partir del valor de la
otra, que se llama variable independiente.
Ejemplo B.1. En la tabla B.1 se muestra el escurrimiento anual y la precipita-
cién anual de 1966 a 1977 en la estacion hidrométrica Altamirano, sobre el
rio Tzanconeja, Chis. y en la estacién climatolégica del mismo nombre. Lla-
mando x a la precipitacidn y y al escurrimiento, se desea saber si un modelo
de la forma:

y=a+ fx (B.1)

Tabla B.1 Datos de la estacién Altamirano, Chis.

afio y = escurrimiento x = luvia anual,
anual, m m
1966 0.557 1.637
1967 0.436 1.655
1968 0.562 1.884
1969 0.776 2.018
1970 0.600 1.536
1971 0.391 1.349
1972 0.359 1.327
1973 0.567 1.555
1974 0.635 1.405
1975 0.495 1.335
1976 0.580 1.391
1977 0.325 1.133
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representa adecuadamente la relacion entre las dos variables y cudles son los
valores de a y 8 que hacen que la representacion sea la mejor posible. Si se
dibujan los datos en una gréfica, como se muestra en la figura B.1, sc observa
que, para cualquier funcién del tipo de la ecuacion B. 1, se cometerd un error
e; en la predicci6n para un valor x; de la variable independiente, cuyo valor es:

e =3 — ¥ B.2)

donde §; es el valor de y estimado por la ecuacién B.1. Para encontrar los
valores de @ y 8 que hacen que la representacion de la relacion entre x y y
sea la mejor posible, conviene hacer que

M = Le? (B.3)
sea minimo. De este modo se evita, por ejemplo, que los errores positivos
y negativos se compensen, como sucederfa si se tratara de hacer Ze; = 06

las dificultades algebraicas que aparecen al tratar de minimizar Ile].
Para que M sea minimo, se debe cumplir que:

oM

— =0 B.4
o B.4)
y que:
oM
" =90 B.5
o8 (B.5)

Sustituyendo (B.3), B.2) y (B.1) en (B4A) y (B.5) se obtiene:

M
— = 2% [a + Bx; — y,] =0 (B.6)
da
oM 2L + B 0 B.7)
_— = X; | & X — Vi = ) .
26 [ ' ]

o bien:
noe + BLx; — Zy; = 0 (B.8)
afx; + BIx? — Lxy; = 0 (B.9)

Regresion lineal simple

y,m

3

Valores medidos

1.04

0.54

X, m

2.0

1.5

1.0

0.5

Figura B.1
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(B.8) y (B.9) se denominan ecuaciones normales. Su solucion, en térmi-
nos de a y B, es:

E)’i Ex,2 - Ex,-y,» Ex,»

= (B.10)
“ Nl — (Ex)?
Lxy; — Lx; Ly;
8 = h yz — 1' 2}’1 (B.11)
nXx; Zx)

Asi, para el ejemplo en cuestion se tiene:
n =12

Tx, = 6.283; (Ix)? = 332.152

x? = 28.37; Lxy; = 9.793

Por lo tanto, de las ecuaciones (B.10) y (B.11):

o= 029 o8
8.289

g = =09 _ o363
8.289

Asi, la ecuacién de regresion resulta:
y = —0.028 + 0.363 x

En la figura B.1 se muestran los datos y la recta de regresion correspon-
diente. Siempre que se realice un ajuste por regresién como el anterior, con-
viene determinar qué tan bien se ajusta la recta a los puntos medidos, o
dicho en otras palabras, qué tanta dispersion existe entre los puntos en torno
a la recta. Para ello se calcula el coeficiente de correlacién como (referencias
B.1yB.2)

g
p =08 (B.12)
Oy
donde o, = desviacién estdndar de x.
o, = desviacién estandar de y.

Regresion lineal miiltiple 295

El coeficiente de correlacién p varia entre —1 y +1. Cuando su valor
se acercaa — 1 (en el caso de §<0) o a +1 (cuando 3>0), se dice que hay
una buena dependencia o correlacién lineal entre x y y. Cuando p—~0, enton-
ces dicha correlacién no es aceptable. En el caso del ejemplo, se tiene:

o, = 0.251
o, = 0.124
y por lo tanto:
0.251
p = 0251 (0.363) = 0.735
(0.124)

En general, un coeficiente de correlacion de‘0.8 6 mayor es aceptable,
aunque esto no debe tomarse dogmadticamerite.
B.2 REGRESION LINEAL MULTIPLE
Lo anterior puede extenderse a dos o mds variables dependientes. Por ejem-
plo, para el caso de dos variables dependientes, x; y x,, el modelo lineal adop-
ta la forma:
Y=o+ Bx; + B (B.13)

donde «, 8, y B, son los pardmetros a encontrar.

En este caso, es posible demostrar que las ecuaciones normales son (refe-
rencia B.2):

Ly = an+p,Lx; +B,5x, (B.14)
() = alx +B, L) +B8,E(x,x,) (B.15)
Z(xy) = alxy+B120xxp) +B8,L(xy)? (B.16)

cuya solucién proporciona los valores de «, 8; y 8, y el coeficiente de co-
rrelacién muiltiple es (referencia B.2):

2 12
R = <1 - —LLy'gz”‘ ) (B.17)
y
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donde
1 .
St 1 = Y O — 9
S§ = variancia de y.
§; = valor estimado de y para x; y xp;.

Ejemplo B.2. Se desea saber si en una cierta region el gasto maximo medio
anual*, el drea de la cuenca y la altura media de precipitaciéon médxima en 24
h se pueden correlacionar linealmente, y qué tan bueno es el ajuste. Los datos
se presentan en la tabla B.2.

Solucion

Los coeficientes de las ecuaciones (B.14) a (B.16) son:

n = 14 Eixx) = 43.37
Ly = 304.3 L(xyy) = 628.04
Ix, = 21.34 L(xy)? = 86.99
Xx, = 34.30
E(xy) = 146594
(x))? = 108.74
Tabla B.2
Estacion | y = gasto mdximo medio | x; = drea de la | x, = altura media
anual, 10°m’/s cuenca, 10° kom? de precipitacion
mdx. en 24 h, cm
1 15.5 1.25 1.7
2 8.5 0.87 2.1
3 85.5 5.69 1.9
4 105.0 8.27 1.9
5 24.8 1.62 2.1
6 3.8 0.18 2.4
7 1.8 0.15 3.2
8 18.0 1.40 2.7
9 8.8 0.30 2.9
10 8.3 0.32 2.9
11 3.6 0.18 2.8
12 1.9 . 0.15 2.7
13 16.5 0.87 2.1
14 2.8 0.09 2.9

* Es decir, el promedio de los gastos mdximos anuales.
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Por lo tanto, dichas ecuaciones resultan:

It

304.30

1 465.94
628.04

140+21.348,+34.386,
21.34c+108.748,+43.378,
34.30a+43.378,+86.998,

Il

Resolviendo el sistema, resulta:
a = 2.013; B8, = 13.13; B, = —0.12

Ademas, S = 15.6

2
ylxp.x2

52 1026.77

por lo que el coeficiente de correlacién miltiple es:

15.6
R=(1-—")" = 0.993
1 026.77

Se observa que existe una buena correlacion entre las tres variables.
Las ecuaciones (B.14) a (B.16) se pueden generalizar a mds de dos varia-
bles independientes; para n variables independientes, el modelo es de la forma:

y=a+ Bx; + Bxy + ...+ Bx, B.17a)
y las ecuaciones normales son:
Ey = oan + BlExl + BzEJCz + ...+ ﬁ,,Ex,,

Ixy = alx, + BEx] + BIxx, + . . . + B.Ixx, (B.17b)

Lxy = akx, + BLxx, + Blxx + ..o + BnExﬁ

B.3 REGRESION NO LINEAL
Cuando las variables no se relacionan en forma lineal, es posible usar los con-
ceptos anteriores para determinar una ecuacion de regresion, cuya forma pue-

de ser, por ejemplo, en el caso de dos variables x y y:

y=axf (B.18)
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Si se obtienen logaritmos de la ecuacién B.18:
Iny = Ina + B Inx (B.19)
Definiendo
y =lIny
a =lna
x" =Inx
se tiene:
y =a+ Bx’ (B.20)

que €s una ecuacion lineal, que puede analizarse de manera andloga a como
se hizo en la regresion lineal simple. El resultado serfa g y 8; el valor de «
(ecuacién B.18) serd entonces:

o =e B.2D)
Andlogamente es posible hacer andlisis de correlacién no lineal multiple.

Por ejemplo, en el caso de dos variables independientes, se podria establecer
la ecuacién:

y = axfixh (B.22)

Tomando logaritmos de la ecuacién B.22:

Iny =ina+8, In x, +8, In x, (B.23)
0 bien:
Y o=a+ Bix{ + Bxs (B.24)
donde y' =1Iny
x{ =lInx
x; = Inx,
a = lnao

La ecuacion (B.24) es la de un plano en los ejes X{, X3 ¥y ¥’ y su andlisis
seria similar al correspondiente a la correlacién lineal multiple.
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En los casos en que se desea ajustar a los puntos medidos un polinomio
de grado n

y=a+Bx + B+ ..+ B (B.25)

se puede aplicar la metodologia descrita para el caso de una linea recta. En
este caso, las ecuaciones normales resultan:

Ly = an + BZx + BIx® + ... + B,Ix"
Txy = afx + BiZx? + BEx® + . .. +8,Ix" ! (B.26)
Ix"y = oLx" + BIx"T! + BIx"T? + ... + B,Ix?
Tabla B.3
[ Altura de | Gasto
escala, m | m’/s

1 2.45 531

2 1.51 294

3 1.48 288

4 0.78 159

5 5.80 1635

6 6.00 1705

7 4.16 1089

8 5.58 1560

9 3.80 937

10 4.08 1013

11 2.63 616

12 1.11 210

13 1.01 201

14 0.71 146

15 0.51 120

16 0.52 111

17 0.50 81

18 2.02 449

19 1.72 369

20 1.92 422

21 1.35 266

22 1.28 247

23 1.40 280
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Ejemplo B.3. En la estacién hidrométrica El Colorado, sobre el rio Lacantum,
Chis., se han medido, en 1976, las alturas de escala y los gastos mostrados N
en la tabla B.3. Determinar una curva media que relacione la altura de escala 7
con el gasto o
X b o
% ™~ o ™
a) Usando un modelo de la forma B.18 g 2 G E
b) Usando un polinomio de segundo orden (modelo B.25) 2 X + 09 2
L o o x ©
. E-3 5 g ©
Solucion 8 s s 2 !
S o
a) Sea x = gasto en m>/s, y = altura de escala en m. Entonces, usando el & > 18
modelo lineal B.20 se tienen los siguientes coeficientes de las ecuaciones * ' 3
normales: | !
|
Ly’ = Z(iny) = 12.498
L(x’)? = Z(n x)? = 826.519
Ex'y’) = Z(nxIny) = 89.413
Lx" = Z(nx) = 136.378 ~
n =23 18 m
o, = 0.901 NI S
o, = 0.775 N\ 8
\ [
. 'y
De las ecuaciones B.10 y B.11, N\
\
_ 12.498x826.519—89.413x136.378
23x826.519 —(136.378)2 o
£ 4+ O
—1864.132 I )
= 22 4536 5 R
410.978 2
g N
23Xx89.413—-136.378x12.498 4
410.978 Q e
I
Por lo tanto, de la ecuacién B.21: > 2o
o
-t : } 4 } + T
a = e 9 = 00107 s © w0 < ® o - ©

y el modelo es:

y = 0.0107 x%857
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con un coeficiente de correlacion

o 0.901
— 8% — 0857
p=5 0.775

’ Gy

Se observa una excelente correlacion entre el modelo y los datos. Esto
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= 0.996

se puede verificar visualmente en la gréfica de la figura B.2.

b) Las ecuaciones normales son en este caso (ver ecuacion (B.26)):

Ly = an + B;Zx + B,Ix?
Txy = alx + B;Zx? + B,Ix°
xty = ofx? + B,Ix° + BEx?
y se tiene:
n =23
Ly = 52.38
.- Ix = 12729
©Ix? = 12,825,097
"Ik = 1.70099x101°
ox* = 2.50982x10"
Txy = 48682.46
Ix’y. = 62,334,105

El sistema de ecuaciones g¢s entonces:

23 + 1.27x10%8, + 1.28x1078,
1.27x10* o + 1.28x107 B, + 1.70x10'° 8,
1.28x107 a + 1.70x10' g, + 2.51x10" g,

[T

y su solucién es, salvo errores de redondeo:

o« = 0.079
B = 4.77x1073
B, = —7.91x1077

Asi, el modelo resulta:

y = 0.079 + 4.77x10 %

52.38
4.87x10*
6.23x107

— 7.91x10 7 "x?

551.48
A642
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