
	
		
		    
			
			    
			
			
			    
			    
			    
			 
		    

		                     
				 Home
	 Add Document
	 Sign In
	 Register


			
			    
				
				    
					
					
					    
					

				    

				

			    

			

		    

		

	

	
    
	
	        	    
		    		Hidrologia Aplicada - Ven Te Chow    	    

	    	    	Home 
	Hidrologia Aplicada - Ven Te Chow


	

    




    
	
	    	    
		
		    
			
			    
				...			    

			        			    
    				Author: 
				    					Héctor Floresc				        			    

			    
			

			
			    

			     300 downloads
			     4595 Views
			        			     33MB Size
			    			

			
			     Report
			

		    

		    
			
			    
				 DOWNLOAD .PDF
			    

			

			
			    
				
				
				    
				
				
				
				    
				
				
				    
				
			    

			    
				

			    

			

		    

		    

		    

		    
		    

		

            

            
                
                    Recommend Documents

                

		
		    									    
    
	
	    
	
    

    
	
	    
		Hidrologia Aplicada - Ven Te Chow	    
	
	
	    estudio de los fenomenos hidrologicos y sus efectos en la vida humanaDescripción completa

	

    

    

    


						    
    
	
	    
	
    

    
	
	    
		Hidrologia Aplicada  Ven Te Chow	    
	
	
	    Libro de HidrologíaDescripción completa

	

    

    

    


						    
    
	
	    
	
    

    
	
	    
		Hidrologia Aplicada - Ven Te Chow - Mc g	    
	
	
	    ljDescripción completa

	

    

    

    


						    
    
	
	    
	
    

    
	
	    
		Hidrologia Aplicada - Ven Te Chow.pdf	    
	
	
	    Descripción completa

	

    

    

    


						    
    
	
	    
	
    

    
	
	    
		Hidrologia Aplicada  - Ven Te Chow.pdf	    
	
	
	    Descripción completa

	

    

    

    


						    
    
	
	    
	
    

    
	
	    
		Solución problemas Ven Te Chow Hidrología aplicada	    
	
	
	    Solucion de problemas cap. 7, 9 , 12

	

    

    

    


						    
    
	
	    
	
    

    
	
	    
		Solución problemas Ven Te Chow Hidrología aplicada	    
	
	
	    Descripción: Solucion de problemas cap. 7, 9 , 12

	

    

    

    


						    
    
	
	    
	
    

    
	
	    
		Ejercicios Del Ven Te Chow Mio	    
	
	
	    Descripción completa

	

    

    

    


						    
    
	
	    
	
    

    
	
	    
		Hidráulica de Canales Abiertos [Ven Te Chow]	    
	
	
	    

	

    

    

    


						    
    
	
	    
	
    

    
	
	    
		Ven Te Chow Hidraulica de Canales Abiertos	    
	
	
	    

	

    

    

    


						    
    
	
	    
	
    

    
	
	    
		hidrologia aplicada - ven te chow - mc graw hill - completo (ocioso).pdf	    
	
	
	    

	

    

    

    


						    
    
	
	    
	
    

    
	
	    
		Ven T Chow HCA	    
	
	
	    Descripción completa

	

    

    

    


						    
    
	
	    
	
    

    
	
	    
		Hidrologia Estadistica Vente Chow	    
	
	
	    adasdasdasdasdasdasdasdasDescripción completa

	

    

    

    


						    
    
	
	    
	
    

    
	
	    
		Hidrologia Aplicada	    
	
	
	    Descripción completa

	

    

    

    


						    
    
	
	    
	
    

    
	
	    
		Como Te Ven Te Contratan	    
	
	
	    

	

    

    

    


						    
    
	
	    
	
    

    
	
	    
		Hidrologia Aplicada	    
	
	
	    Descripción: Enfoque a la hidrologia

	

    

    

    


						    
    
	
	    
	
    

    
	
	    
		Hidrologia Aplicada	    
	
	
	    Descripción: hidrologia

	

    

    

    


						    
    
	
	    
	
    

    
	
	    
		33259919 Ven Te Chow Hidraulica de Canales Abiertos	    
	
	
	    Descripción completa

	

    

    

    


						    
    
	
	    
	
    

    
	
	    
		HIDROLOGIA APLICADA	    
	
	
	    Ejercicios para la materia de Hidrologia Aplicada CIV 3333 Ideal para estudaintes de ingenieria civilFull description

	

    

    

    


						    
    
	
	    
	
    

    
	
	    
		Hidrologia Aplicada	    
	
	
	    Full description

	

    

    

    


						    
    
	
	    
	
    

    
	
	    
		Hidrologia Aplicada	    
	
	
	    Hidrologia AplicadaDescrição completa

	

    

    

    


						    
    
	
	    
	
    

    
	
	    
		libro - hidraulica de canales abiertos (ven te chow).pdf	    
	
	
	    Descripción completa

	

    

    

    


						    
    
	
	    
	
    

    
	
	    
		Applied Hydrology Solutions Manual by Ven Te Chow	    
	
	
	    HidrologíaDescripción completa

	

    

    

    


						    
    
	
	    
	
    

    
	
	    
		Hidrologia Basica y Aplicada	    
	
	
	    Descripción: Hidrologia aplicada

	

    

    

    


					    		

            

        

        
	                	
		

		
		    			
			    
				
			    

			

		    		    
			
			    
								    				    HIDROLOGIA APLICADA



[email protected]



 HIDROLOGIA APLICADA



VENTE~OW



Late Professor of Hydrosystems Engineering University of Illinois, Urbana-ChampaiKn DAVID R. MAIDMENT Associate Professor of Civil Engineering The University oJ Texas at Austin LARRY W. MAYS Professor of Civil Engineering The University of Texas at Austin



Traducci6n JUAN G. SALDARRIAGA Ingeniero civil M.Sc. en Ingenieria hidraulica Profesor de la Universidad de los Andes Revisi6n técnica GERMAN R. SANTOS G. M.Sc. Ph.D. Escuela Colombiana de Ingenieria



Prohibida la reproducci6n total o parcial de esta obra, por cualquier medio, sin autorizaci6n escrita del editor. DERECHOS RESERVADOS. Copyright (C) 1994, por McGRAW-HILL INTERAMERICANA, S.A. Transversal 42B No. 19-77. Santafé de Bogota, Colombia. Traducido de la primera edici6n en inglés de Applied Hydrology Copyright (C) MCMLXXXVIII, por McGRAW-HILL, Inc. ISBN: 0-07-010810-2 Editora: Martha Edna Suarez R. 1234567890



McGRAW-HILL Santafé de Bogota, Buenos Aires, Caracas, Guatemala, Lisboa, Madrid, México, Nueva York, Panama, San Juan, Santiago, Sao Paulo, Auckland, Hamburgo, Londres, Milan, Montreal, Nueva Delhi, Paris, San Francisco, San Luis, Sidney, Singapur, Tokio, Toronto.



ISBN: 958-600-171-7



Se imprimieron 1.000 ejemplares an al mes de Enero del 2000 Impreso en Colombia por: EDITORIAL NOMOS S. A. Printed in Colombia



9012356784



 VI



LOS AUTORES



sirvi6 en el ejército de los Estados Unidos en el laboratorio Lawrence Livermore en California. El Dr. Mays ha sido muy activo en investigaci6n y en docencia en la Universidad de Texas en las areas de hidrologia, hidraulica y analisis de sistemas de recursos hidraulicos. Ademas, ha trabajado como consultor en estas areas para varias agencias gubernamentales e industrias incluyendo el U.S. Army Corps ofEngineers, la Oficina del Fiscal GeneraI de Texas, las Naciones Unidas, la OTAN, el Banco Mundial y el gobierno de Taiwan. Es ingeniera registrado en siete estados y ha sido muy activo ~n comités de la American Society of Civil Engineers y otras organizaciones profesionales.



ACERCA DE LOS AUTORES



Ven Te Chow fue profesor en el Departamento de Ingenierfa Civil de la Universidad de Illinois en Urbana-Champaign desde 1951 hasta 1981. Obtuvo una prominencia internacional como académico, educador y diplomatico en hidrologfa, hidraulica e ingenieria de hidrosistemas. Recibi6 su titulo profesional en 1940 en la Universidad Chaio Tung en Shangai, permaneci6 luego varios alios en China como instructor y profesor, para después ir a la Universidad Estatal de Pennsylvania en la gue recibi6 su grado de M.S. en 1948, y a la Universidad de Illinois donde recibi6 su grado de Ph.D. en 1950. También recibi6 cuatro grados doctorales honorarios y muchos otros premios y honores incluyendo eI ser nombrado como miembro de la National Academy of Engineering. Fue un autor prolifico, escribi6 su primer libro a la edad de 27 anos sobre teorfa de estructuras (en chino). Fue el autar del texto Open-Channel Hydraulics en 1959 y el editor en jefe del Handbook oJ Applied Hydrology en 1964; ambos libros todavia se consideran trabajos de referencia estandar. Particip6 activamente en las sociedades profesionales, especialmente en la International Water Resources Association, de la cual fue uno de sus fundadores principales y su primer presidente. David R. Maidment es profesor asociado de ingenierfa civil en la Universidad de Texas en Austin donde ha formado parte del cuerpo profesaral desde 1981. Antes de este ano enseli6 en la Universidad de Texas A & M YBev6 a cabo investigaci6n hidrol6gica en el International Institute for Applied Systems Analysis en Viena, Austria, y en eI Ministerio de Obras y Desarrollo de Nueva Zelanda. Obtuvo su titulo profesional en la Universidad de Canterbury, Christchurch, Nueva Zelanda, y sus grados de M.S. y Ph.D en la Universidad de Illinois en Urbana-Champaign. El Dr. Maidment trabaja como consultor en hidro1ogfa para el gobierno y la industria y es editor asociado del Hydrological Sciences Journal. Larry W. Mays es profesor de ingenieria civil y titular de la ciitedra Engineering Foundation Endowed en la Universidad de Texas en Austin donde ha formado parte del cuerpo profesoral desde 1976. Antes de esto trabaj6 como asistente graduado de investigaci6n y luego como profesor asistente visitante de investigaci6n en la Universidad de Illinois en Urbana-Champaign donde recibi6 su Ph.D. Recibi6 su titulo profesional (1970) y su M.S. (1971) en la Universidad de Missouri en Rolla, y luego V



 CONTENIDO



VIII



4 4.1 4.2 4.3 4.4



5



CONTENIDO



Prefacio



XI



6 6.1 6.2 6.3 6.4 6.5 6.6



1.



Introducci6n



1.1 1.2 1.3 1.4 1.5



El ciclo hidro16gico Concepto de sistemas Modelo del sistema hidrol6gico'" Clasificaei6n de modelos hidroI6gicos'/ El desarrollo de la hidrologfa



2 5 8 9 13



2.



Procesos hidrol6gicos



20



7



2.1 2.2 2.3 2.4 2.5 2.6 2.7 2.8



Teorema de transporte de Reynolds Ecuaciones de eontinuidad Continuidad en tiempo discreto Ecuaciones de momentum Flujo en canales abiertos Flujo en medios porosos Balance de energIa Procesos de transporte



20 24 26 30 34 39 41 42



7.1 7.2 7.3 7.4 7.5 7.6 7.7 7.8



3 3.1 3.2 ~3.3



;"l



5.1 5.2 5.3 5.4 5.5 5.6 5.7 5.8



3.4 3.5 3.6



1 c



Agua atmosférica Circulaei6n atmosfériea Vapor de agua Precipitaci6n Lluvia Evaporaci6n Evapotranspiraci6n



54 54 57 65 73 82 93



VII



8 8.1 8.2 8.3 8.4 8.5



Agua subsuperficial Flujo no saturado Infiltraci6n Método de Green-Ampt Tiempo de encharcamiento



Agua superficial Fuentes de flujo superficial Hidrograma de caudal Exceso de precipitaci6n y escorrentla direeta Abstracciones utilizando eeuaeiones de infiltraci6n Método SCS para abstracciones Profundidad de flujo y velocidad Tiempo de transito Redes de rlos



Mediciones hidrol6gicas Secuencia de la medici6n hidrol6gica Medici6n del agua atmosférica Medici6n del agua superficial Medici6n del agua subsuperficial Sistemas de medici6n hidrol6giea Medici6n de earaeterfsticas fisiognificas



Hidrograma unitario Modeio de sistema hidrol6gico generaI Funciones respuesta en sistemas Iineales El hidrograma unitario Dedueci6n del hidrograma unitario Aplicaci6n del hidrograma unitario Calculo matricial del hidrograma unitario Hidrograma unitario sintético Hidrogramas unitarios para diferentes duraciones de lluvia



Transito agregado de crecientes Transito de sistemas agregados Transito de embalses nivelados Método de Runge-Kutta Transito hidrol6gico en rfos MOdelo de embalse lineal



101 101 110 112 120



130 130 135 138 143 150 159 167 171



180 181 185 189 196 198 204



207 208 210 220 223 225 228 231 237



249 249 252 259 264 268



 CONTENIDO



9. Transito distribuido de crecientes 9.1 9.2 9.3 9.4 9.5 9.6 9.7



Ecuaciones de Saint-Venant Clasificaci6n de los modelos de transito distribuido Movimiento de ondas Soluci6n analitica para la onda cinematica Aproximaciones por diferencias finitas Soluci6n numérica de la onda cinematica Método de Muskingum-Cunge



lO Transito de onda dinamica 10.1 Relaciones dinamicas de profundidad-caudal 10.2 Modelo implfcito de onda dinamica 10.3 Ecuaciones de diferencias finitas 10.4 Soluci6n por diferencias finitas 10.5 Modelo DWOPER 10.6 Transito de crecientes en rlos con meandros 10.7 Transito de crecientescausadas por rompimientos de presas



Il Estadistica hidrologica 11.1 11.2 11.3 Il.4 11.5



12 12.1 12.2 12.3 12.4 12.5 12.6



13 13.1 13.2 13.3 13.4 13.5



Tratamiento probabilfstico de la informaci6n hidrol6gica Funciones de frecuencia y de probabilidad Panlmetros estadfsticos Ajuste a una distribuci6n de probabilidad Distribuciones de probabilidad para Ias variabIes hidro16gicas



Analisis de frecuencia Periodo de retorno Distribuciones de valores extremos Analisisde frecuencia utilizando factores de frecuencia Gnlficas de probabilidad Método del Water Resources Council Analisis de confiabilidad



Diseno hidrol6gico Escala del disefio hidroI6gico Selecci6n del niveI de diseiio Amilisisde incertidumbre de primer orden Analisis de riesgo compuesto Analisis del riesgo de margenes de seguridad y factores de seguridad



IX



X



281



14



282 290 291 297 300 304 312



14.1 14.2 14.3 14.4 14.5 14.6



15



320 321 324 326 331 335 336 340



361 361 365 370 374 382



391 391 396 400 406 410 417



427 427 431 438 444 448



15.1 15.2 15.3 15.4 15.5 15.6



CONTENIDO



Tormentas de disefio Profundidad de precipitaci6n de disefio Relaciones intensidad-duraci6n-frecuencia Hietogramas de disefio utilizando analisis de eventos de tormenta Hietogramas de precipitaci6n de disefio utilizando las relaciones IDF Tormentas lfmites estimadas Calculo de precipitaci6n maxima probable



Crecientes de disefio Disefio de alcantarillado de aguas lIuvias Simulaci6n de crecientes de disefio Analisis de planicies de inundaci6n Disefio de embalses para el control de crecientes Pron6stico de crecientes Disefio para uso de agua



455 455 465 471 477 483 487



506 507 519 531 535 542 545



Indice deautores



573



Indice de materias



577



 XII



PREFACIO



Hidrologfa Aplicada es un libro de texto para cursos avanzados en pregrado y en posgrado en hidrologfa y es una referencia para 10s hidr6logos practicantes. La hidrologfa de agua superficial es el foco centraI del libro, la cual es presentada en tres secciones: procesos hidroI6gicos, amiIisis hidroIogico y disefio hidroIogico. Los procesos hidrol6gicos se cubren en Ios capftulos I a 6, los cuaIes describen Ios principios cientfficos que rigen Ios fen6menos hidrol6gicos. El sistema hidroIogico se visuaIiza como un voIumen de controI generalizado y se utiliza el teorema de transporte de ReynoIds (o ecuacion de volumen de control generaI) de la mecanica de fluidos para aplicar las Ieyes fisicas que rigen la masa, eI momentum y la energia en eI flujo de agua atmosférica, agua subsuperficiaI y agua superficiaI. Esta seccion se complementa con un capftulo dedicado a Ias mediciones hidrologicas. El anaIisis hidroI6gico se trata en Ios siguientes seis capitulos (7 a 12), Ios cuaIes h,acen énfasis en los métodos computacionales utilizados en hidrologia para tareas especificas tales como la modelaci6n del proceso lIuvia-escorrentfa, el transito de caudales yel analisis de eventos extremos. Estos capftulos se organizan en una secuencia que esta de acuerdo con la forma en que los analisis tratan la variabilidad en el espacio y en el tiempo y la aIeatoriedad del comportamiento del sistema hidrol6gico. En los capftulos 9 y IO se da una especial atenci6n al tema del transito de crecientes utilizando eI método de la onda dinamica donde los programas de computador estandarizados recientemente disponibles han hecho posible la aplicaci6n generaI de este método. El disefio hidro16gico se presenta en los tres capftulos finales (13 a 15), los cuales se concentran en los riesgos inherentes del disefio hidrol6gico, la selecci6n de tormentas de disefio incluyendo la precipitaci6n maxima probable y el calculo de crecientes de disefio para varios tipos de problemas incluyendo alcantarillados de aguas lluvias, estructuras para el control de crecientes y embalses para el suministro de agua.· lPor qué Hidrologia aplicada es diferente de otros libros disponibles en este campo? Primero, este es un libro con un cubrimiento generaI de la hidrologfa de agua superficial. Existe un cierto numero de libros recientemente publicados en campos especiales como evaporaci6n, hidrologia estadistica, modelaci6n hidrol6gica e hidrologf~ de aguas lluvias. A pesar de que este libro cubre estos temas, enfatiza un XI
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fundamentp solido del tema de la hidrologia como un todo. Segundo, Hidrologia aplicada esta organizado alrededor de un tema centraI gue es utilizar eI sistema hidrologico o voIum~n de controI como un marco de referencia para el amilisis con el fin de unificar eI tema de la hidrologfa de tal manera que sus distintos métodos analfticos sean vistos como diferentes aspectos de la operacion de sistemas hidrologicos en Iugar de t6picos separados y no relacionados. Tercero, creemos que ellector aprende trabajando, de tal manera que 90 problemas ejemplos estan resueltos en el texto y se presentan 400 problemas adicionales al final de cada capftulo para prop6sitos de autoestudio y tareas. En algunos casos, desarrollos teoricos demasiado extensos para ser incluidos en el texto se presentan como problemas al final del capitulo, de manera que resolviendo estos probIemas ellector puede jugar un papel importante en eI desarrollo de los temas. AIgunos de los probIemas estan disefiados para ser solucionados utilizando programas de hoja electronica, desarrollando un programa de computador o utilizando programas esHindares de simuIacion hidrologica. Este libro es utilizado para tres cursos en la Universidad de Texas en Austin: un curso de pregrado y uno de posgrado en el tema de hidrologfa de agua superficial y un curso de pregrado en disefio hidrol6gico. En el niveI de pregrado se presenta una seIecci6n de t6picos tomado de todo ellibro y el curso de disefio hidrol6gico se centra en los capftulos de analisis y disefio. En el niveI de posgrado se hace énfasis en los capftulos de procesos hidrol6gicos y de analisis. Existen muchos cursos diferentes que podrfan ser ensefiados utilizando eI libro en niveles de pregrado o de\posgrado, con tftulos como hidrologia de agua superficiaI, disefio hidrol6gico,hidroIogfa urbana, hidrologia fisica, hidrologfa computacionaI, etc. Cualquier libro de hidrologfa refieja una percepcion personal del tema desarrollada por sus autores a lo largo de afios de ensefianza, investigacion y experiencia profesional. Hidrologia ·aplicada es nuestra visi6n del tema. Hemos tenido la intenci6n de hacerla rigurosa, unificada, numérica y practica. Creemos que el enfoque analitico adoptado sera lo suficientemente s6lido para que cualquier nuevo conocimiento en esta area se construya sQbre las bases aqui establecidas. Eventos hidrologicos, tales como crecientes y sequias, tienen un impacto significativo en eI bienestar pubIico, por lo cual sobre el hidrologo descansa la correspondiente responsabilidad de proveer la mejor informaci6n que el conocimiento actuaI y los datos disponibles permitan. Este libro intenta ser una contribuci6n hacia la eventual meta de una mejor practica hidrol6gica. Con respecto al desarrollo de este libro es apropiado un parrafo especia1. El trabajo fue iniciado hace muchos afios por el profesor Ven Te Chow en la Universidad de Illinois Urbana-Champaign, quien desarrollo un manuscrito de considerable volumen para algunos de los capftulos. Después de su muerte en 1981, su esposa, Lora, nos llamo para finaIizar este trabajo. Nosotros dos obtuvimos nuestros posgradosen la. Universidad de Illinois Urbana-Champaign y compartimos t'a perspectiva de sistema hidroI6gico que Ven Te Chow fomento en forma enfatica durante toda su vida. Durante Ios afios dedicados a la escritura de este libro, ocurri6, posiblemente en forma inevitable, gue tuvimos que empezar nuevamente casi desde eI principio para que el trabajo resultante fuera consistente y completo. Debido a que utilizamos el texto para ensefiar nuestros cursos de hidrologfa en la Universidad de Texas en Austin, gradualmente evolucionamos los conceptos hasta la forma en que son presentados aqui. Creemos que hemos refenido el concepto gue animo el trabajo originaI de Ven Te Chow en eI tema. Expresamos nuestros agradecimientos a Becky Brudniak, Ian Hausman, Suzi liménez, Amy PhiIIips, CaroI Sellers, Fidel Saenz de Ormijana y Ellen Wadsworth, quienes nos ayudaron a preparar el manuscrito. También queremos reconocer la asis-
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tencia que nos fue dada por los revisores del manuscrito incluyendo a Gonzalo Cortés Rivera, de Bogota, Colombia, L. Douglas lames de la Universidad estatal de Utah, lerome C. Westphal, de la Universidad de Missouri en Rolla, Ben Chie Yen de la Universidad de Illinois en Urbana-Champaign y a nuestros colegas y estudiantes en la Universidad de Texas en Austin. Un libro es una companfa a lo largo de la ruta del aprendizaje. Les deseamos un buen viaje.



INTRODUCCION



David R. Maidrnent Larry W. Mays Austin, Texas diciembre de 1987



El agua es la sustancia mas abundante en la Tierra, es el principal constituyente de todos los seres vivos y es una fuerza importante que constantemente esta cambiando la superficie terrestre. También es un factor clave en la climatizaci6n de nuestro pIaneta para la existencia humana y en la influenci~ en el progreso de la civilizacion. La hidrologfa, que cubre todas las fases del agua en la Tierra, es una materia de gran importancia para el ser humano y su ambiente. Aplicaciones pnicticas de la hidrologfa se encuentran en labores tales como disefio.y operacion de estructuras hidraulicas, abastecimiento de agua, tratamiento y disposicion de aguas residuales, irrigaci6n, drenaje, generaci6n hidroeléctrica, controI de inundaciones, navegaci6n, erosi6n y control de sedimentos, control de salinidad, disminucion de la contaminaci6n, uso recreacional del agua y protecci6n de la vida terrestre y acuatica. El papel de la hidrologfa aplicada es ayudar a analizar los problemas relacionados con estas labores y proveer una gUla para el planeamiento y el manejo de los recursos hidraulicos. Las ciencias hfdricas estan relacionadas con las aguas de la Tierra: su distribucion y circulaci6n, sus propiedades ffsicas y qufmicas, su interacci6n con el ambiente y con los seres vivos y en particular con los seres humanos. Puede considerarse que la hidrologfa abarca todas las ciencias hldricas. En una forma mas estricta, puede definirse como el estudio del ciclo hidrol6gico, es decir, la circulacion ininterrumpida del agua entre la Tierra y la atmosfera. El conocimiento hidro16gico se aplica al uso y control de los recursos hidraulicos en los continentes del pIaneta; las aguas oceanicas son del dominio de la ingenieria oceanica y de las ciencias marinas. Los cambios en la distribuci6n, la circulaci6n o la temperatura de las aguas en la Tierra pueden tener efectos de largo alcance; las glaciaciones, por ejemplo, fueron una manifestaci6n de tales efectos. Las actividades humanas pueden causar algunos cambios. Los seres humanos aran el suelo, irrigan cultivos, fertilizan tierras, deforestan bosques, bombean aguas subterraneas, construyen presas, arrojan desechos en rlos y lagos, y hacen mu
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1.1 EL CICLO HIDROLOGICO En la Tierra, el agua existe en un espacio IIamado hidrosfera, gue se extiende desde unos guince kilometros arriba en la atmosfera hasta un kilometro por debajo de· la Iitosfera o corteza terrestre. El agua circula en la hidrosfera a través de un laberinto de caminos gue constituyen el ciclo hidrologico. El ciclo hidrologico es el foco centraI de la hidrologia. El ciclo no tiene principio ni fin y sus diversos procesos ocurren en forma continua. En la figura I. 1.1 se muestra en forma esguematica como el agua se evapora desde los océanos y desde la superficie terrestre para volverse parte de la atmosfera; el vapor de agua se transporta y se eleva en la atmosfera hasta gue se condensa y precipita sobre la superficie terrestre o los océanos; el agua precipitada puede ser intereeptada por la vegetacion, convertirse en flujo supelficial sobre el suelo, infilo"arse en él, correr a través del suelo como flujo subsuperficial y descargar en los rios como eseorrentfa supelfieial. La mayor parte del agua interceptada y de escorrentia superficial regresa a la atm6sfera mediante la evaporaci6n. El agua infiltrada puede percolar profundamente para recarfiar el agua subterranea de donde emerge en manantiales o se desliza hacia rios para formar la escorrentia superficial, y finalmente fIuye hacia el mar o se evapora en la atmosfera a medida que el ciclo hidrol6gico continua. El calculo de la cantidad total de agua en la Tierra y en los numerosàs procesos del ciclo hidrol6gico ha sido tema de exploraci6n cientifica desde la segunda mitad del siglo XIX. Sin embargo, la informaci6n cuantitativa es escasa, particularmente en los océanos, lo cual significa que las cantidades de agua en varios componentes del ciclo hidrol6gico global todavia no se conocen en forma precisa. En la tabla 1.1. I se encuentran las cantidades estimadas de agua en las diferentes formas que existen en la Tierra. Cerca del 96.5% del agua del pIaneta se encuentra en los océanos. Si la Tierra fuera una esfera uniforme, esta cantidad seria suficiente para cubrirla hasta una profundidad cercana a 2.6 km (1.6 mi). Del resto, el 1.7% se encuentra en los hielos polares, el 1.7% en manantiales subterraneos y solamente el O. I % en los sistemas de agua superficial y atmosférica. El sistema de agua atmosférica, que es la fuerza motriz de la hidrologia del agua superficial, tiene solamente 12,900 km' de agua, es decir, menos de una parte en 100,000 de toda el agua de la Tierra. Cerca de dos terceras partes del afiua dulce de la Tierra son hielo polar y la mayoria de la restante es agua subterninea que va desde 200 hasta 600 m de profundidad. La mayor parte del agua subterranea por debajo de esta profundidad es salina. Solamente el 0.006% del agua dulce esta en los rlos. El agua biol6gica, fijada en los tejidos de plantas y animaIes, representa cerca del 0.003% de toda el agua dulce, equivalente a la mitad del volumen contenido en los doso A pesar de que el contenido de agua en los sistemas superficiales y atmosféricos es relativamente pequeno, inmensas cantidades de agua pasan anualmente a través de eIIos. En la tabla 1.1.2 se muestra el balance anual global de agua; la figura 1.1. I ilustra llJ~ principales componentes en unidades relativas a un volumenanual en precipitaci6n terrestre de 100, Puede verse gue la evaporaci6n desde la superficie terrestre consume el 61 % de esta precipitaci6n, y el restante 39% conforma la escorrentla hacia los océanos, principalmente como agua superficial. La evaporaci6n desde los océanos constituye cerca del 90% de la humedad atmosférica. El analisis del fIujo y almacenamiento de agua en el balance global de agua da una vision de la dinamica del ciclo hidrol6gico.
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TABLA 1.1.1



TABLA 1.1.2



Cantidades estimadas de agua en el mundo



Balance annal de agua global



Item



Volumen (km 3 )



Area (10 6 km 2 )



Océanos



Porcentaje de agua tolal



Porcentaje agua dulce



361.3



1,338,000,000



Dulce



134.8



10,530,000



0.76



Salada



134.8



12,870,000



0.93



Humedad del suelo



82.0



16,500



Hielo polar



16.0



24,023,500



0.3



340,600



0.025



1.0



Dulces



1.2



91,000



0.007



0.26



Salinos



0.8



85,400



0.006



96.5



Agua subternlnea



Hielo no polar y nieve



0.0012 1.7



30.1 0.05 68.6



Lagos



Pantanos



2.7



11.470



0.0008



0.03



Rfos



148.8



2,120



0.0002



0.006



Agua biol6gica



510.0



1,120



0.0001



0.003



Agua atmosférica



510.0



12,900



0.001



0.04



Agua total



510.0



1,385,984,610



Agua dulce



148.8



35,029,210



100 2.5



100



Tabla de. World Water Balance and Water Resources ofthe Earth, Copyright, UNESCO, 1978.



Ejemplo 1.1.1 Calcule el tiempo de residencia de la humedad atmosférica global.



Solucion. El tiempo de residencia T,. es el tiempo promedio que necesita una molécula de agua para pasar a través de un subsistema del ciclo hidrol6gico. Se calcula dividiendo el volumen de agua S en almacenamiento por la tasa de flujo (caudal) Q.



T



r



S



=-



Q



(1.1.1)



El volumen de la humedad atmosférica (tabla 1.1.1) es 17,900 km 3 . La tasa de flujo de humedad desde la atmosfera como precipitaci6n (tabla 1.1.2) es 458,000 + 119,000 = 577,000 km 3/ano, luego el tiempo de residencia promedio para la humedad en la atmosfera es T,. = 12,900/577,000 = 0.022 afios = 8.2 dias. Este tiempo tan corto de residencia de la humedad en la atmosfera es una de las razones por las cuales el clima no puede pronosticarse en forma precisa, mas alla de unos pocos dfas. Los tiempos de residencia para otros componentes del ciclo hidro16gico se calculan en forma similar. Estos valores son cantidades promedios que pueden tener variaciones espaciales considerables.



A pesar de que el concepto de ciclo hidrol6gico es simple, el fenomeno es enormemente eomplejo e intrincado. Éste no es solamente un ciclo grande, sino que esta eompuesto de muehQs ciclos interrelacionados de extension continental, regional y locaI. Aunque el volqmen total de agua en el ciclo hidrologico global permanece \
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Area (km2 ) Precipitaci6n



(km 3 /ano) (mm/ano) (pulg/ano) Evaporaci6n (km 3/ano) (mm/ano) (pulg/ano) Eseorrentfa hacia los océanos Rfos (km 3 /ano) Agua subterninea (km3 /afio) 3 Eseorrentfa total (km /ano) (mm/ano) (pulg/ano)



Océano



Tierra



361,300,000 458,000 1,270 50 505,000 1,400 55



148,800,000 119,000 800 31 72,000 484 19 44,700 2,200 47,000 316 12



Tabla de World Water Balance and Water Resources ofthe Earth, Copyright UNESCO, 1978.



esencialmente constante, la distribucion de esta agua esta cambiando continuamente en continentes, regiones y cuencas locales de drenaje. La hidrologia de una region esta determinada por sus patrones de clima tales como la topografia, la geologia y la. vegetacion. También, a medida que la civilizacion progresa, las actividades humanas invaden gradualmente el medio ambiente natural del· agua, alterando el equilibrio dinamico del ciclo hidrologico e iniciando nuevos procesos yeventos. Por ejemplo, hay teorias que afirman que debido a la quema de combustibles fosiles, la cantidad de dioxido de carbono en la atmosfera se esta incrementando. Esto puede llevar al calentamiento de la Tierra y tener efectos de largo alcance sobre la hidrologfa global.



1.2 CONCEPTO DE SISTEMA Los fenomenos hidrologicos san extremadamente complejos y es posible que nunca se les entienda en su tatalidad. Sin embargo, en ausencia de un conocimiento perfecto, pueden representarse en forma simplificada por medio del concepto de sistema. Un sistema es un conjunto de partes conectadas entre SI, que forman un todo. El ciclo hidrol6gico puede tratarse como un sistema cuyos componentes son precipitacion, evaporacion, escorrentfa y otras fases del ciclo hidrol6gica. Estos componentes pueden agruparse en subsistemas del ciclo total; para anali zar el sistema total, estos subsistema~s mas simples pueden analizarse separadamente y combinarse Ios resultados de acuerdo con Ias interacciones entre los subsistemas. En la figura 1.2.1, el ciclo hidroI6gico global se representa como un sistema. Las lineas punteadas lo dividen en tres subsistemas: el sistema de agua atmosférica contiene los procesos de precipitaci6n, evaporaci6n, intercepcion y transpiracion; el sistema de agua superficial contiene los procesos de flujo superficial, escorrentla superficial, nacimientos de agua subsuperficial y subterranea, y escorrentfa hacia
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rfos y océanos; y el sistema de agua subsuperficial contiene. los procesos de infiltraci6n, recarga de acuffero, flujo subsuperficial y flujo de agua subterninea. El flujo subsuperficial ocurre en la capa del su~lo cercana a la supefficie~ el flujo de agua subterninea, en estratos profundos de sueloo foca. Para la mayor parte de los problemas pnicticos, s610 se consideran algunos procesos del ciclo hidrol6gico en un determinado momen~o, y unicamen~e. s~ }iene en cuenta una peguefia porci6n de la superficie de la Tlerra. Una deflnlclon de sistema mas restringida gue el sistema hidrol6gico global es apropiada para tal tratamiento, la cual se desarrolla a partir del· concepto de volumen de controI. En mecanica de fluidos, la aplicaci6n de los principios basicos de conservaci6n de masa, de momentum y de energfa para un sistema de flujo se lleva a cabo usando un volumen de control, gue es una referencia en tres dimensiones a través de la cual el fluido circula. El volumen de control proporciona una estructura para la aplicaci6n de las leyes de conservaci6n de masa y energia y là segunda ley de Newton para ob-



Precipitaci6n



1---------1



....._.....,.----



Intercepci6n



Evaporaci6n



I
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tener ecuaciones practicas de movimiento. Para el desarrollo de estas ecuaciones no es necesario conocer en forma precisa el patr6n de flujo dentro del volumen de contraI. Lo gue debe conocerse son la~ propiedades de circulaci6n del fluido en la superficie de control, la frontera del volumen de controI. El fluido dentro del volumen de control puede tratarse como una masa gue puede representarse comoconcentrada en un punto en el espacio cuando se considera la acci6n de fuerzas externas como la gravedad. Por analogia, un sistema hidrol6gico se define como una estructura o volumen en el espacio, rodeada por una [rontera, que acepta agua y otras entradas, opera en ellas internamente y las produce como salidas (véase la figura 1.2.2). La estructura (para flujos superficiales o subsuperficiales) o volumen en el espacio (para el flujo de humedad atmosférica) es la totalidad de los caminos del flujo a través de los cuales el agua puede pasar como materia prima desde el punto en gue entra al sistema hasta el punto en gue loabandona. La frontera es una superficie continua definida en tres dimensiones, gue encierra el volumen o estructura. Un medio de trabajo penetra en el sistema como entrada, interactua con la estructura y otros medios, y emerge como salida del sistema. Los procesos fisicos, quimicos y biol6gicos operan en el medio de trabajo dentro del sistema; los medios de trabajo mas comunes incluidos en el analisis hidrol6gico son agua, aire y calor. El proceso de desarrollo de ecuaciones de trabajo y modelos de fen6menos hidrol6gicos es similar al gue se da en mecanica de fluidos. En hidrologia.. sin embargo, existe generalmente un mayor error de aproximaci6n al aplicar leyes fisicas porque los sistemas son mas grandes y complejos, y pueden implicar varios medios de trabajo. Ademas, la mayor parte de los sistemas hidrol6gicos son intrinsecamente aleatorios porque su mayor entrada es la precipitaci6n, un fenomeno altamente variable e impredecible. Por consiguiente, el analisis estadfstico cumple un papel importante en el analisis hidro16gico.



Transpiraci6n



Ejemplo 1.2.1 Represente el proceso de lluvia-escorrentfa como sistema hidrol6gico en una cuenca*.



Solucion. Una cuenca es una superficie de tierra que drena hacia una corriente en un lugar dado. La divisoria de aguas es una linea que separa la superficie de tierra cuyo drenaje fluye hacia un do dado de las. superficies de tierra cuyos desaglies corren hacia otros doso La frontera del sistema se dibuja alrededor de la cuenca, proyectando la divisoria de aguas verticalmente hacia arriba, yabajo hacia planos horizontales (véase la figura 1.2.3). La lluvia es la entrada, distribuida en el espado sobre el plano superior; el caudal es la salida, concentrado en cl espacio de la salida de la cuenca. La evaporaci6n y el flujo subsuperficial también pueden considerarse como salidas, pero son muy pequefios comparados con el caudal durante una tormenta. La estructura del sistema es el conjunto de caminos de flujo sobre el sueIo o a través de él e incluye sistemas tributarios que eventualmente convergen para convertirse en caudal a la salida de la cuenca.



FiGURA 1.2.1 Representaci6n en diagrama de bloques del sistema hidro16gico global.



*



Entrada



Operador



f(t)



Q



Salida



QU)



FIGURA 1.2.2 Representaci6n esquematica de la operaci6n de un sistema.



N. del R.T. Equivale al término hoya, eI cual puede hallarse en otros textos.
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Precipitaci6n I (t)



,-i--l--f---> 1.. I J (, I --



Divisoria de aguas



Q(t) = C/(t)



donde C es una constante, entonces la funci6n de transferencia es el operador



. _----- ~I



Superficie de la cuenca



(1.3.2)



=C



il = Q(t) Frontera del sistema



I(t)



(1.3.3)



Si la transformaci6n es descrita por una ecuaci6n diferencial, entonces la. funci6n de transferencia sirve como un operador diferenéial. Por ejemplo, un embalse lineal tiene su almacenamiento S relacionado con su candal de salida Q a través de



• Caudal Q(t)



I".,--- - - - - - - - - ......... I (



'-----------'



S = kQ



)



donde k es una constante que tiene dimensiones de tiempo. Por consiguiente, la tasa de cambio del almacenamiento con respecto al tiempo dSldt es igual a la diferencia entre la entrada y la salida



FIGURA 1.2.3 La cuenca como un sistema hidro16gico.



dS



Si la superficie y el suelo de la cuenca se examinan en detalle, el numero de caminos posibles resulta enorme. A lo largo de alguno de estos caminos, la forma, la pendiente y la rugosidad pueden cambiar continuamente y estos factores también pueden variar en el tiempo a medida que el suelo se humedece. De manera analoga, la precipitaci6n varia aleatoriamente en el espacio y el tiempo. Debido a estas grandes complicaciones, no es posible describir algunos procesos hidrol6gicos a través de leyes ffsicas exactas. Si se utiliza el concepto de sistema, el esfuerzo se dirige hacia la construcci6n de un modelo que relacione entradas y salidas en lugar de llevar a cabo la extremadamente dificil tarea de una representaci6n exacta de los detaBes del sistema, los cuales pueden ser desconocidos o no significativos desde un punto de vista pnictico. Sin embargo, el conocimiento de un sistema fisico ayuda en el desarrollo de un buen modelo y en la determinaci6n de su precisi6n.



1.3



MODELO DEL SISTEMA HIDROLOGICO



El objetivo del analisis del sistema hidrol6gico es estudiar la operaci6n del sistema y predecir su salida. Un modelo de sistema hidrol6gico es una aproximaci6n al sistema real; sus entradas y salidas son variables hidrol6gicas mensurables y su estructura es un conjunto de ecuaciones que conectan las entradas y las salidas. CentraI a la estructura del modelo esta el concepto de transformacion del sistema. Las entradas y las salidas pueden expresarse como funciones del tiempo, fU) y Q(t) respectivamente, en donde t pertenece al rango de tiempo T en consideraci6n. El sistema realiza una transformaci6n de la entrada en la salida representada por Q(t) = fiI(t)



(1.3.4)



(1.3.1)



la cual se conoce como ecuaci6n de transformacion del sistema. El simbolo Q es una funci6n de transferencia entre la entrada y la salida. Si esta relaci6n puede representarse mediante una ecuaci6n algebraica, entonces il es un operador algebraico. Por ejemplo, si



dt



= l(t)



- Q(t)



(1.3.5)



Eliminando S en las dos ecuaciones y reordenando,



k



~~



+ Q(t)



= J(t)



(1.3.6)



1 1 + kD



(1.3.7)



luego



il = Q(t) f (t)



donde D es el operador diferencial d/dt. Si la ecuaci6n de transformaci6n ha sido determinada y puede ser resuelta, se encuentra la salida como funci6n de la entrada. La ecuaci6n (1.3.7) describe un sistema lineal si k es una constante. Si k es una funci6n de la entrada lode la salida Q, entonces (1.3.7) describe un sistema no lineal que es mas diffcil de solucionar.



1.4 CLASIFICACION DE MODELOS HIDROLOGICOS Los modelos hidrol6gicos pueden dividirse en dos categorias: modelos jfsicos y modelos abstractos. Los primeros incluyen modelos a escala que representan el sistema en una escala reducida, tal como un modelo hidraulico del vertedero de una presa; y modelos analogos, que usan otro sistema fisico con propiedades similares a las del prototipo. Por ejemplo el Hele-Shaw es un modelo analogo que usa el movimiento de un fluido viscoso entre dos placas paralelas muy cercanas para modelar el flujo a través de un acuifero o terraplén. Los modelos abstractos representan el sistema en forma matematica. La operaci6n del sistema se describe por medio de un conjunto de ecuaciones que relacionan las variables de entrada y de salida. Estas variables pueden ser funciones del espa-
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cio y del tiempo, y también pueden ser variables probabilisticas o aleatorias que no tienen un valor fijo en un punto particular del espacio y del tiempo, pero que estan descritas a través de distribuciones de probabilidad. Por ejemplo, la lluvia que caera mafiana en un lugar particular no puede pronosticarse con exactitud, pero SI puede calcularse la probabilidad de que llueva. La representaci6n generai de tales variables es et campo aleatorio, una regi6n del espacio y del tiempo dentro de la cual el valor de la variable en cada punto esta definido por una distribuci6n de probabilidad (Vanmarcke, 1983). Por ejemplo, la intensidad de precipitaci6n en una tormenta varIa rapidamente en el tiempo y de un lugar a otro, por lo cual no puede 'pronosticarse' en forma exacta, por tanto es razonable representarla a través de un campo aleatorio. Tratar de desarrollar un modelo con variables aleatorias que dependen de las tres dimensiones espaciales y del tiempo es una tarea ardua, por consiguiente, para la mayor parte de los prop6sitos practicos es necesario simplificar el modelo, despreciando algunas de 1as fuentes de variaci6n. Los modelos hidro16gicos pueden clasificarse teniendo en cuenta las formas en que se lleva a cabo esta simplificaci6n. Existen tres decisiones que deben tomarse en un modelo: i,seran o no aleatorias 1as variables del modelo 7, i, variaran en e1 espacio o seran uniformes 7, i, variaran en e1 tiempo o seran constantes? El mode1o puede localizarse en un "arbol" de acuerdo con estas alternativas, tal como se muestra en la figura 1.4.1. Un modelo determin{stico no considera aleatoriedad; una entrada dada produce siempre una misma salida. Un modelo estocdstico tiene salidas que son por lo menos parcialmente aleatorias. Podria decirse que los modelos determinlsticos hacen pronosticos, mientras que los modelos estocasticos hacenpredicciones. A pesar de que todos los fen6menos hidrol6gicos implican algiin grado de aleatoriedad, la variabilidad resultante en la salida puede ser pequefia cuando se le compara con la variabilidad resultante de otros factores conocidos. En tales casos un modelo determinIstico es apropiado. Si la variaci6n aleatoria es grande, un modelo estocastico es el mas adecuado, porque la salida real podria ser bastante diferente del valor uni· co producido por un modelo determinIstico. Por ejemplo, pueden desarrollarse modelos deterministicos razonablemente buenos para la evaporaci6n diaria en un lugar dado, usando informaci6n sobre energIa disponible y transporte de vapor, pero tal informacion no puede usarse para desarrollar modelos confiables de precipitacion diaria en un lugar, debido a que la precipitaci6n es aleatoria en su mayor parte. Por consiguiente, la mayorla de los modelos de precipitaci6n diaria son estocasticos. En el nivei medio del arbol de la figura IA.I se decide el tratamiento de la variacion espacia!. Los fenomenos hidrol6gicos cambian en las tres dimensiones espaciales, pero el tener en cuenta explfcitamente toda esta variaci6n, puede hacer que el modelo sea muy complicado para aplicaciones practicas. En un modelo determinIstico agregado, el sistema es promediado en el espacio o considerado como un punto unico sin dimensiones en el espacio. Por ejemplo, muchos modelos del proceso de lluvia-escorrentfa mostrado en la figura 1.2.3 tratan la entrada de precipitacion como uniforme en toda la cuenca e ignoran la variacion espacial interna del flujo en dicha cuenca. En contraste, un modelo deterministico distribuido considera que los procesos hidrologicos ocurren en varios puntos del espacio y define las variables del modelo como funciones de las dimensiones espaciales. Los modelos estocasticos se clasifican en independientes en el espacio y correlacionados en él, de acuerdo con la influencia que las variables aleatorias tengan entre ellas en diferentes puntos del espacio.
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En el tercer nivei del arbol se considera la variabilidad temporal. Los modelos deterministicos se c!asifican en modelos de flujo permanente (la tasa de flujo no cambia con el tiempo) y modelos de flujo no permanente. Los modelos estocasticos siempre tienen salidas que son variables en el tiempo. Éstos se c!asifican como independientes del tiempo y correlacionados en él; un modelo independiente del tiempo representa una secuencia de eventos hidrol6gicos que no influyen entre si, mientras que un modelo correlacionado en el tiempo representa una secuencia en la cual el evento siguiente esta parcialmente influido por el evento anterior y posiblemente por otros. Todos los modelos hidrol6gicos son aproximaciones de la realidad, luego la salida de un sistema real nunca puede pronosticarse con certeza; asi mismo, los fen6menos hidrol6gicos varian con las tresdimensiones del espacio y con el tiempo, pero la consideraci6n simultanea de las cinco fuentes de variaci6n (aleatoriedad, tres dimensiones espaciales, tiempo) se ha llevado a cabo s610 para algunos pocos casos idealizados. Un modelo practico usualmente considera una o dos fuentes de variaci6n. De los ocho tipos posibles de modelos hidrol6gicos mostrados en la linea final de la figura 1.4.1, s610 cuatro son considerados en detalle en este libro. La figura 1.4.2 presenta la secci6n de un canal que se utiliza para mostrar estos cuatro casos y las diferencias entre eIIos. A la derecha de la figura se encuentrwel dominio espaciotiempo en el cual el espacio, o distancia a lo largo del canal, se representa en el eje horizontal y el tiempo en el eje vertical, para cada uno de los cuatro casos. El caso mas simple, a), es un modelo deterministico agregado de flujo permanente. Los flujos de entrada y salida son iguales y constantes en el tiempo, tal como lo muestran los puntos de igual tamano en las lineas x = O y x = L. Muchas de las _ecuaciones en los primeros seis capitulos de este libro son de este tipo (véase el ejemplo 1.1. 1). El siguiente caso, b), es un modelo deterministico agregado de flujo no permanente. Los flujos de entrada l(t) y de salida Q(t) ahora varian en el tiempo, tal como lo indican los puntos de tamafio variable en x = O y x = L. Un modelo agregado no ilustra la variaci6n espacial que ocurre entre los extremos del canal, luego no se muestran puntos en esa zona. La representaci6n mediante modelos agregados se utiliza en los capitulos 7 y 8 para describir la conversi6n de IIuvia en esconentia y el paso del flujo resultante a través de embalses y canales aluviales. El tercer caso, c), es un modelo deterministico distribuido de flujo no permanente; aqui se muestra también la variaci6n a lo largo del eje espacial, y la tasa de flujo se calcula para una red de puntos en el espacio y el tiempo. Los capitulos 9 y lO usan este método para obtener un modelo de flujo en canales mas aproximado de lo que es posible con un modelo agregado. Finalmente, en el caso d), se inc!uye la aleatoriedad. La salida del sistema no se muestra como un punto de valor unico, sino como una distribuci6n que asigna una probabilidad de ocurrencia a cada uno de los valores posibles de la variable. Este es un modelo estocastico independiente del espacio y del tiempo donde la distribuci6n de probabilidad es la misma en cualquier punto del plano espacio-tiempo y los valores en un punto no influyen en los valores obtenidos en cualquier otro lugar. En los capitulos Il y 12 se usa este tipo de modelos para describir eventos hidrol6gicos extremos, tales como las Iluvias o crecientes * anuales maximas. En los tres ultimos capitulos, los modelos desarrollados utilizando estos métodos son empleados para el disefio hidro16gico.



*



N. del T. Otros términos utilizados en espanol son crecidas, avenidas y riadas.
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Distancia x c) Modelo deterministico distribuido de fiujo no permanente.
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d) Modelo estocastico independiente del espacio y del tiempo.



FIGURA 1.4.2 En esta grafica se ilustran los cuatro tipos de modelos hidrol6gicos utilizados en este texto, mediante el flujo en un canal. Para los tres modelos deterministicos al a cl, el tamano de los puntos indica la magnitud del flujo, y el cambio de 10s flujos de entrada y de sali da en el tiempo se muestra en las lineas verticales en x = Oy x = L, respectivamente. Para el sistema estocastico dJ, el flujo se representa mediante una distribucion de probabilidad- que se muestra solo en x = L, debido a que el modelo es independiente del espacio.



 14



HIDROLOGIA APLICADA



1.5 EL DESARROLLO DE LA HI'DROLOGIA La ciencia de la hidrologfa empieza con el concepto de ciclo hidrologico. Desde tiempos antiguos muchos pensadores han especulado acerca de la circulacion del agua, incluyendo al poeta Homero (alrededor del 1000 a. C.) y los fil6sofos Tales de Mileto, Plat6n y Arist6teles en Grecia; Lucrecio, Séneca y Plinio en Roma, y muchos eruditos medievales. Gran parte de esta especulacion no tenfa bases cientfficas; sin embargo, el filosofo griego Anaxagoras de Clazomene (500-428 a. C.) ide6 una version primitiva del ciclo hidrol6gico. Crefa que el Sol evaporaba el agua del mar hacia la atmosfera, desde donde cafa como lluvia, y formaba las reservas subterraneas, las cuales alimentaban los caudales de los rfos. Un avance en relaci6n con esta teorfa fue hecho por otro filosofo griego, Teofrasto (372-287 a. C.), quien describi6 en forma correcta el ciclo hidrologico en la atmosfera. Dio una explicacion logica de la formaci6n de la precipitaci6n por medio de la condensacion y del congelamiento. Después de estudiar los trabajos de Teofrasto, el arquitecto e ingeniero romano Marco Vitruvio, quien vivio en la época de Cristo, concibio la teorfa que se acepta hoy en dfa: extendi6 la explicaci6n de Teofrasto al afirmar que el
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agua subterninea se deriva principalmente de la lluvia y la nieve infiltradas a través de la superficie del suelo. Ésta puede considerarse como la precursora de la version moderna del ciclo hidrologico. Las civilizaciones asi


Piedra 2 a)



b)



FIGURA 1.5.1 Leonardo da Vinci midi6 la distribuc16n de velocidad de flujo en la secci6n transversal de una corriente mediante la repetici6n de experimentos del tipo mostrado en a). Élliberaba una vara lastrada h), la cual era mantenida a flote por medio de una vejiga animaI inflada y la seguia mientras avanzaba aguas abajo, midiendo ladistancia con un od6metro y el tiempo con canciones ritmicas. (Fuente: Frazier, 1974, figuras 6 y 7. Reproducidas con autorizaci6n).
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En el volumen "Pequefìas canciones tradicionales" del Libro de odas (an6nimo. 900-500 a. C.) se escribe: "La lluvia y la nieve san intercambiables y se vuelven nevisca a través de la primera (rapida) condensaci6n". También Fan Li (400 a. c., Chi Ni tzu o El libro del maestro Chi Ni) dijo: "...el viento (que contiene humedad) es ch' i (fuerza de movimiento o energia) en el cielo y la lluvia esch'i del suelo. El viento sopIa de acuerdo con la época del ano y la lluvia cae debido al viento (por condensaci6n). Podemos decir que el eh'; en el cielo se mueve hacia abajo (por precipitaci6n) mientras que el eh' i del suelo se mueve hacia arriba (a través de la evaporaci6n)". Upanisads, que data desde el ano 400 a. C. (Micropaedia, Val. X, New Encyclopaedia Britannica, p. 283, 1974), traducido del sanscrito al inglés por Swami Prabhavananda y Frederick Manchester, Mentar Books, No. MQ921, p. 69. En esta obra se escribe: "Las rios en el este fluyen hacia el este, los rios en el oeste fluyen hacia el oeste, y todos entran en el maL De mar amar pasan ellos, las nubes los levantan hacia el cielo como vapar y los envia hacia abajo como lluvia". Karaji. M., Extraccion del agua acuita, hacia el ano 1016, traducido del arabe al persa por H. KhadivDjam, Fundaci6n de Cultura lrani, Teheran, Iran. En esta obra se escribe: "Las manantiales vienen de aguas ocultas dentro de la Tierra, mientras gue las aguas en la superficie de la Tierra vienen de la Iluvia y la nieve ... y la Iluvia y la nieve se filtran en la Tierra, mientras que s610 el exceso del agua corre hacia el maL ..".
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El cientifico hugonote francés Bernard Palissy (1510-1589) demostr6 que los rfos y manantiales se originan de la lluvia, refutando una antigua teoria que sostenia que las corrientes eran alimentadas directamente por el mar. El naturalista francés Pierre Perrault (1608-1680) midi6 la escorrentia y encontr6 que solamente era una fracci6n de la lluvia. Lleg6 a la conclusi6n de que la lluvia era una fuente para la escorrentia y concluy6 en forma correcta que el resto de la precipitaci6n se perdfa por transpiraci6n, evaporaci6n y desviaci6n. , La medici6n y experimentaci6n en hidniulica florecieron en el siglo XVIII. Se descubrieron nuevos principios hidniulicos tales como la ecuaci6n de Bernoulli y la de Chezy y se desarrollaron mejores instrumentos, entre otros el pluvi6grafo de cubeta basculante y el corrent6metro. La hidrologfa avanz6 en forma mas rapida durante el siglo XIX. Dalton estableci6 un principio para la evaporaci6n (1802), la teorfa del flujo capilar fue descrita por la ecuaci6nde Hagen-Poiseuille (1839), y el método racional para determinar las crecientes maximas fue propuesto por Mulvaney (1850). Darcy desarro1l6 su ley de flujo en medios porosos (1856), Rippl presento su diagrama para determinar los requerimientos de almacenamiento (1883) y Manning propuso su ecuacion ,para el flujo en canales abiertos (1891). Sin embargo, la hidrologfa cuantitativa todavia no estaba consolidada a principios del siglo XX. Se empleaban aproximaciones empiricas para resolver problemas hidro16gicos pnicticos. Gradualmente los hidr610gos reemplazaron el empirismo con el analisis racional de informaci6n observada. Green y Ampt (1911) desarrollaron un modelo basado fisicamente para infiltraci6n, Hazen (1914) introdujo el amilisis de frecuencia para los maximos de creciente y los requerimientos de almacenamientode agua, Richards (1931) determin6 la ecuaci6n que gobierna el flujo no saturado, Sherman ideo el método de diagrama unitario para transformar la precipitaci6n efectiva en escorrentfa directa (1932), Horton desarrollo'una teoria de infiltraci6n (1933) Y una descripci6n de la forma de una Cllenca de drenaje (1945), Gumbel propuso la ley del valor extremo para los estudios hidrol6gicos (1941), Y Hurst (1951) demostr6 que las observaciones hidro16gicas pueden exhibir secuencias para valores bajos o altos, que persisten a lo largo de muchos afios. Al igual que muchas ciencias, la hidrologia se reconoci6 como una disciplina separada s610 en época reciente. Alrededor de 1965, la United States CiviI Services Commission reconoci6 el hidrologo como una c1asificaci6n de trabajo. Las "series hidro16gicas" de posiciones en la lista de ocupaciones de la comisi6n estaba descrita como sigue: Esta serie incluye posiciones cientificas profesionales que tienen como objeti\-o el estudio de la interrelacion y reaccion entre el agua y su medio ambiente en el ciclo hidrologico. Estas posiciones tienen las funciones de investigacion, anaJisis e interpretacion de los fenomenos de ocurrencia, circulaci6n, distribucion y calidad del agua en la atmosfera y en la superficie de la Tierra, asi como en los estratos de suelo y roca. Tal trabajo requiere la aplicaci6n de principios basicos tomados y complementados de campos tales como la meteorologia, la geologia, la ciencia del suelo, la fisiologia yegetal. la hidniulìca y las matematicas avanzadas.



La llegada de los computadores revolucion6 la hidrologia e hizo posible el analisis hidro16gico a gran escala. Hoy en dia se aplican teorias complejas que describen 10s procesos hidrol6gicos utilizando simulaciones en computadoL y grandes cantidades de observaciones se reducen a resumenes estadfsticos para un mejor entendimiento de 108 fen6menos hidro16gicos y para establecer niveles de disefio en hidrologia.
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Recientemente, algunos avances en electronica y en transmision de datos han hecho, posible el envio instantaneo de informacion desde sensores remotos y el desarrollo de programas en "tiempo real" para la prevenci6n de inundaciones y otras operaciones de recursos hidraulicos. Los microcomputadores y los programas de hoja electr6nica han dado a muchos hidr61ogos nuevas ventajas y capacidad computacional. La evoluci6n del conocimiento y 10s métodos hidrol6gicos ha mejorado el alcance y la exactitud de la soluci6n a problemas hidrol6gicos. Los problemas hidrologicos afectan directamente la vida y las actividades de gran cantidad de personas. Un factor de riesgo siempre esta presente, un evento mas extremo que cualquier otro hist6ricamente conocido puede ocurrir en cualquier momento. El hidr610go tiene la responsabilidad de proveer el mejor analisis que el conocimiento y la informaci6n disponible permitan.
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tua1, para el cual el uso de agua dulce es casi de 6.S m 3 /dia (l,SOO gal/dia) per capita, incluyendo e1 uso de aguas publicas y el agua utilizada para la irrigaci6n y la industria. Suponga que anualniente 47,000 km 3 de escorrentfa superficial y subsuperficial estan disponibles para uso. Estime el promedio globa1 de precipitaci6n y evaporacion (cm/ano). Calcule el promedio global de precipitaci6n y evaporaci6n (pulg/ano). Tome tres sistemas hidrologicos. con 10s que esté familiarizado. Para cada uno de ellos dibuje las fronteras del sistema e identifique las entradas, las salidas y el medio de trabajo. La ecuaci6n k(dQ/dt) + Q(t) = JU) ha sido utilizada para describir la reducci6n graduaI de flujo en un rfo durante el periodo seco. En este caso, J(t) = O y Q(t) = Qo para t = O. Resue1va la ecuaci6n diferencial para Q(t) con t > O y elabore la grafica del resultado durante un periodo de 20 dfas si k = IO dfas y Qo = 100 cfs* La ecuacion k(dQ/dt) + Q(t) = JU) se ha utilizado para describir la respuesta de una corriente a una tasa constante de precipitaci6n continua e indefinida en una cuenca. En este caso, sea J(t) = 1 para t> O, y QU) = O para t = O. Resuelva la ecuaci6n diferencial y represente gnificamente los valores de J(t) y Q(t) en un periodo de lO horas si k = 2 h. Clasifique los siguientes fenomenos hidrol6gicos de acuerdo con la estructura dada en la figura 1.4.1: a) flujo permanente uniforme en un canal abierto; b) una secueneia de flujos promedio diarios en una estaci6n hidrométrica; c) los valores maximos anuales de flujo diario en un sitio; d) el perfil longitudinal de la elevaci6n de la superficie del agua para flujo permanente en un canal aluvial aguas arriba de un puente; e) igual que en d), pero con una creciente que corre a lo largo del canal; f) una secuencia de valores de precipitaci6n anual en un sitio; g) una secuencia de valores de precipitaci6n anual en un grupo de lugares cercanos. Seleccione un proyecto importante de recursos hidraulicos en su area. Explique 10s prop6sitos del proyecto y describa sus principales caracterfsticas. Seleccione un proyecto de recursos hidniulicos de importancia nacional o internacionai. Explique los prop6sitos del proyecto y describa sus caracterfsticas principaleso Seleccione tres entidades importantes que en su area tengan responsabilidades hidro16gicas y explique cuales san dichas responsabilidades. Seleccione un evento hidrol6gico importante, tal como una creciente o una sequfa, que haya ocurrido en su areay describa sus efectos.



PROBLEMAS 1.1.1. 1.1.2. 1.1.3.



1.1.4.



Suponiendo que el agua de los océanos esta implicada en el ciclo hidrol6gico, calcule el tiempo de residencia promedio del agua oceanica. Suponiendo que la escorrentfa superficial que Bega a los océanos viene de los dos, calcule el tiempo de residencia promedio del agua en éstos. Suponiendo que la escorrentfa de agua subterranea que Bega a 10s océanos viene del agua dulce subterninea, establezca el tiempo de residencia promedio de este tipo de agua. En 19S0 la poblacion mundial se estimo en alrededor de 4,500 millones. El incremento anual de poblaci6nen la década precedente fue aproximadamente del 2%. Con esta tasa de crecimiento de poblacion, prediga el ano en el cual habni escasez de agua dulce, si todo el mundo tuviera el niveI de vida equivalente al mas alto ac-



'" N. del T. A lo largo del texto se utilizani esta expresi6n, de uso comun en ingenierfa, que equivale a pie 3 /s.
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Los -procesos hidrol6gicos transforman la distribuci6n espacial y temporal del agua através del ciclo hidrol6gico. El movimiento del agua es un sistema hidrol6gico es influido por las propiedades ffsicas del sistema, tales como ei tamano y la forma de sus1fneas de corriente, y por la interacci6n del agua con otros medios como ei aire y el calor. Los cambios de fase del agua entre fases liquida, solida y de vapor son importantes en algunos casos. Muchas leyes ffsicas figen la operaci6n de sistemas hidrol6gicos. Un mecanismo consistente necesario para el desarrol1o de modelos hidrol6gicos es el teorema de transporte de ReynoIds, l1amado también la ecuaciDn generaI de volumen de controI. Dicho teorema se utiliza para desarrollar las ecuaciones de continuidad, momentum y energia para varios procesos hidrol6gicos.



2.1



TEOREMA DE TRANSPORTE DE REVNOLDS



El teorema de transporte de Reynolds torna leyes ffsicas gue normalmente se aplican a masas discretas de una sustancia y las aplica a un fluido que circula continuamente a través de un volumen de contraI. Para este proposito pueden distinguirse dos tipos de propiedades de fluidos:propiedades extensivas, cuyos \+alores dependen de la cantidad de masa presente, y propiedades intensivas, gue son independendientes de la masa. Para cualguier propiedad extensiva B, puede definirse una correspondiente propiedad intensiva f3 como la cantidad de B por la unidad de masa de fluido, es decir, f3 = dB/dm. B y f3 pueden ser cantidades escalares o vectoriales, dependiendo de la propiedad en consideraci6n. El teorema de transporte de Reynolds relaciona la tasa de cambio con respecto al tiempo de la propiedad extensiva en ei fluido, dB/dt, con las causas externas gue producen este cambio. Considérese el momentum del fluido; en este caso, B = mV y f3 = d(mV)/dm = V, la velocidad del fluido, donde las negrillas indican cantidades vectoriales. De acuerdo con la segunda ley de Newton, la ta5a de cambio de momentum con respecto al tiempo es igual a la fuerza neta aplicada en el fluido: dR/dt =
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d(mV)/dt = IF. Las propiedades extensivas que se utilizan en este libro san la masa, el momentum, la energia del agua lfquida y la masa del vapor de agua. Cuando se aplica la segunda ley de Newton o cualquier otra ley fisica a un cuerpo s6lido, el interés esta en el movimiento del cuerpo~ y el analisis sigue este cuerpo hacia donde éste se mueva. Esta es la teoria lagrangiana de movimiento. Aunque este concepto se aplica a fluidos, es lpas usual considerar que el fluido forma un continuum en el cual no se sigue el movimiento de particulas individuales. Luego el interés esta en el volumen de control, un marco fijo en el espacio a través del cual el fluido pasa, llamado visi6n euleriana del movimiento. El teorema separa la acci6n de influencias externas en el fluido, que se expresan por dB/dt en dos componentes: la tasa de cambio con respecto al tiempo de la propiedad extensiva alma cenada dentro del volumen de control y el flujo neto de la propiedad extensiva a través de la superficie de contro I. El teorema de transporte de Reynolds se usa comunmente en mecanica de fluidos (White, 1979; Shames, 1982; Fox y MacDonald, 1985; y Roberson y Crowe, 1985). A pesar de que este teorema no ha sido ampliamente utilizado en hidrologia, proporciona un medio consistente para aplicar leyes fisicas a sistemas hidrol6gicos. Para determinar la ecuacion gue rige el teorema, considérese el volumen de contraI que se muestra en la figura 2.1.1, cuya frontera se determina por la superficie de controi sefialada con linea discontinua. Dentro del volumen de controi se encuentra el elemento sombreado de volumen d'rt. Si la densidad del fluido es p~ la masa de fluido del elemento es dm ::;: ptfti, la cantidad de la propiedad extensiva B contenida en el elemento del fluido es dB = f3dm = f3pdV, y la cantidad total de propiedad extensiva dentro de cualquier volumen es la integraI de esas cantidades elementales a través de ese volumen:



B=



fffl3pdt>'



(2.1.1)



en donde ffJ indica integraci6n através de un volumen. El fluido de la figura 2.1.1 circula de izquierda a derecha a través del volumen de controI, pero no hay flujo a través de las fronteras superior e inferior. Después de un pequefio intervalo de tiempo /)..t, la masa de fluido dentro del volumen de control en el tiempo t se ha movido hacia la derecha y ocupa el espacio delineado por las lineas punteadas. Pueden identificarse tres regiones de espacia: la regi6n I, hacia la izquierda, gue la masa de fluido ocupa en el tiempo t pero no en el tiempo t + /)..t; la regi6n II, en ei centro, ocupada por la masa de fluido en ambos instantes; y la regi6n III, a la derecha, fuera del volumen de control, ocupada por la masa de fluido en t + /)..t pero no en t. Para la masa de fluido sombreada, localizada inicialmente dentro del volumen de control~ la tasa de tiempo de cambio de la propiedad extensiva puede definirse por: dB
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(2.1.2)



donde los subindices t y t + /)..t se utilizan para denotar 105 valores de las cantidades respectivas en esos dos intervalos. Al reordenar (2.1.2) para separar la propiedad
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impe~r~m:~a~~e, /7/? ~ ~_.



extensiva que permanece dentro del volumen de control (B II ) de la que pasa a través de la superficie de contraI (Br) Y (B rn ), se obtiene
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(2.1.3)
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Volumen de contraI



El fluido en Ias regiones I y II (volumen de contraI) en el tiempo t ocupa las regiones II y 111 en el tiempo t + M.



a)



Vista ampliada de la regi6n de entrarla



A medida que fit tiende a 0, la regi6n II empieza a coincidir con el volumen de contraI, y ei primer término en (2.1.3) se convierte en la derivada temporal (d/dt) de la cantidad de B almacenada dentro del volumen de contraI:



= t!J.! cos edA y. dA;;::: Vcos e dA (cose> O)



d'rl



c)



Vista ampliada de la regi6n de salida



o



cos e > o para flujo de salida cos a =o en las fronteras impermeables eos e < o para flujo de entrada



-1



cf) cos 8 vs. 8 para flujos de entrada y salida FIGURA 2.1.1 Volumen de control del fluido para la determinaci6n del teorema de transporte de Reynolds.
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~ fff{3pdl/



(2.1.4)



V.c.



En esta ecuaci6n, la derivada total d/dt se utiliza par~ tener en cuenta el caso de un volumen de contraI deformable (por ejemplo cambia de forma y tamano con el transcurso del tiempo). Si el volumen de contraI es fijo en el espacio y e1 tiempo, la derivada total puede reemplazarse por la derivada parcial a/at porque el interés esta en la tasa de tiempo de cambio de la propiedad extensiva almacenada en el volumen de control, sin tener en cuenta su distribuci6n espacial interna. El segundo término de la ecuaci6n (2.1.3), que involucra BI y Bili, representa el flujo de la propiedad extensiva a través de la superficie de controi. La figura 2.2.1c) muestra un primer plano de la regi6n III a la salida del volumen de contraI. Un elemento de area a la salida de la superficie de contraI se designa dA, y el elemento de volumen dV es el volumen del tubo de corriente que contiene todo el fluido que pasa a través de dA en el tiempo li.t. La longitud del tubo es li.l = Vli.t, gue es la longitud de la linea de corriente en el tiempo li.t. El volumen del tubo es dV = 111 cos B dA, donde B es el angulo entre el vector velocidad V y la direcci6n normal al elemento de area dA. La cantidad de propiedad extensiva B en el tubo es f3pd'rl = f3pl1l cos OdA. La cantidad total de fluido de la regi6n III se encuentra al integrar estas cantidades elementales a través de toda la superficie de contraI. Luego el término BIlI de (2.1.3) puede escribirse como
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(2.1.5)



donde la doble integraI f f indica la integraI a través de una superficie. A medida que li.t tiende a 0, el limite de la relaci6n li.lIli.t es la magnitud de la velocidad del fluido V. Si por vector normal de area dA se entiende un vector de magnitud dA con direcci6n normal al area dA que apunta hacia afuera de la superficie de contraI, entonces el término V cos OdA puede expresarse por el producto punto o producto interno V·dA. Luego, para obtener la tasa de flujo de la propiedad extensiva que atraviesa la superficie del contraI, la ecuaci6n (2.1.5) puede reescribirse como



(2.1.6)
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Puede hacerse un analisis similar para el fluido que entra al volumen de contraI en la regi6n I [véase la figura 2.1.1b)]. En este caso, cos 8'es negativo y dV = Al cos (180° - 8) dA =- Al cos 8 dA, y



_ f f {3p( - ili cos OdA) lim { : (BI)t}



~t -o



uf



= ~thm -------.0 af = -



ff



(2.1. 7)



{3pY-dA



I



Sustituyendo (2.1.4), (2.1.6) Y (2.1.7) en (2.1.3) se obtiene



~ ~ fff {3pdV + ff {3pY-dA + ff {3pY-dA III



V.c.



(2.1. 8)
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que expresan este principio pueden determinarse para un volumen de fluido, para una secci6n transversa1 y para un punto dentro deI flujo. En este capftulo solamente se d,esarrolla la ecuacion de continuidad integraI para un flujo de volumen. La ecuaci6n de continuidad en un punto se determinara en el capftulo 4 para describir el flujo en un medio poroso, y la ecuaci6n de continuidad a través de una secci6n transversal se determinara en el capitulo 9 para describir el flujo en una secci6n de un rio. La ecuaci6n de continuidad integrai es la base para las otras dos formas.



Ecuaci6n de continuidad integrai La ecuaci6n de continuidad integraI se aplica a un volumen de fluido. Si la masa es la propiedad extensiva considerada en el teorema de transporte de Reynolds, entonces B = m y f3 = dB/dm = 1. Por la ley de la conservaci6n de la masa, dE/dt = dm/dt = O porque la masa no se crea ni se destruye. Al sustituir estos valores en el teorema de transporte de Reynolds (2.1.9) se obtiene



I



Para el fluido que entra en el volumen de control, el angulo entre el vector de velocidad V, que apunta hacia el volumen de contraI, y el vector de area dA, que apunta hacia afuera, esta en el rango 90° < El < 270° para el cual cos () es negativo [véase figura 2.1.1d)]. En consecuencia, V·dA es siempre negativo para el flujo de entrada. Para el fluido que sale del volumen de control cos () es positivo, luego V . dA siempre es positivo para el flujo de salida. En Ias fronteras impermeables V y dA son perpendiculares y por consiguiente V'dA = O. Luego, Ias integra1es en (2.1.8) sobre la entrada I y la salida III pueden reemp1azarse por una sola integraI en la superficie de contraI, que representa el flujo de salida menos el flujo de entrada, o flujo neto, de la propiedad extensiva B:



o=



~ fff pdV + ff pY-dA



que es la ecuaci6n de continuidad integraI para un flujo no permanente de densidad variable. Si el flujo tiene densidad constante, p puede sustituirse de 10s dos términos de (2.2.1), quedando



(2.2.2) v.c.



~ = ~f ff{3pdV+ ff {3pY-dA V.c.



(2.1.9)



S.c.



La ecuaci6n (2.1.9) es la que rige el teorema de transporte de Reynolds. Se utiliza varias veces en este libro, por lo cual vale la pena repasar el significado de cada término. Tal como se estableci6 anteriormente, la ecuaci6n se usara como mecanismo para considerar las leyes fisicas que normalmente se aplican a masas discretas y convertirlas a un fluido continuo. El teorema de transporte de Reynolds establece que la fasa total de cambio de una propiedad extensiva de. un fluido es igual a la tasa de cambio de la propiedad extensiva almacenada en el volumen de control, d/dtJ J J{3pdV, mas el flujo neto de la propiedad extensiva a través de la superficie de control, f J {3pV • dA. Cuando se utiliza el teorema, 10s flujos de entrada se consideran negativos y los de salida positivos. En las secciones siguientes, el teorema de transporte de Reynolds se aptica para desarrollar las ecuaciones de continuidad, momentum, y energia para procesos hidrol6gicos.



2.2 ECUACIONES DE CONTINUIDAD La conservaci6n de masa es el principio fisico mas litil en el analisis hidrol6gico y se requiere en casi todos los problemas aplicados. Las ecuaciones de continuidad



(2.2.1)



s.c.



V.c.



S.c.



La integraI f f J dV es e1 volumen de fluido almacenado en el volumen de control denominado S, luego el primer término en (2.2.2) es la tasa de tiempo de cambio del almacenamiento dS/dt. El segundo término, el flujo neto, puede dividirse en flujo de entrada l(t) y flujo de salida Q(t):



ff s.c.



V-dA =



ff



V-dA
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ff



V-dA = Q(1) -[(1)



(2.2.3)



entrada



y la ecuaci6n de continuidad integraI puede reescribirse



dS



~



dt



+



Q(t) - I(t)



=O



o



dS



- = l(t) dt



- Q(t)



(2.2.4)



que es la ecuaci6n de continuidad integraI para el flujo no permanente de densidad constante la cual se aptica ampliamente en este libro. Cuando el flujo es permanente, dS/dt = O y (2.2.2) se reduce a
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II



V·dA'=



o



(2.2.5)



s.c.



que establece que las tasas volumétricas de flujo de entrada y de salida son iguales; es decir, l(t) = Q(t). Un flujo permanente es aquel en el cual la velocidad en cada punto del flujo es constante con respecto al tiempo. Una manera muy simple de entender esto es imaginar la torna de una fotografia instantanea y de otra cinco minutos mas tarde; si el flujo es permanente, las dos fotograffas senin idénticas. Si las cantidades totales de flujo de entrada y flujo de salida son iguales, se dice que el sistema es cerrado, luego



[00 I(t)dt [00 Q(t)dt



(2.2.6)



=



Cuando esta condicion no se cumple, ei sistema es abierto. El ciclo hidrologico es un sistema cerrado para el agua, pero ei proceso lluvia-escorrentia en una cuenca es un sistema abierto, porque no toda la lluvia se convierte en escorrentia; una parte de ella vuelve a la atmosfera mediante la evaporacion. Las anteriores ecuaciones de continuidad se determinan para un flujo de fase unica, es decir, un liquido o un gas, pero no ambos simultaneamente. En situaciones de cambios multiples, como cuando el agua se esta evaporando, las fases liquida y gaseosa tienen que diferenciarse cuidadosamente. Se debe escribir una ecuacion de continuidad para cada una de las fases de flujo en forma separada; para cada fase dE/dt es la tasa a la cual la masa se adiciona o se torna.



2.3 CONTINUIDAD EN TIEMPO DISCRETO Debido a que la mayor parte de la informacion hidroI6gica solamente esta disponible en intervalOS de tiempo discretos, es necesario reformular la ecuaci6n de continuidad (2.2.4) teniendo en cuenta un tiempo discreto. Suponga que el horizonte de tiempo se divide en intervalos de longitud t:.. t , indexados por j. La ecuaci6n (2.2.4) puede reescribirse como dS = l(t)dt - Q(t)dt e integrarse en ei intervalo j-ésimo de tiempo para dar
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Sj-l



dS =
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(j-l)At



l(t)dt -
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at



Q(t)dt



(j-l)at



(2.3.1)



Si el almacenamiento inicial en el tiempo O es So, entonces SI = So + Il - Ql, 52 = 5 l + /2 - Q2' Y asi sucesivamente. Sustituyendo Ios valores de almacenamiento se obtiene ' j



= So + ~ (Ii



Sj



- Qi)



(2.3.4)



i=l



que es la ecuaci6n de continuidad en tiempo discreto.



Representaci6n de informaci6n Las funciones Q(t) y l(t) se definen en un dominio de tiempo continuo; es decir, en cada instante del dominio de tiempo se define un valor de la funcion, y estos valores pueden cambiar de un instante al otro [véase la figura 2.3.1a)]. La figura 2.3.1 muestra dos métodos mediante los cuales una funcian de tiempo continuo puede representarse en un dominio de tiempo discreto. El primer métç>do [véase la figura 2.3.1h)] aplica una funci6n de informaci6n por muestreo en la cual el valor de una funcion Q(t) en el j-ésimo intervalo de tiempo, Qj, esta dado simplemente por el valor instantaneo de Q(t) en el tiempo jt:..t:



(2.3.5) Las dimensiones de Q(t) y Qj son las mismas, ya sea [L3/T] o [L/T]. El segundo método aplica una funci6n de informaci6n por pulso [véase la figura 2.3.1c)], en la cual el valor de la funci6n discreta de tiempo Qj esta dada por el area bajo la funci6n continua de tiempo: j!J.t



Qj



=



( .J(j-I)!J.t



Q(t)dt



(2.3.6)



Aqui Qj tiene dimensiones de [L3] o [L] para Q(t) en dimensiones de [L3/T] o [L/T], respectivamente. Analogamente, las dimensiones de Qj y Q(t) pueden ser las mismas si Ql se calcula como la tasa promedio a lo largo del intervalo:



Qj



1



=A



u.t



1j!J.t (j-l)At



Q(t)dt



(2.3.7)



o



j



= 1,2, ...



(2.3.2)



donde lj Y Qj son Ios volumenes de flujo de entrada y flujo de salida en el intervalo de tiempo j-ésimo. N6tese que en la ecuacion (2.2.4), I(t) Y Q(t) son caudales, con dimensiones de [L3/T], mientras que S es un volumen, con dimensiones de [L3]. En (2.3.2) todas las variables tienen dimensiones [L3]. Si el cambio incrementaI en ei almacenamiento se denomina dSj , entonces puede escribirse que dSj = Ij - Qj, Y



(2.3.3)



Las dos variables principales de interés en hidro10gia, ei caudal y la precipitacian, se miden como informaci6n por muestreo e informaci6n por pulso, respectivamente. Cuando 10s valores de cauda1 y precipitaci6n se registran por medidores en un instante dado, ei valor de cauda1 medido es la tasa de flujo en ese instante, mientras que el valor de precipitacl6n es la profundidad (altura) de precipitaci6n acumulada basta ese instante. Las diferencias sucesivas de las medidas de precipitacion acumuladas forman una serie de informacian por pulsos (en pulgadas o centimetros). Cuando se le divide por el intervalo de tiempo t:.. t, como en la ecuaci6n (2.3.7), la informacion resultante proporciona la intensidad de precipitaci6n (en pulgadas por hora o centimetros por hora). La ecuaci6n de continuidad debe aplicarse cuidadosamente cuando se usa este tipo de informaci6n de tiempo discreto.
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dad (altura) de precipitaci6n gue ocurri6 durante las primeras 0.5 h, y el valor seiialado en t = 1 h, 0.26 pulg es la precipitaci6n incrementaI entTe t = 0.5 h y .t = 1 h, Y asi sucesivamente). El caudal de salida se registra como una secuencia de informaci6n por muestreo; el valor mostrado es el caudal instantaneo (por ejemplo, el caudal es de 246 cfs en t = 0.5 h, 283 cfs en t = l h Y aSI sucesivamente). Para aplicar la ecuaci6n de continuidad en tiempo discreto (2.3.4), el caudal tiene que convertirse a una secuencia de informacion por pulso. El intervalo de tiempo es lÌt = 0.5 h = 0.5 x 3,600 s = 1,800 s. Para cada intervalo de 0.5 h, el volumen (aportaci6n) se calcula promediando las tasas de caudal en 10s extremos de cada interval0 y multiplicando por /1t. Entonces la profundidad equivalente sobre la cuenca del caudaI incremental se calcula dividiendo el volumen (aportaci6n) por el area de la cuenca, la cuai es 7.03 mi" = 7.03 X 5,280 2 pies 2 = 1.96 x 10 8 pies 2 • Por ejemplo, durante ei primer interval0 de tiempo, entre O y 0.5 h, los caudales [columna (4)] son Q(O) = 203 cfs y Q(0.5) = 246 cfs, luego el volumen incrementai en este intervalo es [(203 + 246)/2] x !:J.t = 224.5 x' 1,800 = 4.04 x 10 5 pies 3 • La profundidad equivalente en la cuenca es QI = 4.04 x 10511.96 x 108 = 2.06 X 10~3 pies = 2.06 x 10-3 x 12 pulg = 0.02 pulg, como se muestra en la columna 5. La precipitaci6n incrementaI I! para el mismo intervalo de tiempo es 0.15 pulg, luego el cambio incrementaI en almacenamiento se calcula con la ecuaci6n (2.3.2) con j = l:
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Indice de tiempo discreto)



b) Representaci6n de informaci6n por muestreo
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como se muestra en la columna 6. El almacenamiento acumulado en la cuenca se calcula con (2.3.3) con j = 1 Y un almacenamiento inicial So = O: l
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indice de tiempo discreto j



c) Representaci6n de informaci6n por pulso



SI = So FIGURA 2.3.1 Una funci6n continua en el tiempo Q(t), a), puede definirse en un dominio de tiempo discreto utilizando ya sea un sistema de informaci6n por muestreo h), en el cual se utilizan valores instantaneos de la funci6n de tiempo continuo, o bien un sistema de informaci6n por pulso c), en el cual se usa un valor promedio de la funci6n sobre el intervalo de tiempo.



Ejemplo 2.3.1 Calcule la cantidad de agua almacenada en una cuenca como funci6n del tiempo, dada la informaci6n de las columnas 3 y 4 de la tabla 2.3.1 para precipitaci6n incrementaI en la cuenca y en el caudai medido a su salida. Esta informaci6n es adapfada de una creciente del riachueio Shoal Creek en Northwest Park, Austin, Texas, 108 dias 24 y 25 de mayo de 1981. El area de la cuenca es 7.03 rnF. Suponga gue el valor del almacenamiento inicial es cero.



Soluci6n. La precipitaci6n de entrada se registra como la secuencia de informaci6n de pulso en la columna 3; el valor indìcado es la profundidad incrementaI para el intervalo de tiempo anterior (por ejemplo, el valor seiialado en t = 0.5 h, 0.15 pulg es la profundi-



+



~Sl



O + 0.13 0.13 pulg



tal como se fiuestra en la columna 7. Los calculos para intervalos de tiempo subsecuentes son simi1ares. La tabla 2.3.1 muestra que de las 6.31 pulg de precipitaci6n total, 5.45 pulg o el 86% aparecen como caudal a la salida de la cuenca en las siguientes ocho horas después de gue la precipitaci6n ha empezado. Las restantes 0.86 pulg fueron retenidas como almacenamiento en la cuenca. En las columnas 5 y 6 puede verse que después de gue la precipitaci6n cesa, todo el caudal se torna directarnente del almacenarniento. Los valores incrementales de precipitaci6n y caudal, cambio en el almacenamiento y almacenamiento acumulado se grafican en la figura 2.3.2. El tierÌ1po critico es t = 2.5 h, cuando se alcanzael maximo almacenarniento. Antes de 2.5 h, la precipitaci6n excede el caudal y hay un aumento en el almacenamiento; después de 2.5 h OCUITe lo contrario y hay una pérdida de éste.
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TABLA 2.3.1



Distribuci6n temporal de almacenamiento en una cuenca calculada utilizando la ecuacion de continuidad en tiempo discreto (ejemplo 2.3.1)



2 3 Intervalo Tiempo Precipitaci6n incrementai de tiempo lj j t (h) (pulg)



1



l



2 3 4 5 6 7 8 9 IO Il



12 13 14 15 16



0.0 0.5 1.0 1.5 2.0 2.5 3.0 3.5 4.0 4.5 5.0 5.5 6.0 6.5 7.0 7.5 8.0



0.15 0.26 1.33 2.20 2.08 0.20 0.09



4 5 6 Caudal Caudal Almacenamiento instantaneo incrementai incrementai Q(t) !1Sj Qj (cfs) (pulg) (pulg)



7 Almacenamiento acumulado Sj (pulg)



203 246 283 828 2,323 5,697 9,531 Il,025 8,234 4,321 2,246 1,802 1,230 713 394 354 303



0.00 0.13 0.36 1.62 3.65 5.29 4.65 3.61 2.55 1.85 1.49 1.27 1.10 1.00 0.93 0.89 0.86



0.02 0.03 0.06 0.17 0.44 0.84 1.13 1.06 0.69 0.36 0.22 0.17 0.11 0.06 0.04 0.04



0.13 0.23 1.27 2.03 1.64 -0.64 -1.04 -1.06 -0.69 -0.36 -0.22 -0.17 -0.11 ~0.06



-0.04 -0.04



Para flujo uniforme permanente la velocidad es la misma en todos los puntos de la superficie de controI, por consiguiente la integraI sobre la superficie de control es cero y las fuerzas aplicadas al sistema estan en equilibrio:



(2.4.3) Precipitaci6n y caudal
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Cuando se aplica el teorema de transporte de Reynolds al momentum de un fluido, la propiedad extensiva es B = mV y f3 = dB/dm = V. De acuerdo con la segunda ley de Newton, la tasa de cambio de momentum con respecto al tiempo es igual a la fuerza neta que se aplica en una direcci6n dada, luego dB/dt = d(mV)dt =ì:F. Sustituyendo en el teorema de transporte de Reynolds (2.1.9), resulta
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ECUACIONES DE MOMENTUM
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Almacenamiento S;
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la ecuaci6n integraI de momentum para flujo no permanente no uniforme. Un f/ujo no uniforme es aguel en el cual la velocidad varia en el espacio~ en un [/ujo unifm"me no hay variaci6n espacia!. Si un flujo no uniforme es permanente (en el tiempo), la derivada temporal de la ecuaci6n (2.4.1) se elimina, quedando
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FIGURA 2.3.2 Distribuci6n temporal de almacenamiento en una cuenca, calculada utilizando la ecuaci6n de continuidad en tiempo discreto (ejemplo 2.3.1).
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Flujo uniforme permanente en un canal abierto



Linea de gradiente de energia



En esta seccion, la ecuacion demomentum se aplica al flujo uniforme permanente en un canal abierto. El caso mas complejo de flujo no uniforme no permanente se estudia en la seccion 9.1. La figura 2.4.1 muestra un flujo permanente en un canal uniforme, es decir, un canal cuya secci6n transversal, pendiente y rugosidad no cambian a lo largo de su longitud. Las ecuaciones de continuidad, momentum y energia pueden aplicarse al volumen de control entre las secciones l y 2.
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Continuidad. Para el flujo permanente, se aplica la ecuacion (2.2.5) y QI = Q2; pani flujo uniforme, la velocidad es la misma en cualquier lugar, luego VI = V2 ; entonces, el area de la secci6n transversal es Al = Ql/VI = Q2/V2 = A 2 , Ycomo el canal es uniforme, se concluye que las profundidades también son iguales, Yl = Y2' Energia. La ecuaci6n de energia de mecanica de fluidos (Roberson y Crowe, 1985) se escribe, para las secciones 1 y 2, como 21



+ Y1 + Vl/2g



= Z2



+ yz + V:j/2g + hl



(2.4.4)



donde z es la elevaci6n del fondo, g es la aceleraci6n de la gravedad y hf es la pérdida de cabeza entre las dos secciones. La pérdida de cabeza es la energia perdida debido a los efectos de friccion por unidad de peso del fluido. Con V I .= V2 Y Y l = yz, (2.4.4) se reduce a



(2.4.5) Dividiendo ambos lados de la ecuacion por L, la longitud del canal, se obtiene lo siguiente:



!!t.



Zl - Z2



L



L



FIGURA 2.4.1 Flujo uniforme permanente en un canal abierto.



balancearse, porque en un tlujo permanente y uniforme la ecuacion (2.4.3) es valida = O). La fuerza de fricci6n F f es igual al producto del esfuerzo cortante en la pared To y el area sobre la cual éste actua, PL, donde P es el perimetro mojado de la secci6n transversal; es decir, Ff = -ToPL, donde el signo negativo indica que la fuerza de fricci6n actua en sentido contrario a la direcci6n de flujo. El peso del fluido en el volumen de controI es yAL, donde y es el peso especifico del fluido (peso por unidad de volumen); la fuerza de gravedad en el fluido, F g , es la componente del peso gue actiia en direcci6n del flujo, es decir, F g =yAL sen (). Luego C~F



(2.4.6)



La pendi ente del fondo del canal es So = tan () donde () es el angulo de inclinaci6n del fondo del canal. Si () es peguefio « 10°), entonces tan () ~ sen (J = (ZI - zz)/L. En este caso, la pendiente de friccion, SI' = htlL, es igual ala pendiente del fondo del canal So. En este analisis se supone gue la unica fuente de pér~ dida de energia es la fricci6n gue ocurre entre el flujo y la superficie de las paredes del canal. En generaI, también se puede perder energia por otros factores como el esfuerzo cortante por viento en la superficie y 10s remolinos o corrientes· de eddy* gue se forman en cambios abruptos en la geometria del canal, pero estos efectos no se analizaran has'ta el capitulo 9. Cuando la friccion en la superficie de Ias paredes del canal es la unica fuente de pérdida de energIa, la pendiente del gradiente de la linea de energia es igual a la pendiente de fricci6n SI" tal como se muestra en la figura 2.4.1.



Momentum. Existen tres fuerzas que actuan en el volumen de controldel fluido: fuerzas de fricci6n, fuerzas gravitacionales y fuerzas de presion. De éstas, las fuerzas de presi6n en las dos fronteras de la secci6n san iguales y se cancelan para flujo uniforme (porgue YI = Y2). Luego las fuerzas de fricci6n y de gravedad deben *



NiveI de referencia



N. del R .T. Expresi6n equivalente a flujo circulatorio, flujo secundario o corrientesturbulentas.



L. F = O = Cuando () es peguefio, sen ()



~



- TOP L



+



yAL sen (}



(2.4.7)



So, luego la aproximacion hace gue yALSo



'To=-n(2.4.8) = yRS o



donde R luego



= AIP



es el radio hidraulico. Para flujo uniforme permanente, So



= S"



(2.4.9) Utilizando un amilisis similar, Henderson (1966) demostr6 que (2.4.9) es valida también para flujo no uniforme, a pesar de que la pendiente del fondo del canal So y la pendiente de fricci6n Sf no son iguales. La ecuacion (2.4.9) establece un vinculo entre los principios de momentum y energia en el sentido de que los efectos de la fricci6n se representan desde el punto de vista del momentum como el esfuerzo cortante en la pared To y desde el punto de vista de la energia como la tasa de disipaci6n de energia St.
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2.5 FLUJO EN CANALES ABIERTOS



TABLA 2.5.1



El flujo en canales abiertos corre a través de un canal con una superficie libre, tal como la superficie en un rfo o en un tubo parcialmente lleno. En esta seccion se deduce la ecuaci6n de Manning para determinar la velocidad de un flujo en un canal abierto, con base en la ecuacion de Darcy-Weisbach para pérdidas de cabeza debidas a la friccion en las paredes. En mecanica de fluidos, la pérdida de cabeza hf ~ lo largo de una longitud L de una tuberia de diametro D, para un flujo con velocidad V, esta dada por la ecuaci6n de Darcy-Weisbach.



hf



=



L V2



f~



D 2g



(2.5.1)



donde i es el factor de friccion de Darcy-Weisbach y g es la aceleracion de la gravedad (Roberson y Crowe, 1985). Usando la definici6n de pendiente de fricci6n, Sf = hflL, (2.5.1) puede resolverse para V:



(2.5.2) El radiohidnlulico R de una tuberia circular es R = A/P = ('lTD 2 /4)I'lTD el diametro de la tuberfa D puede reemplazarse en (2.5.2) por



35



PROCESOS HIDROLOGICOS



Coeficientes de rugosidad de Manning para varias superficies de canales abiertos Coeficiente de rugosidad de Manning tipico



\1aterial Concreto Fondo de grava con lados de



0.012 0.020 0.023 0.033



concreto ~ piedra - riprap ~



Canales naturales Limpios y rectos Limpios y curvos Curvos con hierbas y piscinas Con matorrales y arboles Planicies de inundaci6n Pastos Cultivos Hierbas y pequefios matorrales Matorrales densos



0.030 0.040 0.050 0.100 0.035 0.040 0.050 0.070 0.100



Arboles densos = D/4,



luego Fuellte: Chow, 1959. !



D



= 4R



/



(2.5.3)



para llegar a la ecuacion de Darcy-Weisbach:



(2.5.4)



[1.49 = (3.281)1/3 Y 3.281 pies = l m].Comparando las ecuaciones (2.5.4) y (2.5.6), el n de Manning puede expresarse en términos del factor de friccion de DarcyWeisbach, i, como sigue:



n=



El coeficiente C de Chezy se define como C ='V8glf; utilizando este simbolo, (2.5.4) se reescribe como



v= CJRSj



(2.5.5)



que es la ecuacion de Chezy para flujo en canales abiertos. La ecuacion de Manning se deriva de la ecuacion de Chezy haciendo C = RI/6/ n , donde n es el coeficiente de rugosidad de Manning:



fT R l/6



(2.5.8)



~sg



con todos Ios valores en unidades del SI. La ecuaci6n de Manning es valida paraflujo completamente turbulento, para ei cual el factor de fricci6n de Darcy- Weisbach f es independiente del numero de Reynolds Re. Henderson (1966) sugiere el siguiente criterio para flujo completamente turbulento:



R2/3S1/2



v=



f



n



(2.5.6)



(2.5.9a) o



La ecuacion de Manning (2.5.6) es valida en unidades del SI, con R en metros y V en metros por segundo (S!, es adimensional). Los valores del n de Manning para varias superficies se muestran en la tabla 2.5.1. Para V en pies por segundo y R en pies, la ecuacion de Manning se reescribe como (2.5.7)



n6 JRSj ~ 1.1



I



X



10- 13 con



R en metros



(2.5.9b)



Ejemplo 2.5.1 Existe un flujo uniforme en un canal rectangular de 200 pies de ancho con pendiente de fondo de canal 0.03% y coeficiente n de Manning de 0.015. Si la profundidad es 5 pies, calcule la velocidad y el caudal, y verifique que e1 flujo sea completamente turbulento de tal manera que la ecuaci6n de Manning sea valida.
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Soluci6n. El perimetro mojado en el canal es P = 200 + 2 x 5 = 210 pics. El radio hidnlulico es R = A/P = 200 X 5/210 = 4.76 pies. La velocidad de flujo esta dada por la ecuaci6n de Manning con n = 0.015 y Sf = So (para flujo uniforme) = 0.03% = 0.0003.



TABLA 2.5.2



Propiedades fisicas del agua a presi6n atmosférica estandar Temperatura



1.49R2/3Sl/2 V= f n



oOe



1.49 (4.76)2/\0.0003)l/2 0.015 4.87 pies/s El caudal es Q ::: VA ::: 4.87 x 200 x 5 ::: 4,870 cfs. El criterio para flujo completamente turbulento se calcula de (2.5.9a): n6~ =(0.015)6(4.76 X 0.0003)112



=



4.3 X 10- 13



que es mayor que 1.9 x 10. 13 , luego se satisface el criterio y la ecuaci6n de Manning es valida.



5°C 10°C 15°C 0 20 e 25°C 30°C 35°e 0 40 e 0 50 e 0 60 e 0 70 e sooe 90°C 100°e



Densidad



Peso especifico



Viscosidad dinamica



Viscosidad cinematica



Presion de vapor



kg/m3



N/m3



N-s/m2



m 2/s



N/m 2 abs.



1000 1000 1000 999 998 997 996 994 992 988 983 978 972 965 958



9810 9810 9810 9800 9790 9781 9771 9751 9732 9693 9643 9594 9535 9467 9398



slugs/pie3



Si el flujo no es completamente turbulento, su velocidad puede calcularse usando la ecuacion de Darcy-Weisbach (2.5.4), calculando el faetor de friccion f como una funei6n de numero de Reynolds Re y de la rugosidad de paredes. La figura 2.5.1 muestra una forma modificada del diagrama de Moody para flujo en tuberfas; el diametro del tubo D se reemplaza por 4R. El numero de Reynolds esta dado por



Re



4VR



=-1J



(2.5.10)



donde v es la viscosidad cinematica del agua, dada en la tabla 2.5.2 como una funcion de la temperatura. La rugosidad relativa € esta definida por €=



ks 4R



(2.5.11)



donde k.~ es el tamano de granos de arena que darian una resistencia equivalente a aquella observada en el canal. La figura 2.5.1 para flujo en canales abiertos se construyo a partir de ecuaciones presentadas por Chow (1959) y Henderson (1966). Para numeros de Reynolds menores de 2,000, el flujo es laminar, y



f =



CL



Re



(2.5.12)



donde CL = 96 para un canal de superficie lisa y ancho infinito y es mayor si el canal es rugoso (Chow, 1959; Emmett, 1978). A medida que el numero de Reynolds se incrementa por ~neima de 2,000, el flujo entra en una region donde los efectos
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40° F 50° F 60° F 70° F 80° F 100° F 0 120 F 140° F 160° F 0 180 F 200° F 212° F



1.94 1.94 1.94 1.94 1.93 1.93 1.92 1.91 1.90 1.88 1.87 1.86



lb/pie3 62.43 62.40 62.37 62.30 62.22 62.00 61.72 61.38 61.00 60.58 60.12 59.83



1.79 1.51 1.31 1.14 1.00 8.91 7.96 7.20 6.53 5.47 4.66 4.04 3.54 3.15 2.82



x x x x x x x x x x x x x x x



10- 3 10- 3 10- 3 10- 3 10- 3 1O~4



10- 4 10- 4 10- 4



10- 4 10- 4 10- 4 10- 4 10- 4 1O~4



1.79 1.51 1.31 1.14 1.00 8.94 7.99 7.24 6.58 5.54 4.74 4.13 3.64 3.26 2.94



Ib-s/pie2 3.23 2.73 2.36 2.05 1.S0 1.42 1.17 0.981 0.838 0.726 0.637 0.593



X X X X X X X X X X X X X X X



10- 6 10- 6 10- 6 10- 6 10- 6 10- 7 10- 7 10- 7 10- 7 10- 7 10- 7 10- 7 10- 7 10- 7 10- 7



pie 2/s



x 10x 10- 5 x 10- 5 5



x 10'-5 x 10- 5 x 10- 5 x 10- 5 x 10- 5 x 10- 5 x 10- 5 x 10- 5 x 10-5



X 10- 5



1.66 1.41 X 10- 5 1.22 X 10- 5 1.06 X 10- 5 0.930 X 10- 5 0.739 X 10- 5 0.609 X 10- 5 0.514 X 10- 5 0.442 X 1O~5 0.385 X 10- 5 0.341 X 10- 5 0.319 x 10- 5



611 872 1230 1700 2340 3170 4250 5630 7380 12,300 20,000 31,200 47,400 70,100 101,300 psia 0.122 0.178 0.256 0.363 0.506 0.949 1.69 2.89 4.74 7.51 11.53 14.70



Fuente: Roberson J. A. and C. T. Crowe, Engineering Fluid Mechanics, 2nd ed., Houghton Mifflin, Boston, 1980, tabla A-5, p. 642. Usada con autorizaci6n.



laminares y turbulentos en eonjunto gobiernan las pérdidas por friccion y el factor de friccion esta dado p6r una forma modificada de la ecuaci6n de Colebrook-White (Henderson, 1966):



fi



ks -21og 10 12R [



+ -2.5] Refi (2.5.13)



€



-21og lO [ :3 +



2.5] Refi
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Para mlmeros de Reynolds altos, es decir, en la regi6n derecha del diagrama de Moody, el flujo es completamente turbulento y el factor de friccion unicamente es una funci6n de la rugosidad relativa. La ecuacion (2.5.13) se reduce a
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o
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(2.5.14)
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En este caso, el factor de friccionfpuede eliminarse entre las ecuaciones (2.5.14) y (2.5.8) para encontrar la rugosidad relativa E como una funcion del n de Manning y el radio hidnlulico R:
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2.6 FLUJO EN MEDIOS POROSOS Un medio poroso es una estructura de pequefios conductos, de varias formas y tamafios, interconectados. Para flujo uniforme permanente en un tubo circular de diametro D, (2.4.9) sigue siendo valida:



">.



"OO



-:~



"l""



'::;' 0'\00 t-



c: ca



""O



'


donde ep = 1 para unidades SI y 1.49 para unidades inglesas. Para utilizar el diagrama de Moody dados R y V, E se calcula usando (2.5.15) con el valor dado de n, luego el numero de Reynolds se calcula usando (2.5.10) Y el valor correspondiente f leido en la figura 2.5.1. A continuacion se obtiene un valor estimado V de la ecuaci6n (2.5.4), y el proceso se repite hasta que converja para valores de V. El diagrama de Moody para flujo en canales abiertos tiene algunas limitaciones. Primero, solo tiene en cuenta la resistencia que se origina por elementos de fricci6n aleatoriamente distribuidos en la pared del canal, pero no tiene en cuenta la fricci6n debida a la forma asociada con las no uniformidades del canal. Emmett (1978) encontro que el factor de friccion en hlminas delgadas de flujo en superficies de suelo o de pasto podta ser hasta lO veces mayor que el valor de fricci6n por rugosidad unicamente. Ademas, el diagrama de Moody s610 es valido para canales de lecho fijo y no para canales erosionables. La forma de la secci6n (rectangular, triangular, circular, etc.) tiene alguna influencia sobre el factor de friccion pero su efecto no es mayor. Debido a estas limitaciones el diagrama de Moody que se muestra debe aplicarse s610 a canales recubiertos con una seccion transversal uniforme.
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(2.6.1) con el radio hidraulico R = D14. Para flujo laminar en un conducto circular, el esfuerzo cortante de la pared esta dado por 1'0 =



8/1'v D



(2.6.2)



donde iL es la viscosidad dinamica del fluido. Combinando (2.6.1) y (2.6.2) se obtiene (2.6.3)



 40



HIDROLOGIA APLICADA



que es la eeuaei6n de Hagen-Poiseulle para flujo laminar en un conducto circular. Para el flujo en medio poroso, parte del area en la secci6n transversal A es ocupada por estratos de sue10 o roca, luego la relaci6n Q/A no es igual a la velocidad real del fluido, pero define el flujo volumétrico q llamado el campo de flujo de Darcy. La ley de Darcy para flujo enun medio poroso se reescribe de (2.6.3) como



-Q = A



q



= KSj



(2.6.4)



donde K es la eonductividad hidraulica del medio, K =yD 2 /32fL· AIgunos valores de conductividad hidraulica para varios medios porosos se muestran en la tabla 2.6.1 junto con valores de la porosidad 1], la relaci6n entre el volumen de vacios y el volumen total del medio. La velocidad real promedio de fluido en el medio es
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2.7 BALANCE DE ENERGIA El balance de energia en un sistema hidro16gico es un inventario de todas las entradas y salidas de energia desde un sistema y hacia él, tornando la diferencia entre las tasas de entrada y de salida como la tasa de cambio de almaeenamiento, tal como se efectuo para la ecuaci6n de continuidad o de balance de masa en la secci6n 2.2. En el. teorema basico de transporte de Reynolds (véase la ecuaci6n 2.1.9), la propiedad extensiva se torna ahora como B = E, la cantidad de energia en el sistema fluido, gue es la suma de la energia interna Eu, la energia cinética tmV2 y la energia potencial mgz (z representa elevaci6n):



B



= E = Eu +



luego,



(2.6.5) La ley de Darcy es valida siempre y cuando el flujo sea laminar. El flujo en un conducto circular es laminar cuando su numero de Reynolds



Re =



ID v



(2.6.6)



f3



Soluci6n. El campo de flujo de Darcy q se calcula mediante la ecuaci6n (2.6.4) con K = 0.01 cm/s = 8.64m/dfay Sf = 1% = 0.01; luego q =KSf = 8.64 x 0.01 = 0.086 m/dta. La velocidad del agua Va'esta dada por (2.6.5): Va = q/1] =:::: 0.086/0.4 = 0.216 m/dia. El tiempo que emplea el caudal en sudesplazamiento hacia el rfo,localizado a 100 m, es 100/Va = 100/0.216 = 463 dias = 1.3 anos.



TABLA 2.6.1



Conductividad hidraulica y porosidad para medios porosos no eonsolidados



MateriaI



Grava Arena Limo



ArciUa



K'(cm/s) 10- 1_10 2 1O~5_1



10-7 _10- 3 10-9 _10- 5



Fuente: Freeze and Cherry, 1979.
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u



+ -2 V 2 +



(2.7.2)



gz



dB dt



dE dt



dH dt



dW dt



(2.7.3)



---



Sustituyendo para dE/dt y f3 en el teorema de transporte de Reynolds -dH - -dW = -d



dt



dt



dt



JJJ(e v.c.



u



1 2 + gz)pV·dA (2.7.4) + -l V 2 + gz)pdV+ JJ(e u + -V 2



2



s.c.



Esta es la ecuaci6n de balance de energia para un flujo no permanente de densidad variable.



Energia interna Calor sensible. El calor sensible es la parte de la energia interna de una sustancia que es proporcional a su temperatura. Los cambios de temperatura producen variaciones proporeionales en la energia interna, siendo el coeficiente de proporcionalidad eI calor especifico C p de u = CpdT



Conductividad h,draulica



= e



(2.7.1)



donde e u es la energia interna por unidad de masa. Aplicando la primera leyde la termodinamica, la tasa neta de transfereneia de energia hacia el fluido, dE/dt, es igual a la tasa a la eual el calor se transfiere al fluido, dH/dt, menos la tasa a la cual el fluido hace trabajo sobre sus alrededores, dW/dt:



es menor de 2,000, condici6n suficiente para casi todos los tlujosnaturales que ocurren en medios porosos. Ejemplo 2.6.1 El agua percola a través de un acuffero de arena fina con una conductividad hidniulica de 10-2 cm/s y una porosidad de 0.4 hacia un rio localizado a 100 m de distancia. Si la pendiente del niveI freatico es del 1%, calcule el tiempo que emplea el caudal en llegar hasta el rfo.



dB



= -dm



1



-mV 2 + mgz 2



Porosidad 11 (%)



25-40 25-50 35-50 40-70



(2.7.5)



El subindice p denota que el calor especifico se mide a presi6n constante.



Calor latente. Cuando una sustancia cambia de fase (estado solido, liquido o gaseoso) absorbe o emite calor latente. Existen tres clases a saber: fusi6n o derretimiento de hielo; vaporizaci6n de agua liquida y sublimaci6n, conversi6n directa de hielo en vapor de agua. La figura 2.7.1 muestra la variaci6n de la energia interna de agua como resultado de la transferenciade calor sensible y calor latente. Las transferencias de calor latente en cambios de fase se indican por 108 saltos verticales en la
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~



g



~ 2.4



2.8



c ~ 2.0 o ca>- 1.6 ca 1.2



Calor latente de fusi6n



0.33 X 10 6 J/kg



'§ .~ 0.8 ~



Las procesos de conduccion y conveCClon que transfieren energia calorica también transportan masa y momentum (Bird, Steward y Lightfoot, 1960; Fahien, 1983). Para cada una de las propiedades extensivas, masa, momentum, yenergia, la tasa de flujo de la propiedad extensiva por unidad de area de la superficie a través de la ~ual pasa /se. denomina campo de flujo. Por ejemplo, en la ley de Darcy la tasa de fluJo volumetnco es Q a través del area A, luego el campo de flujo volumétrico es 9 = Q/A; la tasa de flujo de masa correspondiente es m= pQ, luego el campo de fluJo de masa es pQ/A. Por analogIa, la tasa de flujo de momentun es mV = pQV Y el campo de fluja de momentum es mV/A = p QV/A = pP. La tasa de flujo de energia correspondiente es dE/dt y el campo de flujo de energia es (dE/dt)/A que se mide en vatios por metro cuadrado en el sistema SI; un vatio (W) es un julio por segundo. En generaI un campo de flujo esta dado por
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Vapor de agua 120



Temperatura CC)



FIGURA 2.7.1 Calores especffico y latente para agua. El calor latente e.' su estado entre solido, liquido y gas.






,rbido o emitido cuando el agua cambia



energia interna en los puntos de fusi6n y vaporizaci6n. Los cambios en la energia interna debidos a la transferencia de calar sensible se muestran por medio de lineas oblicuas. Los cambios de fase pueden ocurrir a temperaturas diferentes de las normales, O°C para fusi6n y IOOoe para ebullici6n. La evaporacion, por ejemplo, puede ocumr a cualquier temperatura por debajo del punto de ehullici6n. A cualquier temperatura dada, el calor latente de sublimaci6n (solido a gas) es igual a la suma de los calores latentes de fusi6n (solido a liquido) y vaporizacion (liquido a gas). Las transferencias de calar latente san la causa dominante en los cambios de energia interna del agua en la mayor parte de las aplicaciones hidrol6gicas; la cantidad de calor latente utilizada es mas alta que la transferencia de calar sensible para generar un pequefio cambio de temperatura, como es usual en los procesos hidrologicos. El calor latente de vaporizaci6n il' varia ligeramente con la temperatura de acuerdo con



iv = 2.501



X



10 6 - 2,370T (J/kg)



(2.7.6)



donde T es la temperatura en °C y l)' esta dado en julios (J). por kilogramo (Raudkivi, 1979). Unjulio es una unidad del SI que representa la cantidad de energia reguerida para ejercer una fuerza de un newton en una distancia de un metro.



2.8 PROCESOS DE TRANSPORTE El transporte de energia calorica ocune en tres formas: conducci6n, convecci6n y radiaci6n. La conducci6n es el resultado de un movimiento molecular aleatorio en las sustancias; el calor se transfiere a medida gue las moléculas de las zonas de alta temperatura chocan y transfieren energia a las moléculas de las zonas de baja temperatura, como ocurre en el calentamiento graduaI a lo largo de una barra de hierro cuando uno de sus extremos se coloca al fuego. La convecci6n es el transporte de energia calorica que se asocia con el movimiento de masa de un fluido, como las corrientes de eddy en un rio. La convecci6n transporta calar en una escala mayor que la conducci6n en fluidos, pero su magnitud depende de la turbulencia del flujo, lo cual significa gue no puede caracterizarse en forma precisa. La radiacion es la transferencia directa de energia por medio de ondas electromagnéticas y puede ocurrir en el vacio.



Tasa d~}l~jo area



Campode flujo



(2.8.1)



Conducci6n En la conduccion el campo de flujo es directamente proporcional al gradiente de un potencial (Fahien, 1983). Por ejemplo, la transferencia lateral de momentum en un flujo laminar se describe mediante la ley de viscosidad de Newton, en la cual el potencial es la velocidad de flujo: 'T



du



= j.L-



dz



(2.8.2)



Aqui T es el campo de flujo de momentum, f.L es un coeficiente de proporcionalidad que se denomina viscosidad dinamica (medida en lb . s/pie 2 o N . s/m 2 ), y du/dz es el gradiente de la velocidad u en funci6n de la distancia z desde la frontera solida. El simbolo T generalmente se usa para representar el esfuerzo cortante, pero puede demostrarse que las dimensiones de esfuerzo cortante y de campo de flujo de momemtum son iguales, y T puede considerarse como el flujo de momentum lateral en un movimiento fluido que se origina por la accion del esfuerzo cortante entre elementos de fluido con diferentes velocidades, tal como se muestra en la figura 2.8.1. En forma analoga a la ley de viscosidad de Newton para momentum, las leyes de conduccion para masa y energia son: la ley de difusi6n de Fick y la ley de conducci6n calorica de Fourier, respectivamente (Carslaw y Jaeger, 1959). Las ecuaciones que las rigen tienen la misma forma de (2.8.2), tal como se muestra en la tabla 2.8.1. La medida de potencial de conduccion de masa es la concentracion de masa C de la sustancia que se transporta. En el capitulo 3 por ejemplo, cuando se describe el transporte de vapor de agua en el aire, C es la masa de vapor de agua P?! unidad de masa de aire humedo. La constante de proporcionalidad para conducClOn de masa es el coeficiente de difusi6n D. La medida de potencial del transporte de energia cal6rica es la temperatura T y la constante de proporcionalidad es la conductividad térmica k de la sustancia. La constante de proporcionalidad también puede escribirse en forma cinematica. Por ejemplo, la viscosidad dinamica f.L y la viscosidad cinematica lJ se relacionan por J-t



=



pv



(2.8.3)
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TABLA 2.8.1



Leyes de conduccion y ecuaciones correspondientes para convecci6n de masa, momentum y energia calorica en un fluido



Campo de flujo de momerltum Area A



mV



du dz



Propiedad extensiva transportada



1:=-0:-



A



~ du



Energia calorica



Momentum



Masa dz



Conducdon



Esfuerzo cortante ~:-A±~Df:;Xì~~~1'ì;;7'" en la pared '[o J-- J--



Nombre de la ley



~



Fick fm



Ecuaci6n



FIGURA 2.8.1 Relaci6n entre el campo de flujo de momentum y el gradiente de velocidad en un fluJo .a superficie libre. El momentum se transfiere entre la pared y el interior del tlujo a través de mOVlmlentos moleculares y turbulencia de eddy. El esfuerzo cortante en el interior del flujo es igual al campo de flujo de momentum a través de un area unitaria (linea punteada) paralela a la frontera.



Campo de flujo Constante de proporcional idad



Gradiente de potencial



luego la ecuaci6n (2.8.2) puede reescribirse



=



-D dC dz



7



fm



r= pv-



dz



(2.8.4)



D (coef. difusi6n)



)J.,-



fh = -k dT dz



(viscosidad)



k (conductividad térmica)



du dz



dT dz



(velocidad)



(temperatura)



J.L



dC dz



Conveccion Ecuaci6n



Las dimensiones de v son [L2jT].



du dz



= 7



(concentraci6n)



du



Fourier



Newton



T 2



du



pKmJ;



fh



= pCpKh



dT dz



Kh



Difusividad [L fT]



Convecci6n En la conveccion, el transporte ocurre por la accion de eddies turbulentos o por el movimiento de masa de elementos de fluido con velocidades diferentes, y no por eI movimiento de moléculas individuales como en el caso de la conducci6n. La convecci6n requiere de un fluido que corra, mientras que la conducci6n no. El campo de flujo de momentum en un fluido turbulento no se rige por la ley de viscosidad de Newton, pero SI se relaciona con las desviaciones instantaneas de la velocidad turbulenta con respecto al valor promedio en el tiempo. Sin embargo, es conveniente escribir las ecuaciones que describen la convecci6n de la misma forma gue aguellas para la conducci6n. Para la transferencia de momentum, el campo de flujo en un flujo turbulento se escribe como



(2.8.5) donde K m es la difusividad del momentum, o la viscosidad de eddy, con dimensiones de [L 2fT]. K m es de cuatro a seis ordenes de magnitud mas grande gue v (Priestley, 1959), y el campo de flujo de momentum turbulento es la forma dominante de transferencia de momentum en flujo de agua superficial y en flujo de aire sobre la superficie del terreno. Se pueden escribir ecuaciones analogas a (2.8.5) para los transportes de masa y energia, tal como se muestra en la tabla 2.8.1.



Se debe tener en cuenta que la direccion del transporte de las propiedades extensivas descritas por las ecuaciones de la tabla 2.8.1 es transversal a la direcci6n de flujo. Por ejemplo, en la figura 2.8.1 el flujo es horizontal, mientras gue el proceso de transporte es vertical a través del area punteada que se muestra. El transporte de la propiedad extensiva en la direccion del movimiento se denomina advecà6n y se representa por el término J J f3p V . dA en el teorema de transporte de Reynolds (véase la ecuaci6n 2.1.9).



Perfil de velocidad La determinaci6n de las tasas de conduccion y conveccion de momentum requieren el conocimiento del pertil de velocìdad en la capa limite. Para flujo de aire sobre la superficie del terreno o sobre agua se aplica el perfi! logarftmico de velocidad (Priest1ey, 1959). La velocidad del viento u esta dada como una funci6n de la elevacion 2 por u*



u



=



! ln(~) k



(2.8.6)



Zo



donde la velocìdad de corte es u* = V'TofP ('To es el esfuerzo cortante en el fondo y p es la densidad del fluido), k es la constante de von Karman (::::: 0.4) y 20 es la al-
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TABLA 2.8.2



Superficie



Altura de rugosidad zo (cm)



Hielo, fango Agua Pasto (hasta lO cm de altura) Pasto Cl O- 50 cm de altura) Vegetaci6n (l - 2 de altura) Àrboles (la - 15 de altura)



0.001 0.01 - 0.06 0.1 - 2.0



u'"



du dz



Valores aproximados de la altura de rugosidad en superficies naturales



0.226 = 2.83 0.4 x 0.2



kz



S-1



y el campo de flujo de momentum laminar 7 esta dado por la ley de la viscosidad de Newton (2.8.4) con una densidad del aire p = 1.20 kg/m' y una viscosidad cinematica 1J = 1.51 x 10-5 mL/s.



du



2-5



T=PV dz



20 40 -70



= 1.20 =5.1



Fuente: Brutsaert, W., Evaporation into the atmosphere. D. Reidel, Dordrecht, Holland, 1982, tabla 5.1. p. 114 (adaptada).



tura de la rugosidad de la superficie. La tabla 2.8.2 muestra valores de la altura de rugosidad para algunas superficies. Diferenciando (2.8.6), se tiene que el gradiente de velocidad es



du



u*



kz



Ejemplo 2.8.1 Se ha medido una velocidad de viento de 3 m/s a una altura de 2 m por encima de un campo de pasto corto (zo = l cm). Dibuje una gn'ifica del perfil de velocidad y calcule las tasas de campo de flujo de momentum laminar y turbulento a 20 cm y el campo de flujo de momentum turbulento a 2 m de elevaci6n. Para el aire, p = 1.20 kg/m 3 , 1J = 1.51 X 10-5 m 2 /s y K m = 1.5 m 2 /s.



10- N/m 2



= pKm dz



2.83



= 1.20 X 1.5 X



=5.1 N/m



2



en z = 0.2 m. La relaci6n 't1Ilrh/'r = Kmlv = 5.1/(5.1 X 10-5) = I05~ luego el campo de flujo de momentum turbulento (convecci6n por difusi6n de eddy) es el mecanismo de transporte dominante en esta corriente de aire. En z = 2 m, du/dz ~ u*/kz = 0.226/(0.4 x 2) = 0.28 ç[ Y 7turb = pKm(duldz) = 1.20 x 1.50 x 0.28 = 0.51 N/m 2 . N6tese que la relaci6n de los campos de flujo de momentum convectivo en 0.2 y 2.0 m es 5.1/0.51 = lO; el campo de flujo de momentum (o esfuerzo cortante) es inversamente proporcional a la elevaci6n en un perfil logaritmico de velocidad. Por consiguiente, el campo de flujo de momentum es mas grande cerca de la superficie del suelo y disminuye a medida que se incrementa la elevaci6n.



So/ucion. La velocidad de corte se calcula con la ecuaci6n (2.8.6) usando la velocidad conocida de u = 3 m/s en z = 2 m:
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Resolviendo, u = 1.7 m/s en z = 0.2 m. AIgunos valores que se calculan en forma similar para otros valores de z estan graficados en la figura 2.8.2. El gradiente de velocidad en z = 0.2 m esta dado por la ecuaci6n (2.8.7):



O



O



du



-1



= 2.8 s



dz



I



I



I



I



l



2



3



4



Velocidad u (m/s)



In 2..



k



u"



N



"Resolviendo, u* = 0.226 m/s. El perfil de velocidad se calcula sustituyendo valores de z en (2.8.6); por ejemplo para z = 20 cm = 0.2 m, entonces



10- 5 X 2.83



du



(2.8.7)



Esta ecuaci6n puede usarse para determinar los campos de flujos de momentum laminares y turbulentos en varias elevaciones.



X



X



5



en z = 0.2 m. El campo de flujo ae momentum turbulento esta dado por la ecuaci6n (2.8.5): Tturb



dz



x 1.51



Zo



S-l



FIGURA 2.8.2 Perfi! logarftmico de velocidad para una altura de rugosidad 20 = l cm y una velocidad de 3 m/s medida a una altura de 2 m en un flujo de aire (véase el cjemplo 2.8.1). El gradiente de velocidad y cl esfuerzo cartante resultantes san inversamente proparcionales a la elevaci6n.
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Radiacién Cuando la radiacion llega a una superficie (véase la figura 2.8.3), se refleja o se absorbe. La fraccion reflejada se conoce con el nombre de albedo a (O ~ a ~ l). Por ejemplo, 10s cuerpos de agua profundos absorben la mayor parte de la radiacion que reciben, teniendo un a = 0.06, mientras que la nieve fresca refleja la mayor parte de la radiaci6n entrante, con un a tan alto como 0.9 (Brutsaert, 1982). La radiaci6n también es emitida en forma continua por todos los cuerpos a tasas que dependen de su temperatura superficial. La radiaci6n neta R es la entrada neta de radiacion a la superficie en cualquier instante; es decir, la diferencia entre la radiaci6n absorbida, Ri(l - a) (donde R i es la radiacion incidente), y la emitida, Re: I1



(2.8.8) La radiaci6n neta en la superficie de la Tierra es la mayor fuente de energia para la evaporaci6n del agua.



Emisi6n. La emision de radiacion esta dada por la ley de Stefan-Boltzmann



(2.8.9) donde e es la emisiv(dad de la superficie, (J es la constante de Stefan-Boltzmann (5.67 x 10- 8 W/m 2 • K 4 ) y T es la temperatura absoluta de la superficie en grados Kelvin (Giancoli, 1984). La temperatura en grados Kelvin ès igual a la temperatura en grados Celsius mas 273. Para un radiador perfecto, O cuerpo negro, la emisividad es e = l; para superficies de agua e = 0.97. La longitud de. onda À de la radiacion emitida es inversamente proporcional a la temperatura de la superficie, tal como lo establece la ley de Wien: À



=



2.90



X 10- 3



T
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Retlexion y dispersion. El albedo Q:' de la ecuacion (2.8.8) mide la proporci6n de radiacion entrante que se refleja nuevamente hacia la atmosfera. El albedo varia dependiendo de la longitud de onda de la radiaci6n y de su angulo de incidencia, pero suele adoptarse un valor tipico unico segun la clase de superficie. Cuando la radiaci6n choca en la atmosfera con particulas pequefias de un tamafio del mismo orden de magnitud que la longitud de onda de la radiaci6n, ésta se dispersa aleatoriamente en todas las direcciones. Pequefios grupos de moléculas llamados aerosales expanden la luz en esta forma. La adicion d"e aerosoles y particulas de polvo a la atmosfera causada por la actividad humana en tiempos modernos ha originado preoeupaci6n acerca del efeeto de invernadero, mediante el eual parte de la radiacion emitida por la Tierra se refleja y dispersa a través de la atmosfera; un aumento de esta dispersi6n causa un calentamiento global de la superficie de la Tie~ rra. Sin embargo, la magnitud exacta de calentamiento de la Tierra por este mecanismo no se eonoce todavia. La radiaci6n neta en la superficie de la Tierra. La intensidad de la radiaci6n salar que llega a la parte superior de la atmosfera disminuye antes de alcanzar un area unitaria en la superficie terrestre, por tres efectos diferentes: dispersion en la atm6sfera, absorcion por las nubes y oblicuidad de la superficie de la Tierra con respecto a la radiacion entrante (una funcion de la latitud, estacion y hora del dia). La intensidad de radiacion solar recibida por un area unitaria en la superficie de la Tierra se denomina R.r. La atmosfera también actua como un radiador. especialmente en dias muy nublados, emitiendo radiaci6n de mayor longitud de onda que la del Sol, ya que su temperatura es mas baja; la intensidad de esta radiacion se denomina RI. Luego la radiaci6n que llega a la superficie de la Tierra es R i = R s + RI • La Tierra



ESPACIO



(2.8.10)



Radiaci6n hacia afuera



Radiaci6n solar entrante 100



Onda corta ~



Onda larga ~----2"--6--"""



donde Testa en grados Kelvin y A esta en metros (Giancoli, 1984). ATMOSFERA



Com.o una consecuencia de la ley deWien, la radiacion emitida por el Sol tieneuna longltud de onda mas corta que la emitida por la Tierra, que es mas fria.
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Reflejada por la superficie



Emisi6n Absorci6n por por nubes IS vapor de agua, CO z Campo de fIujo de calor latente Emision neta Campo de fIujo superficial de de calor sensible radiacion de onda larga
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FIGURA 2.8.3



FIGURA 2.8.4



Balance de radiacion en la superficie de una sustancia.



Balance de radiaci6n y calor en la atmosfera y en la superficie de la Tierra. (Fuente: "Understanding Clirnatic Change", p. 18, National Academy af Sciences, Washington, D.C., 1975. Usada con autorizacion).
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emite radiacion Re (de una longitud de onda similar a la de la radiacion atmosférÌca), luego la radiacion neta recibida en lasuperficie de la Tierra es



2.2.2



(2.8.11) 2.2.3



La interaccion de los procesos de radiacion entre la atmosfera y la superficie de la Tierra es compleja. La figura 2.8.4 presenta un resumen de valores relativos de algunos componentes del promedio anual de los balances de calor atmosférico y superficial. Se puede observar que paraI 00 unidades de radiacion solar que llegan a la parte superior de la atmosfera, cerca de la mitad (51 unidades) alcanza la superficie de la Tierra y es absorbida; de estas 51 unidades 21 son emitidas como radiacion de onda larga dejando una radiacion neta de 30 unidades en la superficie terrestre; 23 unidades de esta fuente de energia se usan para evaporar el agua, luego retornan a la atmosfera como campo de flujo de calar latente; las 7 unidades restantes calientan el aire que se localiza encima de la superficie como campo de flujo de calor sensible.
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PROBLEMAS 2.2.1



Un embalse tiene los siguientes voltimenes de entrada y de salida (en m') para los tres primeros meses del ano. Si el almacenamiento al principio de enero es de 60 m 3, determine el almacenamiento al final de marzo. Mes Volumen de entrada Volumen de salida



Ene 4



Feb 6



Il



Mar 9
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Ca1cule la salida constante de agua de un embalse de 500 hectareas de superficie durante un periodo de 30 dfas en el cual el niveI del embalse descendi6 medio metro a pesar de que hubo un caudal de entrada promedio de 200,000 m 3/dia.Durante este periodo, la pérdida total por flujo subterraneo fue de 2 cm, la precipitaci6n tota} fue de 10.5 cm, y la evaporaci6n total fue de 8.5 cm (l heetarea ~ 104 m 2 ). Resuelva el problema 2.2.2 si la superficie del embalse es de 1,200 acres, la cafda en el niveI de 2 pies, el flujo de entrada de 25 pies 3/s, las pérdidas totales por flujo subternineo de 1 pulg, la precipitaci6n de 4 pulg y la evaporaci6n de 3 pulg (l acre = 43,560 pies 2 ). Utilizando los registros hidrol6gieos de 50 afios en una cuenea de drenaje con un area de 500 km 2 , se calcul6 el promedio anual de l1uvia en 90 cm y el promedio anual de escorrentfa en 33 cm. Se ha planeado la construcci6n de un embalse a la salida de la cuenca, con una superficie promedio de 1,700 hectareas, con el fin de recoleetar la escorrentfa disponible para abastecer de agua a una comunidad cercana. Se ha estimado que la evaporaci6n anual sobre la superficie del embalse es de }30 cm. No existen infiitraciones de agua subterninea o caudales de entrada a la cuenca. Determine el caudal promedio anual disponible que puede retirarse del embalse para el abastecimiento de agua. Resuelva el problema 2.2.4 si el area de la cuenca de drenaje es 200 mP, la lluvia anual es 35 pulg, la escorrentfa es 13 pulg, el area del embalse es 4,200 acres y la evaporaci6n es 50 pulg. Los flujos de entrada y salida consecutivos mensuales de un embalse en determinado afto san los siguientes, en unidades relativas: Mes



E



Caudal de entrada Caudal de salida



2.3.1



2.3.2
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F



MA
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MJ c
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lO 30 15
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5



7



8 20
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D
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E} embalse contiene 60 unidades al principio del ano. l,Cuantas unidades de agua hay en el embalse a mediados de agosto? l,Cuantas hay al final del ano? Especifique cuaIes de las siguientes variables usualmente se registran corno informaci6n por muestra o informaci6n por pulso: a) temperatura diaria maxima del aire, h) precipitaci6n diaria, c) velocidad diaria del viento, d) precipitaci6n anual, e) caudal anual maximo. A continuaci6n se muestran la precipitacion y los caudales que causo la tormenta del 12 de mayo de 1980 en el riachuelo Shoal Creek en Northwest Park, Austin, Texas. Calcule el tiempo de distribucion de almacenamiento en la cuenca suponiendo un almacenamiento inicial de O. Calcule la profundidad total de precipitaci6n y la profundidad equivalente de caudal que se produjo durante el periodo de ocho horas. ~Qué cantidad de agua almacenada permaneci6 én la cuenca al final del periodo? l,Qué porcentaje de la precipitaci6n se convirti6 en caudal durante este periodo? l,Cual fue el almacenamiento maximo? Represente graficamente la distribuci6n temporal de precipitaci6n incrementaI, caudal, cambio en almacenamiento y almacenamiento acumulado. El area de la cuenca es de 7.03 mi 2 • Tiempo (b)



O



Caudal instanhineo (cfs)



0.5



1.0



1.5



2.0



2.5



3.0



3.5
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949 1,060



0.18 0.42 0.21 0.16



Precipitacion incrementaI (pulg) 25



27



38
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310



Tiempo



4.0



4.5



5.0



5.5



6.0



6.5



7.0



7.5



8.0



Caudal instanhineo (cfs)



968 1,030 826
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321
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Calcule la velocidad y el caudal de un fIujo uniforme con 3 pies de profundidad en un canal de 100 pies de ancho con seccion transversal aproximadamente rectangular; la pendiente de fondo es del 1% Y el coeficiente n de Manning de 0.035. Compruebe que se satisface el criterio para flujo completamente turbulento. Resuelva el problema 2.5.1 para un canal de 30 m de ancho con una profundidad de flujo de l m. Resuelva el problema 2.5.1 para un canal con una secci6n transversal aproximadamente trapezoidal de 100 pies de ancho en la base y lados con pendi ente 3 horizontal: l vertical. Resuelva el problema 2.5.3 si el ancho de la base es 30 m y la profundidad de l m. Sobre un parqueadero asfaltado fluye agua con una pendiente de 0.5% y un coeficiente n de Manning de 0.015. Calcule la velocidad y el caudal si el flujo tiene una profundidad de l pulg. Compruebe que se satisface el criterio para flujo completamente turbulento. Resuelva el problema 2.5.5 si el flujo tiene una profundidad de l cm. Suponga que la viscosidad cinematica es 1 x 10-6 m 2/s. Resuelva el problema 2.5.5 para una profundidad de flujo de 0.5 pulg. Demuestre que no se satisface el criterio de tlujo completamente turbulento y calcule la velocidad y el caudal utilizando la ecuacion de Darcy-Weisbach y el diagrama de Moody. Siguiendo este procedimiento, Gen qué porcentaje es diferente la velocidad calculada de la que se hubiera obtenido si se utiliza la ecuaci6n de Manning? Suponga una viscosida~ cinematica de l x 10-5 pies/s. Resuelva el problema 2.5.7 si la profundidad de flujo es l mm. Demuestre gue el esfuerzo cortante en la pared To para el flujo uniforme permanente en un conducto circular de diametro D, esta dado por _ yDhf TO -
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2.5.11 2.5.12



2.5.13 2.6.1



2.6.2
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donde yes el peso especifico del fluido y h,. es la pérdida de cabeza a lo largo de una longitud L del conducto. . . Utilice la ley de la viscosidad de Newton, 70 ::: J,Lduldy, para flu]o lammar en un conducto circular, donde u es la velocidad del fluido a una distancia y desde la pared, para establecer que la d,istribuci6n de velocidad en el conductoesta dada por U = U max (1 - r 2R 2 ), donde r es la distancia desde el centro de un tubo de radio R y U1!1a,' es la velocidad en el centro del tubo. Aplique la ecuacion parab6lica de distribuci6n de veloeidad para flujo laminar en un conducto circular, dada en el problema 2.5.10, para establecer que el esfuerzo cortante en la pared es 'To = 8f.lV/D, en donde Ves la velocidad promedio en el tubo. Un canal rectangular de 12 m de ancho y 1 m de profundidad tiene una pendiente de 0.001 y esta recubierto con cantos rodados cementados (n = 0.025). Determine a) su maxima capacidad de descarga y b) el maximo caudal que se puede obtener cambiando las dimensiones del area transversal sin variar la forma rectangular de ésta, la pendiente y el volumen de excavaci6n. Tenga en cuenta que la mejor secci6n rectangular desde el punto de vista hidraulico tiene un perimetro minimo mojado y una relacion ancho-profundidad de 2. Resuelva el problema 2.5.12 si el canal tiene 30 pies de ancho y 4 pies de profundidado Cierta cantidad de agua fluye con una pendiente de fricci6n de Si = 0.01. Determine: a) la velocidad de flujo en un pequeii.o tubo capilar de l mm de diametro (v = 1.00 X 10-6 m 2/s), b) el campo de flujo de Darcy Q/A y la velocidad real de flujo a través de arena fina y c) grava. Calcule la tasa de flujo de agua a 20°C a través de un conducto de 10m de largo lleno de arena fina de diametro efectivo de 0.01 mm bajo una diferencia de cabeza de
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presion de 0.5 mentre los dos extremos del conducto. El area de la seccion transversal de éste es de 2 m 2 • Resuelva el problema del ejempl0 2.6.1 si el agua fluYe a través de: a) grava con una conductividad hidniulica de IO cm/s y una porosidad de 30%; b) limo con una conductividad hidniulica de 10-4 cm/ s y una porosidad de 45%; c) arcilla con una conductividad hidraulica de 10-7 cm/s y una porosidad del 50%. Compare las respuestas con aquellas obtenidas en el ejemplo. En el flujo de aire sobre una superficie de pasto corto se mide una velocidad de 1 m/s a una elevacion de 2 m. Calcule la velocidad de corte y elabore una grafica del perfil de velocidad desde la superficie hasta una altura de 4 m. Suponga Zo = 1 cm. Calcule el campo de flujo del momentum turbulento para alturas de 20 cm y 2 m y compare los resultados. Suponga K m :::: 0.07 m 2/s y p = 1.20 kg/m 3 para el aire. Resuelva el problema 2.8.1 si el fluido es agua. Suponga Km = 0.15 m 2/s y p = 1,000 kg/m 3 • Calcule y compare los campos de flujo del momentum laminar y turbulento a una elevacion de 20 cm si v = 1.51 x 10-6 m 2 /s para agua. Suponiendo gue el Sol fuera un radiador de cuerpo negro con una temperatura superficial de 6,000 K, calcule la intensidad y la longitud de onda de su radiacion emitida. Resuelva el problema 2.8.3 para la Tierra y compare la intensidad y la longitud de onda de la radiaci6n terrestre con aquel1a emitida por el Sol. Suponga que la Tierra tiene una temperatura superficial de 300 K. La radiacion de llegada a un lago tiene una intensidad de 200 W/m'l. Calcule la radiaci6n neta gue entra al lago si el albedo es a = 0.06, la temperatura superficial es 30°C y la emisividad es 0.97. Resuelva el problema 2.8.5 para nieve fresca si el albedo es a = 0.8, la emisividad es 0.97 y la temperatura superficial es O°C. Resuelva el problema 2.8.5 para un campo de pasto con albedo de a = 0.2, emisividad de 0.97 y temperatura superficial de 30°C.
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De los diversos procesos meteorologicos gue ocurren continuamente en la atmosfera, ]os mas importantes para la hidrologfa son los de precipitacion y evaporacion, en los cuales la atmosfera interactua con el agua superficiai. La rnayor parte del agua gue se precipita sobre la superficie terrestre proviene de la humedad gue se evapora en los océanos y gue es transportada "por la circulacion atmosférica a lo largo de grandes distancias. Las dos fuerzas basicas para la circulacion atmosférica resultan de la rotacion de la Tierra y de la transferencia de energfa calorica entre el ecuador y los polos.



3.1 CIRCULACION ATMOSFÉRICA La Tierra recibe constantemente el calor del Sol a través de la radiacion solar y emite calor a través de la re-radiacion, o radiaci6n reflejada al espacio. Estos procesos estan balanceados a una tasa promedio de 210 W/m 2 • El calentamiento de la Tierra no es uniforme~ cerca del ecuador la radiacion entrante es casi perpendicular a la superficie de la Tierra y alcanza un valor promedio de 270 W/m 2 , mientras gue cerca de los polos, choca con la Tierra formando un angulo mas oblicuo a una tasa cercana a los 90 W/m 2 • Debido a gue la tasa de radiacion es proporcional a la temperatura absoluta de la superficie de la Tierra, la cual no varia apreciablemente entre el ecuador y los polos, la radiacion emitida por la Tierra es mas uniforme gue la radiacion recibida. Como respuesta a esta desproporcion, la atmosfera funciona como una gran maguina de calor, transfiriendo energia desde el ecuador hacia los polos en una tasa promedio de alrededor de 4 x 109 MW. Si la Tierra fuera una esfera gue no rotara, la circulacion atmosférica aparecerfa como se muestra en la figura 3.1.1. El aire se elevarla cerca del ecuador y viajarfa por la atmosfera superior hacia los polos, donde, una vez enfriado, descenderia hacia la baja atmosfera y retornarfa al ecuador. Esto se conoce con el nombre de circulacion de Hadley.
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FIGURA 3.1.1 Patr6n de circuIaci6n atmosférica de celda un ica para un pIaneta sin rotaci6n.



La rotacion de la Tierra desde el este hacia el oeste cambia este patron de circulacion. A medida gue un anillo de aire situado alrededor de la Tierra se mueve hacia los polos su radio va disminuyendo. La velocidad del aire se incrementa con respecto a la superficie de la Tierra, con el fin de mantel1er el momentum angular, produciéndose un flujo de aire desde el oeste. Lo contrario sucede para un anillo de aire gue se mueve hacia el ecuador donde se forma un tlujo de aire desde el este. El efecto gue producen estos cambios en la direccion y la velocìdad del viento se conoce como lafuerza de Coriolis. El patron real de la circulacion atmosférica tiene tres celdas en cada hemisferio, tal como se muestra en la figura 3.1.2. En la celda tropical, el aire caliente asciende en el ecuador, se mueve hacia los polos en las capas superiores, pierde calor y desciende hacia el suelo a una latitud de 30°. Cerca del suelo, se divide en dos ramas, una de las cuales se mueve hacia el ecuador y la otra hacia el polo. En la celda polar el aire asciende en la latitud de 60° y fluye hacia los polos en las capas superiores, luego se enfrfa y se devuelve hasta una latitud de 60° cerca de la superficie de la Tierra. La celda centraI se mueve por la friccion de las otras dos~ su aire superficial fluye hacia el polo, produciendo un flujo de aire prevaleciente desdeel oeste en las latitudes medias. La jistribucì'Sn no uniforme de océano y tierra firme en la superficie del pianeta, asociada con sus diferentes propiedades térmicas, crean variaciones espaciales adicionales en la circulacion atmosférica. El cambio anual del ecuador térmico debido al movimiento de traslacion de la Tierra alrededor del Sol produce una oscilacion correspondiente del patron de circulacion de las tres celdas. Con una oscilacion grande, los cambios de aire entre dos celdas adyacentes pueden ser mas frecuentes y completos, y ocasionar inundaciones con el tiempo. Asf mismo los vientos monzones pueden penetrar profundamente en paises como la India y Australia. Con una oscilacion pequefia, pueden producirse zonas de alta presi6n intensa alrededor de los 30° de latitud, creandose extensos periodos secos. Debido a gue la circulaci6n atmosférica es muy compleja, solo se puede identi~ica! el patron generaI de movimiento. Verticalmente la atmosfera se divide en varias zonas. La circulacion atmosférica descrita en los parrafos anteriores ocurre en la troposfera, la cuai varia su altura desde cerca de 8 km en los polos a 16 km en el ecuador. La temperatura en la tro-
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FIGURA 3.1.2



Aire caliente



Secci6n transversal latitudinal de la circulaci6n atmosférica generaI. d)



posfera disminuye con la altitud a una tasa que varia con el contenido de humedad en la atmosfera. Para aire seco la tasa de decrecimiento s\? denomina la tasa de lapso adiabatico seco y es de aproximadamente 9.8°C/km (Brutsaert, 1982). La tasa de lapso adiabatico saturado es menor, alrededor de 6.S"C/km, porque parte del vapor en el aire se condensa a medida que éste sube y se enfria, emitiendo calor hacia el aire circundante. Los anteriores son valores promedio para las tasas de lapso, las cuales pueden variar considerablemente con la altitud. La tropopausa separa la troposfera de la estratosfera que se encuentra encima. Cerca de la tropopausa algunos cambios bruscos en la temperatura y la presion producen fuertes corrientes delgadas de aire conocidas como corrientes jet con velocidades que varian desde 15 a 50 m/s (30 a 100 mi/h). Éstas fluyen a lo largo de miles de kil6metros y tienen una gran importancia en el movimiento de masas de aire. En la circulaci6n generaI una masa de aire es un gran cuerpo de aire que puede ser uniforme horizontalmente en lo que se refiere a propiedades como la temperatura y el contenido de humedad. Cuando una masa de aire se mueve lentamente sobre areas terrestres o marinas, sus caracteristicas reflejan aquellas de la superficie sobre la cual fluye. La region donde la masa de aire adquiere sus caracteristicas es la region fuente, como los tropicos y los polos. Cuando una masa de aire caliente se encuentra con una de aire frio, en lugar de simplemente mezclarse aparece una superficie de discontinuidad definida entre ellas, llamada frente. El aire frio al ser mas pesado, se extiende debajo del aire caliente. Si el aire frio avanza hacia el aire caliente, el borde de la masa de aire frio es un frente frto el cual tiene una pendiente casi vertical. Si el aire caliente avanza hacia el aire frio, el borde es un frente caliente, el cual tiene una pendiente baja, y el aire caliente fluye hacia arriba y por encima del aire frio.



e)



FIGURA 3.1.3 Vista en pIanta del ciclo de vida de un ciclon frantal en el hemisferio norte: a) frente superficial entre aire caliente y aire frio; b) la onda se empieza a formar; c) la circulacion ciclonica y la onda se han desarrollado; d) el frente trio, mas rapido, empieza a alcanzar al frente caliente reduciendo el sector calido; e) el sector calido se ha eliminado y f) el ciclon se disipa.



Un cicl6n es una regi6n de baja presion alrededor de la cual el aire fluye en una direccion contraria a las manecillas del reloj en el hemisferio norte, o en direc~ cion a ellas en el hemisferio sur. Las ciclones tropicales se forman en las bajas latitudes y pueden convertirse en huracanes o tifones. Las c-iclones extratropicales se forman cuando dos masas de aire, una caliente y otra fria, fluyen inicialmente en direcciones opuestas adyacentes la una a la otra, empiezan a interactuar y a girar en un movimiento circular, creando simultaneamente un frente caliente y un frente frio en una zona de baja presi6n (véase la figura 3.1.3). Un anticicl6n es una regi6n de alta presi6n alrededor de la cual el aire fluye en el sentido de las manecillas del reloj en el hemisferio norte y en sentido contrario en el hemisferio sur. Cuando las masas de aire se elevan a través del movimiento atmosférico, su vapor de agua se puede condensar y producir precipitaci6n.



3.2 VAPOR DE AGUA El agua atmosférica existe principalmente como un gas ò vapor, pero breve y localmente puede convertirse en liquido en la lluvia, o en las pequefias gotas de agua de las nubes, o puede convertirse en solido en la nieve, en el granizo y en los cristales de hielo en las nubes. La cantidad de vapor de agua en la atmosfera es menor que
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una parte en 100,000 de-toda el agua de la Tierra, pero cumple una funci6n vital en el ciclo hidrol6gico. El transporte de vapor en el aire a través de un sistema hidrol6gico puede describirse utilizando el teorema de transporte de Reynolds [véase la ecuaci6n (2.1.9)] dejando que la propiedad extensiva B sea la masa de vapor de agua. La propiedad intensiva f3 = dB/dm es la masa de vapor de agua por unidad de masa de aire humedo; ésta se conoce como la humedad especifica ql' la cual es igual a la relaci6n entre las densidades del vapor de agua (Pv) y aire humedo (Pa):
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e qv = 0.622p



(3.2.6)



Igualmente, (3.2.5) puede reescribirse en términos de la constante de gas para aire humedo, R a , como



(3.2.7) La relaci6n entre las constantes de gas para aire humedo y aire seco esta dada por



(3.2.1) Ra =Rd(l



Utilizando la ley de la conservaci6n de la masa, dB/dt = ,rh es la tasa a la cual el vapor de agua se adiciona al sistema. Para la evaporaci6n desde una superficie de agua, mi' es positiva y representa la tasa de flujo de masa de evaporaci6n; para condensaci6n, rrh es negativa y representa la tasa a la cual el vapor se remueve del sistema. La ecuaci6n de transporte de Reynolds para este sistema es la ecuaci6n de continuidad para el transporte de vapor de agua:



~ JJJq"Pa d'ti + JJq,Pa V·dA v.c.



(3.2.2)



s.c.



Presi6n de vapor La ley de presiones parciales de Dalton establece que la presi6n que ejerce un gas (su presi6n de vapor) es independiente de la presencia de otros gases; la presi6n de vapor e del vapor de agua esta dada por la ley de gas ideal como



=



+ O.60Sqv)



287(1 + 0.608qv) J/kg'K



(3.2.8)



La constante de gas para aire hurnedo se increnlenta con la humedad especffica, pero aun para una humedad especffica grande (por ejemplo, ql' = 0.03 kg de agua/kg de aire humedo), la diferencia entre las constantes de gas para aire humedo y seco es s610 alrededor del 2 %. Para una temperatura de aire dada, existe un maximo contenido de humedad que el aire puede tener y la presi6n de vapor correspondiente se denomina la presion de vapor de saturacion es. A esta presi6n de vapor, las tasas de evaporaci6n y condensaci6n son iguales. Sobre una superficie de agua la presi6n de vapor de saturaci6n se relaciona con la temperatura del aire, tal como se muestra en la figura 3.2.1; unaecuaci6n aproximada es:



= 611



e s



17.27T)\



ex (



P 237.3 + T



(3.2.9)



(3.2.3)



donde es esta en pascales (Pa = N/m 2 ) y Testa en grados Ce-lsius (Raudkivi, 1979). En la tabla 3.2.1 se muestran algunos valores de la presi6n de saturaci6n de agua. El gradiente il = desldT de la curva de presi6n de vapor de ·saturaci6n se encuentra al diferenciar (3.2.9):



donde T es la temperatura absoluta en K, y R v es la constante de gas para vapor de agua. Si la presi6n total que ejerce el aire humedo es p, entonces p - e es la presi6n parcial debida al aire seco, y



(3.2.10)



(3.2.4) donde Pd es la densidad del aire seco y R d es la constante de gas para àire seco (287 J/kg . K). La densidad del aire humedo Pa es la suma de las densidades del aire seco y del vapor de agua, es decir,.pa = Pd + Pv, y la constante de gas para el vapor de agua es R = R d /0.622, donde 0.622 es la relaci6n entre el peso molecular del vapor de agua y el peso molecular promedio del aire seco. Si se combinan (3.2.3) y (3.2.4) Y se usan las definiciones dadas se llega a



donde il es el gradiente en pascales por grado Celsius. La humedad relativa Rh es·la relaci6n entre la presi6n de vapor real y su valor de saturaci6n a una temperatura de aire dada (véase la figura 3.2.1): e



Rh = es



1



p



=



[Pd + (O.~;2) ]Rd T



(3.2.5)



Tornando la relacion de las ecuaciones (3.2.3) y (3.2.5), la humedad especffica q1' puede aproximarse por



(3.2.11)



La temperatura a la cual el aire se satura para una humedad especffica dada es la temperatura del punto de roc{o T d •



I



Ejemplo 3.2.1 En una estaci6n climatica, la presi6n del aire medida es de 100 kPa, la temperatura del aire es de 20 o e, y la temperatura de bulbo humedo o punto de rocfo, es de 16°C. Calcule la presi6n de vapor correspondiente, la humedad relativa, la humedad especffica y la densidad del aire.
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TABLA 3.2.1 Presion de vapor de saturacion para vapor de agua sobre agua liquida



'2



o.-



~



6



l-



o o.. ~



>-






~---------------



::



~~ 


~



FIGURA 3.2.1 Presi6n de vapor de saturaci6n como una funci6n de la temperatura sobre agua. El punto C tiene presi6n de vapar e y temperatura T, para las cuales la presi6n de vapor de saturaci6n es es. La humedad relativa es Rh ;:::: el es. La temperatura para la eual el aire se encuentra saturado con su presi6n de vapor e es la temperatura de punto de roelO Td.
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Sofucion. La presi6n de vapor de saturaci6n con T ;:::: 20°C esta dada por la ecuaei6n (3.2.9)



17.27T )



Temperatura °C



-20



-lO O



5 lO 15



20 25 30 35 40



Presi6n de vapor de saturaci6n Pa 125 286 611 872 1,227 1,704 2,337 3,167 4,243 5,624 7,378



Fuente: Brutsaert, 1982, tab1a 3, 4, p. 41 Usada con autorizaci6n.



e s =611 exp ( 237.3 + T



17.27 X 20) + 20



La densidad del aire se calcula utilizando la ley del gas ideai (3.2.7). La constante de gas R a esta dada por (3.2.8) con qv = 0.0113 kg/kg porque R a = 287(1 + 0.608qJ = 287 Cl + 0.608 x 0.0113) = 289 J/kg . K Y T = 20 0 e = (20 + 273) K = 293 K, luego



= 611 exp ( 237.3



;:::: 2,339 Pa y la presi6n de vapor real e se calcula utilizando el mismo método, pero sustituyendo la temperatura de punto de rodo r" = 16°C:
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= 1.18 kg/m 3
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= 611 exp ( 237.3



;:::: 1,819 Pa



Vapor de agua en una columna atmosférica estatica



La humedad relativa de (3.2.11) es



Dos leyes rigen las propiedades del vapor de agua en una columna estatica, la ley del gas ideaI



= 1,819



(3.2.12)



2,339



y la ley de presi6n hidrostatica



=0.78



dp



=78% y la humedad especifica esta dada por (3.2.6) con p = 100 kPa



e qv =0.622-



dz



= 100 x



10 Pa:
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1,819



0.622 ( 100 X 103
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= 0.0113 kg agua/kg aire humedo
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(3.2.13)
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La variaci6n de la temperatura del aire con la altitud se describe por dT



p



=



-



dz



=



-a



(3.2.14)



donde a es la tasa de lapso. Tal como se muestra en la figura 3.2.2, una variaci6n lineal de la temperatura com binada con las dos leyes ffsicas resulta en una variaci6n
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Columna Elevaci6n z
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A partir de la ecuaci6n (3.2.14) la variaci6n de la temperatura entre las altitudes ZI y Z2es



Elevaci6n



(3.2.16) 2



Agua precipitable Elemento



1- :-



La cantidad de humedad contenida en una columna atmosférica se conoce con el nombre de agua precipitable. Si se considera un elemento de altura dz en una columna de area transversalhorizontal A (véase la figura 3.2.2). La masa de aire en el elemento es PaA dz y la masa de agua contenida en el aire es qvPa A dz . La masa total de agua precipitable en la columna entre las elevaciones ZI y Z2 es
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(3.2.17) Area il Presi6n p



Temperatura T



La integraI de la ecuaci6n (3.2.17) se calcula usando intervalos de altura cada uno de ellos con una masa incrementaI de agua precipitable de



FIGURA 3.2.2 Variaci6n de presi6n y temperatura en una columna atmosférica.



(3.2.18)



no lineal de la presi6n con la altura. La densidad y la humedad especffica también varian en forma no lineal con la altura. A partir de la ecuacj6n (3.2.12), Pa = p/RaT, y sustituyendo en (3.2.13) resulta



dp o



dp = (-g) RaT
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Soluci6n. Los resultados de los ca.lculos se resumen en la tabla 3.2.2. El incremento en elevaci6n se torna corno ,1z == 2 km == 2,000 m. Para el primer incremento, en Z1 == ID, T 1 == 30°C == (30 + 273) K == 303 k; en 22 == 2,000 m, utiliLanda la ecuaci6n (3.2.16) y ex == 6.SOCjkm == 0.006YCjm,
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dz



=- dT/a de (3.2.14): dp
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dT == 30 - 0.0065 (2,000 - O)



aRa) T



p



=



e integrando ambos lados entre dos niveles l y 2 en la atm6sfera, resulta



In



donde Zj\' Y ji~ son 10s valores promedios de la humedad especifica y la densidad del aire en el intervalo. Los incrementos de masa se suman a lo largo de la columna para dar la cantidad total del agua precipitable. Ejemplo 3.2.2 Calcule el agua precipitable en una columna de aire saturado de lO km de altura sobre un area de 1 m 2 localizada en la superficie del suelo. La presi6n superficial es de 101.3 kPa, la temperatura del aire supcrficial es 30°C y la tasa de lapso es 6.YCjkm.



dz



sustituyendo dz



~z,



(P2\ PI!



=



(~\ In (T2\ aRa)



17°C



=(17



TI!



+



273) K



=290 K



o (3.2.15)



tal como se muestra en la columna 3 de la tabla. La constante de gas R a puede tomarse como 287 J/kg • K en este ejemplo porque su variaci6n es pequefia con respecto a la humedad especffica [véase la ecuaci6n (3.2.8)]. La presi6n del aire a 2,000 mesta dada por (3.2.15) con giaRa = 9.81/(0.0065 X 287) = 5.26, corno
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TABLA 3.2.2



La presi6n de vapor de saturaei6n al niveI del suelo se calcula por medio de la ecuaci6n (3.2.9):



Calculo de agua precipitable en una columna de aire saturado (véase el ejemplo 3.2.2) Columna



2



Elevaci6n



Temperatura



z (km)



CC)



CK)



(kPa)



(kg/m3)



(kPa)



lO



30 17 4 -9 -22 -35



303 290 277 264 251 238



101.3 80.4 63.2 49.1 37.6 28.5



1.16 0.97 0.79 0.65 0.52 0.42



4.24 1.94 0.81 0.31 0.10 0.03



7



8



9



lO



Il



Humedad especifica



Promedio sobre el incremento



Masa incrementai



Porcentaje demasa total



O



2 4 6 8



Columna



qv (kg/kg) 0.0261 0.0150 0.0080 0.0039 0.0017 0.0007



4



5



6



Presi6n de aire



Densidad



Presi6n devapor



pa



e



p



q\,



Pa



(kg/kg)



e = 611 exp (23



(kg/m



x



=611



(17.27X30) + 30



e p 237.3 = 4,244 Pa



=4.24 kPa El valor correspondiente a una altitud de 2,000 m donde T = 1Te es e = 1.94 kPa (eolumna 6). La humedad especffica en la superficie del suelo se calcula mediante la eeuaci6n (3.2.6):



e qv =0.622p



= 0.622



11m 3



(kg)



)



;:7T)



1



1



3
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X



4.24 101,3



=0.026 kg/kg 0.0205 0.0115 0.0060 0.0028 0.0012



1.07 0.88 0.72. 0.59 0.47



57 26



43.7



20.2 8.6 3.3



A 2,000 m q,. ::::: 0.015 kg/kg. El valor promedio de la humedad especifica en el incremento de 2 km es, por consiguiente 0. = (0.026 + 0.015)/2 ::::: 0.0205 kgjkg (eolumna 8). Sustituyendo en (3.2.18), la masa de agua precipitable en el primer incremento de 2 km es



Il



4 2



1.1



77.0



limp = ZiI'Pa A liz laR



T2)g P2 =Pi ( Ti _



=0.0205 X 1.07 X 1 X 2,000 a



=~3.7



kg



Al sumar las masas incrementales, la masa total de agua precipitable en la columna es m p = 77 kg (columna IO). La profundidad equivalente de agua liquida es mplpw A = 77/(1,000 xl) ::::: 0.077 m = 77 mm. Los numeros de la columna 11 en la tabla 3.2.2, para porcentaje de la masa total en cada incremento, muestran que mas de la mitad del agua precipitable se localiza en los primeros 2 km por encima de la superficie del sucIo en este ejemplo. Solamente existe una pequefia cantidad de agua precipitable por eneima de una elevaci6n de lO km. La profundidad de agua precipitable en esta columna es suficiente para producir una pequefia tormenta, pero una tormenta grande requerirfa aportes de humedad de areas circundantes para mantener la precipitaci6n.



(290)5.26



-101.3 303 =80.4 kPa tal como se muestra en la columna 4. La densidad del aire en el suelo se calcula a partir de (3.2.12):



p Pa = RaT 101.3 X 10 3 (287 X 303) = 1.16 kg/m



3.3 PRECIPITACION



3



y un calculo similar resulta en una densidad de aire de 0.97 kg/m 3 a 2,000 m. La densi-



dad promedio en el incremento de 2 km es por consiguiente, Pa kg/m 3 (véanse las columnas 5 y 9).



= (1.16 + 0.97)12 =



1.07



La precipitacion incluye la l1uvia, la nieve y otros procesos mediante 10s cuales el agua cae a la superficie terrestre, tales como granizo y nevisca. La formacion de precipitacion requiere la elevacion de una masa de agua en la atmosfera de tal manera que se enfrfe y parte de su humedad se condense. Las tres mecanismos princi-
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pales para la elevacion de masas de aire son la elevaci6n frantal, donde el aire caliente es elevado sobre aire frio por un pasaje frontal; la elevaci6n arografica, mediante la cual una masa de aire se eleva para pasar por encima de una cadena montafiosa; y la elevaci6n convectiva, donde el aire se arrastra hacia arriba por una acci6n convectiva, como ocurre en el centro de una celda de una tormenta eléctrica. Las celdas convectivas se originan por el calor superficial, el cual causa una inestabilidad vertical de aire humedo, y se sostienen por el calor latente de vaporizaci6n liberado a medida que el vapor del agua sube y se condensa._ En la figura 3.3.1 se ilustra la formaci6n de precipitacion en las nubes. 'A medida que el aire sube y se enfrfa, el agua se condensa de un estado de vapor a un estado liquido. Si la temperatura se encuentra por debajo del punto de congelamiento, se forman cristales de hielo. La condensaci6n requiere de una semilla llamada el nucleo de condensacion alrededor del cual las moléculas del agua se pueden unir o nuclear. Algunas partfculas de polvo que fiotan en el aire pueden actuar como nuc1eos de condensacion; las partfculas que contienen iones son efectivas como nuc1eos debido a que los iones atraen por electrostatica las moléculas de agua enlazadas polarmente. Los iones en la atm6sfera inc1uyen partfculas de sal que se forman a partir de la evaporaci6n de espuma marina, y compuestos de sulfuro y nitr6geno resultantes de procesos de combusti6n, Los diametros de estas partfculas varian desde 10-3 hasta 10fL.m y se conoçen como aerosoles. Como comparaci6n, el tamafio de un atomo es aproximadamente de 10-4 fLm, lo cual significa que los aerosoles mas pequefios pueden componerse s6lo de algunos cientos de atomos. Las peq)lefias gotas de agua crecen mediante la condensaci6n e impacto con las mas cercanas a medida que se mueven por la turbulencia del aire, hasta que son lo suficientemente grandes para que la fuerza de gravedad sobrepase la fuerza de fricci6n y empiezan a caer, incrementando su tamafio cuando golpean otras gotas en su descenso. Sin embargo, a medida que la gota cae, el agua se evapora de su superficie y su tamafio disminuye, de tal manera que puede reducirse nuevamente al tamafio de un aerosol y desplazarse hacia arriba en la nube debido a la turbulencia. Una corriente ascendente de solamente 0.5 cm/s es suficiente para arrastrar una pequefia gota de lO !lm. Algunos cristales de hielo del mismo peso, debido a su mayor forma y tamafio, pueden ser arrastrados' por velocidades aun mas pequefias. El cic10 de condensaci6n, cafda, evaporaci6n y elevaci6n se repite en promedio unas diez veces antes de que la gota a1cance un tamafio critico de alrededor de 0.1 mm, que es suficientemente grande para que caiga a través de la base de la nube. Las gotas permanecen esféricas hasta un diametro de alrededor de l mm, pero empiezan a aplanarse en el fondo cuando aumenta su tamafio, y dejan de ser estables en su cafda al atravesar el aire dividiéndose en pequefias gotas de lIuvia. Las gotas de lluvia normales que caen a través de la base de una nube tienen de 0.1 a 3 mm de diametro. \ Algunas observaciones indican que en las nubes pueden existir gotas de agua a temperaturas por debajo del punto de congelamiento, hasta unos -35°C. A esta temperatura, las gotas superenfriadas se congelan aun sin la presencia de nucleos de congelamiento. La presi6n de vapor de saturaci6n del vapor de agua es menor en hielo que en agua liquida; luego si las partfculas de hielo se mezclan con gòtas de agua, estas partfculas crecer
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(pe';d~i:~~'N Las gotas incrementan su tamano por condensad6n



r



\,_~Las



formanpor~



Las gotas se



Muchas gotas Algunas gotas decrecen debido incrementan su a evaporaci6n tamafto por impacto



l1ucleaci6n _ c~ndensaci6nl



de vapor sobre pequeiias particulas solidas llamadas aerosoles (0.001 - lOf.Lm) Vapor de agua



yagregaci6n



gotas grandes se parten (3 - 5 mm)



C>~~



----------.....



Gotas de lluvia (0.1-3 mm)



FIGURA 3.3.1 Las pequenas gotas de agua en las nubes se forman por nucleaci6n de vapor sobre los aerosoles, para luego pasar por varios ciclos de condensaci6n-evaporaci6n a medida que circulan en la nube, hasta que alcanzan un tamano suficientemente grande para caer a través de la base de la nube.



La siembra de nubes es un proceso mediante el cual se nuclean artificialmente las nubes para inducir la precipitacion. El yoduro de plata es un agente nucleante comun que puede esparcirse desde un aeroplano, donde una soluci6n de este qufmico se evapora al utilizar un quemador de propano para producir partfculas. A pesar de que ha habido muchos experimentos en los cuales se considero que la siembra de nubes indujo precipitacion, la gran variabilidad de los procesos meteorologicos implicitos en la producci6n de precipitacion hace diffcil obtener resultados consistentes.



Velocidad terminai Existen tres fuerzas que actuan en una gota de lluvia que cae (véase la figura 3.3.2): una fuerza gravitacional Fg debida a su peso, una fuerza de empuje F b debida al desplazamiento de aire por la gota y una fuerza de arrastre F d causada por la friccion entre la gota y el aire circundante. Si la gota es una esfera de diametro D, su volumen es (7T'/6)D3, Y su peso es



(3.3.1)
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D



TABLA 3.3.1



Coeficientes de arrastre para gotas de lIuvia esféricas de diametro D, a presion atmosférica estandar (101.3 kPa) y temperatura de aire de 20°C



(



Diametro de la gota D (mm) Coeficiente de arrastre Cd



FIGURA 3.3.2 Fuerzas que actiian en una gota de lluvia que cae: Fg = peso; = empuje; F d fuerza de arrastre causada por el aire cir-



Fh



0.2



0.4



0.6



0.8



1.0



2.0



3.0



4.0



5.0



4.2



1.66



1.07



0.815



0.671



0.517



0.503



0.559



0.660



Fuente: Mason, 1957 tabla 8.2 p. 436.



cundante.



y la fuerza de empuje



Para las pequefias gotas de hasta 0.1 mm de diametro en las nubes, la fuerza de arrastre esta dada por la ley de Stokes segan la eual el coeficiente de arrastre es Cd = 24/Re, donde Re es el numero de ReynoldsPaVD/JLa siendoJLa la viseosidad del aire. Las gotas de lluvia que eaen estan por fuera del rango de la ley de Stokes; en la tabla 3.3.1 se dan valores para Cd que se han desarrollado experimentalmente mediante la observacion de gotas de lluvia.



(3.3.2) donde Pw Y Pa son las densidades del agua y del aire, respectivamente. La fuerza de arrastre por friccion esta dada por



(3.3.3)



Ejemplo 3.3.1 Calcule la velocidad terminaI de una gota de lluvia de 1 mm de diametro que cae a través del aire quieto a presi6n atmosféiica estandar (lO 1.3 kPa) y una temperatura de 20°C.



donde Cd es un coeficiente de arrastre adimensional, A = (rr/4)D 2 es el area de la seccion transversal de la gota y V es la velocidad de caida. Si la gota parte del reposo, se acelerani hasta que alcance su velocidad terminaI V" para la cuallas tres fuerzas se balancean. En esta condicion,



Soluci6n. La velocidad terminaI esta dada por la ecuaci6n (3.3.4) en que Cd = 0.671 esta tornado de la tabla 3.3. l. A 20°C, Pw = 998 kg/m 3 , Y Pa = 1.20 kg/m 3 a una presi6n de 101.3 kPa:



~ = [4 gD(PW _ 1) ]112 3C d Pa



Luego, haciendo V = V( en las ecuaciones (3.3.1-3),



112



4



= [



X



9.81 X 0.001 (998 _ 1) ] 3 X 0.671 1.20



=4.02 m/s



de donde, resolviendo para Vt:



Vr



=



[4gD(PW _ l) ]112 3Cd Pa



(3.3.4)



La suposicion de que una gota de lluvia es esférica es valida, pero s6lo hasta tamanos de 1 mm de diametro. Por encima de este tamano, las gotas se aplanan en su parte mas baja y adquieren una seccion transversal mas ovalada. En este estado son caracterizadas como una gota de lluvia esférica de diametro equivalente que tenga el mismo volumen que la gota real (Pruppacher y Klett, 1978). Las gotas de lluvia pueden tener hasta 6 mm de diametro, pero gotas mayores de 3 mm no son comunes, especialmente en lluvias de baja intensidad.



t



AIgunos valores de VI que se calculan en forma similar para varios diametros estan representados gnifieamente en la figura 3.3.3. Puede observarse que la velocidad terminaI aumenta con el tamano de la gota hasta un niveI asintotico de alrededor de_ 5 mm; en dicho tamano la veloeidad terminaI es de aproximadamente 9 m/s. Los calculos precedentes se realizaron para condiciones al niveI del mar. A medida que se asciende en la atmosfera la densidad del aire Pa deerece y la ecuacion (3.3.4) muestra que habra un incremento correspondiente en VI; las gotas de lluvia caen mas rapido en aire mas tenue. A una presion del aire de 50 kPa y una temperatura de -10°C, la asintota de la velocidad terminaI para gotas grandes se incrementa de 9 m/s a poco mas de 12 m/s.
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algunos casos las partes superiores de estas nubes pueden incluso penetrar a través de la tropopausa a la estratosfera. La tormenta eléctrica se analiza utilizando la ecuaci6n de continuidad para vapor de agua:



(3.3.5)



FIGURA 3.3.3 Velocidad terminaI de gotas de lluvia tal como se calcula utilizando la ecuaci6n (3.3.4) con los eoeficientes de arrastre de la tabla 3.3. l . Las resultados corresponden a condiciones atmosféricas estandar al nivei del mar.



0+-----......------....-------.



o
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4



2



Tamafto de la gota (mm)



Modelos de celdas de tormentas eléctricas Tal como se muestra en la figura 3.3.4, los mecanismos situados detnis de la elevaci6n de masas de aire y de la precipitaci6n se ilustran con.siderando un modelo esquematico de una celda de tormenta eléctrica. Dicha tormenta se muestra como una columna vertical que consta de tres partes: una region de entrada de Ilu}o cerca del suelo donde el aire caliente y humedo es arrastrado hacia la celda; una region de elevacion en el medio donde la humedad se condensa a medida que el aire sube, produciendo la precipitaci6n; y la region de salida de [lu}o en la parte alta de la atm6sfera donde existe un f1ujo de aire illaS frfo y seco hacia afuera. Por fuera de la columna de la celda, el f1ujo de aire saliente puede descender a lo largo de un area ancha, recoger mas humedad y regresar a la ce1da por su parte baja. Todo este patr6n, llamado circulaci6n de celda convectiva, se mueve debido a la gran cantidad de energfa que se libera por la condensaci6n de humedad en la regi6n de elevaci6n. Algunas observaciones de nubes del tipo cumulonimbus, las cuales producen tormentas eléctricas, indican que la elevaci6n de la parte superior de una celda convectiva varia de 8 a 16 km (5 a lO mi) en la atmosfera (Wiesner, 1970), y en



Si una precipitaci6n de intensidad i (pulg/h o cm/h) cae sobre un area A debajo de una celda de tormenta, la tasa de flujo de masa de agua cuando abandana la ceida es v = - PwiA, donde Pw, es la densidad del agua llquida. En la ecuaci6n (3.3.5) el término de la derivada temporal es cero bajo la suposici6n de flujo permanente, y la tasa de flujo de masa de precipitaci6n es igual a la diferencia entre las tasas de flujo de masa de vapor de agua que entran (l) y salen (2) de la ce1da (véase la figura 3.3.4), luego



m



(3.3.'6) La celda es un cilindro de diametro D en el cual el aire entra a través de un incremento de altura Llz 1 y sale a través de un incremento de altura Llz 2 • Si la densidad del aire y la humedad especffica san constantes en cada incremento (como se muestra en el ejemplo 3.2.2), entonces



(3.3.7) En forma similar, puede escribirse una ecuacion de continuidad para el aire seco quemueve e1 vapor:



o= 2



s.e.



v.C.



JJ



PdV·dA



(3.3.8)



s.c.



r t



donde Pd es la densidad del aire seco, la cual puede expresarse utilizando la ecuaci6n (3.2.1) como Pd = Pa Cl - ql')' Sustituyendo en (3.3.8):



~



/



D



o



(3.3.9)
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precipitaci6n i :
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FIGURA 3.3.4 Una celda convectiva de tormenta eléctrica que se muestra como una columna cilindrica de diametro D la cual tiene ,regiones de entrada, elevaci6n y sa1ida de flujo.



Sustituyendo (3.3.9) en (3.3.7) y observando que el area en la cualla precipitaci6n cae es A = (7T/4 )D2, se tiene que



4Pal Vl~Z l (qVI - qV2\ Pw D 1 - QV2)



(3.3.10)
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Ejemplo 3.3.2 Una celda de tormenta eléctrica de 5 km de diametro tiene una base de nubes de 1.5km y las condiciones superficiales que se registran en un lugar cercano indican condiciones de aire saturado con una temperatura de 30°C, una presi6n de 101.3 kPa y una velocidad de viento de l m/s. Suponiendo una tasa de lapso de 7.5°C/km y una elevaci6n del flujo de salida de lO km, calcule la intensidad de la precipitaci6n para esta tormenta. Determine qué proporci6n de la humedad que entra se precipita a medida que el aire pasa a través de la celda de tormenta y calcule la tasa de emisi6n de calor latente en la columna a través de la condensaci6n de humedad.



Soluci6n. La intensiclad de precipitaci6n esta dada por la ecuaci6n (3.3. ìO) donde VI = l m/s, .6.z 1 = 1,500 m, Pw = 1,000 kg/m 3 y D = 5,000 m. Las cantidades PaJ' qv, Y qV 1 se encuentran siguiendo el método descritoen el ejemplo 3.2.2 utilizando et' '= 0.0075°C/m como la tasa de lapso. Puede construirse una tabla para 10s valores requeridos en z = 0, 1.5 Y lO km. Elevaci6n



Temperatura



(km)



CC)



O



30 19 -45



1.5 lO



(K)



Presion de aire (kPa)



Densidad de aire (kg/m3 )



Presion devapor (kPa)



Humedad especifica (kg/kg)



303 292 228



101.3 85.6 27.7



1.16 1.02 0.42



4.24 2.20 0.01



0.0261 0.0160 0.0002



De la tabla, qV 2 = 0.0002 kg/kg; los valores para Pa, Y qVI se toman como los promedios entre y 1.5 km: Pu, = (1.16 + 1.02)/2 = 1.09 kg/m 3 , y qV = (0.0261 + 0.0160)/2 = 0.021 kg/kg. Sustituyendo en (3.3.10):



°



1



i = 4Pal Vl~ZI (qVl - qV2) Pw D =



4



X



1 - QV 2



1.09 x l x 1,500(0.0210 - 0.0002J 1 - 0.0002 ) 1,000 x 5,000



= 2.72 X 10- 5 m1s



=9.8 cm/h La tasa de flujo de masa de precipitaci6n esta dada por mI' =: PwiA donde A = (rc/4)D 2 = (rc/4) x 5,0002 = 1.96 X 107 m 2 y Pw= 1,000 kg/m 3 ; mp = 1,000 x 2.72 X 10-5 X 1.96 X 10 7 = 5.34 X 105 kg/s. La tasa de flujo de masa de humedad entrante esta dada por



m = (Paqv VaZ)I 1TD V1



=



1.09 X 0.021 X 1.00 X 1,500 X



=5.39



X



7T



X



5,000



10 5 kg/s



La proporci6n de la humedad de entrada precipitada es mp/m,,! = (5.34 x 105 )/(5.39 X 105 ) = 0.99! . A causa de la condensaci6n de humedad, la tasa de emisi6n de calar latente es lvmp, donde Lv es el calar latente de vaporizaci6n para el agua, 2.5 x 106 J/kg:
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lvmp = 2.5



X



= 1,335 =



10 6 X



X



5.34



X



10 5



10 12 W



1,335~000



MW



Esta energia cal6rica puede compararse con la que producen las grandes plantas terrnoeléctricas, las cuales pueden tener una capacidad de 3,000 MW. Como se observa, la energia que se libera en tormentas eléctricas es inrnensa.



Variabilidad de la precipitaci6n / La precipitaci6n varia en el espacio y en el tiempo de acuerdo con el patr6n generaI de circulaci6n atmosférica y con factores locales. El promedio de una variable climatica, a lo largo de algunos afios de observaci6n, se conoce como su valor norma/o La figura 3.3.5 muestra la precipitaci6n mensual normal para eierto numero de lugares en los Estados Unidos.!Cerca de las costas ocurren mayores precipitaciones que en el interior, debido a que los océanos suministran la mayor cantidad de humedad atmosférica para la precipitaci6n. AIgunas areas que se localizan al este de las montafias Cascade (por ejemplo Boise, Idaho) tienen menores precipitaciones gue aquellas que se localizan hacia el oeste (por ejemplo Seattle, Washington), ya gue la mayor parte de la humedad en los vientos predominantes del oeste en las latitudes medias se extrae a medida que el aire sube hacia las montafias. Algunas fuertes variaciones estacionales en la precipitaci6n ocurren donde la oscilaci6n anual en la circulaci6n atmosférica cambia la cantidad de humedad que entra en esas regiones (por ejemplo San Francisco y Miami). Este patr6n se ilustra en la figura 3.3.6, donde se muestra la precipitaci6n mensual normal para varios lugares de los Estados Unidos. En los estados montafiosos del oeste los efectos orognlficos influyen en la variabilidad de la precipitaci6n. Ésta se incrementa hacia el este donde es espacialmente mas uniforme a lo largo de las grandes planicies que en el oeste. La variabilidad de la precipitaci6n en el mundo se muestra en la figura 3.3.7. La precipitacion promedio anual sobre el area continental de la Tierra es aproximadamente de 800 mm (32 pulg), pero existe gran variabilidad desde Arica, Chile, con un promedio anual de 0.5 mm (0.02 pulg) hasta Mt. Waialeale, Hawai, 'que recibe Il,680 mm (460 pulg) por ano en promedio.



3.4 LLUVIA Las lluvias presentan una gran variaci6n en el espacio y en el tiempo. Estas pueden representarse por mapas dej§,Qy~!as; una' isb,yç!(1es uncollJorno de lluvia constante. Lafigura 3.4.1 muestra un mapa de isoyeta's de la profundidad total de lluvia* medida en dos tormentas: la primera ocurri6 del 30 de mayo alIde junio de 1889 en Johnstown, Pennsylvania, la cual causo cerca de dos mil muertos debido a la falla de una presa, y la segunda ocurrio del 24 al 25 de mayo de 1981 en Austin, Texas, la cual caus6 13 muertos y 35 millones de d61ares en dafios materiales (Moore, et al., 1982). La tormenta de Johnstown se grafic6 utilizando una escala 50 veces mayor gue para la tormenta de Austin. La profundidad maxima de precipitaci6n de ambas tormentas es aproximadamente igual (::::: IO pulg), pero la tormenta de Austin fue *N. del R, T. Equivale a la altura de precipitaciòn o altura de lluvia.
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;;' FIGURA 3.3.5 Precipitaci6n media anual en los Estados Unidos dada en pulgadas (I pulg = 25.4 mm). (Adaptado de Climatic Atlas ()f the V.S., D.S. Environmental Data Service, D.S.O.p.a., pp 43- 44, junio, 1968).
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FIGURA 3.3.6 Distribuci6n de la precipitaci6n normal mensual en los Estados Dnidos dada en pulgadas (l puIg = 25.4 mm). (Adaptado de Climatic Atlas of the V.S., D.S. EnvironmentaI Data Service, D.S.O.p.a., pp 43-44, junio, 1968). .....:t
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a) Tonnenta del 30 de mayo al l de junio de



1889, la cual produjo las inundaciones de Johnstown en Pennsylvania. La precipitaci6n maxima de 9.8 pulg se registro en 18 horas en Wellsboro, Pennsylvania. Las isoyetas indican la profundidad total de lluvia en pulgadas en la tormenta. (Fuente: V.S. Anny Corps of Engineers, 1943). \ + - - - - - - - lO
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b) Tormenta del 24 al 25 de mayo de 1981, en Austin, Texas. La precipitaci6n maxima de II pulg se registro en un periodo de 3 horaso Las isoyetas indican la profundidad total de lIuvia en pulgadas en la tormenta. (Fuente: Massey, Reeves y Lear, 1982).



FIGURA 3.4.1 Mapas de isoyetas para dos tonnentas. Las tonnentas tienen mas o menos la misma profundidad maxima de lIuvia puntual, pero la tonnenta de Johnstown cubri6 un area mas amplia y tuva una duraci6n mayar que la tormenta de Austin.
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mas corta y con mayor localizaci6n que ia tormenta de Johnstown. La tormenta de Austin se origino por una celda convectiva de tormenta eléctrica del tipo que se analiz6 en el ejemplo 3.3.2. Los mapas de isoyetas se construyen interpolando informaci6n de lluvia que se registra en sitios con pluvi6grafos. Un registro de pluvi6grafo esta compuesto por un conjunto de profundidades de lluvia que se registra para incrementos de tiempo sucesivos, tal como se muestra en la tabla 3.4.1 para la informacion en incrementos de 5 minutos del pluvi6metro l-Bee en la tormenta de Austin. Un hietogramade lluvia es una grafica de profundidad de lIuvia o intensidad en funcion del tiempo, como se muestra en la figura 3.4.2a) a manera de un histogtama para la informacion de l-Bee. Sumando los incrementos de lIuvia a través del tiempo, un
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TABLA 3.4.1
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Calculo de profundidad e intensidad de lluvia en un punto 


Tiempo (min) O 5



lO 15 20 25 30 35 40 45 50 55 60 65 70 75 80 85 90 95 100 105 110 115 120 125 130 135 140 145 150



LIuvia (pulg) 0.02 0.34 0.10 0.04 0.19 0.48 0.50 0.50 0.51 0.16 0.31 0.66 0.36 0.39 0.36 0.54 0.76 0.51 0.44 0.25 0.25 0.22 0.15 0.09 0.09 0.12 0.03 0.01 0.02 0.01



Lluvia acumulada 0.00 0.02 0.36 0.46 0.50 0.69 1.17 1.67 2.17 2.68 2.84 3.15 3.81 4.17 4.56 4.92 5.46 6.22 6.73 7.17 7.42 7.67 7.89 8.04 8.13 8.22 8.34 8.37 8.38 8.40 8.41
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3.07 2.92 3.00 2.86 2.75 2.43 1.82 1.40 1.05 0.92 0.70 0.49 0.36 0.28



5.56 5.50 5.25 4.99 5.05 4.89 4.32 4.05 3.78 3.45 2.92 2.18 1.68
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hietograma de lluvia acumulada, o curva de masa de lluvia, se produce tal como se muestra en la tabla 3.4.1 y en la figura 3.4.2b). La maxima profundidad de lluvia, o intensidad (profundidad/tiempo) que se registra en un intervalo de tiempo de referencia, para una tormenta, se establece calculando las profundidades de Iluvia totales corrientes para ese intervalo de tiempo empezando en algunos puntos de la tormenta, para luego seleccionar el valor maximo de esta serie. Por ejemplo, para un intervalo de media hora, la tabla 3.4.1 muestra 108 -totales corrientes empezando con las 1.17 pulgadas que se registraron en 108 primeros 30 minutos, las 1.65 pulgadas desde los 5 hasta a 10s 35 minutos, las 1.81 pulgadas desde los IO hasta 108 40 minutos, y asi sucesivamente. La maxima profundidad que se registro en 30 minutos fue 3.07 pulgadas desde los 55 hasta 108 85



(b)



FIGURA 3.4.2 Hietograma de l1uvia incrementaI y lluvia acumulada en el pluvi6metro l-Bee para la tormenta del 24 al 25 de mayo de 1981 en Austin, Texas.



minutos, que corresponde a una intensidad promedio de 3.07 pulg/O. 5 h = 6.14 pulg/h en ese interval0. La tabla 3.4.1 muestra las profundidades maximas y las intensidades que se calcularon en forma similar para intervalos de una y dos horas. Como puede observarse, a medida que el intervalo de tiempo aumenta, la intensidad promedio sostenida por la tormenta disminuye (5.56 pulg/h para una hora, 4.10 pulg/h para dos horas), al igual que la intensidad promedio sobre un area disminuye
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a medida gue el area aumenta, como se muestra en la. figura 3.4.1. Los caIculos de profundidad maxima de precipitaci6n e intensidad que se efectuan en esta forma dan una idea de gué tan severa es una tormenta particular, comparada con otras tormentas registradas en el mismo sitio, y dan informaci6n muy util para el disefio de estructuras de control de flujo. Un dato importante gue debe determinarse a partir de los registros hist6ricos de lluvias es la profundidad promedio de lluvias sobre un area, por ejemplo en una cuenca.



Lluvia sobre un area El método de la media aritmética es el mas simple para determinar la lluvia promedio sobre un area. Se promedian las profundidades de flujo gue se registran en un numero dado de pluviometros [véase la figura 3.4.3a)]. Este método es satisfactorio si los pluviometros se distribuyen uniformemente sobre el area y sus mediciones individuales no varian de manera considerable de la media. Si se tiene en cuenta gue algunos de los pluviometros son mas representativos del area en cuesti6n que otros, pueden asignarseles pesos relativ.os para el calculo del promedio del area. Elmétodo de Thiessen establece gue en cualguier punto de la cuenca la lluvia es igual a la gue se registra en el pluviometro mas cercano; luego la profundidad registrada en un pluviometro dado se aplica hasta la mitad de la distancia a la siguiente estacion pluviométrica en cualguier direccion. Los pesos relativos de cada pluviometro se detenninan de las correspondientes areas de aplicaci6n en una red de poligonos de Thiessen, cuyas fronteras estan formadas por los bisectores perpendiculares a las lfneas gue unen pluviometros adyacentes [véase la
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figura 3.4.3 b)], Si existen J pluviometros y el area de la cuenca gue se asigna a cada uno de ellos es A j y Pj es la lluvia registrada en el pluviometro j-ésimo, la precipitaci6n promedio para la cuenca sobre el area es _ P



l



J



= -A L'" A·P· J J



(3.4.1)



j=l



donde el area de la cuenca es A = L f =1 Aj • El método de Thiessen generalmente es mas exacto que el método de la media aritmética, pero es inflexible, debido a que se tiene que construir una nueva red de Thiessen cada vez que haya un cambio en la red de pluvi6metros, tal como ocurre cuando falta informaci6n en alguno de ellos. Ademas, el método de Thiessen no tiene en cuenta en forma directa las influencias de la orografia en la lluvia. El método de las isoyetas supera algunas de estas dificultades mediante la construcci6n de isoyetas, utilizando profundidades gue se observan en los pluvi6metros e interpolando entre pluvi6metros adyacentes [véase la figura 3.4.3c)]. Cuando· existe una red densa de pluvi6metros, los mapas de isoyetas pueden construirse utilizando programas de computador para dibujar curvas de niveI. Una vez que el mapa de isoyetas se construye, se mide el area A j entre cada par de isoyetas en la cuenca y se multiplica por el promedio Pj de las profundidades de lluvia de las dos isoyetas adyacentes para calcular la precipitaci6n promedio sobre el area mediante la ecuacion (3.4.1). El método de las isoyetas es flexible, y el conocimiento de los patrones de la tormenta puede influir en la grafica de las mismas, pero es
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FIGURA 3.4.3 a) Calculo de la lluvia promedio sobre un area por el método de la media aritmética.



Precipitaci6n media == 284.6/9.14



FIGURA 3.4.3 h) Calculo de la lIuvia promedio sobre un area por el método de Thiessen.
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30 40



transporte del vapor fuera de la superficie de evaporacion depende de la velocidad del viento sobre la superficie y del gradiente de humedad especffica en el aire por encima de ella. La evaporacion desde la superficie terrestre comprende la evaporaci6n directa desde la superficie del suelo y desde la superficie de la vegetacion, y la transpiracfon a través de las hojas de las plantas, mediante la cual el agua es extraida por las rafces de é~tas, transportada hacia arriba a lo largo de sus tallos y difundida a la atmosfera a través de pequefias aberturas en las hojas llamadas estomas. Las pracesos de evaporaci6n desde la superficie terrestre y de transpiracion de la vegetaci6n se conocen con el nombre de evapotranspiracion. La evapotranspiraci6n es influida por los dos factores descritos anteriormente para la evaporacion desde una superficie abierta de agua, y también por un tercer factor, el suministro de humedad hacia la superficie de evaporacion. La evapotranspiracion potencial es la evapotranspiracian que puede ocurrir desde una superficie bien cubierta por vegetaci6n cuando el suministro de humedad es ilimitado, y se calcula de una forma similar a la que se aplica para la evaporaci6n sobre una superficie abierta de a,gua. La evapotranspiraci6n real cae por debajo de su niveI potencial a medida que el suelo se seca.
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FIGURA 3.4.3c) Calculo de la lluvia promedio sobre un area por el método de las isoyetas.



necesaria una red de medidores mas o menos densa para construir correctamente el mapade isoyetas de una tormenta compleja. Se han propuesto otros métodos para ponderar los registros de pluvi6metros, tales como el método del cuadrado de la, distancia reciproca, donde la influencia de la lluvia en una estaci6n para el calculo de la misma en cualquier otro punto, es inversamente proporcional a la distancia entre los dos puntos (Wei y McGuinness, 1973). Singh y Chowdhury (1986) estudiaron varios métodos para calcular la precipitaci6n promedio sobre un area, induyendo los descritos anteriormente, y llegaron a la conclusi6n de que todos los métodos dan resultados comparables, especialmente cuando el periodo es largo; esto quiere decir que los diferentes métodos varfan mas de uno a otro cuando se aplican a la informaci6n de precipitaci6n diaria que cuando se aplican a la precipitaci6n anual.



3.5 EVAPORACION Las dos factores principales gue influyen en la evaporacion desde una superficie abierta de agua son el suministro de energia para proveer el calar latente de vaporizacion, y la habilidad para transportar el vapor fuera de la superficie de evaporacion. La radiacion salar es la principal fuente de energia calorica. La habilidad de



Método del balance de energia Para desarrollar las ecuaciones de continuidad y energia aplicables a la evaporaci6n, se considera la evaporaci6n desde un tanque de evaporaci6n como el que se muestra en la figura 3.5.1. Es un tanque circular que contiene agua, en el cualla tasa de evaporacion se calcula midiendo la tasa de disminuci6n de la superficie del agua. Se considera una superficie de control alrededor del tanque que incluya el agua en éste y el aire por encima.



Continuidad. Debido a que el volumen de control contiene agua en sus fases liquida y de vapor, la ecuacion integraI de continuidad debe ser escrita en forma separa-
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FIGURA 3.5.1 Volumen de controI definido para el desarrollo de las ecuaciones de continuidad y energia para un tanque de evaporaci6n.
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da. Para la fase liquida la propiedad extensiva es B = masa de agua liquida; 13 = 1, p = Pw (la densidad del agua) y dB/dt = - v , que es la tasa de flujo de masa de evaporaci6n. La ecuaci6n de continuidad para la fase liquida es



m



-mv = ~f ff PwdV+ ff PwV ' dA
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Energia. Tal como se expresa en la ecuacion (2.7.4), el balance de energia calorica en un sistema hidrologico puede aplicarse al agua dentro del volumen de contrai:



dH- dW d =-



(3.5.1)



dt



dt



fff( e



dt·



1 ~.dV +-y2+ gzp 2



v.c.



s.c.



v.c.



u



El tanque tiene lados impermeables, luego no existe flujo de agua liquida a través de la superficie de control y f f pw V· dA = O. La tasa de cambio de almacenamiento dentro del sistema esta dada por (d/dt) f f f Pwd'V = pwA dh/dt, donde A es el area de la secci6n transversal del tanque y h es la profundidad de agua en éste. Sustituyendo en (3.5.1):



o (3.5.2) donde E = - dh/dt es la tasa de evaporaci6n. Para la fase de vapor, B = masa de vapor de agua; 13= q\', la humedad especifica, p = Pa' la densidad del aire y dE/dt = v , luego la ecuaci6n de continuidad para esta fase es
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f f (e
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+ gZ)PV'dA



(3.5.6)



s.e.



donde dH/dt es la tasa de entrada de calor al sistema desde fuentes externas, dW/dt es la tasa de trabajo hecho por el sistema (cero en este caso), e u es la energia calorica especifica interna del agua y los dos términos en la parte derecha de la ecuacion san, respectivamente, la tasa de cambio de la energia calorica almacenada en el volumen de contrai, y la salida neta de energia calorica movida a través de la superficie de contraI por el flujo de agua. Debido a que Y = O para el agua en el tanque de evaporacion y la tasa de cambio de su elevacion z es muy pequefia, (3.5.6) se puede simplificar a



(3.5.7)



m



(3.5.3) s.c.



v.c.



La derivada temporal del vapor de agua almacenado dentro del volumen de control es cero para un flujo permanente de aire sobre el tanque de evaporacion. Luego, después de sustituir para mv de (3.5.2), (3.5.3) se convierte en



pwAE =



f f qvPaV ·dA



Sustituyendo para



que es la ecuaci6n de continuidad para un tanque de evaporaci6n considerando tanto el agua como el vapor de agua. En un sentido mas generaI, (3.5.4) p~ede usars.e para definir las tasas de evaporaci6n o evapotranspiracion desde cualqUler superfIcie cuando se escribe en la forma



(P~A) ffqvPaV ' dA



(3.5.8)



(3.5.4)



s.c.



E =



Considerando un area unitaria en la superficie de agua, la fuente de energia cal6rica es el campo de fl ujo neto de radiaci6n Rn , medida en vatios por metro cuadrado; el agua suministra un campo de flujo de calor sensible H s a la corriente de aire y un campo de flujo de calar de suelo Ga la superficie de suelo, luego dH/dt = R n - H s - G. Si se supone que la temperatura del agua dentro del volumen de contraI es constante en el tiempo, el unico cambio en el calor que se almacena dentro del volumen de control es el que se produce en la energia interna del agua evaporada, el cual es igual a lvmn donde l\' es el_ calor latente de vaporizacion. Luego (3.5.7) puede ser reescrita como



(3.5.5)



s.e.



donde E es la profundidad equivalente de agua evaporada por unidad de tiempo (pulg/dia o mm/dia).



ml' de (3.5.2) con A = E



1 m 2 , (3.5.8) puede resolverse para E:



1



= -(R n - H s lvPw



G)



(3.5.9)



que es la ecuaci6n de ba/ance de energia para evaporaci6n. Si e1 campo de flujo de calar sensible H s y el campo de flujo de calor de suelo G equivalen a cero, entonces la tasa de evaporaci6n E r puede calcularse como la tasa a la cual toda la radiaci6n neta de entrada se absorbe por la evaporacion:



E - Rn r - lvPw



(3.5.10)
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Ejemplo 3.5.1 Utilizando el método de balance de energIa, calcule la tasa de evaporacion desde una superficie abierta de agua, si la radiacion neta es 200 W/m 2 y la temperatura del aire es 25°C, suponiendo gue no existen campos de fluja de calar sensible o de calar de suelo.
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donde K w es la difusividad de eddy del vapor. El campo de flujo de momentum hacia arriba a través del plano esta dado por una ecuaci6n de la tabla 2.8.1: T =



So/udon. A partir de (2.7.6) el calar latente de vaporizacion a 25°C es lv = 2,5002.36 x 25 = 2,441 kJ/kg. De la tabla 2.5.2, la dcnsidad del agua Pw = 997 kg/m 3 , y sustituyenda en (3.5. lO) resulta



E



=



X



Suponiendo que a una elevaci6n ZI se miden la velacidad del viento UI y la humedad especffica qV 1~ Y que a la elevaci6n Z2 se miden U2 Y qv 2, Y si estas elevaciol1es estan suficientemente cerca una de la atra, las tasas de transporte v y r son constantes entre ellas. Luego las sustituciones dqjdz = (Qv qv)I(Z2 - ZI) Y duldz = (U2 - UJ/(Z2 -ZI) pueden hacerse en (3.5.11) Y(3.5.12), respectivamente, y dividiendo las ecuaciones resultantes entre si 2
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= 8.22



(3.5.12)
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Método aerodinamico



(3.5.13)



Ademas del suministro de energia cal6rica, el segundo factor que controla la tasa de evaporaci6n desde una superficie abierta de agua es la habilidad para transportar el vapor lejos de la superficie. La tasa de transporte se determina por el gradiente de humedad en el aire cercano a la superficie y la velocidad del viento a través de dicha superficie, y estos dos procesos pueden analizarse utilizando simultaneamente las ecuaciones de transporte de masa y de momentum en el aire. En el volumen de control que se muestra en la figura 3.5.2, se puede considerar un plano horizontal de area unitaria localizado a una altura z por encima de la superficie. El campo de flujo de vapor v que pasa hacia arriba por convecci6n a través de este plano esta dado por la ecuaci6n (de la tabla 2.8.1 con c =qv):



m



La velocidad del viento en la capa limite cercana a la superficie de la Tierra (hasta unos 50 m) esta descrita por el perfillogarftmico [véase la ecuaci6n (2.8.5)]



(3.5.14) donde u* = velocidad del corte = V rlpa, k es la constante de von Karman, que usualmente se establece como 0.4 y Zo es la altura de la rugosidad de la superficie dada en la tabla 2.8-.2. Luego
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FIGURA 3.5.2 Evaporaci6n desde una superficie abieTta de agua.
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k(U 2 - U1)]2



In



(Z2/Z d



Al sustituir este resultado en (3.5.13) y reordenar, se obtiene K k 2Pa(qvj - qV2)(U2 - ud w



2 K m [1n (Z2/Z1) 1



(3.5.15)



 88



HIDROLOGIA APLICADA



que es la ecuaci6n de Thornthwaite-Holzman para transporte de vapor, desarrollada por primera vez por Thornthwaite y Holzman (1939). En la pnlctica usualmente se supone que la relacion K wlK m = 1 y es constante. Estos autores construyeron torres para medir q" y u a diferentes alturas y calcularon las tasas de evaporacion correspondientes. Muchos investigadores posteriores han hecho experimentos similares. Para aplicaciones operacionales donde no hay posibilidad de tales aparatos y las mediciones de q" y u se hacen para una sola altura en una estaci6n climatica est


(3.5.16) Recordando que m" se define para una superficie de area unitaria, una tasa de evaporaci6n equivalente E a , que se expresa en dimensiones de [Lff],puede establecerse haciendo v = PwEa en (3.5.16) y reordenando:



m



(3.5.17) donde



0.622k2 Pa U2



B=---~~-::-



(3.5.18)



PPw[1n (Z2/ ZO)]2 La ecuaci6n (3.5.17) es una base comun para muchas ecuaciones de evaporaci6n, en las cuales el coeficiente de transferencia de vapor B varia de un lugar a otro. Este tipo de ecuacion fue propuesto por primera vez por Dalton en 1802.



Ejemplo 3.5.2 Calcule la tasa de evaporaci6n de una superficie abierta de agua utilizando el método aerodinamico con una temperatura de 2ST, una humedad relativa del 40%, una presi6n de aire de IO!.3 kPa y una velocidad de viento de 3 m/s, todas medidas a una altura de 2 m por encima de la superficie de agua. Suponga una altura de rugosidad de 20 = 0.03 cm. Soluci6n. El eoeficiente de transferencia de vapor B esui dado por la ecuaci6n (3.5.18), usando k = 0.4, Pa = 1.19 kg/m 3 para aire a 25°C, y Pw = 997 kg/m 3 . Luego



B=



0.622k2 pa U2



--~~---::



pPw[1n (Z2/Z0){
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0.622 101.3 =4.54



X



X



X



0.4 2



X



1.19



X



3



103 x 997[1n [2/(3 x 1O- 4)]}



2



10- 11 m/Pa's



La tasa de evaporaci6n esta dada por (3.5.17), utilizando eu, = 3,167 Pa a 25'C de la tabla (3.2.1) y de (3.2.11), ea = Rhe as = 0.4 x 3,167 = 1,267 Pa: Ea=B(e as - e a) =4.54 x 10- 11 (3,167 - 1,267) =



8.62 X 10- 8 m/s



=



8.62



X



10- 8



X



(1,000 mm) l ID



X



(86,400 s) dia·



=7.45 mmldia



Método combinado aerodinamico y de baiance de energia La evaporaci6n puede calcularse utilizando el método aerodinamico cuando el suministro de energia no es limitante, y aplicando el método de balance de energia cuando el transporte de vapor tampoco es limitante. Pero, normalmente, estos dos factores san limitantes, luego es necesaria una combinaci6n de los dos métodos. En el método del balance de energia es dificil calcular el campo de flujo de calor sensible H,. Pero como el calor se transfiere por convecci6n a través del aire que se 10caliza encima de la superficie del agua, y el vapor de agua se transfiere por convecci6n, en forma similar puede suponerse que el campo de flujo de calor del vapor l"m,. y el campo de flujo de calor sensible H, son proporcionales, en donde la constante de proporcionalidad se conoce como la relaci6n de Bowen f3 (Bowen, 1926):



(3.5.19) La ecuacion de balance de energia (3.5.9) con campo de flujo de calor de suelo G = O puede escribirse como



(3.5.20) La relacion de Bowen se calcula utilizando simultaneamente las ecuaciones para transporte de vapor y para calor, lo cual es similar a la uni6n de las ecuaciones de transporte de vapor y de momentum que se utilizan en el desarrollo de la ecuaci6n de Thornthwaite-Holzman. De la tabla 2.8.1, las ecuaciones de transporte para vapor y calor son



dqv mv = -Pa Kwd;



(3.5.21)



dT Hs = -paCp Khdz



(3.5.22)
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donde C p es el calor especffico a presi6n constante y K h es la difusividad de calor. Utilizando mediciones de qv y T hechas en dos niveles 21 y 22 Y suponiendo que la tasa de transporte es constante entre estos dos niveles, la divisi6n de (3.5.22) por (3.5.21) presenta el siguiente resultado:



CpKh(T2 - Td KW(Q v2 - qVl)



(3.5.23)



Dividiendo (3.5.23) por Iv Y sustituyendo 0.622 e/p por qv se encuentra la expresi6n para la relaci6n de Bowen f3 de (3.5. 19) f3 =



C pKhP(T2 - Td 0.622l v K w (e2 - el)



o



(3.5.24)
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método a intervalos de tiempo diarios o mayores, y a situaciones gue no involucren grandes capacidades de almacenamiento de calor, como las que posee un lago grande. La principal suposici6n del método aerodinamico esta asociada con la forma del coeficiente de transferencia de vapor B en la ecuacion (3.5.17). Se han propuesto muchas formas empiricas de B, ajustadas localmente con informaci6n de viento y otras observaciones meteorol6gicas. El método de combinaci6n es apropiado para aplicarse a areas pequefias con informaci6n climatol6gica detallada. La informaci6n requerida incluye la radiaci6n neta, la temperatura del aire, la humedad, la velocidad del viento y la presion del aire. Cuando parte de esta informacion no esta disponible, deben utilizarse las ecuaciones de evaporacion mas simples que requieren menos variables (American Society of Civil Engineers, 1973; Doorenbos y Pruitt, 1977). En el caso de la evaporaci6n sobre areas grandes, las consideraciones de balance de energia dominan la tasa de evaporacion. Para tales casos Priestley y Taylor (1972) determinaron gue el segundo término de la ecuacion de combinaci6n (3.5.26) es aproximadamente el 30% del primero~ luego (3.5.26) puede reescribirse como la ecuaci6n de evaporaci6n de Priestley- TayIor E



donde y es la constante psicrométrica (3.5.25)



La relaci6n Kh/KH' entre las difusividades del calor y el vapor, se torna comunmente como l (Priestley y Taylor, 1972). Si los niveles 1 y 2 se toman en la superficie de evaporacion y en la corriente de aire por encima de ésta, respectivamente, puede demostrarse que la tasa de evaporacion E,. que se calcula de la tasa de radiaci6n neta [como se da en la ecuacion (3.5.10)] y la tasa de evaporacion que se establece utilizando los métodos aerodinamicos [véase la ecuacion (3.5.17)] se combinan para dar un valor estimado ponderado de evaporacion E por ~



y



E = -,\--E r + -,\--Ea .u.+y .u.+y



(3.5.26)



donde y es la constante psicrométrica y .1. es el gradiente de la curva de presion de saturacion del vapor a una temperatura de aire T a , tal como se establece por (3.2.10); 10s factores de ponderaci6n /)./(d + y) y YI(~ + y) suman la unidad. La (3.5.26) es la ecuacion basica del método de combinaci6n para el calcuJo de evaporaci6n, la eual se desarro1l6 inicialmente por Penman (1948). Su deducci6n es extensa (véase Wiesner, 1970) y no se presentara aqui. El método de combinaci6n es el mas preciso para el calculo de la evaporacion, utilizando informaci6n meteorologica cuando toda la informacion requerida se encuentra disponible y todas las suposiciones se satisfacen. Las principales suposieiones del balance de energia son que prevalezca un flujo de energia de estado permanente yque los eambios en el almacenamiento de calor en el tiempo en el cuerpo de agua no sean significativos. Estas suposiciones limitan la aplicaci6n del



=



a



a-A--E r .u.+y



(3.5.27)



donde a = 1.3. Otros investigadores han confirmado la validez de esta aproximavariando levemente el valor de a de una localidad a otra. La informaci6n del tanque de evaporaci6n provee la mejor indicaci6n de evaporaci6n en superficies de aguas abiertas cercanas, si esta informacion esta disponible. Los valores observados de evaporaci6n en tanque Ep se multiplican por un factor de tanque k p (O ~ k p ~ l) para convertirlos en valores equivalentes de evaporacion en agua abierta. Usualmente kp ~ 0.7, pero este factor varia de acuerdo con la estaci6n y la localizaci6n. En la tabla 3.5.1 se resumen las ecuaciones que se utilizan para el calculo de la evaporaci6n. . ci6n~



Ejemplo 3.5.3 Aplique el método de combinaci6n para calcular la tasa de evaporaci6n desde una superficie de agua abierta sujeta a una radiaci6n neta de 200 W/m 2 , una temperatura de 25"C, una humedad relativa del 40% y una velocidad de viento de 3 m/s, todas registradas a una altura de 2 m, y a una presi6n atmosférica de lO 1. 3 kPa . Soluci6n. Del ejemplo 3.5.1 la tasa de evaporaci6n correspondiente a una radiaci6n neta de 200 W/m 2 es El' ;:: 7.10 mm/dfa~ y del ejemplo 3.5.2 el método aerodinamico arroja Eu ;:: 7.45 mm/dia para la temperatura del aire, humedad y condiciones de viento dadas. El método de combinaci6n requiere valores para ~ y )' en la ecuaci6n (3.5.26). La constante psicrométrica)' esta dada por (3.5.25), usando Cf' ;:: 1,005 J/kg K para aire, K,,/K 1.00, Y I,;:: 2,441 x 103J/kg a 25°C (véase el ejemplo 3.5.1): I1



;::



O.62211'Kw 1,005 X 1.00 X 101.3 X 10 3 0.622 X 2,441 x 10 3



=67.1



Pare
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es el gradiente de la curva de presi6n de vapar de saturaci6n a 2SOC, dado por (3.2.10) con e.• = e", = 3,167 Pa para T = 2S'C:



~



TABLA 3.5.1 Resumen de ecuaciones para el calculo de la evaporaci6n*



(1)
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Método del balance de energia



.:l=



(2)



+ T)2



4,098 x 3,167 (237.3 + 25)2



donde R"



4,098e.



(237.3



E, = 0.0353R" (mm/dia)



= radiaci6n neta (W/m2 )



= 188.7 Fal°C



Método aerodinamico



Luego los pesos de ponderaci6n para la ecuaci6n de combinaci6n son y(Ll + y) = 67.11(188.7 + 671) = O.262y ~I(~ + y) = 188.71(188.7 + 67.1) = 738. Latasa de evaporaci6n se calcula utilizando (3.5.26):



donde B=



0. 102u 2



2



[In(~)]



.:l E = -,--E r



,



(mm/dla) • Pa)



... +)'



=0.738



X



+



l' -,--E a ... +)'



7.10



+ 0.262



X



7.45



= 7.2 mm/dia U2 Zo



es la velocidad del viento (m/s) medida a una altura es de la tabla 2.8.2. También, e =611ex ( 17.27T ) (Fa) as p 237.3 + T



T = temperatura de aire Cc) e a = Rhe as (Pa)



en donde Rh es la humedad relativa (O



(3)



~



Rh ~ 1).



Método de combinaci6n



Z2



(cm), y Ejemplo 3,5.4 Ulilice el método de Priestley-Taylor para calcular la tasa de cvaporaci6n desde un cuerpo de agua con una radiaci6n neta de 200 W/m' y una temperatura de 25T. Soluci6n. El método de Pries'tley-Taylar aplica la ecuaci6n (3.5.27) con E, = 7.10 mm/dia del ejemplo 3.5.1, M(~ +y) = 0.738 a 2ST del. ejemplo 3.5.3 y a :> 1.3. Luego,



.:l E=a-,--E r ... +1'



= 1.3 x 0.738 x 7.10 =6.8 mmldia lo eual se aproxima al resultado del método de eombinaci6n mas eomplieado como se demucstra en el ejemplo anterior.



donde



3.6 EVAPOTRANSPIRACION



y 1'= 66.8 (Pa!'C)



(4)



Método de Priestley-Taylor .:l E=a--E .:l +)' r



donde a *



= 1.3



Las valores mostrados son vaIidos para presién atmosférica estandar y temperatura de aire de 20 c C.



La evapotranspiraci6n es la combinaci6n de evaporaci6n desde la superficie del suelo y la transpiraci6n de la vegetaci6n. Los mismos factores gue dominan la evaporaci6n desde una superficie de agua abierta también dominan la evapotranspiraci6n, los cuales san: el suministro de energia y el transporte de vapor. Ademas, el suministro de humedad a la superficie de evaporaci6n es un tereer faetor guese debe tener en cuenta. A medida gue el suelo se seea, la tasa de evapotranspiraci6n cae por debajo del niveI gue generalmente mantiene en un suelo bien humedecido . Los ealeulos de las tasas de evapotranspiraci6n se efectuan utilizando los mismos métodos descritos para la evaporaci6n en superficies de agua abierta, con ajustes gue tienen en cuenta las condiciones de vegetaci6n y de suelo (Van Bavel, 1966; Monteith, 1980). Para unas condiciones c1imliticas dadas, la tasa basica es el cultivo
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referencia para evapotranspiracion, que es "la tasa de evapotranspiraci6n desde



una superficie extensa cubierta por pasto verde de altura uniforme entre 8 y 15 cm que crece en forma normal, cubre completamente el suelo con su sombra y no carece de agua" (Doorenbos y Pruitt, 1977). La American Society of Civil Engineers (1973) y Doorenbos y Pruitt (1977) han comparado los valores de evapotranspiraci6n en diversas localidades. Concluyeron que el método de combinaci6n de la ecuaci6n (3.5.26) es el que mas se aproxima, especialmente si el coeficiente de transporte de vapor B en la ecuaci6n (3.5.18) se calibra para condiciones locales. Por ejemplo, Doorenbos y Pruitt recomendaron



B



= 0.0027(1 + ~) 100



\2



4



I



k3 - I - ~



-



-



-



- -: -



-



-



-



-



-



-



-



-



I I I I I



(3.6.1)



en la cual B esta en mm/dfa. Pa y u es el recorrido de viento en 24'horas en ki16metros por dia medido a una altura de 2 m. El recorrido dél viento en 24 horas es la distancia acumulada en la cual se moveria una particula en la corriente de aire en e1 mismo tiempo, bajo las condiciones prevalecientes de viento. Hay que notar que las dimensiones de u dadas aqui no son metros por segundo tal como en la ecuaci6n para B dada en la tabla 3.5.1, sino que el valor resultante de E a se da en milfmetros por dia en ambos casos. La evapotranspiraci6n potencial de otro cultivo que crece bajo las mismas condiciones que el cultivo de referencia se calcula multiplicando la evapotranspiraci6n del cultivo de referencia E tr por un coeficiente de cultivo k c , cuyo valor cambia con el estado de crecimiento de este ultimo. La evapotranspiraci6n real Et se determina al multiplicar la evapotranspiraci6n potencial por un coeficiente de suelo k~ (O 5. k~ 5. l):



3



Etapa de crecimiento



k2~



I



/3



/5



Tiempo /



_



"("d



7;;;;1;;1/1/



~A"



~~



1



2



)Il;;t ;;/1



3



4



Etapas de crecimiento del cultivo Condici6n del cultivo



Etapa 1



Etapa inicial - Menos del 10% de suelo cubierto.



2



Etapa de desarrollo - Desde la etapa inicial hasta adquirir una cubierta del suelo total (70 - 80%).



3



Etapa centraI - Desde cubierta total del suelo hasta maduraci6n.



4



Ultima etapa - Madurez total y cosecha.



(3.6.2) Los valores del coeficiente de cultivo kc varian en un rango aproximado de 0.2 5. k c 5. 1.3 tal como se muestra en la figura 3.6.1 (Doorenbos y Pruitt, 1977). El va-



lor inicial de kc , para un suelo bien humedecido con poca vegetaci6n, es aproximadamente 0.35. Amedida que la vegetaci6n crece, k c se incrementa hasta un valor maximo, el cual puede ser mayor que 1 para cultivos con una cobertura vegetaI grande como el maiz, el cual transpira a una tasa mayor que el pasto. A medida gue el cultivo madura, sus requerimientos de humedad disminuyen. La forma precisa de la curva de coeficiente de cultivo varia con las practicas de agricultura de una regi6n, tales como las épocas del arado y de la recolecci6n de la cosecha. Algunos tipos de vegetaci6n, tales como huertos o cubiertas vegetales permanentes, pueden no exhibir todas las etapas de crecimiento mostradas en la figura 3.6.1. Ejemplo 3.6.1 (De Gouevsky, Maidment y Sikorski, 1980). En la siguiente tabla se muestran los valores mensuales de evapotranspiraci6n del cultivo de referencia ElI" que se calculan aplicando el método de combinaci6n, para condiciones promedio en Silistra, Bulgaria. Los coeficientes de cultivo para maiz (véase la figura 3.6.1) son k j = 0.38 k2 = 1.00 Y k] = 0.55; ti = el primero de abril, 12 = el primero de junio, l] = el primero de juli o, t 4 = el primero de septiembre y t) = el primero de octubre. Calcule la evapotranspiraci6n real de este cultivo suponiendo un suelo bien humedecido.



FIGURA 3.6.1 Relaci6n entre el coeficiente de cultivo kc y la etapa de crecimiento de éste.



Solucion Mes E tr



(mm/dia)



kc Et



(mm/dia)



JUD.



Jul.



Ago.



Sep.



5.45



5.82



6.60



5.94



0.38



0.69



1.00



1.00



2.07



4.02



6.60



5.94



Abr.



May.



4.14 0.38 1.57



Oel.



Abr.-Oel. total



4.05



2.34



34.3 mm



0.78



0.55



3.16



1.29



24.7 mm



Los valores promedio mensuales de kc se especifican siguiendo la curva de la figura 3.6.1 usando los valores dados. Bn junio, kc crece de 0.38 en 12 = junio 1 a 1.00 en t3 = julio l, luego kc se torna como (0.38 + 1.00)/2 = 0.69. Los valores de E, se calculan utilizando la ecuaci6n (3.6.2) con k s = 1 para un suelo bien humedecido, es decir, Et = kcE tr . La evapotranspiraci6n total para la estaci6n de crecimiento desde abril a octubre para el cultivo de ma{z, 24.7 mm, es el 72% del valor que una cubierta de pasto puede establecer bajo las mismas condiciones, 34.3 mm.
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3.2.3 3.2.4 3.2.5 3.2.6 3.3.1 3.3.2



3.3.3



Si la temperatura del aire es 1YC y la humedad relativa es del 35%, calcule la presi6n de vapor, la humedad especffica y la densidaddel aire. Suponga una presi6n atmosférica estandar (101.3 kPa). Resuelva el problema 3.2.3 si la temperatura del aire aumenta a 30°C. l,En qué porcentaje se incrementa la humedad especffica como resultado del aumento de temperatura de 15 a 30°C? Calcule el agua precipitable (mm) en una columna atmosférica saturada de lO km de altura, si las condiciones superficiales son: temperatura = 20°C, presi6n = lO l. 3 kPa, y la tasa de lapso es 6.5°C/km. Resuelva el problema 3.2.5 para temperaturas superficiales de O, lO, 20, 30 y 40°C y construya una grafica que muestre la variaci6n de la profundidad de agua precipitab1e con respecto a la temperatura superficia1. Calcule la velocidad terminaI de una gota de lluvia de 0.8 mm a presi6n atmosférica estandar y temperatura de aire de 20°C. Densidad del aire = 1.20 kg/m 3 • Una corriente de aire que se mueve verticalmente hacia arriba a 5 m/s, contiene gotas de lluvia de varios tamafios. Calcule la velocidad de una gota de 2 mm de diametro y determine si esta subiendo o cayendo. Repita este ejercicio para una gota de 0.2 mm de diametro. Suponga presi6n atmosféiica estandar y temperatura de aire de 20°C. Densidad del aire = 1.20 kg/m 3 • Si una gota de lIuvia esférica de diametro D, densidad Pw Y coeficiente de arrastre Cd, se suelta desde el reposo en una atmosfera de densidad Pa, demuestre que la distancia z que se necesita para a1canzar una velocidad Vesta dada por



Suponga V ::; velocidad terminaI.



3.3.4 3.3.5



Utilizando la ecuaci6n anterior, calcule la distancia que una gota de 0.8 mm necesitarfa caer para alcanzar elSa, el 90 y el 99% de su velocidad terminaI a presion atmosférica estandar y 20°C para la temperatura del aire. Gotas de l1uvia de 1 mm de diametro caen sobre un suelo erosionab1e. Calcule la energia de impacto de cada gota. Suponga condiciones atmosféricas estandar de 20 e de temperatura y 101.3 kPa de presi6n de aire. Tenga en cuenta que la gota perdeni toda su energia cinética en el impacto. Resuelva el problema 3.3.5 para gotas de 0.1, 0.5, l y 5 mm de diametro y construya una grafica mostrando la variacion de energia de impaeto en funcion del tamano de la gota. Demuestre que la proporcion en humedad entrante que se precipita para el modelo de celda de tormentas eléctricas, esta dada por (qv 1 - qv)lqv/l - qv), donde qV 1 y qV2 son las humedades especificas de las eorrientes de aire de entrada y salida respectivarnente. Resuelva el ejemp10 3.3.2 para determinar la intensidad de precipitaci6n si la temperatura superficial es de 20°C. l,Cual es el porcentaje de reducci6n en la intensidad de precipitacion si la temperatura superficial baja de 30 a 20°C? Calcu1e la tasa de 1iberaci6n de calor latente en la tormenta a través de la condensacion de vapor de agua para producir la precipitaci6n. Resuelva el ejemplo 3.3.2 para determinar la precipitaci6n de una tormenta si la salida de humedad se localiza a una elevacion de 5 km. l,Qué porcentaje de la humedad entrante se precipita ahora? Coloque un pedazo de papel calcante sobre el mapa de isoyetas para la tormenta de Johnstown [véase la figura 3.4.1a)] y trace las isoyetas. Calcule el volumen de precipitacion en esta tormenta y la profundidad promedio de precipitaci6n dentro del area limitada por la isoyeta de 2 pulg. 0



PROBLEMAS 3.1.1



3.1.2



3.2.1



3.2.2



Una cantidad de aire en el ecuador se encuentra en reposo con relacion a la superficie de la Tierra. Considerando 10s efectos de la conservacion del momentum angular en el movimiento de aire, calcule la velocidad teorica hacia el est del aire con respeeto a la superficie de la Tierra si dicho aire se mueve hacia 10s 30° de latitud norte. Radio medio de la Tierra = 6,371 km. Una cantidad de aire inicialmente en reposo con reladOn a' la superficie de la Tierra, se mueve hacia una latitud aO (hacia el norte o hacia el sur). Copsiderando solamente el efecto de la conservaci6n de momentum angular, demuestre que la velocidad de dicho aire relativa a la superficie de la Tierra es 277'1'" sen a tan alT, donde re es el radio medio de la Tierra y T es el periodo de rotacion de ésta a1rededor de Su eje. En una estacion climatica se tornan las siguientes rnedidas: presion de aire = lO 1.1 kPa, temperatura de aire: = 2YC, temperatura de punto de rocfo = 20°C. Calcule la presion de vapor correspondiente, la humedad relativa, la densidad especffica y la densidad del aire. Calcule la presion de vapor, la presion de aire, la humedad especffica y la densidad de aire a una elevacion de 1,500 m si las condiciones de superficie son las que se especifican en el problema 3.2.1 y la tasa de lapso es 9°C/km.
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3.3.6 3.3.7



3.3.8



3.3.9 3.4.1
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3.4.2 3.4.3



Ca1cule la profundidad promedio de precipitaci6n sobre el area de lO mi x IO mi que se muestra para la tormenta de Austin [véase la figura 3.4.lb)]. La siguiente informaci6n de lluvia se registr6 en el pluvi6metro 1-Bol para la tormenta del 24 al 25 de mayo de 1981 en Austin, Texas: Tiempo (mio) L1uvia (pulg)



3.4.4



3.4.5



O



5



lO



15



20



25



30



35



40



0.07



0.20



0.25



0.22



0.21



0.16



0.12



0.03



Represente graficamente el hietograma de lluvia. Ca1cule y dibuje el hietograma de lluvia acumulada. Determine la maxima profundidad e iotensidad registrada en IO, 20 Y 30 minutos para esta tormenta. Compare la intensidad de 30 minutos con el va~ lor encontrado en la tabla 3.4.1 de! texto para e! pluvi6metro I ~Bee. La sjguiente informaci6n de lluvia incrementaI se registr6 en el pluvi6metro I-WLN en Austin, Texas, el 24 de mayo de 1981. Represente graficamente el hietograma de lluvia. Ca1cule y dibuje el hietograma de lluvia acumulada. Determine la profundidad maxima y la intensidad de lluvia para 5, IO, 30,60, 90 y 120 minutos para esta tormenta. Compare los resultados para 30, 60 y 120 minutos con los valores que se dan en la tabla 3.4.1 para el pluvi6metro l-Bee en la misma tormenta. ~Cual pluvi6~ metro experiment6 la lluvia mas severa? Tiempo (mio) O



5



L1uvia (pulg)



0.09 0.00 0.03 0.13 0.10 0.13 0.21



0.37 0.22 0.30 95



10



15



20



25



30



35



40



45



55



60



65



Lluvia (pulg)



0.20



~.JO



0.13 0.14 0.12 0.16 0.14 0.18 0.25 0.48 0040



Tiempo (min)



110



115



120



Lluvia (pulg)



0.39 0.24 DAI



75



80



135



85



140



90



125



130



0044



0.27 0.17 0.17 0.14 0.10



145



100
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Localizacion del pluviomètro
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3.5.1



ISO



La forma de una cuenca de drenaje puede aproximarse por un poligono cuyos vérti~ ces se localizan en las siguientcs coordenadas: (5, 5), (-5, 5), (-5, -5), (O, -lO) Y (5, -5). Las cantidades de lluvia de una tormenta se registraron en un numero de pluvi6metros localizados dentro y cerca de la cuenca tal como sigue:



3.5.2



3.5.3



Numero del Coordeoadas L1uvia registrada pluviometro (rom) l



(7,



4)



62



2



(3,



4)



59



3



(-2,



5)



41



4



(-10,



l)



39



5



(-3, -3)



105



6



(-7, -7)



98



7



(2, -3)



60



8



(2, -lO)



41



9



(O,



O)



81



Lluvia (pulg)



(2, 9)



0.59



(7, Il)



0.79



(12, IO)



0.94



(6, 2)



1.69



50



Tiempo (mio)



70



3.4.6



Todas las coordeoadas se expresan en kil6metros. Determine la lluvia promedio en la cuenca utilizando: a) el método de la media aritmética; h) el método de Thiessen, y c) el método de las isoyetas. Para el método de Thiessen empiece dibujando un poli~ gono alrededor del pluvi6metro 9, luego dibuje los poligonos alrededor de los plu~ vi6metros 2, 3, 5 Y 7; para el método de las isoyetas, dibujelas con lluvia maxima a lo largo de una linea desde el suroeste hacia el noreste a través de (-3, -3). Ca1cule la lluvia promedio sobre el area de drenaje de la figura 3.4.3 si la estaci6n de medici6n P, se mueve a P, utilizando: a) e! método de la media aritmética; b) el método de Thiessen, y c) el método de las isoyetas. Cuatro pluvi6metros que se localizan dentro de un area rectangular con sus cuatro esquinas en (O, O), (0,13), (14,13) y (14, O), tienen las siguientes coordenadas y registros de !luvia:



3.6.1



3.6.2



3.6.3



Todas las coordenadas se expresan en millas. Ca1cule la lluvia promedio en el area utilizando el método de Thiessen. Calcule la tasa de evaporaci6n en milimetros por dia desde un lago en un dia de in~ viemo cuando la temperatura del aire es 5'C y la radiaci6n neta es de 50 W/m", y en un dia de verano cuando la radiaci6n neta es de 250 W/m' y la temperatura es de 30T, aplicando el método de Priestley~Taylor. En el mes de julio en El Cairo (Egipto), la radiaci6n neta promedio es 185 W/m', la temperatura del aire es 28.5T, la humedad relativa es 55%, y la velocidad del vien~ to es 2.7 m/s a una altura de 2 m. Calcule la tasa de evaporaci6n de superficie de agua abierta en milimetros por dia utilizando el método de energia (E,), el método aerodinamico (E,,), el método de combinaci6n y el método de Priestley~Taylor. Su~ ponga una presi6n atmosférica estiindar (101.3 kPa) y Zo = 0.03 cm. En la misma ciudad pero en enero, las condiciones climiiticas promedio son: radiaci6n neta de 40 W/m', temperatura de 14'C, la humedad relativa es de 65% y la ve~ locidad del viento de 2.0 m/s medida a una altura de 2 m. Ca1cule la tasa de evaporaci6n de superficie de agua abierta utilizando el método de energia (E,), el método aerodinamico (E,,), el método de combinaci6n y el método de Priestley~Tay~ lor. Suponga presi6n atmosférica estandar (101.3 kPa) y 20 = 0.03 cm. Para la informaci6n meteorol6gica de julio en El Cairo dada en el problema 3.5.2, determine la evapotranspiraci6n del cultivo de referencia, usando el coeficiente de transferencia de vapor de Doorenbos y Pruitt B = 0.0027[1 + (u/l 00)], donde u es el recorrido del viento en kil6metros por dia. Ca1cule la evapotranspiraci6n del cultivo de referencia (mm/dia) en enero en El Cai~ ro usando la informaci6n meteorol6gica dada en el problema 3.5.3 y el coeficiente de transferencia de vapor de Doorenbos y Pruitt B = 0.0027[1 + (u/l 00)], donde u es el recorrido del viento en kil6metros por dia. La siguiente informaci6n (procedente de la American Society of Civil Engineers, 1973) muestra las condiciones climaticas sobre una superficie de pasto bien humedecido en mayo, julio y septiembre en Davis, California (latitud 38'N). Calcule la correspondiente tasa de evapotranspiraci6n (mm/dia) utilizando el método de balan~ ce de energia, el método aerodinamico, el método de combinaci6n y el método de
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Priestley-Taylor. Suponga presi6n atmosférica estandar. Use la ecuaci6n (3.6.1) para el coeficiente B. Temperatura Presi6n de vapor CC) (kPa)



3.6.4



Recorrido del viento (km/dia)



Mayo



17



1.1



169



167



1ulio



23



1.4



189



121



Septiembre



20



1.2



114



133
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Resuelva el problema 3.6.3 para Coshocton, Ohio, donde las condiciones meteoro16gicas son:



Temperatura Preshln de vapor (kPa)



CC)



3.6.5



Radiacion neta (W/m 2 )



~



-



'--:--1-, -



D.Dlm~~ -. -: . ',: -'~- ~



-



'" "



~



~



Radiacion neta (W/m 2 )



Recorrido del viento (km/dia)



Mayo



16



1.3



135



110



1ulio



23



2.0



112



89



Septiembre



18



1.5



59



94



Utilice el método aerodinamico para calcular la tasa de evapotranspiraci6n (mm/dia) de un area bien humedecida y con pasto corto, en un dia en que la temperatura promedio es 25°C, la humedad relativa es del 30% el recorrido del viento en 24 horas es de 100 km y prevalece la presi6n atmosférica normal (101.3 kPa). Suponga que la funci6n de viento de Doorenbos-Pruitt (3.6.1) es valida. iCllal sera el porcentaje de cambio en la tasa de evapotranspiraci6n si la humedad relativa se duplica y la temperatura, la velocidad del viento y la presi6n atmosférica permanecen constantes?



El agua subsuperficial fluye por debajo de la superficie terrestre. En este capftulo solamente se describen los procesos de flujo subsuperficial pertinentes para la hidrologfa de agua superficia1. El campo mas amplio del flujo de agua subterranea se desarrolla en otros textos. (Freeze y Cherry, 1979; de Marsily, 1986).



4.1 FLUJO NO SATURADO En la figura 4.1.1 se muestran en forma esquematica los procesos de flujo subsuperficial y las zonas en que ellos ocurren. Tres procesos importantes son la infiltraci6n de agua superfici al en el suelo para convertirse en humedad del suelo, el flujo subsupelficial o flujo no saturado a través del su.elo, y el flujo de agua suhterranea o flujo saturado a través de los estratos de suelo o roca. Los estratos de suelo o roca que permiten el flujo de agua se denominan medios porosos. El flujo es no saturado cuando el medio poroso todavfa tiene algunos de sus vacfos ocupados por aire y es saturado cuando los vacfos estan llenos de agua. El niveI freatico es la superficie donde el agua se encuentra a presi6n atmosférica en un medio saturado. Por debajo del niveI freatico, el medio poroso se encuentra saturado y a presiones superiores a la atmosférica. Por encima del niveI freatico, las fuerzas capilares pueden saturar el medio poroso a lo largo de una corta distancia en lafranja capilar, por encima de la eual el medio poroso se encuentra usualmente no saturado excepto después de Ulia lluvia, cuando la infiltraci6n desde la superficie del terreno puede producir tempoTalmente condiciones de saturaci6n. Las salidas de agua subsuperficial y agua suhterranea ocurren cuando el agua subsuperficial emerge para convertirse en flujo superficial en una corriente o manantial. La humedad del suelo se extrae por evapotranspiraci6n a medida que el suelo se seca. Considérese una secci6n transversal a través de un suelo no saturado tal como se muestra en la figura 4.1.2. Una porci6n de la secci6n transversal esta ocupada por partfculas s61idas y las restantes por vac[os. La porosidad 1} se define como 101
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Infiltraci6n NiveI freatico



*' *'



FIujo ~ subsuperficial



------'!~



Flujo



~



subternineo~



Salida de agua subsuperficiai



Salida de agua subterninea x y



FIGURA 4.1.1 Zonas y procesos del agua subsuperficial.



q



Campo de fIujo de Darcy



FIGURA 4.1.3 Volumen de controi para el desarrollo de la ecuaci6n de continuidad en un medio poroso no saturado.



volumen de vacfos volumen -de agua



(4.1.1)



Ecuaci6n decontinuidad El rango de 1] para suelos es aproximadamente 0.25 < -1] < 0.75, y su valor depende de la textura del suelo (véase la tabla 2.6.1). Una parte de los vaclos es oeupada por agua y el resto por aire. El volumen ocupado por agua se mide utilizando ei contenido de humedad del suelo () que se define como {}



volumen de agua volumen totai



(4.1.2)



Luego O .::; () .::; TJ; el contenido de humedad del suelo es igual a la porosidad cuando el suelo se encuentra saturado.



En la figura 4.1.3 se muestra un volumen de contraI que contiene suelo no saturado. Sus lados tienen longitud dx, dy y dz, en las direcciones coordenadas, Iuego su volumen es dx dy dz, y ei voI umen de agua contenido en el volumen de controi es (J dx dy dz. El flujo del agua a través del suelo se mide-utilizando el campo de flujo de Darcy q = Q/A, la tasa de flujo volumétrico por unidad de area de suelo. El campo de flujo de Darcy es un vector que tiene componentes en cada una de Ias direcciones coordenadas, pero en este analisis Ios flujos horizontales se suponen iguales a cero y solamente se considera la componente verticai z del campo de flujo de Darcy. Debido a que el eje z es positivo hacia arriba, el flujo hacia arriba se considera positivo y ei flujo hacia abajo negativo. En ei teorema de transporte de Reynolds, la propiedad extensiva B es la masa de agua en el suelo, luego f3 = dE/dm = l Y dE/dt = O debido a que no ocurren cambios de fase en el agua. Por tanto, el teorema de transporte de Reynolds torna la forma de la ecuaci6n integraI de continuidad (2.2.1):



(4.1.3)



o



Partfculas solidas Agua



D



donde Pw es la densidad del agua. El primer término en (4.1.3) es la tasa de cambio temporal de la masa de agua almacenada dentro del volumen de control, la cual esta dada por



Vacfos llenos de aire



=Pwdxdydz FIGURA 4.1.2 Secci6n transversal a través de un medio poroso no saturado.



ae at



(4.1.4)



donde se supone que la densidad es constante y la derivada parcial es suficiente porque las dimensiones espaciales del volumen de control son fijas. El se-
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gundo término en (4.1.3) es la salida neta de agua a través de la superficie de controI. ASI, como se muestra en la figura 4.1.3, el flujo volumétrico de entrada de la parte inferior del volumen de contraI es q dx dy y el flujo de salida en la parte superior es [q + (aq/az)dz] dx dy, lo cual significa que el flujo neto de salida es



II



Pw VOdA=Pw(q



+



~; dZ)dxdY -



s.C.



Pwqdxdy (4.1.5)



= Pw dx dy dz



~;



Sustituyendo (4.1.4) y (4.1.5) en (4.1.3) y dividiendo por Pw dx dy dz se obtiene



(4.1.6) Esta es la ecuaci6n de continuidad para flujo unidimensional no saturado no permanente en un medio poroso. Esta ecuaci6n es aplicable a flujos localizados a poca profundidad por debajo de la superficie terrestre. A una profundidad mayor, tal como en los aculferos profundos, pueden ocurrir cambios en la densidad del agua y en la porosidad como resultado de cambios en la presi6n del fluido, y éstos deben tenerse en cuenta en el desarrollo de la ecuaci6n de continuidad.



Ecuaci6n de momentum En la ecuaci6n (2.6.4) se desarro1l6 la ley de Darcy para relacionar el campo de flujo de Darcy q con la tasa de pérdida de cabeza por unidad de longitud de medio, Si q Consid~ese el



= KSf



(4.1.7)
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adhesion superficial extiende el agua alrededor de las superficies de las partfculas y deja el aire en el centro de los vaclos. A medida que se aiiade mas agua al medio poroso, el aire sale hacia arriba y el area de la superficie libre disminuye dentro del medio hasta que éste se satura y deja de haber superficies libres dentro de los vacfos y, por consiguiente, no existe fuerza de succi6n del suelo. El efecto de la succian del suelo puede verse si una columna de suelo seco se coloca verticalmente con su parte inferior dentro de un tanque de agua, entonces la humedad se elevani dentro del suelo seco hasta una altura por encima de la superficie del agua a la cual la succi6n del suelo y la fuerza gravitacional son exactamente iguales. Esta altura varia desde unos pocos millmetros para arena gruesa hasta varios metros para suelo arcilloso. La cabeza h de agua se mide en dimensiones de altura, pero también puede entenderse como la energia por unidad de peso del fluido. En un medio poroso no saturado, la parte de la energia total del fluido debida a las fuerzas de succi6n del sue lo se conoce como la cabeza de succi6n if!. Del analisis previo, es evidente que la cabeza de succian variara con el contenido de humedad del medio, tal como se ilustra en la figura 4.1.4, la cual muestra que para ese sue10 arcil1oso, la cabeza de succi6n y la conductividad hidniulica pueden fluctuar en varios 6rdenes de magnitud a medida que el contenido de humedad cambia. La cabeza total h es la suma de las cabezas de succion y de gravedad (4.1.9)



No .se inc1uye un término para la cabeza de velocidad del flujo, debido a que la velocldad es tan pequefia que su cabeza es despreciable. Sustituyendo h en (4.1.8) (4.1.10)



flujo en la direcci6n vertical y den6tese la cabeza total de flujo por



h; entùnces Sf = - ah/az donde el signa negativo indica que la cabeza total esta dis-



minuyendo en la direcci6n del flujo debido a la fricci6n. Luego la ley de Darcy se expresa como



ah q= -K-



az



(4.1.8)



Esta ley se aplica a una secci6n transversal del medio poroso encontrada promediando sobre un area que es grande si se compara con la secci6n transversal de los porosy granos individuales del medio (Philip, 1969). A esta escala, la ley de Darcy describe un flujo uniforme permanente de velocidad constante, en el cual la fuerza neta sobre cualquier elemento de fluido es cero. Para flujo saturado'oo confinado, las dos unicas fuerzas involucradas en el problema son la gravedad y la friccion, pero para flujo no saturado, la fuerza de succi6n, que une el agua con las partfculas de suelo a través de la tension superficial, también debe inc1uirse. El medio poroso esta compuesto por una matriz de~particulas tal como se muestra en la figura 4.1.2. Cuando los espacios vacfos estan parcialmente llenos de agua, ésta es atraida a la superficie de las partfculas a través de fuerzas electrostaticas entre 10s enlaces polares de las moléculas de agua y dichas superficies. Esta



FIGURA 4.1.4 Variaci6n de la cabeza de succi6n del sue10 lfr y de la conductividad hidniulica K con el conteni do de humedad () para la arcilla ligera de Yolo. (Reimpresa con autorizaci6n de A. J. Raudkivi, Hydrology, Copyright 1979, Pergamon Books Ltd.).
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z y conociéndose la relaci6n entre la conductividad hidniulica K y l/J. La figura



_(KdrJ!de + K) de dZ



-(D~: + K)



4.1.5a) muestra los perfiles de cabezas de humedad de suelo a través del tiempo



(4.1.11)



donde D es la difusividad del agua en el suelo K(dl/J/dB), la cual tiene dimensiones de [U/T]. Sustituyendo este resultado en la ecuaci6n de continuidad (4.1.6) se obtiene



de dt



=



!-. (D de + K) dZ az



(4.1.12)



la cual es una forma unidimensional de la ecuaci6n de Richards, que es la que rige el flujo no saturado no permanente en un medio poroso, presentada por primera vez por Richards (1931).



medidos con tensi6metros a 0.8 y 1.8 m de profundidad de un suelo en Deep Dean, Sussex, lnglaterra. La cabeza total h se calcula sumando la cabeza de succi6n !/J medida y la profundidad z a la cual se hizo esta medici6n. Estas ultimas san negativas: z porque se torna como positiva hacia arriba con O en la superficie del suelo y !/J porque es una fuerza de succi6n que se opone al flujo de humedad hacia afuera del lugar.



Calculo del campo de flujo de humedad en el suelo



20



.:; a



40



,,~



::i.c



El f1ujo de humedad a través del suelo puede calcularse usando la ecuaci6n (4.1.8) dadas unas medidas de la cabeza de succi6n del suelo l/J a diferentes profundidades



"l" " " --------r:~~::---------"--------------------



o -50



Superficie del suelo



l ''



Ejemplo 4.1.1 Calcule el campo de flujo de humedad del suelo q (cm/dia) entre las profundidades de 0.8 y 1.8 m en el suelo de Deep Dean. La inforrnacion de cabeza total para estas profundidades se da en intervalos de tiempo semanales en las columnas 2 y 3 de la tabla 4.1.1. Para este suelo la relacion entre la conductividad hidraulica y la cabeza de succion del suelo es K = 250(_1')-2.11, donde K esta dado en centimetros por dia y l' en centimetros.
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Cabeza total a una z profundidad de 0.8 m
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FIGURA 4.5.1a) Perfiles de cabeza total de humedad del suelo a través del tiempo en Deep Dean, Sussex, Inglaterra. (Fuente: Research Report 1981-84, Institute of Hydrology, Wallingford, Ing1aterra, figura 36, p. 33, 1984. Utilizada con autorizacion).
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FIGURA 4.5.1h) Variacion a través del tiempo de la cabeza total de agua en el suelo h a varias profundidades en un suelo de marga en Deep Dean, Sussex, Inglaterra. La infiitraci6n de lIuvia reduce la succi6n del suelo la cual se incrementa nuevamente a medida gue la evapotranspiracion seca el suelo. La cabeza de succion del suelo es la diferencia entre la cabeza total y el valor gue se muestra en cada linea. (Fuenle: Research Report 1981-84, lnstitute of Hydrology, Wallingford, Inglaterra, figura 36, p. 33, 1984. Utilizada con autorizaci6n).
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Soluci6n. La ecuaci6n (4.1.8) se reescribe para un campo de flujo promedio



q12



entre



10s puntos de medici6n 1 y 2 como



tal como se muestra en la columna 8. El campo de flujo es negativo debido a que la humedad fluye hacia abajo. El campo de flujo de Darcy tiene dimensiones de [L/T) porque es un flujo por unidad de area de un medio poroso. Si el campo de flujo pasa a través de un plano horizontal de area A = 1m2 , entonces la tasa de flujo vo1umétrico en la semana l es



En este caso, el punto de medici6n 1 se loca1iza a 0.8 m y el punto de medici6n 2 a 1.8 m, luego l i = -SO cm, l2 = -180 cm y II - l2 = -SO - (-ISO) = 100 cm. La cabeza de succi6n para cada profundidad es ljJ = h - l. Por ejemplo, para la semana l a 0.8 m, hl = -145, luego I/J! = hl - ZI = -145 - (-SO) = -65 cm y 1/J2 = -230 - (-ISO) = -50 cm, tal como se muestra en las columnas 4 y 5 de la tabla. La conductividad hidniulica K varia con I/J, por tanto se utiliza el valor correspondiente al promedio de ]os valores de I/J a 0.8 y I.S m. Para ]a semana 1, la cabeza de succi6n promedio es I/Jmed = [(-50) + (-65»)12 = -57.5 cm; y la correspondiente conductividad hidniulica es K = 250(-l/tmed)-2.11 = 250(57.5)-2.1 I = 0.0484 cm/dia, tal como se muestra en la columna 6. La diferencia de cabeza es hl - h 2 = (-145) - (-230) = S5 cm. El campo de flujo de humedad en el suelo para la semana l entre 0.8 y I.S m es



=-0.04S4~ 100



-0.0412 cm/dia.



TABLA 4.1.1 C~lIculo



del campo de flujo de humedad eD el suelo eDtre los 0.8 y profuDdidad eD Deep DeaD (véase el ejemplo 4.1.1)



Columna: 1



2 Cabeza total hl a O.8m Semana (cm) 1



2 3 4 5 6 7 S 9 lO 11 12 13



14



-145 -165 -130 -140 -125 -105 -135 ~150



-165 -190 -220 -230 -255 -280
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1.8 m de



3 Cabeza total h2 a 1.8 m (cm)



4 Cabeza de succi6n ljJ] a 0.8 m (cm)



5 Succion if.i2 a 1.8 m (cm)



6 Conductividad hidniulica no saturada K (cm/dia)



7 Diferencia de cabeza hl - h2 (cm)



8 Campo de flujo de humedad q (cm/dia)



~230



-65 -S5 -50 -60 -45 -25 -55 -70 -S5 -110 -140 -150 -175 -200



-50 -55 -60 -60 -60



0.0484 0.0320 0.0532 0.0443 0.0587 0.1193 0.OS12 0.0443 0.0297 0.0200 0.0129 0.0107 0.0080 0.0062



85 70



-0.0412



-235 -240 -240 -240 ~230



-215 -230 -240 -245 -255 -265 -275 -285



-50 -35 -50 -60 -65 -75 -85 -95 -105
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Q=qA = -0.0412 cm/dia x l m 2



= -4.12 x 10-4 m 3/dia = -O.412 litros/dfa (-O. Il gal/dia)



En la tabla 4.1.1 se muestra el campo de flujo q que se ca1cula para todos 10s periodos. Las valores ca1culados de q, K Y hl - h 2 estan representados graficamente en la figura 4.1.6. En todos 10s casos la cabeza en 0.8 m es mayor que la cabeza en 1.8 m, por tanto en este ejemplo la humedad siempre se mueve hacia abajo entre estas dos profundidades. Se puede observar que el campo de flujo a1canza un maximo en la semana 6 y disminuye después, debido a que tanto la diferencia de cabeza como la conductividad hidraulica disminuyen a medida que el suelo Se seca. La figura muestra la forma tan importante como la variabilidad de ]a conductividad hidraulica no saturada K afecta el campo de flujo de humedad q. A medida que el suelo se humedece, su conductividad hidniulica se incrementa, debido a que existen mas trayectorias continuas l1enas de fluido a través de las cuales el flujo se puede mover.



La imagen completa de lluvia en el suelo de Deep Dean y la cabeza de humedad de suelo para varias profundidades se muestran en la figura 4.1.5 b). Las lluvias durante abril y mayo fluyen hacia abajo en el suelo, reduciendo la cabeza de succi6n de éste, pero luego el suelo se seca debido a la evapotranspiraci6n, lo cual causa que la cabeza de succi6n del suelo se vuelva a incrementar. El pertii de cabeza en la menar profundidad (004 m) muestra la mayor variabilidad, y ei hecho de que dicha cabeza cae por debajo del perfii de 0.8 m desde el principio de junio hacia adelante muestra que durante este periodo la humedad de suelo fluye haciaarriba entre estas dos profundidades con ei fin de suministrar humedad para la evapotranspiracion (Wel1ings, 1984). Diferencia de cabeza hl - h 2 (cm x



0.12
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100 115 125 SO SO 75 55 35 35 20 5



~0.0224



-0.0585 -0.0443 -0.0675 -0.1492 -0.0650 -0.0354 -0.0223 -0.0110 -0.0045 -0.0038 -0.0016 -0.0003



I I I



0.08 0.04



I I



...........



" .............



..,~",..,I



1 ",



10-3 )



Conductividad hidniulica K (cm/dia)



' ............ ... _-



-- -.



0.00 - t - - - - - - - - - - - - - : : : : : ; ; ; j i i i i i i O - - -0.04



............. Campo de flujo de humedad del suelo q (cm/dia)



-0.08



-0.12 - 0.16



--'-r---,----r-----,-----,---.,---.----



7



9



Il



Semana



13



FIGURA 4.1.6 Calculo del campo de flujo de humedad en el suelo de Deep Dean (ejemplo 4.1.1).
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INFILTRACION



La infiltraci6n es el proceso mediante el cual el agua penetra desde la superficie del terreno hacia el suelo. Muchos factores influyen en la tasa de infiltracion, incluyendo la condici6n de la superficie del suelo y su cubierta vegetaI, las propiedades del suelo, tales como la porosidad y la conductividad hidniulica, y el contenido de humedad presente en el suelo. Estratos de suelos con propiedades fisicas diferentes pueden superponerse unos sobre otros formando horizontes; por ejemplo, un suelo limoso con una conductividad hidniulica relativamente alta puede estar superpuesto sobre una zona de arcilla de baja conductividad. Los suelos también presentan una gran variabilidad espacial aun dentro de pequefias areas, como en uri sembrado. Como resultado de estas grandes variaciones espaciales y de las variaciones temporales de las propiedades del suelo que ocurren a medida que cambia el conteni do de humedad de éste, la infiltra'cion es un proceso muy complejo que puede describirse mediante ecuaciones matematicas solamente en forma aproximada. La distribuci6n de humedad dentro del perfil de suelo durante el movimiento hacia abajo del agua se ilustra en la figura 4.2.1. Existen cuatro zonas de humedad: una zona saturada cerca de la superficie, una zona de transmisi6n de flujo no saturado y contenido de humedad aproximadamente uniforme, una zona de mojado en la cual la humedad decrece con la profundidad y un frente de mojado en el cual el cambio de contenido de la humedad con la profundidad es tan grande que da la apariencia de una discontinuidad aguda entre el suelo mojado arriba y el suelo seco debajo. Dependiendo de la cantidad de infiltraci6n y de las propiedades fisicas del suelo, el frente de mojado puede penetrar en el suelo desde unas pocas pulgadas hasta varios pies(Hillel, 1980). La tasa de infiltraci6n f, que se expresa en pulgadas por hora o centimetros por hora, es la tasa a la cual el agua entra al suelo en la superficie. Si el agua se en~ charca en la superficie, la infiltraci6n ocurre a la tasa de injlltraci6n potencial. Si la tasa de suministro de agua en la superficie, por ejemplo por l!uvia, es menor que la tasa de infiltraci6n potencial, entonces la tasa de infiltraci6n real también sera menor que la tasa potencial. La mayor parte de las ecuaciones de infiltraci6n describen la tasa potencial. La infiltraci6n acumulada F es la profundidad acumulada de agua infiltrada dentro de un periodo dado y es igual a la integraI de la tasa de infiltraci6n en ese periodo: F(t) = ff(T) dT



o 'Ii
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donde T es una variable auxiliar de tiempo en la integracion. A la inversa, la tasa de infiltraci6n es la derivada temporal de la infiltraci6n acumulada: f(t)



dF(t)



(4.2.2)



=-



dt



Ecuacién de Horton Una de las primeras ecuaciones de infiltracion fue desarrollada por Horton (1933, 1939), quien observ6 que la infiltraci6n empieza en alguna tasa fa y decrece exponencialmente hasta que alcanza una tasa constante j; (véase la figura 4.2.2): f(t) = fe



+



(4.2.3)



(fo - fc)e -kt



donde k es la constante de decaimiento que tiene dimensiones de [T-l]. Eagleson (1970) y Raudkivi (1979) demostraron que la ecuaci6n de Horton puede derivarse de la ecuaci6n de Richards (4.1.12) al suponer que K y D son constantes independientes del contenido de humedad del suelo. Bajo estas condiciones (4.1.12) se reduce a



ae



a2 e



at



az 2



(4.2.4)



-=D-



la cual es la forma estandar de una ecuacion de difusi6n que puede resolverse para calcular el contenido de humedad e como funcion del tiempo y la profundidad. La ecuaci6n de Horton se encuentra al calcular la tasa de difusi6n de humedad D(aeliJz) en la superficie del suelo.



Ecuacién de Philip Philip (1957, 1969) resolvio la ecuaci6n de Richards bajo unas condiciones menos restrictivas suponiendo que K y D podian variar con el contenido de humedad e. Philip empleo la transformaci6n de Boltzmann B(e) '" zltlZ para convertir (4.1.12)



(4.2.1)



Contenido de humedad -----------Zona de saturaci6n _--F



-f Tiempo



al Variaci6n del parametro k FIGURA 4.2.1 Zonas de humedad durante la infiltraci6n.



FIGURA 4.2.2 1nfiltraci6n mediante la ecuaci6n de Horton.



Tiempo bl Tasa de infiltraci6n e infiltraci6n acumulada
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en una ecuaci6n diferencial ordinaria para B, y resolvi6 esta ecuaci6n mediantE una serie infinita gue describfa la infiltraci6n acumulada F(t), gue se aproximaba por F(t) = 5t 1/2



+



Kt
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v



o



(4.2.5)



donde S es un parametro denominado adsorci6n, el cual es una funci6n del potencial de succi6n del suelo, y K es la conductividad hidraulica. Por diferenciaci6n



Zona mojada (Conductividad K) • L



J(t)



= !St- 1I2 + K 2



(4.2.6)



A medida gue t - 00, J(t) tiende a K. Los dos términos de la ecuaci6n de Philip representan 10s efectos de la cabeza de succi6n del suelo y de la cabeza gravitacional, respectivamente. Para una columna de suel0 horizontal, la succi6n del suelo es la unica fuerza guemueve el agua hacia la columna, y la ecuaci6n de Philip se reduce a F(t) = St 1/2 • Ejemplo 4.2.1 Un pequeiio tubo con secci6n transversal de 40 cm" de area se llena con material del suelo y se caloca horizontalmente. El extremo abierto del tubo se satura y después de 15 minutos, 100 cm' de agua se han infiltrado dentro de éste. Si la conductividad hidraulica saturada del suelo es 0.4 cm/h, determine cUllnta infiltraci6n hubiera ocurrido en 30 minutos si la columna de suelo se hubiera colocado hacia arriba con su superficie superior saturada.



Solucìon. La profundidad de infiitraci6n acumulada en la columna horizontal es F = 100 cm 3/40 cm" = 2.5 cm. Para infiltraci6n horizontal, la infiltraci6n acumuladaes funci6n de la succi6n del suelo unicamente, luego después de t = 15 min = 0.25 h,



FU) = St 1l2



Frente de mojado



t



t



Sr~ - S i - ,



t òS



Se 11



• •



+



-:1.



FIGURA 4.3.1 Variables en el model0 de infiltraci6n de Green-Ampt. El eje vertical es la distancia desde la superficie del suelo, el eje horizontaI es el contenido de humedad en el suelo.



con contenido de humedad ()i debajo del suelo saturado con contenido de humedad arriba. El frente de mojado ha penetrado hasta una profundidad L desde el momento t en que la infiltraci6n empieza. El agua se encharca en la superficie hasta una pequefia profundidad ho.



7]



y



2.5 = 5(0.25)112



S



= 5 cm'h- 1I2



Para infiltraci6n hacia abajo en una columna vcrtical (4.2.5) se utiliza con K = 0.4 cm/h. Luego, con t = 30 min = 0.5 h. 1l2



+ Kt = 5(0.5)112 + 0.4(0.5)



F(t) = St



=3.74 cm



4.3



MÉTODO DE GREEN-AMPT



En la seccì6n previa, las ecuaciones de infiltraci6n se desarrollaron de soluciones aproximadas de la ecuaci6n de Richards. Una aproximaci6n alternativa es desarrol1ar una teorIa fisica mas aproximada gue tenga una soluci6n analltica exacta. Green y Ampt (1911) propusieron el esquema -simplificado para infiltraci6n que se muestra en la figura 4.3.1. El frente de mojado es una frontera brusca que divide el suelo



Continuidad Considérese una columna vertical de suelo de secci6n transversal horizontal de area unitaria (véase la figura 4.3.2) y un volumen de control definido alrededor del suelo mojado entre la superficie y la profundidad L. Si el suelo tenIa un contenido de humedad inicial ()i a través de toda su longitud, el contenido de humedad se incrementara desde Bi hasta 11 (la porosidad) a medida que el frente de mojado pasa. El contenido de humedad f!. es la relaci6n entre el volumen de agua y el volumen totai dentro de la superficie de contrai, luego el incremento de agua almacenada dentro del volumen de control como resultado de la infiltraci6n es L( 7] - Bi) para una secci6n transversal unitaria. Por definici6n, esta cantidad es igual a F, la profundidad acumulada de agua infiltrada en el sue10. Luego



F(t) =L(T} - (}i)



(4.3.1) =Lb,8



donde /J.'B =



7] -



e



ì
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Como f == dFldt, (4.3.5) puede expresarse como una ecuacion diferencial con una incognita F:



Superficie del suelo



dF = K[ f/Jli8 + F] dt



F



Para calcular F, se hace producto cruzado para obtener Frente de mojado



[F /"'M]dF = Kdt



FIGURA 4.3.2 Infiltraci6n en una columna de suelo de area transversaI unitaria para ei modeio de Green-Ampt.



luego se divide ellado izquierdo en dos partes



F + l/Jli8) ( f/JA8 )] [( F+l/JA8 - F+l/Jli8 dF=Kdt



Momentum La ley de Darcy puede expresarse como



y se intrega



ah



q= -K-



az



(4.3.2)



En este caso el campo de flujo de Darcy q es constante a través de toda la profundidad y es igual a - f ~ debido a gue q es positivo hacia arriba mientras f es positivo hacia abajo. Si los puntos 1 y 2 se localizan, respectivamente, en la superficie del terreno y justo en ellado seco del frente de mojado, (4.3.2) puede aproximarse por f=K[h l -h2 ] ZI - Z2



(4.3.3)



La cabeza hl en la superficie es iguala la profundidad de encharcamiento ho. La cabeza h 2, en el suelo seco por debajo del frente de mojado, es iguai a-t/! - L. Luego. la ley de Darcy para este sistema se escribe



l



F(t) (



O



lt



l/J A8 ) 1 - F +.l/J li8 dF = . O K dt



para obtener



o F(t) - l/JA8 In ( 1



+ -F(t) ) l/J 118



=



Kt



Esta ultima es la ecuaci6n de Green-Ampt para infiltraci6n acumulada. Una vez gue f puede obtenerse de (4.3.5) o



F ha sido calculada en la ecuaci6n (4.3.6), la tasa de infiltraci6n



f=1hO-(~"'-L)]



=K["';L]



(4.3.6)



(4.3.7)



(4.3.4)



si la profundidad de encharcamiento ho es muy pequefia comparada con l/J y L. Esta suposici6n usualmente es apropiada para problemas de hidrologia de aguas superficiales, debido a gue se supone gue el agua encharcada se vuelve escorrentla superficial. Mas adelante se mostrarei c6mo tener en cuenta ho si no es despreciable. De (4.3.1) la profundidad del frente de mojado es L = FI!J..8, Y suponiendo ho = 0, la sustituci6n en (4.3.4) da



(4.3.5)



En el caso cuando la profundidad de encharcamiento ho no es despreciable, el valor de t/J - hose sustituye por t/J en (4.3.6) y (4.3.7). La ecuaci6n (4.3.6) es no lineal para F. Puede resolverse mediante el método de sustituciones sucesivas reordenando (4.3.6) para obtener



F(t) == Kt + l/J 118 In (1



+



F(t») IjJA8



(4.3.8)



Dados K, t, t/J y !J..8, se sustituye un valor de prueba para F en la parte derecha de la ecuaci6n (un buen valor de prueba es F = Kt), para calcular un nuevo valor de F en la parte izquierda, el cual se sustituye como valor de prueba en la parte derecha de la ecuaci6n, y asi sucesivamente hasta que los valores calculados de F converjan a
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una constante. El valor final de la infiltraci6n acumulada F se sustituye en (4.3.7) para determinar la correspondiente tasa de infiltraci6n potencial f. La ecuaci6n (4.3.6) también puede resolverse mediante el método de iteracion de Newton, que es mas complicado que el método de las sustituciones sucesivas pero converge en menos iteraciones. El método de iteraci6n de Newton se explica en la secci6n 5.6.



TABLA 4.3.1



Parametros de infiltraci6n de Green-Ampt para varias c1ases de suelos Clase de suelo



Arena



Parametros de Green-Ampt La aplicaci6n del modelo de Green-Ampt requiere estimaciones de la conductividad hidraulica K, de la porosidad 7] y de la cabeza de succi6n de suelo en el frente de mojado t/J. La variaci6n de la cabeza de succi6n y de la conductividad hidraulica con el contenido de hurnedad () fue estudiada por Brooks y Corey (1964). Ellos concluyeron, después de probar en el laboratorio muchos suelos, que ljJ puede expresarse como una funci6n logarftmica de una saturacion efectiva Se (véase la figura 4.3.3). Si se denomina como Or el contenido residual de humedad de suelo después de que se ha drenado completamente, la saturaci6n efectiva es la relacion entre la humedad disponible () - ()r Y el maximo contenido de humedad posible 7] - ()r:



Arena margosa Marga arenosa Marga Marga limosa Marga arenoareillosa Marga areillosa Marga limo-arcillosa



B- Br



Se



= --0T] r



(4.3.9) Arcilla arenosa



donde 'TJ - Or es la porosidad efectiva ()e. La saturaci6n efectiva esta contenida en el rango O ~ Se ~ 1.0 siempre que ()r::; O ~ 'Y'J. Para la condicion inicial, cuando () = 0i' el producto cruzado en (4.3.9) resul-
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Arcilla limosa Areilla



Porosidad



Porosidad efectiva



11



Oe



0.437 (0.374-0.500) 0.437 (0.363-0.506) 0.453 (0.351-0.555) 0.463 (0.375-0.551 ) 0.501 (0.420-0.582) 0.398 (0.332-0.464) 0.464 (0.409-0.519) 0.471 (0.418-0.524) 0.430 (0.370-0.490) 0.479 (0.425-0.533) 0.475 (0.427-0.523)



0.417 (0.354-0.480) 0.401 (0.329-0.473) 0.412 (0.283-0.541) 0.434 (0.334-0.534) 0.486 (0.394-0.578) 0.330 (0.235-0.425) 0.309 (0.279-0.501 ) 0.432 (0.347-0.517) 0.321 (0.207-0.435) 0.423 (0.334-0.512) 0.385 (0.269-0.501)



Cabeza de succi6n Conductividad del suelo enel hidraulica frente de mojado K l/J (cm) (cm/h) 4.95 (0.97-25.36) 6.13 (1.35-27.94) 11.01 (2.67-45.47) 8.89 (1.33-59.38) 16.68 (2.92~95.39) 21.85 (4.42-108.0) 20.88 (4.79-91.10) 27.30 (5.67-131.50) 23.90 (4.08-140.2) 29.22 (6.13-139.4) 31.63 (6.39-156.5)



11. 78 2.99 1.09 0.34 0.65 0.15 0.10 0.10 0.06 0.05 0.03



Las numeros entre paréntesis debaja de cada parametro san una desviaci6n estandar alrededor del valor del parametro dado. Fuente: Rawls, Brakensiek y Miller, 1983.



1.0



-,--------Q-----o:rr::--.........,tO;r-------,



À



= 2.89



ta en Oi - Or = Se Oe y el cambio en el contenido de humedad cuando pasa el frente de mojado es ~() =1] - ()j = 17 - (SeOe + Or); por consiguiente



(4.3.10) La relaci6n logarftmica que se muestra en la figura 4.3.3 puede expresarse mediante la ecuacion de Brooks-Corey



(4.3.11) (l) Mezcla fragmentada



(2) Arenisca de Berea (3) Arenisca de Hygiene



0.00 l



FIGURA 4.3.3



-+------,---------,-------'



lO



100



Cabeza de succi6n del suelo, VI (cm agua)



Relaci6n de Brooks-Corey entre la eabeza de succi6n del sueloy la saturaei6n efectiva. (Fuente: Brooks y Corey, 1964, figura 2, p. 5. Utilizada con autorizaci6n).



en la cual ljJb y A son constantes que se obtienen mediante el secado de suelo por etapas, midiendo los valores de S" y f/J en cada una de estas etapas y ajustando (4.3.11) a Ios resultados encontrados. Bouwer (1966) también estudi6 la variaci6n de la conductividad hidniulica con el contenido de humedad y concluyo que la conductividad hidraulica efectiva para un flujo no saturado es aproximadamente la mitad del valor correspondiente al flujo saturado.
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Brakensiek, Engleman y RawIs (1981) presentaron un método para determinar Ios para.metros de Green-Ampt utilizando la ecuaci6n de Brooks-Corey. RawIs, Brakensiek y Miller (1983) usaron este método para analizar aproximadamente 5,000 horizontes desuelo en Ios Estados Unidos y determinaron valores promedio de los panimetros de Green-Ampt "'I, Be, l/J Y K para diferentes clases de suelo, tal como se muestra en la tabla 4.3.1. A medida que el suelo se vuelve mas fino cuando pasa de arena a arciBa, la cabeza de succi6n de suelo del frente de mojado se incrementa mientras glie la conductividad hidraulica decrece. La tabla 4.3.1 también muestra los rangos tfpicos para 7}, Oe Y l/J. Estos rangos no son muy grandes para TI y Be, pero l/J puede variar en un amplio rango para un suelo dado. Tal como se demuestra en el ejempl0 4.1.1, K varia junto con l/J, luego los valores dados en tabla 4.3.1 para l/J y K deben considerarse como valores tfpicos gue pueden mostrar un considerable rango de variabilidad en la practica (American Society of Agricultural Engineers, 1983; Devaurs y Gifford, 1986).
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con la cual la infiltraci6n acumulada y la tasa de infiltraci6n pueden determinarse. Este analisis se empIea cuando una capa superior de suelo mas permeable se superpone a una capa inferior menos permeable. Las ecuaciones normales de GreenAmpt se utilizan mientras el frente de mojado esta en la capa superior; (4.3.12) a (4.3.14) se utilizan una vez gue el frente de mojado entra en la capa inferior.



Ejemplo 4.3.1 Calcule la tasa de. infiltraci6n f y la infiltraci6n acumulada F después de una hora de infiltraci6n en un suelo limoso de marga que inicialmente tenIa una saturaci6n efectiva del 30%. Suponga que el agua se encuentra encharcada en la superficie con una profundidad pequefia pero despreciable.



Solucion. De la tabla 4.3.1, para un suelo limoso de marga 8e = 0.486, l/J = 16.7 cm y K = 0.65 cm/h. La saturaci6n efectiva inicial es Se = 0.3, luego en (4.3.10)



Modelo de Green-Ampt de dos ca.pas



~8=(l-se)ee



Considérese un suelo con dos capas, tal como se muestra en la figura 4.3.4. La capa superior tiene un espesor Hl y unos parametros K ll l/Jl y ~BI de Green-Ampt, y la capa inferior tiene un espesor Hz y parametros K z,l/J2 y ~B2' El agua se encuentra encharcada en la superficie y el frente de mojado ha penetrado a través de la capa superior a lo largo de una distancia L z en la capa inferior (L z < Hz). Se reguiere gue K I > Kz para gue la capa superior permanezca saturada mientras el agua se infiltra en la capa inferior. Utilizando un método similar al descrito previamente para suelos en una sola capa, puede demostrarse que la tasa de infiltraci6n esta dada por



(4.3.12)



=



Cl - 0.3)(0.486)



=0.340 y l/J~e=



16.7



X



0.340



=5.68 cm La infiltraci6n acumulada en t = t h se calcula empleando el método de las sustituciones sucesivas en la ecuaci6n (4.3.8). Inicialmente se torna un valor de prueba de FU) = Kt = 0.65 cm, y luego se calcula



y gue la infiltraci6n acumulada esta dada por



F = H 1 Ji.()1



+ L 2 Ji.(h



(4.3.13)



Combinando las ecuaciones (4.3.12) y (4.3.13) en una ecuaci6n diferencial para Lz e integrando, se Bega a



F(t)=Kt



+



"'M In (I + :~~)



=0.65 x l



+



5.68 In (1



+



0.65) 5.68



= 1.27 cm



(4.3.14) Sustituyendo F :::: 1.27 en la parte derecha de (4.3.8) se obtiene F = 1.79 cm, y después de un cierto numero de iteraciones F converge a un valor constante de 3.17 cm. La tasa de infiltraci6n después de una hora se calcula con la ecuaci6n (4.3.7): Panimetros de la capa superior K \,



Frente de mojado



~~~~~~~ Panimetros



K z, tJfz, /).'8 2 (K 2 


~,



!l8 1



f=~1jJ:8 + 1)



i~_~_ Hz



l



FIGURA 4.3.4 Parametros eri un modeto de dos capas de :Green-Ampt.



5.68



= 0.65 ( 3.17 = 1.81 cm/h



+



) 1
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4.4 TIEMPO DE ENCHARCAMIENTO* En las anteriores secciones se presentaron algunos métodos para calcular la "tasa de infiltracion en el suelo. Todos ellos utilizaron la suposicion de que el agua se encharcaba con una profundidad pequeiia en la superficie del suelo de tal manera que toda el agua que el suelo puede infiltrar se encuentra disponible en la superficie. Sin embargo, durante una lluvia, el agua se encharcani en la superficie solamente si la intensidad de la lluvia es mayor que la capacidad de infiltracion del sue1o. El tiempo de encharcamiento tp es ellapso entre el inicio de la lluvia y el momento en que el agua se empieza a encharcar en la superficie del terreno. Si la lluvia empieza en suelo seco, el perfil vertical de humedad en éste puede parecerse al que se muestra en la figura 4.4.1. Antes del tiempo de encharcamiento ~ (t < t p ), la intensidad de la lluvia es menor que la tasa de infiltracion potencial y la superficie del suelo permanece no saturada. El encharcamiento comienza cuando la intensidad de la lluvia excede la tasa potencial de infiltracion. En ese momento (t = t p ) el suelo en la superficie se satura. A medida que la lluvia continua (t > tp ), la zona saturada se extiende profundamente en el suelo y empieza la escorrentfa superficial del agua encharcada. i, Como pueden utilizarse las ecuaciones de infiltraci6n previamente desarrolladas para describir esta situaci6n? Mein y Larson (1973) presentaron un método para determinar el tiempo de encharcamiento utilizando la infiltracion en el suelo descrita por la ecuacion de Green-Ampt para una intensidad de lluvia i que comienza en forma instantanea y continua indefinidamente. Existen tres principios involucrados en el proceso: l) antes de que se llegue al tiempo de encharcamiento, toda la lluvia se infiltra; 2) la tasa de infiltracion potencial f es una funci6n de la infiltraci6n acumulada F; y 3) el encharcamiento ocurre cuando la tasa de infiltraci6n potencial es menor o igual que la intensidad de la lluvia. En la ecuaci6n de Green-Ampt, la tasa de infiltracion f y la infiltracion acumulada F estan relacionadas por
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donde K es la conductividad hidniulica del sue1o, 'Jf es la cabeza de presion capilar del frentede mojado y ~e es la diferencia entre 10s contenidos de humedad del sue.. lo inicial y finai. Tal como se muestra en la figura 4.4.2, la infiltracion acumulada en el tiempo de encharcamiento t p esta dada por F p = itp Yla tasa de infiltraci6n por f = i; sustituyendo en la ecuaci6n (4.4.1),



i =K(t/J.~e ltp



+ 1) (4.4.2)



resolviendo, t



p



Kl/J~e = --'---i(i-K)



resulta el tiempo de encharcamiento bajo una intensidad constante de lluvia utilizando la ecuaci6n de infiltraci6n de Green-Ampt.



I



Ejemplo 4.4.1 Calcule el tiempo de encharcamiento y la profundidad de agua infiltrada hasta ese momento para un suelo limoso de marga con 30% de saturaèi6n efeetiva in ieial, sujeto a intensidades de lluvia de: a) l cm/hora y b) 5 cm/hora.



\



\



Infiltraci6n potencial



\ \ ,



Lluvia



(4.4.1)



o



Saturado



Tiempo Contenido de humedad del suelo



,/



,/



LIuvia acumulada



,/ ,/



Infiltraci6n



Profundidad en el suelo



FIGURA 4.4.1 Perfiles de humedad del suelo antes, durante y después de que ocurre el encharcamiento.



* N. del T. Ponding time: Tiempo de encharcamiento. También se utiliza la expresi6n tiempo de almacenamiento superficial.
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to



FIGURA 4.4.2 Tasa de infiltraci6n e infiltraci6n acumulada para enchareamiento bajo lluvia de intensidad constante.
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Soludon. Del ejemplo 4.3.1, para un suelo limoso de marga t/Jtl8 = 5.68 cm y K = 0.65 cm/h. El tiempo de encharcamiento esta dado por (4.4.2):



o



KljJilO t =--p



a) Para



(4.4.5)



i(i - K)



i = 1 cm/h, t



La ecuaci6n (4.4.5) puede aplicarse para calcular la profundidad de infiltraci6n después del encharcamiento, y luego (4.3.7) para obtener la tasa de infiltraci6n f.



0.65 X 5.68 1.0(1.0 - 0.65)



-~-----



p -



= 10.5 h Ejemplo 4.4.2 Calcule la infiltracion acumulada y la tasa de infi1traci6n después de una hora de l1uvia con intensidad de 5 cm/h en un suelo limoso de marga con una saturacion efectiva inicial del 30%.



y



Fp=itp = 1.0



X



10.5



SoluciOn. Del ejemplo 4.3.1, VJtlO = 5.68 cm y K = 0.65 cm/h para este suelo, y del ejemplo 4.4.1, t p = 0.17 h y F p = 0.85 cm bajo una intensidad de lIuvia de 5 cm/h. Para t = 1.0 h, la profundidad de infiltracion esta dada por (4.4.5):



= 10.5 cm b)Para i = 5 cm/h,



0.65 x 5.68 tp = 5(5 - 0.65) =



F - Fp



O. 17 h (lO min)



-



ljJ ilO In ( ljJ:O + F ) = K(t - tp ) rjJ 0+ F p



5.68 + F ) F - 0.85 - 5.68 In ( 5.68 + 0.85 = 0.65(1.0 - 0.17)



y



=



=5.0xO.17



0.54



F se obtiene utilizando el método de sustituciones sucesivas en la forma usada en el ejemplo 4.4. 1, tp = 0.17 h y F p = 0.85 cm bajo una intensidad de lluvia de 5 cm/h. Para t = 1.0 h, la profundidad deinfiltracion esta dada por (4.4.5):



=0.85 cm En ambos casos la tasa de infiltraci6n f es igual a la intensidad de la lluvia i en el momento de encharcamiento.



Para obtener la tasa de infiltraci6n real después del encharcamiento, se construye una curva de infiltraci6n potencial empezando en el tiempo fo de tal manera gue la infiltraci6n acumulada y la tasa de infiltraci6n en t p sean iguales a las que se observan bajo una lluvia gue empieza en el tiempo O (véanse las lfneas punteadas en la figura 4.4.2). Sustituyendo t = tp - to Y F = F p en la ecuaci6n (4.3.6) resulta (4.4.3) Para f> tp , F



-I/JM In (I +



y restando (4.4.3) de (4.4.4),



:ao) =



K(t - to)



(4.4.4)



=0.65(5.68 + 1) 3.02 = 1.87 cm/h Estos resuitados pueden compararse con la infiltraci6n acumulada de 3.17 cm que se obtuvo en el ejemplo 4.3.1 para infiltraci6n bajo encharcamiento continuo. Se infiltro menos agua después de una hora bajo una lluvia de 5 cm/h porque el encharcamiento se demor6 lO minutos en ocurrir y la tasa de infiltraci6n durante este periodo fue menor que su valor potencial.



En la tabla 4.4.1 se resumen las ecuaciones necesarias para calcular varias inc6gnitas para una lluvia de intensidad constante. Para cada uno de 10s tres métodos se da un conjunto de ecuaciones basadas en las ecuaciones de infiltraci6n de GreenAmpt, Horton y Philip respectivamente. Las ecuaciones (1) y (2) son 108 métodos que se utilizan para calcular la infiltraci6n bajo condiciones de encharcamiento. La ecuacion (3) da el tiempo de encharcamiento bajo intensidad constante de lluvia y la ecuaci6n (4) da el tiempo de origen equivalente to, con el cual se pueden produ-
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cir, bajo condiciones de encharcamiento continuo, las mismas tasas de infi1traci6n e infiltraci6n acumulada que las observadas en el tiempo de encharcamiento. Después de que el encharcamiento ha ocurrido las funciones de infi1traci6n pueden calcularse para las ecuaciones de Horton y Philip sustituyendo l - lo en las ecuaciones (1) y (2). Para la ècuaci6n de Green-Ampt puede aplicarse el método ilustrado en el ejemplo 4.4.2. En la ecuaci6n (4.4.2) bajo el método de Green-Ampt, el tiempo de encharcamiento lp es positivo y finito solamente si i > K; no ocurrira encharcamiento si la intensidad de lIuvia es menor o igual que la conductividad hidraulica del suelo. La tabla 4.4.1 indica que la misma condici6n es valida para la ecuaci6n de Philip, mientras que la ecuaci6n de Horton requiere de i > f. para alcanzar el encharcamiento. Si en la ecuaci6n de Horton i > fo el encharcamiento ocurre inmediatamente y lp = O. La condici6n i < K se mantiene para la mayorfa de las precipitaciones en suelos muy permeables y para lIuvias Iigeras en suelos menos permeables. En tales casos, la escorrentia en cauces resulta de flujos subsuperficiales, especialmente desde areas cercanas al cauce . La determinaci6n de los tiempos de encharcamiento bajo lIuvia de intensidad variable puede efectuarse utilizando un método similar al de intensidad constante. La infiltraci6n acumulada se calcula a partir de la lIuvia como una fUllci6n del tiempo. Con la infiltraci6n acumulada puede calcularse una tasa de infiltraci6n potencial mediante las ecuaciones de infiltraci6n de Green-Ampt u otras. Siempre que la intensidad de la lluvia es mayor que la tasa de infiltraci6n potencial, ocurre encharcamiento (Bouwer, 1978; Morel-Seytoux, 1981). Para los lugares en donde existan estimativos de una tasa de infiltraci6n constante, pueden usarse estos estimativos como guia para decidir si el mecanismo primario en la producci6n de crecientes es el flujo superficial o el flujo subsuperficial (Pearce y McKerchar, 1979). Este tema se desarrolla en detalle en el capitulo 5.
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4.2.5 4.2.6



4.2.7



4.2.8



Determine el valor de k para la ecuaci6n de Horton. Suponga condiciones de encharcamiento continuo. Para las mismas condiciones del problema 4.2.4, determine ei valor de k para la ecuaci6n de Horton si un totai de 1.2 pulg se infiltro durante el periodo de dos horaso lJ2 Suponga que los panlmetros para la ecuaci6n de Philip son adsorci6n S = 5 cm . h- Y K = 0.4 cm/h. Determine la infiltracion acumulada después de 0,0.5, 1.0, 1.5 Y2.0 h. Represente graficamente la tasa de infiltraci6n y la infiltraci6n acumulada como funciones del tiempo. Dibuje una grafica de la tasa de infi1traci6n como una funci6n de la infiltraci6n acumulada. Suponga condiciones de encharcamiento continuo. La tasa de infiltraci6n como funci6n del tiempo para una marga limosa de AIexis es como sigue (Terstriep y Sta11, 1974):



Tiempo (h)



o



0.07



0.16



0.27



0.43



0.67



1.10



2.53



Tasa de infiltracion (pulg/h)



0.26



0.21



0.17



0.13



0.09



0.05



0.03



0.01



Determine los mejores valores para 10s panimetros de la ecuaci6n de Horton fa, fe y k para describir la infiltraci6n en la marga limosa de Alexis. La infiltraci6n en la arci11a fina de Y 010 como funci6n del tiempo, para una tasa de lluvia permanente de 0.5 cm/h, es como sigue (Skaggs, 1982):



PROBLEMAS



Tiempo (h)



O



1.07



1.53



2.30



3.04



3.89



4.85



7.06



4.1.1



Infiltracion acumulada (cm) O



0.54



0.75



1.0



1.2



1.4



1.6



2.0



Tasa de infiltracion (cm/h)



0.5



0.37



0.29



0.25



0.22



0.20



0.17



4.1.2 4.1.3



4.1.4



4.2.1



4.2.2 4.2.3



4.2.4



En la figura 4.1.5 b) se muestran los perfiles de cabeza de humedad del suelo h a través del tiempo, mediante lfneas verticales a intervalos semanales. Calcule eI campo de flujo de humedad del suelo q entre 0.8 y 1.0 m en intervalos semanales utilizando la relaci6n K = 250(-t/J),2.ll, donde K es la conductividad hidniulica (cm/dia) y 1/1 la cabeza de succi6n del suelo (cm). Resuelva el problema 4.1.1 parael campo de flujo de humedad del suelo entre 1.0 y 1.2 m. Tome cada par de perfiles sucesivos de cabeza de humedad del suelo en la figura 4.1.5b) (por ejemplo, 108 perfiles a 0.4 y 0.8 m, a 0.8 y 1.0 m, ... , a 2.4 y 3.0 m). Utilice la relaci6n K :::: 250(-ifit 2 . 11 con K en cm/dia y fjJ en cm para calcular el campo de flujo de humedad del suelo entre cada par de niveles. Represente gnificamente los perfiles del campo de flujo de humedad del suelo y discuta c6mo fluye la humedad en éste en relaci6n con la lluvia y la evapotranspiraci6n en la superficie. Utilizando la informad6n para la arciUa fina del suelo de Yolo que se mostr6 en la figura 4.1.4, calcule los valores de la difusividad de agua en el suelo D =K(dt/Jd8), para (j :::: 0.1, 0.2, 0.3 y 0.4. Elabore una grafica de D vs fJ. Suponga que los panimetros para la ecuaci6n de Horton san fa = 3.0 pulg/h, fe =. 0.53 pulg/h y k :::: 4.182 h-l. Determine la tasa de infiltraci6n y la infiltraci6n acumulada después de O, 0.5, LO, 1.5 Y 2 h. Represéntelas gnificamente como funciones del tiempo. Dibuje una grafica de la tasa de infiltraci6n como funci6n de la infiltraci6n acumulada. Suponga condiciones de encharcamiento continuo. Determine la profundidad de infiltraci6n incrementaI entre 0.75 Y 2.0 h para las mismas condiciones del problema 4.2.1. Para la ecuaci6n de Horton suponga fa = 5 cm/h, f : : : 1 cm/h y k = 2 h-l. Determine la infiltraci6n acumulada después de O, 0.5, LO, 1.5 Y 2 h. Represente graficamente la tasa de infiltraci6n y la infiltraci6n acumulada como funciones del tiempo. Elabore una grafica de la tasa de infiltraci6ncomo funci6n de la infiltraci6n acumulada. Suponga condiciones de encharcamiento continuo. La tasa de infiltraci6n al principio de una tormenta era fa ::::: 4.0 pulg/h y disminuy6 a 0.5 pulg/h después de dos horas. Se infiltr6 un total de 1.7 pulg durante este tiempo.



4.2.9 4.2.10



4.2.11 4.3.1



4.3.2



4.3.3



4.3.4



0.5



Determine Ios panimetros para la ecuaci6n de Horton fo, fe y k. Suponga que el encharcamiento empieza en t::::: 1.07 h. Determine los parametros para la ecuaci6n de Phihp para la informaci6n de infiltraci6n dada en el problema 4.2.8. Los panimetros de la ecuacion de Philip para un suelo arcilloso son S = 45 cm . h~lf2 y K = IO cm/h. Determine la infiltraci6n acumulada y la tasa de infiltraci6n en incrementos de 0.5 horas durante un periodo de 3 horas. Graffquelas como funciones del tiempo. Dibuje una grafica de la tasa de infiltraci6n como una funci6n de. la infiltraci6n acumulada. Suponga condiciones de encharcamiento continuo. Resuelva el problema 4.2.10 para un suelo arenoso con parametros S = 9.0 cm . h- 1fZ Y K = lO cm/h. Suponga condiciones de encharcamiento continuo. Para un suelo de marga arenosa, calcule la tasa de infiltraci6n (cm/h) y la profundidad de infi1traci6n (cm) después de una hora si la saturacion efectiva es inicialmente del 40%, utilizando el método de Green-Ampt. Suponga condiciones de encharcamiento continuo. Para las mismas condìciones del problema 4.3.1, represente graficamente la profundidad de infiltracion acumulada F y la tasa de infiltraci6n f vs. tiempo t para las primeras tres horas de infiltracion utilizando intervalos de 0.5 h. Dibuje una grafica de la tasa de infiltraci6n como una funci6n de la infiltraci6n acumulada para el mismo periodo. Utilice el método de Green-Ampt para evaluar la tasa de infiltracion y la profundidad de infi1traci6n acumulada para un suelo limo-arcilloso en intervalos de 0.1 horas desde el principio de la infiltraci6n y durante 6 horas. Suponga una saturaci6n efectiva inicial del 20% y un encharcamiento continuo. Para el suelo del problema 4.3.3, calcule la infiltraci6n acumulada después de una
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hora para saturaciones efectivas iniciales de O, 20, 40, 60, 80 y 100%. Dibuje una grafica de infiltraci6n acumulada vs. saturaci6n efectiva inicial. Demuestre que la longitud L l del frente de mojado en la capa inferior del modelo de Green-Ampt de dos capas satisface



t = p



4.4.12



4.3.6



4.3.7



4.3.8 4.3.9 4.3.10 4.4.1 4.4.2 4.4.3 4.4.4 4.4.5 4.4.6



4.4.7 4.4.8
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Un suelo consta de dos capas, una capa superior de 6 cm de espesor de marga limosa superpuesto a una capa de arcilla muy profunda. La saturaci6n efectiva inicial en cada una de las capas es del 10%. A medida que el frente de mojado penetra en el suelo, calcule para incrementos de l cm de profundidad de frente de mojado, los valores de f, F y t. Para la capa de arcilla utilice las relaciones dadas en las ecuaciones (4.3.12) a (4.3.14). Finalice 10s ca.lcu10s una vez que el frente de mojado alcance lO cm. Elabore gnificas de la tasa de infiltraci6n y la infiltraci6n acumulada como funciones del tiempo. Uti1izando 10s valores de panimetros dados en la tabla 4.3.1, determine puntos en las curvas de tasa de infiltraci6n para arena, marga, marga arcillosa y arcilla desde el tiempo O hasta 4 h, para intervalos de 0.5 h. Dibuje y compare estas curvas. Suponga una saturaci6n efectiva inieia1 del 30% para cada suelo y un encharcamiento continuo. Resuelva el problema 4.3.7 para curvas de infiltraci6n acumulada. Resuelva el problema 4.3.7 utilizando una saturacì6n efectiva ìnìcìal del 15% en cada suelo. Resuelva el problema 4.3.8 utilizando una saturaci6n efectiva inicia1 del 15% para cada suelo. Resuelva el ejemplo 4.4.1 con una saturaci6n efeetiva inieial del 20%. Resuelva el ejemplo 4.4.2 con una saturaci6n efectiva inicial del 20%. Calcule el tiempo de encharcamiento y la infiltraei6n acumulada en ese momento para un suelo de marga arcillosa con una saturaci6ninicial efectiva del 25% sujeta a una lluvia de intensidad de a) 1 cm/h, b) 3 cm/h. Calcule la infiltraci6n acumulada y la tasa de infiltraei6n después de una hora de lluvia con intensidad de 3 cm/h en una marga arcil10sa con una saturaci6n efectiva inìeial del 25%. Determine el tiempo de encharcamiento y la profundidad de agua infiltrada hasta ese momento para un suelo de limo arcilloso con una saturaci6n efectiva del 20% sujeto a una lluvia de intensidad de: a) 1 cm/h y b) 3 cm/h. Calcule la infiltraci6n acumulada y la tasa de infiltraci6n en un suelo arcilloso después de una hora de lluvia con intensidad de l cmfh si la saturaci6n efectiva inicial es del 20%. Suponga que la profundidad de encharcamiento ho es despreciable para los calculos. Resuelva el problema 4.4.6 suponiendo que eualquier agua encharcada permanece quieta sobre el suelo, de tal manera que ho debe tenerse en cuenta para los calculos. Una IIuvia con intensidad de 2 cm/h cae sobre un suelo de marga arcillosa y el encharcamiento acurre después de 5 minutos. Calcule el tiempo de encharcamiento para un suelo cercano de marga arenosa si ambos suelos tienen inicialmente la misma saturaci6n efeetiva S,,, Un suelo tiene una adsorci6n de S = 5 cm . h- 1I2 Yuna conductividad de K = 0.4 cm/h. Calcule el tiempo de encharcamiento y la infiltraci6n acumulada hasta ese momento bajo una lluvia de 6 cm/h. Un suelo tiene los siguientes parametros para la ecuaci6n de Horton: fa = lO cm/h, f = 4 cm/h y k = 2 h-I. Calcule el tiempo de encharcamiento y la infiltraci6n acumulada en ese momento bajo una lluvia de 6 cm/h. Demuestre que el tiempo de encharcamiento bajo una lluvia de intensidad constante i para un suelo descrito por la ecuaci6n de Philip con parametros S y K esta dado por
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S2(i - K/2)



2i(i - K)2



Demuestre que el tiempo de encharcamienta bajo una lluvia de intensidad constante i para un suelo descrito por la ecuaci6n de Horton con parametros fo, le y k esta dado por



Indique e1 rango de valores de intensidad de lluvia para el eual esta ecuaci6n es valida y explique qué pasa si i esta por fuera de este rango.
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Precipitaci6n en el canal
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Flujo en el canal



Escorrentia superficial



o



Tiempo desde el comienzo de la precipitaci6n



III



Detenci6n



Retenci6n



FIGURA S.1.1 Ilustraci6n esquematica de la distribuci6n de la precipitaci6n en una cuenca durante una tormenta.



hidrologia de agua superficial es determinar las tasas de flujo en canales. La precipitaci6n que se convierte en caudal puede llegar al canal mediante la escorrentfa su perficial, el flujo subsuperficial o ambos.



Flujo superficial hortoniano Horton (1933) describi6 el flujo superficial de la siguiente manera: "Despreciando la intercepci6n por vegetaci6n, la escorrentia superficial es aquella parte de la lluvia que no es absorbida por el suelo mediante infiltraci6n. Si el suelo tiene una capacidad de infiltraci6n f que se expresa en pulgadas absorbidas por hora, entonces - cuando la intensidad de la lluvia i es menor que f, la lluvia es absorbida completamente y no existe escorrentfa superficiaL Se puede decir como una primera aproximaci6n que si i es mayor que f, la escorrentla superficial ocurrini a una tasa de (i - f)". A esta diferencia (i - f) Horton le dio el nombre de "exceso de lluvia". Horton considero que la escorrentfa superficialtomaba la forma de un flujo en himinas cuya profundidad podia medirse en fracciones de pulgadas. A medida que el flujo, se acumulaba moviéndose a lo largo de la pendiente, su profundidad aumentaba hasta que descargaba en un canal (véase la figura 5.1.2). Con el flujo superficial existe un almacenamiento en depresiones en los hundimientos de la superficie y un almacenamiento por detenci6n superficial proporcional a la profundidad del mismo flujo
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Lluvia, i I :::: 0.005cm/s



o



Impermeable, pero permitiendo el desarrollo de una faz de infiltracion desde l a base, en funcion del tiempo .........



....... E H



D



Campo de flujo constante hasta la saturaci6n superficial; de ahi en adelante, cabeza constante hasta el F · final del flujo de entrada A -


Infiltraci6n, f



FIGURA 5.1.2 Salida



Flujo superficia1 en una pendiente producido por un exceso de lluvia sobre infiltraci6n. (Segun Horton, 1945, figura 13, p. 314).
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superficial. ÈI suelo almacena el agua infiltrada y luego la libera lentamente como flujo subsuperficial para entrar en la corriente como flujo base durante los periodos secos. El flujo superficial hortoniano es aplicable a superficies impermeables en areas urbanas y a superficies naturales con capas delgadas de suelo y con baja capacidad de infiltraci6n como OCUrre en tierras semiaridas y aridas.
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Flujo subsuperficial El flujo superficial hortoniano raramente ocurre en superficies con vegetaci6n en regiones humedas (Freeze, 1972-1974; Dunne, Moore y Taylor, 1975). Bajo estas condiciones, la capacidad de infiltraci6n del suelo excede las intensidades de lluvia observadas para todos 10s casos con excepcion de las lluvias extremas. En tal caso el flujo subsuperficial se convierte en el mecanismo primordial del transporte de agua lluvia hacia las corrientes. El proceso de flujo subsuperficial se ilustraen la figura 5.1.3, con base en los resultados de simulaciones numéricas hechas por Freeze (1974). La parte a) muestra una seccion transversal idealizada de un drenaje cuesta abajo en una colina hacia una corriente. Antes de la l1uvia, la superficie de la corriente se encuentra en equilibrio con el niveI freatico y no ocurre flujo subsuperficial saturado. De la parte b) a la d) se muestra como se desarrolla un patr6n de filtracion debida a la lluvia en la superficie DE, el cual sirve para aumentar el niveI freatico e) hasta que cesa el flujo de entrada (t = 277 min), después del cual el niveI freatico empieza a "declinar j). Toda la lluvia se infiltra a lo largo de la superficie DE hasta que t =' 84 min, cuando el suelo se satura por primera vez en D; a medida que el tiempo pasa, disminuye la infiltraci6n a lo largo de DE ya que progresivamente se satura mas superficie g) El flujo total de salida h) se compone en parte por flujo subterraneo saturado que contribuye directamente a la corriente y en parte por flujo subsuperficial no saturado que se filtra cuesta abajo por encima del niveI freatico. Las velocidades del flujo subsuperficial san normalmente tan bajas que por SI solo no puede contribuir en forma significativa a transmitir la precipitacion directamente al flujo de la corriente, excepto bajo circunstancias especiales en que la conductividad hidraulica del suelo es muy alta (Pearce, Stewart y Sklash, 1986). Sin embargo, Moseley (1979) sugiri6 que el flujo a través de las rafces en un terreno boscoso puede ser mas rapido que el flujo a través de la masa de suelo adyacente.
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FIGURA 5.1.3 Flujo subsuperficiai saturado-no saturado en un sistema pequeiio de flujo bidimensional idealizado. a) Condiciones iniciales y de frontera. b)-ti) I,-fneas de nivei de la cabeza hidniulica transiente (Ifnea discontinua) y Iineas de corriente (lfnea seguida). e) Aumento del niveI freatico. j) Declinacion del niveI freatico. g) Flujo de el)trada como una funcion del tiempo y de la posici6n. h) Hidrograma de salida. (Fuente:'Freeze. 1974. p. 644. Copyright de la American Geophysical Union).
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Flujo superficial de saturaci6n



5.2 HIDROGRAMA DE CAUDAL



Elflujo superficial de saturaci6n se produce cuando el flujo subsuperficial satura el suelo cerca a la parte inferior de la pendiente y entonces se presenta flujo superfieial a medida gue la lluvia cae en un suelo saturado. El flujo superficial de saturaci6n difiere del flujo superficial hortoniano en gue en este ultimo el suelo se satura desde arriba mediante infiltraci6n, mientras gue en el flujo superficial de saturaci6n el suelo se satura desde abajo por el flujo subsuperficial. El flujo superfieial de saturaci6n ocurre con mas frecuencia en la parte inferior de las pendientes de colinas cerca a las bancas de la corriente. La velocidad del flujo subsuperficial es tan baja gue no todo el flujo 'subsuperfieial o el flujo superficial de saturaci6n de una cuenca contribuye a incrementar la corriente durante una tormenta. Los hidr61ogos forestales (Hewlett, 1982) utilizan la expresi6n areas de fuentes variables, o areas parciales, para denominar el area en la cuenca que realmente contribuy~ con fiujo a una corriente en cualguier momento (Betson, 1964; Ragan, 1968~ Harr, 1977; Pearce y McKerchar, 1979; Hewlett, 1982). Como semuestra en la figura 5.104, el area de fuente variable se expande durante una tormenta y se contrae después. El area fuente para una corriente puede constituirse s610 por el 10% de la cuenca durante una tormenta en una regi6n humeda y bien cubierta por vegetaci6n.



Un hidrograma de caudal es una grafica o una tabla gue muestra la tasa de flujo como funci6n del tiempo en un lugar dado de la corriente. En efecto, el hidrograma es "una expresi6n integrai de las caracterfsticas fisiograficas y c1imaticas gue rigen las relaeiones entre la lluvia y la escorrentfa de una cuenca de drenaje particular" (Chow, 1959). Dos tipos de hidrogramas san particularmente importantes: el hidrograma anual y el hidrograma de tormenta.



Suelo poco profundo



I I I / / ,/



Hidrograma anual El hidrograma anual, una grafica de caudal vs. tiempo en un ano, muestra el baiance de largo plazo de la precipitaci6n, la evaporaci6n y el caudal en una cuenca. En la figura 5.2.1 se muestran ejemplos de tres tipos principales de hidrogramas anuales. El primer hidrograma, del riachuelo MiB cerca de Belleville, Texas, tiene un régimen perenne o de flujo continuo caracterfstico de climas humedos. Los pico s, gue se originan por las tormentas, se conocen como escorrentla directa o flujo rapido, mientras gue el flujo con pocas variaciones en los periodos sin lluvias se Bama flujo base. El volumen total de flujo bajo el hidrograma anual es la capacidad de la cuenca. La mayor parte de la capacidad de la cuenca proviene del flujo base para un do con flujo perenne, lo cual indica que una gran proporci6n de la lluvia se infiltra en la cuenca y a1canza el do como flujo subsuperficial. El segundo hidrograma, del rfo Frfo cerca de Uvalde, Texas, es un ejemplo de un rfo ejfmero en un clima arido. Existen largos periodos durante los cuales el fio esta seco. La mayor parte de la lluvia se convierte en escorrentia directa y se presenta muy poca infiitraci6n. En este caso la capacidad de la cuenca es el resultado de la escorrentla directa de tormentas grandes. El tercer hidrograma, del rfo East cerca de Almont, Colorado, es tipico de un rio gue se alimenta por el derretimiento de nieve. La parte principal de la capacidad de la cuenca ocurre en la primavera y a comienzos del verano debido a dicho derretimiento. El gran volumen de agua gue se almacena en la nieve, en conjunto con su permanente salida, crean un hidrograma anual gue varia en forma mas suave a lo largo del afio que los de las corrientes perennes o effmeras gue se ilustran.



Hidrograma de tormenta



Area de fuentes variables



El estudio de los hidrogramas anuales muestra que 10s picos de creeientes se producen en forma poco frecuente y son el resultado de la lluvia por SI sola o acompafiada por el derretimiento de nieve. La figura 5.2.2 muestra cuatro componentes de un hidrograma de caudal durante una tormenta. Antes de que comience la lluvia en forma intensa, el flujo base esta disminuyendo gradualmente (segmento AB). La escorrentfa directa empieza en B, alcanza su pico en C y termina en D. Luego sigue el segmento DE en el eual nuevamente empieza la reeesi6n normal del flujo base.



FIGURA 5.1.4 Las pequeiias flechas en 10s hidrograrnas muestran c6mo se incrementa e1 cauda1 a medida que la fu ente variable se extiende a pantanos, suelos poco profundos y canales effmeros. El proceso se invierte a medida que el caudal declina. (Reimpreso de Principles o[ Forest Hydrology por J. D. Hewlett, Copyright 1982 the University of Georgia Presso Reimpreso con autorizaci6n de the University of Georgia Press).



Separacion del flujo base Se han sugerido varias técnieas para separar el flujo base de la eseorrentia direeta. Una de las mas antiguas es la curva de abatimiento normal deseritapor Horton
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FIGURA 5.2.2 Componentes de un hidrograma de caudal durante una tormenta.
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Tiempo



Ene. Feb. MaL Abr. May. Jun. JuI. Ago. Sep. Oct. Nov. Dic. a) Riachuelo Mill cerca de BelvilleTexas (area de la cuenca



= 376 mi 2)



100,000



(1933). La curva de abatimiento normal, o curva maestra de recesi6n de flujo base, es una grafica caracterfstica de las recesiones de flujo gue se calcula superponiendo muchas de las curvas de recesi6n gue se observan en una corriente dada. Usualmente las curvas de recesi6n tornan la forma del decaimiento exponencial:



10,000 1,000



Q(t) = Qoe -(t-to)/k



lO



(5.2.1)



donde Qo es el flujo en el tiempo to y k es la constante de decaimiento exponencial gue tiene dirnensiones de tiempo (Singh y Stall, 1971). La ecuaci6n (5.2.1) se linealiza al representar graficamente el logaritmo de Q(t) contra el tiempo en una escala linea!. En Northland, Nueva Zelanda, un valor tipico para k es 6 x 10-3 dias, el cual corre sponde a una vida media" de 116 dias (Martin, 1973). La vida media es el tiempo necesario para que el flujo base receda a un punto donde Q(t)/Qo = 0.5. El concepto subyacente en la ecuaci6n (5.2.1) es el de un embalse lineal, en el cual la tasa de salida de caudal en un momento dado es proporcional al almacenamiento en ese mismo momento (véase la secci6n 8.5): l1
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FIGURA 5.2.1 Hidrogramas de caudal anuales para 1981 en tres estaciones de medici6n diferentes para ilustrar los principales tipos de regfmenes hidro16gicos: a) rfo perenne, b) rfo effmero, c) do alimentado por derretimiento de nieve. (Informaci6n dada por el V.S. Geological Survey).



(5.2.2)



Notando los periodos de tiempo en los cuales el hidrograma del caudal coincide con la curva de recesi6n normal de flujo base, se pueden identificar los puntos donde empieza y termina la escorrentia directa (B y D en la figura 5.2.2). Entre estos puntos la escorrentfa directa y el flujo base pueden separarse utilizando varios métodos. Algunos métodos alternativos para la separaci6n del flujo base son: a) el método de la linea recta, b) el método de flujo base fijo y c) el método de la pendiente variable. Estos métodos se ilustran en la figura 5.2.3. El método de la linea recta consiste en dibujar una linea horizontal desde el punto en el eual empieza la escorrentia directa superficial hasta la intersecci6n con el segmento de recesi6n. Este método es aplicable a las corrientes effmeras. Una mejora a este analisis consiste en usar una linea inclinada para coneetar el punto de inicio de la escorrentfa superficial con el punto en el segmento de recesi6n del hidrograma en el cual se reinicia el flujo base. Para cuencas pequefias cubiertas por
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Tiempo a) Método de la linea recta b) Método del flujo base fijo c)



Método de la pendi ente variable



FIGURA 5.2.3 Técnieas de separaci6n de flujo base.



vegetaci6n en regiones humedas, Hewlett y Hibbert (1967) sugirieron gue puede suponerse gue el flujo base dentro de una tormenta se incrementa a una tasa de 0.0055 lIs . ha . h (0.05 cfs/mi 2 h). En el método de flujo base Jijo se supone gue la escorrentfa superficial termina en un tiempo fijo N después del pico del hidrograma. El flujo base antes de gue empiece la escorrentfa superficial se proyecta hacia adelante hasta el momento del pico. Luego se utiliza una lfnea recta para conectar esta proyecci6n en el momento del pico con el punto en el segmento de recesi6n en el tiempo N después del pico. En-el método de la pendiente variable la curva de flujo base antes de gue se inicie la escorrentfa superficial se extrapola hacia adelante hasta alcanzar el tiempo de pico de caudal, y la curva de flujo base después de gue ha cesado la escorrentia superficial se extrapola hacia atnls hasta el momento del punto de inflexi6n en el segmento de recesi6n. Luego se utiliza una linea recta para conectar los extremos de las lineas gue se extrapolan.



5.3 EXCESO DE PRECIPITACrON Y ESCORRENTiA DIRECTA El exceso de precipitaci6n, o precipitaci6n efectiva, es la precipitaci6n gue no se retiene en la superficie terrestre y tampoco se infiltra en el suelo. Después de fluir a través de la superficie de la cuenca, el exceso de precipitacion se convierte en escorrentfa directa a la salida de la cuenca bajo la suposici6n de flujo superficial hortoniano. Las gnificas de exceso de precipitaci6n contra el tiempo o hietograma de exceso de precipitaci6n (ERH, por sus siglas en inglés) es un componente clave para el estudio de las relaciones lluvia-escorrentfa. La diferencia entre el hietograma de lluvia total gue se observa y el hietograma de exceso de precipitaci6n se conoce



como abstracciones o pérdidas. Las pérdidas son primordialmente agua absorbida por infiltraci6n con algo de intercepci6n y almacenamiento superficial. El hietograma de exceso de precipitacion puede calcularse a partir del hietograma de precipitaci6n en una o dos formas, dependiendo de si existe o no informaci6n de eaudales disponible para la tormenta. En esta seccion se supone gue existe informacion de caudales. Las secciones 5.4 y 5.5 muestran como se calculan las abstracciones cuando no existe informaci6n disponible de caudales. Supongase gue los hietogramas de precipitaci6n y de eaudales se encuentran disponibles, gue el flujo base se separa de los caudales para producir el hidrograma de eseorrentfa direeta y gue es necesario determinar el hietograma del exceso de preeipitaci6n. Los panimetros de las ecuaciones de infiltraci6n pueden calcularse utilizando técnicas de optimizaci6n tales como programaci6n no lineal (Dnver y Mays, 1984), pero estas téenicas san complejas. Existe un método alternativo mas simple, llamado el indice cP. El indice cP es la tasa constante de abstracciones (pulg/h o cm/h) gue producirfa un hietograma de exceso de precipitaci6n (ERH) con una profundidad total igual a la profundidad de escorrentia directa rd sobre la cuenca. El valor de cP se calcula seleccionando un intervalo de tiempo de longitud ~t, juzgando el numero de intervalos M de lluvia gue realmente contribuyen a la escorrentfa directa, restando 
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(5.3.1)
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donde Rm es la precipitaci6n gue se observa (pulg) en el intervalo de tiempo m. Ejemplo 5.3.1 Determine el hidrograma de escorrentfa directa, el indice 


Solucion. La informaci6n de precipitaci6n promedio en la cuenca dada en la columna 2 de la tabla 5.3.1 se obtuvo tornando los promedios ponderados de Thiessen para la informaci6n de precipitaci6n de dos pluvi6metros en la cuenca. (Idealmente, se deberfa haber usado informaci6n de mas pluvi6metros). Para la precipitaci6n se utiliza la representaci6n de informaci6n por pulso con un intervalo de tiempo de !J.t = 1/2 h, luego, cada uno de los valores gue se muestran en la columna 2 es la precipitaci6n incrementaI gue ocurri6 durante la media hora previa al tiempo mostrado. La informaci6n de caudal se registro como informacion por mucstrco; cl valor gue se muestra cn la columna 3 es el del caudal gue se registr6 en ese instante. La informaci6n observada de precipitaci6n y caudal se grafica en la figura 5.3.1, en la cual puede verse gue la precipitaci6n previa a las 9:30 p.m. produjo un peguefio caudal en la eorriente (aproximadamente 400 cfs) y gue la escorrentfa directa ocurri6 después de la precipitaci6n intensa entre las 9:30 y las 11:30 p.m. El c~ilculo del hietograma de precipitaci6n efectivay el hidrograma de eseoÌTentfa directa utiliza el siguiente procedimiento: . Paso l. Estimaci6n del flujo base. Se selecciona una tasa constante de flujo base de 400 cfs.
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Informaci6n adaptada de lIuvia y caudal de la tormenta del 24 al 2S de mayo de 1981 eD el riachuelo Shoal en Northwest Park, Austin, Texas. Observado Tiempo



Columna:



Lllluvia (pulg)



Caudal



Tiempo



(cfs)



(~ h)



Hidrogram~ de escorrentIa . dlreeta (DRH)



5



6



4



3



2



Hietograma d e exceso d e I1uvia (ERH) (pulg)



8:30 p.m. 203 9:00 0.15 246 9:30 0.26 283 10:00 1.33 828 1 1.06 10:30 2.20 2,323 2 1.93 Il :00 2.08 5,697 3 1.81 Il :30 0.20 9,531 4 25 Mayo 12:00 a.m. 0.09 Il,025 5 12:30 8,234 6 1:00 4,321 7 1:30 2,246 8 2:00 1,802 9 2:30 1,230 lO 3:00 713 Il 3:30 394 4:00 354 Total 4.80 4:30 303 Exceso de lluvia = Lluvia observada - abstracciones (0.27 pulg cada media hora)
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FIGURA 5.3.1 Lluvia y escorrentia de la tormenta del 24 al 25 de mayo de 1981 en el riachuelo Shoal en Northwest Park, Austin, Texas.



= Caudal observado - f1ujo base (400 cfs)



-



Paso 2, Céileulo del hidrograma de eseorrentfa direeta (DRH, por 8US siglas en inglés). El DRH, en la columna 6 de la tabla 5.3.1, se calcula utilizando el método de la linea reeta, restando los 400 efs de flujo base del eaudal observado (columna 3). Desde el momento del primer periodo de escorrentla direeta diferente de O, empezando a las 9:30 p.m., se marean Il intervalos de tiempo de media hora en la eolumna 4. Paso 3. Calculo del volumen Vd y de la profundidad rd de eseorrentia direeta.



n=l



43,550 pies3



X



3,600 s



s



=



7.839



X



:::: 0.400 pies :::: 4.80 pulg Paso 4. Estimaci6n de la tasa de abstraeciones de lluvia que se originan por infiltraci6n y almacenamiento superficial en la cuenca. Cualquier precipitaci6n anterior al inicio de la eseorrentfa direeta se torna como una abstracci6n inicial, (por ejemplo, la precipitaci6n anterior a las 9:30 p.m. de la tabla 5.3.1). La tasa de abstraeci6n c/J, y M, el numero de pulsos diferentes de cero de escorrentfa en exceso, se eneuentran por métod08 de ensayo y errar.



= 43, 550 cfs X 112 h



=



7.839 x 107 pies 3 7.03mP x 5,2802 pies2 /mi2



1



107 pies 3



h



X



! 2



h



1.



Si M = l, se seleeeiona el mayor pulso de precipitaci6n, Rm = 2.20 pulg, y se sustituye en la ecuaci6n (5.3.1) utilizando rd = 4.80 pulg Y !1t = 0.5 h, para luego resolver utilizando valores de prueba de cj>:



Vd area de la cuenca



M



rd =



.L m=l



(R m



-



c/>lit)
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4.80=(2.20 -



aplican comunmente a precipitaci6n y escorrentfa de una tormenta, pero gunbién pueden utilizarse para informaci6n de precipitaci6n y caudales mensuales o anualeso Si L M~ l R m es la precipitaci6n total y rd la correspondiente profundidad de escorrentia, entonces el coeficiente de escorrentia puede definirse como:



4J x 0.5)



4J= -5.20 pulg/h 2.
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lo cual no es posible fisicamente. Si M = 2, se selecciona el periodo de una hora gue tenga la mayor precipitaci6n (entre las 10:00 y las 11 :00 p.m.) y se sustituye en (5.3.1) para encontrar mediante ensayo y error un nuevo valor de 4J.



c=



(5.3.2)



M



rd



=



~ (R m



-



4Jt..t)



Ejemplo 5.3.2 Determine el coeficiente de escoITentfa para la tormenta del ejemplo 5.3.1.



m= 1



4.80 = (2.20



+ 2.08 - 4J x 2 x 0.5)



4J = -0.52 pulg/h 3.



lo cual nuevamente es imposible. Si M = 3, se se1eceiona el periodo de 1~ horas el cual tiene pulsos de 1.33, 2.20 Y 2.08 pulg, y la informaci6n se sustitu/e en (5.3.1):



S oluci6n. Considerando solamente la precipitaci6n gue OCUITe después del inicio de la escorrentfa direeta (9:30 p.m.): M



~ R m = 1.33 + 2.20 + 2.08 + 0.20 + 0.09 m=l



= 5.90 pulg C 4.80 = (1.33



-.!.L M



m=l



+ 2.20 + 2.08



-



4J X 3 X 0.5)



4J = 0.54 pulg/h Este valor de 4J es satisfaetorio porgue da rpM = 0.27 pulg, el cual es mayor gue todos los pulsos de preeipitaei6n de la columna 2 por fuera de 10s tres gue supuestamente contribuyen a la escoITentfa direeta. Paso 5. Calculo del hietograma de exceso de precipitaci6n. Las ordenadas (colum~ na 5) se calculan sustrayendo4Jt..t = 0.27 pulg de las ordenadas del hietograma de precipitaci6n observada (columna 2), despreciando todos los intervalos en los cuales la profundidad de precipitaci6n observada es menor guerpt..t. En este ejemplo, laduraci6n de exceso de precipitaci6n es 1.5 h (9:30 a II :00 p.m.). La profundidad de exceso de precipitaci6n se observa para asegurar gue es igual a rd (total de la columna 5 = 4.80 pulg). La porci6n de exceso de hietograma de precipitaci6n observada se encuentra sombreada con Ifneas en la figura 5.3.1.



Coeficientes de escorrentia Las abstracciones también pueden utilizarse por medio de los coeficientes de esco~ l'renda. La definicion mas comun de un coeficiente de escorrentia es que éste es la relacion entre la tasa pico de escorrentfa directa y la intensidad promedio de precipitacion en una tormenta. Debido a la alta variabilidad de la intensidad de precipitacion, este valor es diffcil de determinar utilizando la informacion observada. Un coeficiente de escorrentia también puede definirse como la relacion entre la escorrentfa y la precipitacion sobre un periodo de tiempo dado. Estos 'coeficientes se



~Rm 4.80 5.90 = 0.81



5.4 ABSTRACCIONES UTILIZANDO ECUACIONES DE INFILTRACléN Las abstracciones incluyen la intercepci6n de precipitacion por la vegetaci6n del terreno, el almacenamiento en depresiones en la superficie del suelo a medida que el agua se acumula en hundimientos en la superficie, e infiltracion de agua en el suelo. Las abstracciOl'es por intercepci6n y almacenamiento en depresiones se estiman con base en la naturaleza de la vegetaci6n y de la superficie del terreno o se suponen despreciables en una tormenta grande. En la secci6n previa, la tasa de abstracciones de una Iluvia se determino usando un hidrograma de caudal conocido. En la mayor parte de,los problemas hidrol6gicos, el hidrograma de caudal no se encuentra disponible y las abstracciones tienen que determinarse calculando la infiltraci6n y teniendo en cuenta separadamente las otras formas de abstracci6n, como intercepci6n y detenci6n o almacenamiento en depresiones. En esta secci6n se supone que todas las abstracciones surgen de la infiitraci6n y se desarrolla un método para determinar el tiempo de encharcamiento y la infiltraci6n bajo una lluvia de intensidad variable con base en la ecuaci6n de
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infiltraci6n de Green-Ampt. AIgunas relaciones equivalentes para utilizarse en las ecuaciones de Horton y Philip se presentan en la tabla 5.4.1. El problema que se considera es: dado un hietograma de precipitaci6n que se define utilizando una representaci6n de informaci6n por pulso, y dados unos panimetros para una ecuaci6n de infiltraci6n, determinar el tiempo de encharmiento, la infiltraci6n después que ocurre el encharcamiento y el hietograma de exceso de precipitaci6n. Los principios basicos que se utilizan en la secci6n 4.4 para determinar el tiempo de encharcamiento bajo una precipitaci6n de intensidad constante también se utilizan aquf: en ausencia de encharcamiento, la infiltraci6n que se acumula se calcula utilizando la precipitaci6n acumulada; la tasa de infiltraci6n potencial en un momento dado se calcula con la infiltraci6n acumulada hasta ese momento; y el encharcamiento ocurre cuando la tasa de infiltraci6n potencial es menar o igual a la intensidad de la precipitaci6n. Considérese un intervalo de tiempo desde t hasta t + 11t. La intensidad de lluvia durante este intervalo se denota como i, y es constante a través del intervalo. La tasa de infiltraci6n potencial y la infiltraci6n acumulada al inicio del intervalo sonf, y F" respectivamente, y los valores correspondientes al final del intervalo son fl +6.1' Y F I +6.I' Se supone que F, se conoce a partir de las condiciones iniciales dadas o de un calculo anterior. En la figura 5.4.1 se muestra un diagrama de flujo para determinar el tiempo de encharcamiento. Existen tres casos que deben tenerse en cuenta: l) el encharcamiento ocurre dentro del intervalo; 2) no existe encharcamiento dentro del intervalo; y 3) el encharcamiento empieza en algun momento del intervalo. La tasa de infi1traci6n siempre esta descendiendo o permanece constante en el tiempo, luego una vez que el encharcamiento se establece bajo una intensidad de lluvia dada, éste continuara. Por consiguiente, el encharcamiento no puede cesar en la mitad de un intervalo sino solamente al final, cuando el valor de la intensidad de lluvia cambia. Siguiendo el diagrama de flujo, el primer paso es calcular la tasa de infiltraci6n potencial actualf, a partir del valor conocido de infiltraci6n acumulada F ,. Para el método de Green-Ampt, se utiliza



lfJll IJ ft=KJ:; (



+



l



)



~IIS N



+



I



~



+



..:-



+



~






'-~



+



Il



.;:j



+



..:-



~ .E



(5.4.2)



Esta ecuaci6n se deduce en una forma similar a la que se muestra en la secci6n 4.4 para la ecuaci6n (4.4.5). Las casos 2) y 3) tienen /t> i, Y no ocurre encharcamiento al principio del intervalo. Si se supone que esto permanece en el intervalo, entonces la tasa de infil-
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(5.4.1)



El resultado /t se compara con la intensidad de lluvia i,. Si /t es menor o igual a i" ocurre el caso 1) y existe encharcamiento dentro del intervalo. En este caso, para la ecuaci6n de Green-Ampt, la infiltraci6n acumulada al final del intervalo F t +6.t, se calcula utilizando



tHt + lfJ MJ ] Il =Kllt F t +6.t- F t-lfJIlIJln [ F F t + lfJ IJ
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traci6n es it y un valor tentativo para la infiltraci6n acumulada al final del intervalo es



(5.4.3)



En segui da, se calcula una tasa de infiltraci6n correspondiente f~+/l.t de F ;+/1.[ • Si es mayor que i[ ocurreel caso 2) y no existe encharcamiento dentro del intervalo. Luego F t + /1.[ = F ~+/l.r y el problema esta resuelto para este intervalo. Si f~+6.r es menor o igual a i" ocurre encharcamiento durante el intervalo (caso 3). La infiltraci6n acumulada Fp en el momento del encharcamìento se encuentra al establecer i, = if Y Ff = Fp en (5.4. I) y resolver Fp para dar, en la ecuaci6n de Green-Ampt,



f~+/I.[



(5.4.4) El tiempo de encharcamiento es entonces t



En el tiempo t, se conoce la infiltraci6n acumulada F t



Ft



+



/',.t



=



F',



+



/',.r



calculado de la lluvia



No ocurre encharcamiento al principio del intervalo. Calcular valores tentativos F~+M= F[ + ì tl!J.t Y f; + 6./ de F~ + 6,[



se calcula con la ecuaci6n de infi1traci6n



I 3)



;~) .



y la infiltraci6n acumulada Ff + Ilt se encuentra sustituyendo F f = F p Y J1.t = J1.t - J1.t' en ecuaci6n (5.4.2). Los valores del exceso de precipitaci6n se calculan restando la infiitraci6n acumulada de la precipitaci6n acumulada y luego tornando diferencias sucesivas de los valores resultantes. Ejemplo 5.4.1 Un hietograma de precipitaci6n se da en las columnas l y 2 de la tabla 504.2. Si esta lluvia cae en un suelo de marga arenosa con un valor de saturaci6n efectiva inicial del 40%, determine el hietograma de exceso de precipitaci6n.



Soluci6n. De la tabla 4.3.1, para un suelo de marga arenosa, K = 1.09 cm/h, ljJ :::: 11.01 cm y Be ::: 00412. De la ecuaci6n (4.3.10) d()= Cl



-



se)()e



= (l - 0.4)(0.412) =0.247 y



i



,j"



J1.t', donde



(5.4.5) 2) No ocurre encharcamiento dentro del intervalo:



l) Ocurre encharcamiento dentro del intervalo: F f t -11



+



j" [+/1.[ = 



r t+l!J.t



3) Ocurre encharcamiento durante el intervalo: Ca1cular F'J dc if , cncontrar tllt' = (FI' - Fr )/i, y calcular ~+ /1.1 'de FI' y tlr' por la ccuacion dc inriltracion



FIGURA 5.4.1 Diagrama de flujo para calcular et tiempo de infiltraci6n y encharcamiento bajo una lluvia de intensidad variable.



l/J Ii,()= 0.247



X



11.01



=2.72 cm El intervalo de tiempo en la tabla 5.4.2 es /).t::: IO min ::: 0.167 h. La còlumna 3 de la tabla muestra las profundidades de precipitaci6n acumuladas que se hallan al sumar los valores incrementales en la columna 2. El hietograma de precipitaci6n y el de precipitacion acumulada se encuentran en la figura 5.4.2. La intensidad de precipitaci6n de la columna 4 se halla al dividir la columna 2 por /).t. Por ejemplo, durante el primer intervalo de tiempo, ocurren 0.18 cm de precipitaci6n, luego il::: 0.18/0.167::: 1.08 cm/h como se muestra. Inicialmente, F ::: O, luego f::: 00 de (5.4.1) y el encharcamiento no OCUITe en el tiempo O. Por tanto F en el tiempo de lO min se calcula al utilizar (5.4.3), luego: F; + tJ.t = F t + i t /).t :;;; O + 0.18 = 0.18 cm. El valor correspondiente de f: + tJ.t es, de (5.4.1),



~ -l/J1i,() ' F + 1) f t+4t= ' t+6.t
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= 1.09(2.72 + 0.18
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tal como se muestra en la columna 5 de la tabla. Este valor es mayor que i,; por consiguiente, no ocurre encharcamiento durante este intervalo y la infiltraci6n acumulada es igual a la lluvia acumulada tal como se muestra en la columna 6. Entonces el encharcamiento no ocurre hasta los 60 minutos de precipitacian, pero en el minuto 60,
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el cual es menor que i, = 3.84 cm/h para el intervalo desde los 60 a los 70 minutos, luego el encharcamiento se inicia en el minuto 60 [véase la figura 5A.2a)]. Durante el periodo de encharcamiento, (5A.2) se utiliza para calcular la infiltraciano El valor de F, T M en el minuto 70 esta dado por
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lo cual se resuelve por el método de aproximaciones sucesivas para encontrar Ft + tJ., = 2.21 cm tal como se muestra en la columna 6 de la tabla 5.4.2. El exccso de prccipitaci6n acumulada (columna 7) se calcula restando la infiltraci6n acumulada (columna 6) dc la precipitaci6n acumulada (columna 3). Y los valores de exccso de prccipitaci6n de la columna 8 se encucntran tornando las diferencias sucesivas de los valorcs de precipitaci6n acumulada. El cncharcamiento cesa en el minuto 140 cuando la intensidad de la lluvia cae por debajo dc la tasa dc infiltraci6n potencia!. Dcspués del minuto 140 la infi1tracian acumulada se calcula utilizando la precipitaci6n en (5.4.3). Por ejemplo, en cl minuto 150 F, + tJ.1 = Ft + it!i.t = 4.53 + 0.28 = 4.81 pulg tal como se muestra en la columna 6. En la figura 5.4.2 se muestra la precipitaci6n total de Il.37 cm que se distribuye como una abstracci6n inicial de 1.77 cm (infi1traci6n acumulada en el tiempo de encharcamiento), una abstracci6n continuada de 3.64 cm (5.41 cm de infi1traci6n total 1.77 cm de abstracci6n inicial), y un exceso de precipitaci6n de 5.96 cm.
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Abstracci6n inicial



~ :Abstracci6n continuada Tasa de
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FIGURA 5.5.1 Variables en el método de abstracciones de precipitaci6n del SCS: la = abstracci6n inicial, P e = exceso de precipitaci6n, Fa = abstracci6n eontinuada, p = preeipitaci6n total.
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(5.5.1) Del principio de continuidad



P=Pe +Ia
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(5.5.2)



Combinando (5.5.1) y (5.5.2) y resolviendo para P e se encuentra
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---------------.--------. Abstracci6n inicial



20



hip6tesis del método del SCS consiste en que las relaciones de las dos cantidades reales y las dos cantidades potenciales son iguales, es decir,



1.37 cm



3.64 cm



Abstracci6~ continuada,



O O



ì



• Infiltraci6n



1.77 cm



(5.5.3)



•



180



b)



FIGURA 5.4.2



la cual es la ecuaci6n basica para el calculo de la profundidad de exceso de precipitaci6n o escorrentfa directa de una tormenta utilizando el método SCS. Al estudiar los resultados obtenidos para muchas cuencas experimentales pequefias, se desarro116 una relaci6n empirica,



Infiltraci6n y exceso de precipitaci6n bajo lluvia de intensidad variable (ejemplo 5.4.1).



la = 0.25



(5.5.4)



(P - 0.25)2 p e = ...:...P-+-0-.8-..:S:....-



(5.5.5)



Con base en esto



5.5 MÉTOOO SCS PARA ABSTRACCIONES El Soil Conservation Service (1972) desarro1l6 un método para calcular las abstracciones de la precipitaci6n de una tormenta. Para la tormenta como un todo, la profundidad de exceso de precipitaci6n o escorrentfa directa P e es siempre menor o igual a la profundidad de precipitaci6n P; de manera similar, después de que la escorrentfa se inicia, la profundidad adicional del agua retenida en la cuenca Fa es menor o igual a alguna retenci6n potencial maxima S (véase la figura 5.5.1). Existe una cierta cantidad de precipitaci6n la (abstracci6n inicial antes del encharcamiento) para la cual no ocurrira escorrentfa, luego la escorrentia potencial es P - la. La



Al representar en graficas la informaci6n de P y Pe para muchas cuencas, el SCS encontr6 curvas como las que se muestran en la figura 5.5.2. Para estandarizar estas curvas, se define un numero adimensional de curva CN, tal que O ~ CN ~ 100. Para superficies impermeables y superficies de agua CN = 100; para superficies naturales CN < 100. Como una ilustraci6n, el evento de precipitaci6n del ejemplo 5.3.2 tiene P e = 4.80 pulg y P = 5.80 pulg. De la figura 5.5.2, puede verse que para este evento CN = 91.
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TABLA 5.5.1



Soluci6n gnifica de la ecuaci6n de escorrentfa SCS p = CP ~ 0.25 )2 -...-----r---+---I-----I-'---'t-#----+-"O~____".+____I_-+JL_+_____.A___I e



7



Clasificaci6n de clases antecedentes de humedad (AMC) para el método de abstracciones de lIuvia del SCS



p + 0.85



Numero de curva CN



=



1,000 lO
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+S



L1uvia antecedente total de 5 dias (pulg) GrupoAMC I II



III



Estacion inactiva



Estaci6n de crecimiento



Menor gue 0.5 0.5 a l.1 Sobre 1.1



Menar gue lA 1.4 a 2.1 Sobre 2.1



(Fuente: Soil Conservation Service, 1972, rabla 4.2, p. 4.12).



o



4 6 7 L1uvia acuffiulada P en pulgadas



9



IO



12



FIGURA 5.5.2 Soluei6n de las eeuaeiones de eseorrentfa del SCS. (Fuente: Soil Conservation Service, 1972, figura 10.1, p. 10.21).



El numero de curva y S se relacionan por



s



1,000



CN



lO



(5.5.6)



donde S esHl en pulgadas. Los numeros de curva gue se muestran en la figura 5.5.2 se aplican para eondiciones antecedentes de humedad (AMC, por sus sigias en ingIés) normales (AMC II). Para condiciones secas (AMC I) o condiciones humedas (AMC III), los numeros de curva equivalentes pueden calcularse por



CN(I)



4.2CN(II)



lO - 0.058CN(II)



En la tabia 5.5.1 se muestra el rango para las condiciones antecedentes de humedad para cada clase. Los numeros de curva han sido tabulados por ei Soil Conservation Service con base en el tipo de suelo y el uso de la tierra. Se definen cuatro grupos de suelos: Grupo A: Arena profunda, sueios profundos depositados por ei viento, limos agregados. Grupo B: Suelos poco profundos depositados por el viento, marga arenosa. Grupo C: Margas arciUosas, margas arenosas poco profundas, suelos con bajo contenido organico y sueios con altos contenidos de arciUa. Grupo D: Sueios gue se expanden significativamente cuando se mojan, arcillas altamente phlsticas y ciertos suelos salinos. Los valores de CN para varios tipos de uso de la tierra en estos tipos de suelos se dan en la tabia 5.5.2. Para una cuenca hecha de varios tipos de suelos y con diferentes usos de la tierra, se puede calcular un CN compuesto.



(5.5.7)



y



Ejemplo 5.5.1 (Tornado de Soil Conservation Service, 1975). Calcule la escorrentfa que se origina por una lluvia de 5 pulgadas en una cuenca de 1,000 acres. El grupo hidrol6gico de suelo es de SO% el Grupo B y 50% el Grupo C gue se intercalan a lo largo de la cuenca. Se supone una condici6n antecedente de hurnedad II. El uso de la tierra es: 40% 12% 18% 16%



de area residencial que es irnpermeable en un 30%. de area residencial que es impermeable en un 6S%. de carninos pavirnentados con cunetas y alcantarillados de aguas lluvias de area abierta con un SO% con una cubierta aceptable de pastos y un SO% con una buena cubierta de pastos 14% de parqueaderos, plazas, colegios y similares (toda imperrneable)



23CN(II) CN(III) = lO



+ O.13CN(II)



(5.5.8) Solucion. Se calcula el numero de curva ponderado utilizando la tabla S.S.2
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TABLA 5.5.2



Numeros de curva de escorrentia para usos selectos de tierra agricola, suburbana y urbana (condiciones antecedentes de humedad II, la = 0.28) Descripcion del uso de la tierra



Tierra cultivada 1:



sin tratamientos de conservaci6n con tratamientos de conservaci6n



Pastizales: condiciones pobres condiciones 6ptimas Vegas de rlos: condiciones 6ptimas Bosques:



Grupo hidrologico de suelo



A



B



c



D



72 62



8] 7]



88



91



78



81



68 39



79 61



86 74



89 80



30



58



71



78



troncos delgados, cubierta pobre, sin hierbas,



45



66



77



&3



cubierta buena 2



25



55



70



77



C



B



Grupo hidrologico del suelo Uso de la tierra



%



CN



Producto



%



CN



Producto



Resìdencìal (30% ìrnperrneable)



20



72



1,440



20



81



1,620



Residencìal (65% ìmperrneable)



6



85



510



6



90



540



Carreteras



9



98



882



9



98



882



Terreno abierto: Buena cubierta



4



61



244



4



74



296



Aceptable cubierta



4



69



276



4



79



316



Parqueaderos



7



98



686



7



98



686



4,038



50



50



4,340



Àreas abiertas, césped, parques, campos de golf, cementerios, etc. 6ptimas condicìones: cubierta de pasto en el 75% o mas



39



6]



74



80



condiciones aceptables: cubierta depasto en el 50 al 75%



49



69



79



84



Àreas comerciales de negocios (85% ìmpermeables)



89



92



94



95



Distritos industriales (72% impermeables)



81



88



91



93



Luego,



4.038



CN Ponderado



Porcentaje promedìo impermeable 4



77



1/8 acre o menos



65



85



90



92



1/4 acre



38



1/3 acre



30



61



75



83



87



57



72



81



86



1/2 acre



25



54



70



80



85



l acre



20



83.8



1,000 _ lO CN



s Tamafio promedìo dellote



+ 4,340 100



1,000 _ lO 83.8



(P - 0.25')2 p + 0.8S



1.93 pulg



(5 - 0.2 5 + 0.8



X X



1.93)2 1.93



3.25 pulg



51



68



79



84



98



98



98



98



Ejemplo 5.5.2 Calcule de nuevo la escorrentia en esta cuenca si son aplicables las condiciones antecedentes de humedad III.



Pavimentados con cunetas yalcantarillados 5



98



98



98



98



grava



76



85



89



91



Soluci6n. Encuentre el numero de curva para AMC III equivalente a CN = 83.8 bajo AMC II aplicando la ecuaci6n (5.5.8):



tierra



72



82



87



89



Parqueaderos pavimentados, techos, accesos, etc. 5 Calles y carreteras:



l Para una descripci6n mas detallada de 10s numeros de curva para usos agrfcolas de la ti erra, remitirse a Soil Conservation Service, 1972, Cap. 9 2 Una buena cubierta esta protegida del pastizaje, y los desechos del retiro de la cubierta del suelo. 3 Los numeros de curva se calculan suponiendo que la escorrentia desde las casas y de los accesos se dirige hacia la calle, con un mfnimo del agua del techo dirigida hacia el césped donde puede ocurrir infiltraci6n adicional. 4 Las areas permeables restantes (césped) se consideran como pastizales en buena condici6n para estos numeros de curva. 5 En algunos pafses con climas mas calidos se pùede utilizar 95 como numero de curva.



23CN(II) CN(lII) = lO



+ 0.13CN(II)



IO



23 X 83.8 X 83.8



+ O.13



= 92.3



Luego,



S



1,000 _ lO



CN



1,000 _ lO 92.3



0.83 pulg
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Ejemplo 5.5.3 Calcule la escorrentia de una lluvia de 5 pulgadas en una cuenca de



P + 0.85



1,000 acres. El suelo es 50% Grupo B y 50% Grupo C. Suponga condiciones antecedentes de humedad II. El uso de la tierra consta de areas abiertas con cubiertas ac.eptables de pasto antes de la urbanizaci6n; después de la urbanizaci6n el uso es como en el ejemplo 5.5.1. ~Cuanta escorrentfa adicional se origina por la urbanizaci6n?



(5 - 0.2 x 0.83)2 5 + 0.8 x 0.83 4.13 pulg



Soluci6n. Las numeros de curva para areas abiertas con cubiertas aceptables de pasto son CN = 69 para el Grupo B y 79 para el Grupo C, luego el numero de curva promedio para la cuenca es CN = (69 + 79)/2 = 74. De (5.5.6), S = (1,000/74) - lO = 3.51 pulg. El



El cambio en la escorrentia que se origina por el cambio de las condiciones antecedentes de humedad es 4.13 - 3.25 = 0.88 pulg, un incremento del 27%.



exceso de precipitaci6n o escorrentia directa P e se calcula de (5.5.5) con P = 50 pulg:



Efectos de la urbanizaci6n



Pe



Durante Ios ultimos 15 a 20 afios, Ios hidr6Iogos se han interesado por Ios efectos de la urbanizaci6n. Los primeros trabajos en hidrologfa urbana se relacionaban con Ios efectos de la urbanizaci6n en ei potenciai de inundaciones en pequefiascuencas urbanas. Los efectos de la urbanizaci6n en los hidrogramas de crecientes incluyen incrementos en Ios volumenes totales de escorrentfa y en Ios caudales picos, tal como se muestra en la figura 5.5.3. En generaI, los mayores cambios en Ios caudales en las cuencas urbanas se deben a lo siguiente: 1. El volumen de agua disponible para la escorrentfa aumenta debido al incremento de Ias zonas impermeables, producto de los parqueaderos, las calles y Ios techos, que reducen la cantidad de infiltraci6n. 2.
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Los cambios en la eficiencia hidraulica asociados con canales artificiales, cunetas y sistemas de recolecci6n de drenaje de tormentas, aumentan la velocidad del flujo y la magnitud de los picos de creciente.



El método SCS para analisis de lluvia-escorrentfa puede aplicarse para deter~ minar el incremento en la cantidad de escorrentfa que se origina por la urbanizaci6n.



/



=



2.37 pulg (antes de la urbanizaci6n)



El ejemplo 5.5.1 muestra que después de la urbanizaci6n P" = 3.25 pulg, luego el impacto de la urbanizacì6n es causar 3.25 - 2.37 = 0.88 pulg de eseorrentfa adicional para esta tormenta, un incremento del 27%.



Distribuci6n temporal de lasabstracciones SCS Hasta este momento, solamente se han calculado las profundidades de exceso de precipitaci6n o escorrentia directa durante una tormenta. Extendiendo el método anterior, puede calcularse la distribuci6n temporai de las abstracciones Fa en una tormenta. Utilizando las ecuaciones (5.5.1) y (5.5.2) y resolviendo para Fa,



= S(P - la)



F



p - la



(5.5.9)



+S



Diferenciando, y notando que la y S son constantes,



fT71 Exceso de lluvia adicional causado U por la urbanizacién



dF a dt



- - Infiltraci6n antes de la urbanizacién ~_"'-"-...l__ Infiltraci6n después de la urbanizaci6n



(P - la



+ 5)2



(5.5.10)



A medida gue P -? 00, (dF)dt) -? O tal corno se requiere, pero la presencia de dPldt (intensidad de lluvia) en el nurnerador significa que a medida que la intensidad de lluvia se incrementa, la tasa de retenci6n de agua en la cuenca tiende a incrementarse. Esta propiedad del método SCS puede carecer de una base ffsica fuerte (Morel-Seytoux y Verdin, 1981). En la practica, las abstraeciones gue se acumulan y el exceso de preeipitaci6n puede determinarse ya sea de (5.5.9) o de (5.5.5).



Tiempo



Eseorrentfa " ' _ - - - - Después de la urbanizaci6n ~ Antes de la urbanizaci6n



Tiempo



(P - 0.2S)2 P + 0.8S



(5.0 - 0.2 X 3.51)2 5.0 + 0.8 x 3.51



a L1uvia total



=



FIGURA 5.5.3 Efecto de la urbanizaci6n en la escorrentia de tormentas.



I



Ejemplo 5.5.4 Ocurre una tormenta en una cuenca tal como se muestra en la columna 2 de la tabla 5.5.3. El valor de CN es 80 y se aplica una condici6n antecedente de humedad II. Calcule las abstracciones que se acumulan yel hietograma de exceso de precipitaci6n.
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Soluci6n. Para CN = 80, S = (1,000/80)-10 = 2.50 pulg; la = 0.2S = 0.5 pulg. La abstracci6n inicial absorbe toda la lluvia hasta P = 0.5 pulg. Esto incluye las 0.2 pulg de lluvia que OCUITen durante la primera hora y 0.3 pulg de lluvia que cae durante la segunda hora. Para P > 0.5 pulg, la abstracci6n continuada Fa se calcula con (5.5.9):



sep - la)



=



F



p - la



a



+S



2.50ep - 0.5) + 2.50



p - 0.5



2.50(P - 0.5) p + 2.0 Por ejemplo, después de dos horas, la precipitaci6n que se acumula es P = 0.90 pulg, luego



Fa



= 2.50(0.9 - 0.5) = 0.34 ul 0.9 + 2.0 p g



tal como se muestra en la columna 4 de la tabla. El exceso de precipitaci6n es lo que queda después de las abstracciones inièial y continuada. De (5.5.2)



Pe



=p =



=



0.06 pulg



TABLA 5.5.3



Calculo de las abstracciones y del hietograma de exceso de lluvia por el método SCS (ejemplo 5.5.4) 1



2



O



4



3



Lluvia acumulada Tiempo P (h) (pulg)



5.6 PROFUNDIDAD DE FLUJO Y VELOCIDAD El flujo de agua sobre la superficie de una cuenca es un proceso complejo que varia en las tres dimensiones espaciales y en el tiempo. Comienza cuando el agua almacenada en la superficie adquiere una profundidad suficiente para sobrepasar las fuerzas de retenci6n superficial y empieza a fluir. Se pueden distinguir dos tipos basicos de flujo: el flujo superficial y el flujo en canal. El flujo (escorrentfa) superficial es una capa delgada que fluye a lo largo de una superficie ancha. El flujo en canal es una corriente llias angosta que fluye en una trayectoria confinada. El capftulo 2 mostr6 las leyes fisicas aplicables a estos dos tipos de flujo. En una cuenca natural el flujo superficial es el primer mecanismo de flujo, pero éste puede persistir solamente -durante unas cortas distancias (hasta unos 100 pies) antes de que las irregularidades en la superficie de la cuenca concentren ei flujo en canaies tortuosos. Gradualmente, Ios flujos de estos pequefios canaies se combinan para producir flujos en canales claramente reconocibles, los cuales se acumulan aguas abajo para formar el flujo de la corri ente en la salida de la cuenca. El flujo de agua superficial esta gobernado por los principios de continuidad y de momentum. La aplicaci6n de estos principios a flujos no permanentes tridimensionales en la superficie de una cuenca s610 es posible en condiciones muy simplificadas. Por tanto generalmente se suponen flujos unidimensionales o bidimensionales.



- la -Fa



0.90 - 0.50 - 0.34



tal como se muestra en la col umna 5. El hietograma dc exccso dc precipitaci6n se dctcrmina tornando la difcrcncia dc valorcs succsivos dc P" (columna 6).



Columna:
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5



Abstracciones acumuladas (pulg) la



Fa



6



Exceso de lIuvia acumulado Pe (pulg)



O



O



O



0.20



0.20



O



Hietograma de exceso delluvia (pulg)



Flujo superficial El flujo superficial es una lamina delgada que ocurre en la parte superi or de las pendientes antes de que el flujo se concentre en canales reconocibles. La figura 5.6.1 muestra el flujo a lo largo de un plano uniforme en el cual la lluvia cae con una intensidad i y se presenta una infiltraci6n a una tasa f. Transcurre tiempo suficiente desde el inicio de la lluvia, de tal manera que todos los flujos son permanenteso El plano tiene ancho unitario y longitud Lo, y se inclina a un angulo 8 con respecto a la horizontal, con pendiente So = tan 8.



Continuidad. La ecuaci6n de continuidad (2.2.5) para un flujo permanente de densidad constante es



II



O



V·dA = O



0.06 2



0.90



0.50



0.34



(5.6.1)



s.e.



0.06 0.12



3



1.27



0.50



0.59



0.18



4



2.31



0.50



1.05



0.76



5



4.65



0.50



1.56



2.59



6



5.29



0.50



1.64



3.15



7



5.36



0.50



1.65



3.21



0.58 1.83



La entrada al volumen de control gue se origina por la lluvia es iLo cos 8, y la salida es fLo cos e debido a la infiltraci6n mas Vy a causa del flujo superficial. La profundidad y se mide perpendicularmente al fondo y la velocidad V paralela al fondo. Entonces la ecuaci6n de continuidad se escribe como



0.56 0.06



II S.'C.



V·dA =



iLo cos



8+



vy - iLo cos e = O
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lntensidad de lluvia i



1



l



C L = 96 + 108i°.4



1 1 r-----'



1



~-------------------------------,



I



I



I



l



I



I
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donde i es la intensidad de lluvia en pulgadas por hora. Resolviendo la eeuaei6n (5.6.5) para y y utilizando hrlL me, se encuentra



I



I



l-l I



I I



qo ==



Vy= Ci - f)L o cos



I



y= - 8gS o



I I I



I



J-ì±L.:



--------L



Infiltraci6n f o~



y = (



f



El caudal por unidad de ancho, qo, esui dado por Vy = (i - f)L o cos e



(5.6.2)



Momentum. Para un flujo laminar uniforme a lo largo de un plano inclinado, se puede demostrar (Roberson y Crowe, 1985) que la velocidad promedio Vesta dada por



v=



fq6 )113



(5.6.8)



gue especifica la profundidad de flujo en laminas en un plano uniforme.



Flujo permanente en un plano uniforme bajo l1uvia.



=



(5.6.7)



8gS o



FIGURA 5.6.1



qo



unifor-



luego se sustituye V utilizando qo = Vy de (5.6.2) y resulta



~



e



= So para flujo



fv 2



I



e



(5.6.6)



gSoy2



Ejemplo 5.6.1 Una lluvia de intensidad de l pulg/h cae sobre un plano uniforme, liso e ìmpermeable de 100 pìes de largo y con una pendìente del· 5%. Calcule el caudal por unìdad de ancho, la profundidad y la vclocidad en cl punto mas bajo del plano. Utilice v = 1.2 X 10-5 pies 2 js.



Solucion. El caudal por unidad de ancho esta dado por (5.6.2) con i = l pulg/h = 2.32 x 10-5 pìes/s y f = O. El angulo () = tan- I (So) = tan- 1 (0.05) = 2.86°, luego cos () = 0.999.



qo = Ci - f)L o cos ()



(5.6.3)



3v



donde g es la aceleracion de la gravedad y v es la viscosidad cinematica del fluido. Para flujo uniforme, So = Sf = hlL, Y (5.6.3) puede reordenarse para resultar 2



h = 24v.!::- V f Vy 4y 2g



(5.6.4)



=



(2.32



= 2.31



X



10- 5



-



O) x 100



X



0.999



X 10- 3 pies ;s 2



El numero de Reynolds es



Re = 4Vy v



la eual tiene la misma forma de la ecuacion de Darcy-Weisbach (2.5.1) para resistencia al flujo



hl =



v2 f-L



4R 2g



4



(5.6.5)



2.31 X 10- 3 1.2 x 10- 5



X



=770



con un factor de friccion f = 961Re en el eual el numero de Reynolds es Re = 4 VRlv y el radio hidraulico es R = y. Para un flujo en laminas por unidad de ancho, R = area /(perimetro mojado) = y x 1/1 = y, tal como se reguiere. El flujo permanece laminar siempre y cuando R e ~ 2,000. Para un flujo laminar en laminas bajo lluvia, el faetor de friccion se incrementa con la intensidad de lluvia. Si se supone que f tiene la forma de CdRe, donde CL es un coefieiente de resistencia, los experimentos que se efectuaron en la Universidad de Illinois (Chow y Yen, 1976) arrojaron



luego el flujo es laminar. El coeficiente de resistencia CL esta dado por (5.6.6):



CL



= 96 + 108i°.4



= 96 +



108(1)°.4



= 204



El factor de frìcci6n es f = CJRe = 204/770 = 0.265 y la profundìdad del flujo se calcula utilizando la ecuacì6n (5.6.8),
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Solucion. El numero de Reynolds es Re = 4qo/v = 4 x 2.3.1 x 10-3/1.2 x 10-5 = 770 (flujo laminar) y Cl' = (f/8gS 0 )1/3 = (75/(8 x 32.2 x 0.05»)113 = 1.80. De (5.6.9) con m = 2/3



fq6)l/3



y= (
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8gS o



y = aqo



(2.31 x 10- 3)2]113 8 X 32.2 x ·0.05



= [0.265 x



= 1.80(2.31



= 0.031



= 0.0048 pies (0.06 pulg) La velocidad Vesta dada por



pies (004 pulg)



La velocidad es V = qo/y = 2.31 x 10-3/0.031 = 0.075 pies/s. Como puede notarse, este flujo es mas profundo y mas lento gue el flujo del plano liso del ejemplo 5.6.1.



V=~ y



Ejemplo 5.6.3 Calcule e1 eaudal por unidad de aneho, la profundidad y la velocidad al final de un tramo de asfalto de 200 pies, con pendiente 0.02, sujeto a una lluvia de lO pulg/h, con un coefieiente n de Manning de 0.015 y una viseosidad cinematica v de 1.2 x 10-5 pies 2 /s.



= 2.31 X 10- 3/0.0048 = 0.48 pies/s Estudios de campo del flujo superficial (Emmett, 1978) indican que el flujo es laminar pero gue la resistencia al flujo es alrededor de lO veces mayor gue la de estudios de laboratorio realizados en planos uniformes. El incremento en la resistencia al flujo se origina principalmente por la no uniformidad de la topografia y la vegetaei6n superfieial. La eeliaei6n (5.6.8) puede reeseribirse en una forma mas generaI y = aq~



x 10- 3)2/3



Solucion. El eaudal por unidad de aneho esta dado por la ecuaei6n (5.6.2) con i = lO pulg/h = 2.32 x 10-4 pies/s,f= O y () = tan-'(0.02) = 1. ISO, para el cual cos () = 1.00:



qo



Ci - f)L o cos ()



= 0.0464 cfs/pie



(5.6.9)



Para flujo laminar m = 2/3 Y a = (fI8gS o ) //3. Las estudios de Emmett indiean gue el factor de. fricci6n de Darcy-Weisbaeh festa en el rango 20-200 para flujo superfieial en condiciones de campo. Cuando el flujo se vuelve turbulento, el factor de frieci6nse independiza del numero de Reynolds y empieza a depender s610 de la rugosidad de la superficie. En este caso, la ecuaei6n de Manning (2.5.7) es aplicable para describir el flujo:



=



= 2.32 X 10- 4 X 200 X 1.00



El numero de Reynolds es Re = 4qolv = 4 x 0.046/(1.2 X 10- 5 ) = 15,333, luego el flujo es turbulento. La profundidad de flujo esta dada por la ecuaci6ri (5.6.9) con Cl' (nl1.49Si{2)3/5 = [0.015/(1.49 x 0.02 1/2 )J3/5 = 0.205 Y m 0.6:



y = aq; = 0.205 X (0.0464)°·6 = 0.032 pies (004 pulg)



También,



(5.6.10)



V=~ Y



con R = y, Sf = So para flujo uniforme y qo para y doooe resulta



=



Vy. Esta ecuaci6n puede resolverse



0.0464 =--0.032 = 1.43 pies/s



(5.6.11) la eual tiene la forma generaI de (5.6.9) con a unidades del SI a = no. 6 /S8· 3.



I



= (n/l.49S~I2)3/)



y m = 3/5. Para las



Ejemplo 5.6.2 Calcule la profundidad de flujo y la velocidad de un caudal de 2.31 x 10- 3 cfs/pie (ancho) sobre césped con un factor de fricci6n de Darcy-Weisbachf = 75 y una pendiente de 5%. Utilice v = 1.2 x 10-5 pies 2 /s.



Flujo en canales El paso de flujo superficial hacia un canal puede verse como un flujo lateraC de la misma manera que los anteriores ejemplos consideran la precipitaci6n como un flujo lateral hacia la superficie de la cuenca. Considérese un canal de longitud Le gue es alimentado por el flujo superficial desde un plano tal como se muestra en la figura 5.6.2. El flujo superficial tiene un caudal qo por unidad de ancho, luego el caudal que llega al canal es Q = qoL c • Para calcular la profundidad y la veloeidad en varios puntos a lo largo del canal, es necesaria una soluci6n ite-rativa de la ecuaci6n de Manning. La ecuaci6n de Manning es
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donde el subindice j por fuera de los paréntesis indica que sus contenidos se evaluan para Y = Yj. La expresi6n para gradiente es litil en el método de Newton, donde, dada una alternativa de Y10 Yj+!. se escoge para satisfacer



df) _ 0- f(y); ( dy j - Yj + l - Yj



FIGURA 5.6.2 Flujo superficial desde un plano hacia un canal.



Q = 1.49S1l2 AR2/3 n o



(5.6.12)



Este valor Yj+! es el valor de y, en una grafica de f vs. Y, donde la tangente a la curva en Y = Yi interseca al eje harizontal, tal como se ilustra en la figura 5;6.3. Resolviendo (5.6.16) para Yi+'!, Yj + l



Soluci6n de la ecuaci6n de Manning utilizando el método de Newton No existe una soluci6n analftica generai de la ecuaci6n de Manning para determinar la profundidad de flujo dada una tasa de flujo, debido a que el area A y el radio hidraulico R pueden ser funciones complejas de la profundidad. El método de Newton puede aplicarse iterativamente para dar una soluci6n numérica. Sup6ngase que se selecciona la profundidad Yj en la iteraci6n j y que se calcula una tasa de flujo Qj a partir de (5.6.12), utilizando el area y el radio hidraulico correspondientes a Yj . Este Qj se compara con el flujo reaI Q; el objetivo es seleccionar Y de tal manera que el error



(5.6.16)



=



Yj -



f(y) -wt:fy);



(5.6.17)



que es la ecuaci6n fundamental del método de Newton. Las iteraclOnes se contmùan hasta que no exista un cambio significativo en Y; esto ocurre cuando el errar f(y) es bastante cercano a cero. Sustituyendo en (5.6.17) a partir de las ecuaciones (5.6.13) y (5.6.15) resulta la ecuaci6n del método de Newton para resolver la ecuaci6n de Manning: Yj+l



_ _ 1- QIQj -Yj (-.2....dR + 3R dy A dy



l.dA)



(5.6.18)



j



(5.6.13) sea aceptablemente pequeno. El gradiente de f con respecto a Y es



df _~ dYj - dYj



Error



f= QrQ



(5.6.14)



debido a que Q es una constante. Por consiguiente, suponiendo que el coeficiente n de Manning es constante,



Of-----..L--~-~--------+



y.



(5.6.15)



)



FIGURA 5.6.3 El método de Newton extrapola la tangente de la funci6n de error en la profundidad actual Yi para obtener la profundidad Yj+! para la siguiente iteraci6n.
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Para un canal rectangular A = BwY Y R = Bwy/(B w + 2y) donde B w es el ancho del canal; después de alguna manipulacion, (5.6.18) se convierte en
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l.0



0.8



. _. _ .1 - Q/ Qj Y] + l - Y] (5B w + 6Yj



)



0.6



3Yj(B w + 2Yj)



Algunos valores para la funci6n de forma del canal [(2/3R)(dR/dy) para otras secciones transversales se establecen en la tabla 5.6.1 .



+



(IiA)(dA/dy)]



0.4



0.2



Ejemplo 5.6.4 Calcule la profundidad de flujo en un canal rectangular de 2 pies de ancho gue tiene n = 0.015, So = 0.025 y Q = 9.26 cfs.



FIGURA 5.6.4 Hidrograma adimensional para flujo superficial. El flujo permanente qc se obtiene en el tiempo de equilibrio t('. (Segun Izzard, 1946).



O--r-.......-::'---r-----,----.--------r-----. O 0.2 0.4 0.6 0.8 1.0 t/t c



Soluci6n.



Q. = 1.49 S 1/2 n



J



=



o



(B w y;)5/3 (BI'.' + 2Yj)2/3



Soluci6n. El método del ejemplo 5.6.4 se aplica repetitivamente para calcular y con Q :;; 0.00926L. La velocidad es V = Q/B"y = Q/2y.



1.49 (0.025)1/2 (2Yj)513 0.015 (2 + 2Yj)2/3 31.41Yi (l



5/3



(5.6.19)



+ Yj)2/3



También,



~ dR 3R dy



+ 1.. dA = __5_B...:.;..w_+----=6Y~i_ A dy 3Yj(B w + 2Yj)



+ 6Yj 3Yj(2 + 2Yj) lO



Distancia a lo largo del canal, L (pies)



O 200



Caudal (cfs)



Profundidad y (pies) Velocidad V (pies)



400



600



800



1,000



O 1.85



3.70



5.56



7.41



9.26



O 0.20



0.31



0.41



0.49



0.58



O 4.63



5.97



6.86



7.56



8.02



= 1.667 + Yi Yj(l + Yj) de la ecuaci6n (5.6.18)



_ Yj + l



-



Yj



_ Cl - 9.26/Q;) Y; Cl + Yj) 1.667 + Yj



(5.6.20)



Escogiendo un va10r de prueba arbitrario inicial de YI = 1.00 pie, la soluci6n con tres cifras significativas se encuentra después de tres iteraciones resolviendo sucesivamente (5.6.19) y (5.6.20) para Qj Y Yj + [. El resultado es Y = 0.58 pies.



2



3



4



lteraci6nj



1



Yj (pies)



1.00



0.601



0.577



0.577



Qj (cfs)



19.79



9.82



9.26



9.26



En esta secci6n, los ejemplos suponen un flujo permanente en la cuenca. En la realidad, bajo una lluvia de intensidad constante, el flujo permanente de equilibrio se alcanza asintoticamente en la forma que se ilustra en la figura 5.6.4. Luego, el flujo varia tanto en el tiempo como en el espacio en la superficie de la cuenca y en el canal.



5.7 TIEMPO DE TRANSITO El tiempo de transito del flujo desde un punto de la cuenca hasta otro puede deducirse a partir de la distancia y la velocidad de flujo. Si dos puntos a lo largo de una corriente estan separados por una distancia L, y la velocidad a lo largo de.la linea de corriente es v(l) donde l es la distancia a lo largo de la trayectoria, entonces el tiempo de transito t esta dado por di



Ejemplo 5.6.5 Calcu1e la velocidad Y profundidad de flujo cada 200 pies a lo largo de un canal rectangular de 1,000 pies de largo Y 2 pies de ancho, con rugosidad de n :;; 0.015 Y pendiente de S :;; 0.025, alimentado por un flujo lateral de 0.00926 cfs/pie.



r



= v(l)dt (L



Jo dt = Jo



dI v(l)



(5.7.1)



 168 ~~



~N



O



-a ,~



u



I~~-I



i



.~II)' l



I



I



l






V



~ c:



i



:'il



I



-ti ---+



----..



CD



I ~



'"8~ ~



~



Ne



-IN



-100



il~



-----



"':le



,....----,



----.. ____ ~IN



.. :::



I



[Il



'------'



-1"-



O



~ ~



N



.,., "~ ~



I S'



----.. RI-J



----



~



" + I & " 


C"'l



~



~



~



N



~



~



C"'l



169



AGUA SUPERFICTAL



I



O



"I



t-



~



u



f



O



di



(5.7.2)



v(/)



N



Il



Si se supone que la velocidad 1,2, ... ,1, entonces
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"



O 'O



I



t=



1'- "'-I



r



o



:; bi)



CQ



"



~~



D "



~



l~ Il,



~



N



N



_ "



~ ~~ N



~



_



~



ID



O






N



N



~



'"



~



1 11



'_"



1



N



~



+ + -



N



~



N



+



"



~



~ ~~ ~N



+



R +



"



"



~



~



N



+



~



~



~ N



N



+



"



+ ~"



$' + ?::. N + 'tl"



'tl



"



'tl



'tl



~



N



~" ?::. N ;;



~



O;;



:::



N



o::l



""



"



"al



~



't::l



'"o .....



"" S



1 ......



"" :;o ... 'S" u



bi)



o::l Cl.



I>:: '"o::l "



;:..., .... 1



[]i l r "Cl



"



~



'tl



~IR "+



R +



•



'tl



'tl



" 'tl



$'~ + +



"



'tl



""



'tl'tl



.,.,';;:: C"'l



.;: "" ..... ,"" S



llJl



...l""



=


..... 


~ N ci.



..:



CQ



et:



'u"



.c=



'""



00



"


,-



2 ;:; 'Oo



""



'2 'O'E'" '"



Q.,



-;;;



o



.~



-a



o 'i3 .tJ



'"



I>::



.'" :E



o



.c::



'u



1f



u o.. «:" "~



~1-6'



-I"" +



~1-6' ~"=: NC"'l



TABLA 5.7.1 Velocidades promedio aproximadas en pies/s del flujo de escorrentla para calcular el tiempo de concentraci6n



d' v;



Bosques



0-1.5



1.5- 2.5



2.5- 3.25



3.25-



Pastizales



0-2.5



2.5- 3.5



3.5- 4.25



4.25-



0-3.0



3.0- 4.5



4.5- 5.5



5.5-



0-8.5



8.5-13.5



No concentrado*



;..



Z



Cultivos



i ~



Pavimentos



::



Concentrado**



.g



":2i2



12-



4-7



~



i



8-11



0-3



~



~



Pendiente en porcentaje



Descripci6n del curso de agua



N



13.5-17



17-



Canal de salida -la ecuaci6n de Manning determina la velocidad
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(5.7.3)



Las velocidades que se aplican en la ecuaci6n (5.7.3) pueden calcularse usando los métodos descritos en la secci6n 5.6, o haciendo referencia a la tabla 5.7.1. Debido al tiempo de transito hasta la salida de la cuenca, solamente parte de ésta puede contribuir al flujo de agua superficial en un momento dado t después del inicio de la precipitaci6n. El crecimiento del area que contribuye puede visualizarse en la figura 5.7.1. Si una lluvia de intensidad constante comienza y continua indefinidamente, entonces el area rodeada por la !fnea discontinua designada tI contribui-
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Canal natural no bien definido



0-2



2-4



4-7



7-



* Esta condici6n usualmente ocurre en las partes superiores de la cuenca antes de que el f1ujo superficial se acumule en una canal. ** Estos valores varfan con el tamano del canal y otras condiciones. Cuando sea posible, deben hacerse determinaciones mas precisas para condiciones particulares mediante la ecuaci6n de velocidad en canales de Manning. (Fuente: Drainage Manual, Texas Highway Department, tabla VII, p. II-28, 1970).
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to a lo largo de los 100 pies de pastizales es .1t = ~liv = 100/3.0 = 33 s. Para el canal rectangular, en el ejemplo 5.6.5 se calcularon las velocidades en intervalos de 200 pies. El tiempo de transito para cada intervalo se calcula utilizando la velocidad promedio en dicho intervalo. Por ejemplo, para los primeros 200 pies, ~t ::: ~l/v::: 200/2.32 ::: 86.2 s. Esto arroja un tiempo de transito total de 208.5 spara el canal, tal como se muestra en la tabla 5.7.2. El tiempo de concentracion te es la suma de los tiempos de transito en el pastizal y en el canal, o 33 + 209 ::: 242s ::: 4 min.



----:::".B



5.8 REDES DE RIOS FIGURA 5.7.1 Las isocronas en tI Y t 2 definen el area contribuyente al flujo a la salida de la cuenca para Iluvias de duracinn ti Y t2' El tiempo de concentraci6n te es el tiempo de flujo desde el punto mas alejado de la cuenca (A) hasta la salida (B).



ra al flujo superficial a la salida de la cuenca después del tiempo tI; de forma analoga, .el area rodeada por la linea designada t2 contribuira al flujo superficial después del tiempo t2 . Las fronteras de estas areas contribuyentes son Ifneas de tiempo iguaI de flujo hacia la salida y se denominan isocronas. El tiempo para el cual toda la cuenca empieza a contribuir esel tiempo de concentracion Te ; este es el tiempo de flujo desde el punto mas alejado hasta la salida de la cuenca. Ejemplo 5.7.1 Calcule el tiempo de concentraci6n de una cuenca en la cualla trayectoria de flujo mas largo cubre 100 pies de pastizales con una pendiente del 5%, luego entra en un canal rectangular de l,ODO pies de largo por 2 pies de ancho, con coeficiente de rugosidad n ::: 0.015 y pendiente del 2.5%, el cual recibe un flujo lateral de 0.00926 cfs/pie.



Solucion. De la tabla 5.7.1, los pastizales con pendiente del 5% tienen velocidades de flujo en el rango 2.5-3.5 pies/s. Utilice una velocidad de 3.0 pies/s. El tiempo de transi-



TABLA 5.7.2



Tiempo de transito en un canal (ejemplo 5.7.1)



Velocidad calculada V (pies/s) Velocidad promedio il (pies/s) Tiempo



de



400



600



800



Los canales reconocibles mas pequefios se designan como de orden l; normalmente estos canales fluyen solo durante tiempo humedo. Cuando gos canales de orden l se unen, resulta un canal de orden 2 hacia aguas abajo; en generai, cuando dos canales de orden i se unen, resulta un canal de orden i + 1. Cuando un canal de orden bajo se une con un canal de orden mayor~ el canal resultante hacia aguas abajo retiene el mayor de 108 dos ordenes. El orden de la cuenca de drenaje es el mismq del rfo a su salida I, el mayor orden en la cuenca. . En la figura 5.8.1 se muestra un ejemplo de este sistema de c1asificaci6n para una pequefia cuenca en Texas. Horton (1945) encontr6 empfricamente que la relaci6n de bifurcaci6n RB~ o relaci6n del numero N i de canales de orden i y el numero N i + 1 de canales de orden i + 1, es relativamente constante de un orden a otro. Esta es la ley de Horton de numeros de rios':



1,000



1, 2~ ... ,[ - 1 200



iJ./



~lJV(s)



200



O



Distancia a lo largo del canal, l (pies)



En mecanica de fluidos, el estudio de la similaridad de flujos en sistemas de diferente tamafio es una herramienta importante para relacionar los resultados de estudios hechos en modelos de pequefia escala para aplicarlos a prototipos de gran escala. En hidrologfa, la geomolfologia de la cuenca, o estudio cuantitativo de la forma del terreno superficial, se utiliza para hacer medidas de similaridad geométrica entre cuencas, especialmente entre sus redes de rfos. Horton (1945) dio origen al estudio cuantitativo de redes de rfos. Desarro1l6 un sistema para ordenar las redes de rfos y derivo algunas leyes al relacionar el llllmero y la longitud de los rfos de diferente orden. El sistema de ordenamiento de r108 de Horton, levemente modificada por Strahler (1964), es como sigue:



transito



.1t



=



200 4.63



O



200 5.97



2.32



5.30



86.2



37.7



200 6.86



6.42 31.2



7.56 7.21 27.7



(5.8.1)



200 8.02 7.79 25.7 (L I:::. t



= 208.5



s)



Como ejemplo, en la figura 5.8.1, N 1 = 28, N 2 = 5 Y N 3 = 1; luego NrlN 2 = 5.6 Y N 2/N3 = 5.0. El valor te6rico minimo para la relaci6n de bifurcaci6n es 2, y 108 valores se localizan tfpicalnente en el rango 3-5 (Strahler, 1964). El promedio de longitud de 108 rfos de cada orden, Li, puede caIcularse midiendo la longitud de cada una de las corrientes. Horton propus6 la ley de longitudes de rio en la cual las longitudes promedio de ff08 de 6rdenes sucesivos estan relacionados por medio de la relacion de longitud R L :
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E~tas relaciones se calculan graficando los valores de N i, Li Y Ai en una escala logarftmica contra el orden del fio en una escala lineal, tal como se muestra para dos cuencas venezolanas en la figura 5.8.2. Las relaciones RB , RL Y RA se calculan utilizando las pendientes de las lineas en estas gnificas. La cuenca Mamon 5 es una subcuenca de la cuenca Mamon (véase la figura 5.8.3). La consistencia de R B , R L Y R A , entre las dos cuencas demuestra su similaridad geométrica. Se han realizado estudios para relacionar las caracteristicas de hidrogramas de creciente con 10s panimetros de las redes de rios (Rodriguez-Iturbe y Valdés, 1979; Gupta, Waymire y Wang, 1980; Gupta, Rodrfguez-Iturbe y Wood, 1986). Otr08 parametro8 utiles para analisis hidr610gicos son la densidad de drenaje y la longitud de flujo superficial (Smart, 1972). La densidad de drenaje D es la relacian de la longitud total de eanales en una cuenca con respeeto a su area



1=3



I



Ni



LLLij ;=1 j=l



D=



Convenciones Frontera Corriente de orden 3 Corriente de orden 2 Corriente de orden l



(5.8.4)



AI



donde Li} es la longitud del fio j-ésimo de orden i. Si los rios se alimentan por flujo superficial hortoniano desde toda su area eontribuyente, entonees la longitud promedio de flujo superficial, Lo, se da aproximadamente por



1 2D
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(5.8.5)
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FIGURA 5.8.1



E C-



Cuenca del riachuelo MiUer, condado BIanco, Texas, mostrando la delineaci6n de 6rdenes de doso 0.1



L + L·I



-i -1 =RL



0.1



(5.8.2) 0.0 I



-'------.,.-~-----,--+--------'-



Utilizando un raciocinio similar, Schumm (1956) propuso la ley de areas de rlos para relacionar las areas -promedio Ai que se drenan por rfos de 6rdenes sucesivos



(5.8.3)
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Orden i



o.]



0.01
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4 Orden i
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FIGURA 5.8.2 Panimetros geomorfol6gicos para las cuencas Mam6n. (Fuente: Valdés, Fiallo y Rodriguez-Iturbe, p. 1123, 1979. Copyright de la American Geophysical Union).
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S ubcuenca Mam6n 5 (area 3.2 km 2 )



FIGURA 5.8.3 Area de drenaje c,le la cuenca Mam6n en Venezuela. (Fuente: Valdés, Fiallo y Rodrfguez-Iturbe, p. 1123,1979. Copyright de la American Geophysical Dnion).



Shreve (1966) demostr6 que las leyes de rfos de Horton resultan de las combinaciones mas probables de canales en una red, si se hace el proceso de combinaci6n aleatorio utilizando todas las combinaciones posibles.
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PROBLEMAS 5.2.1 5.2.2



Si Q(t) = Qoe- Ct - IOJ/k describe la recesi6n de un flujo base en un rio, demuestre que el almacenamiento SU) que alimenta el flujo base esta dado por SU) = kQ(t). El flujo base en un rio es de 100 cfs el primero de julio y 80 cfs el dia 10 del mismo mes. Estudios previos de la recesi6n del flujo base en este rio han demostrado que sigue el modelo de embalse lineal. Si no hay lluvia durante este mes, calcule la tasa de flujo el 31 de julio y el volumen de agua en el almacenamiento subsuperficial el primero y el 31 de julio.
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El hidrograma dc caudal a la salida de una cuenca de drenaje de 300 acres es como se muestra: Tiempo (h) Candal (cfs)



5.3.1



o 102



1 2 100 98



5.4.1 5.4.2 5.4.3 5.4.4 5.4.5



5.4.6 5.4.7



5 630



6 460



7 330



8 210



9 ISO



lO 105



Il 75



12 60



5.4.8



e



e.



1



1.05 O



2 1.28 30



3 0.80 60



4 0.75 45



5 0.70 30



6 0.60 15



Tiempo (h)



123



4



5



6



Lluvia acnmulada (mm)



25



140



160



180



115



SCS Grupo hidrologico del suelo



le



7



O O



Determine el hidrograma de escorrentla directa, el fndice 



70



Tiempo (h)



0,...0.5 3.0



0.5-1.0 1.5



1.5-2.0



1.0



0.5



B



C



D



(pulg/h)



1.00



0.50



0.25



0.10



fa (pulg/h) k (h-I)



10.00



8.00



5.00



3.00



2.00



2.00



2.00



2.00



0.2



0.2



0.2



0.2



Para el siguiente hietograma de tormenta, determine el hietograma del exceso de precìpitacion, la infiltracion acumuladay la profundidad de exceso de lluvia para el sue10 del grupo hidrol6gico A. .



5.4.9 5.4.10



5.4.11



1.0-1.5



A



Almacenamiento en depresiones (pulg)



Resuelva el problema 5.4.5 si el suelo se describe por la ecuacion de Philip con S == 50 mm . h- 1/ 2 Y K = 20 mm/h. Determine el hietograma de exceso de precipitacion para el siguicnte hietograma de tormenta.



Intensidad de lIuvia (pulg/h)



Puede aplicarse la ecuaci6n de Horton, con fo = 3.0 pulg/h, J,. = 0.53 pulg/h y k == 4.182 h I. Determine las curvas de infiltraci6n y precipitaci6n acumuladas y represéntelas graficamente. Igualmente, grafique la tasa de infiltraci6n y el hietograma de exceso de precipitacion. l,eual es la profundidad total de exceso de precipitaci6n? Terstriep y Stall (1974) desarrollaron curvas de infiltracion estandares para un tipo de césped para cada uno de los grupos hidrologicos de suelos del U .S. Soil Conservation Service. Estas curvas de infiltracion estandar, que se utilizan en el modelo ILLUDAS (véase el capftulo 15), se basan en la ecuaci6n de Horton con los siguientes parametros:



Determine el f1ujo base utilizando el método de la lfnea recta, el método de f1ujo base fijo y el método de la pendiente variable. Suponga N = 5 horas para el método de flujo base fijo. Para la siguiente informaci6n de lluvia-escorrentfa, determine el Indice y la curva de infiltraci6n acumulada basada en el fndice Determine también el exceso de precipitaci6n acumulada como funci6n del tiempo. Grafigue estas curvas. El area de la cuenca es de 0.2 mj2. Tiempo (h) Tasa de lIuvia (pulg/h) Escorrentia directa (cfs)



5.3.2



3 4 220 512
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Tiempo (h)



0,...0.5



0.5-1.0



1.0-1.5



1.5-2.0



2.0-5.0



Tasa de lIuvia (pulg/h)



lO



5



3



2



0.5



Resuelva el problema 5.4.8 para cada uno de los grupos hidrol6gicos de suelo y compare las profundidades caIculadas de exceso de precipitaci6n. Resuelva el problema 5.4.8 para el siguiente hietograma de precipitaci6n.



Tiempo (h)



0-2.0



2.0-4.0



4.0-5.0



Tasa de lIuvia (pulg/h)



2



1.5



0.5



Demuestre gue para infiltracion bajo las condiciones de encharcamiento descritas por la ecuaci6n de Green-Ampt, la infiltracion gue se acumula al final del intervalo de tiempo F t + t.t, esta dada por



Ft +!:1t - Ft 5.4.12



.1, AO "f' t.J.



In



[FtF+!:1t + ljJ ~O] -- Kt.J.t t + ljJ ~ O A



Deduzca las ecuaciones (l) y (2) en la tabla 5.4.1 para F t + mente, en la ecuacion de infiltracion de Horton.



t.t



Y it +



t.t



respectiva-
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5.4.13 5.5.1



Dcduzca las ecuacioncs (l) Y (2) en la tabla 5.4. I para F I + .11 Y .fl + .11 rcspccti vamente, en la ecuaci6n de infiitraci6n de Philip. Determine las abstracciones acumuladas para la tormenta de diserio de 25 afios dI'" Austin, Texas, dada a continuaci6n, para los numeros de curva SCS de 75 y 90. Utilice el método SCS y dibuje estas dos curvas de abstracciones acumuladas en una gnifica. Calcule el exceso de precipitaci6n acumulada contra el tiempo y el hietograma de exceso de precipitaci6n para cada numero de curva. Represente en una grafica los hietogramas de exceso de precipitaci6n para los dos numeros de curva.



Profundidades de lluvia para tormentas de disefio (pulg) 20



30



40



50



60



70



80



90



100



10-anos



0.070



0.083



0.104



0.126



0.146



0.170



0.250



0.450



1.250



0.650



25-afios



0.105



0.122



0.140



0.167



0.173



0.225



0.306



0.510



1.417



0.783



10O·anos 0.138



0.155



0.168



0.203



0.250



0.332



0.429



0.665



1.700



0.935



Minutos



110



120



130



140



150



160



170



180



Totalcs



lO-anos



0.317



0.203



0.164



0.142



0,112



0.093



0.073



0.067



4.470



25-afi05



0.417



0.297



0.192



0.170



0.143



0.126



0.119



0.099



5.511



100-afios



0.513



0.373



0.293



0.243



0.182



0.159



0.147



0.135



7.020



- - - - _...



5.5.2 5.5.3 5.5.4



5.5.5



5.5.6 5.5.7 5.5.8



5.6.1



_~



Resuelva el problema 5.5.1 para la tormenta de disefio de lO afios: Resue:lva el problema 5.5.1 para la tormenta de disefio de 100 afios. a) Calcule la escorrentfa originada por una lluvia de 7 pulg en una cuenca de 1,500 acres gue tiene grupos hidrol6gicos de suelos que son 40 por ciento Grupo A, 40% Grupo B y 20% Grupo C, intercalados a lo largo de la cuenca. El uso de la tierra es 90% area residencial, la cual es 30% impermeable, y 10% de caminos pavimentados con cunetas. Suponga condiciones AMC Il. b) ~Cual era la escorrentia para la misma cuenca y el mismo evento de lluvia antes de su urbanizaci6n? El uso de la tierra anterior era de pastizales en condiciones pobres. Una cuenca de 200 acres es 40% tierra para cultivos y 60% tierra urbana. El area de agricultura es 40% de area cultivada con tratamientos de co?servaci6n, 35% ,de pra: deras en buena condici6n y 25% de bosques con buena cublerta vegetaI. El area urbana es residencial: el 60% es de lotes de ~ acre, el 25% es de lotes de ~ acre y el 15% es de calles y caminos con cunetas y alcantarillados de aguas lluvias. El suelo de toda la cuenca pertenece al grupo hidro16gico B. Calcule la escorrentia de esta cuenca para una l1uvia de 5 pulg. Suponga condiciones AMC IL Resuelva el problema 5.5.5 si la condici6n de humedad es a) AMC I, Y b) AMC III. Para la informaci6n de lluvia-escorrentia dada en el problema 5.3.1, utilice e1 método SCS para abstracciones con el fin de determinar el numero de curva SCS representativo para esta cuenca suponiendo AMC Il. Considerando la informaci6n de lluvia-escorrentia del problema 5.3.1 y utilizando el numero de curva determinado en el problema 5.5.7, determine la infiltraci6n aeumulada y el exceso de precipitaci6n acumulado como funciones del tiempo. Grafique estas curvas. Calcule la profundidad de flujo uniforme en un canal trapezoidal con n = 0.025, So = 0.0005 y Q = 30 cfs. El ancho de su base es 4 pies y las pendientes laterales san l:z 1:3.



=



5.6.3



5.6.4 5.6.5 5.7.1



10



Minutos



5.6.2



5.8.1 5.8.2
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Calcule la profundidad de flujo uniforme en un canal triangular con n = 0.025, So = 0.0004, Q = 10 cfs y pendientes laterales de l:z = 1:4. Una lluvia con intensidad de 3 pulg/h cae sobre un plano uniforme, suave e impermeable gue tiene 50 pies de largo y una pendiente del 1%. Calcule el caudal por unidad de ancho, la profundidad y la vclocidad de tlujo en el extremo inferior del plano. Utilice v = 1.2 X 10~5 pies 2js y n :::: 0.015. Resuelva el problema 5.6.3, si la lluvia tiene una intensidad de lO pulg/h. Resuelva el problema 5.6.3, si la lluvia cae sobre un pasto con una tasa de infiltracian de 0.5 pulg/h y un eoeficiente de rugosidad de Darcy-Weisbachf:::: 100. Resuelva el ejemplo 5.7.1, si la longitud del flujo sobre el pastizal es de 50 pies y el canal tiene 500 pies de largo. Determine la relaci6n de longitud R L para la cuenea del riachuelo Miller en la figura 5.8.1. Determine la densidad de drenaje y la longitud promedio de tlujo superficial para la cuenca del riachuelo Miller en la figura 5.8.1.
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6.1 SECUENCIA DE LA MEDICION HIDROLOGICA



MEDICIONES HIDROLOGICAS



Las mediciones hidrologicas se haceo con el fin de obtener informaci6n de los procesos hidrol6gicos. Esta informaci6n se utiliza para entender mejor estos procesosy como informaci6n de entrada en modelos de simulaci6n hidrol6gica para disenò, analisis y torna de decisiones. La Década Hidrol6gica Internacional (1965-1974) fomento una rapida expansi6n de la recolecci6n de informaci6n hidrologica en todo el mundo, y ahora es una practica rutinaria el almacenar informaci6n hidrologica en computadores y tenerla disponible en formas lefbles en maquinas, como en cintas o en discos magnéticos. Estos dos desarrollos, la expansion y la computarizacion de la informaci6n hidrol6gica, han puesto a disposiei6n de los hidr6logos una gran cantidad de informaci6n, la eual permite estudios con mayores detalles y precisi6n con respeeto a anos anteriores. Los recientes avances en electr6nica permiten que la informaci6n se mida y se analice al mismo tiempo que oeurre el evento, con prop6sitos c?mo la predicci6n de crecientes y las alertas tempranas de inundaciones. El prop6SIto de este eapitulo es estudiar la secuencia de pasos involuerados en la medici6n hidrol6gica, desde la observaeion del proeeso hasta la recepci6n de la informaci6n por parte del us uario. Los procesos hidrol6gicos vadan en el espacio y en el tiempo, y tienen un canicter aleatorio o probahilfstico. La precipitaci6n es la fuerza motriz de la fase terrestre del ciclo hidrol6gico, y la naturaleza aleatoria de la precipitaci6n hace que la predicci6n de los procesos hidrol6gicos resultantes (por ejemplo, flujo superficial, evaporaci6n y caudal) para un tiempo futuro siempre esté sujeta a un grado de incertidumbre que es mayor en comparaci6n con la predicci6n del comportamiento futuro de suelos o estrueturas de edificios, por ejemplo. Estas incertidumbres generan el requerimiento de que las mediciones hidrol6gieas sean observaciones hechas en el lugar de interés o cerca de éste, de tal manera que las eonclusiones puedan sacarse directamente de observaciones in situo 180



A pes.ar de gue los procesos hidrologicos varian continuamente en el tiempo y en el espacIO, estos son usualmente medidos como mue,,'tras puntuales, es decir, mediciones hechas a través del tiempo en lugares fijos del espacio. Por ejemplo, la lluvia varia continuamente en el espacio de una cuenca, pero un pluviometro mide la lluvia en un punto especifico de la euenea. La informaci6n resultante forma una serie de tiempo, la eual puede utilizarse para analisis estadfstico. En anos recientes se ha progresado en la medieian de muestras distribuidas a l~ largo de una linea o area en el espacio en un momento especffico del tiempo. Por e]emplo, algunos estimati vas de la cubierta de nieve en invierno se hacen midiendo desde un aeroplano que vuela sobre el campo de nieve la radiacion reflejada por ésta. La informaci6n resultante forma una serie espacia!. Las muestras distribuidas usualmente se miden a cierta distancia del fen6meno gue esta siendo observado, lo gue se denomina percepci6n remota. Sin importar si la informacion se mide como una serie de tiempo o como una serie espacial, siempre se sigue una secuencia similar. En la figura 6.1.1 se muestra la secuencia de pasos que se sigue comunmente para la medicion hidrol6gica, comenzando con el aparato fisico gue percibe o reacciona al fenomeno fisico y terminando con el envfo de informaci6n al usuario. Estos pasos se describen a continuacion. l. Percepci6n. Un sensor es un in strumento gue convierte el niveI o intensidad del fenomeno en una senal observable. Por ejemplo, un term6metro de mercurio percibe la temperatura a través de la expansion o contracci6n del volumen del mercurio dentro de un tubo delgado; un pluvi6metro de almacenamiento recolecta la l1uvia en un tangue o tubo. Las sensores pueden ser directos o indirectos. Un sensor directo mide el fenomeno mismo, tal como ocune en el pluvi6metro de almacenamiento; un sensor indirecto mide una variable relacionada con el fen6meno, tal como ocurre en el termometro de mercurio. Muchas variables hidrol6gicas se miden indirectamente, incluyendo los caudales, la temperatura y la radiaciano En las seccionessubsiguientes de este capitulo se discuten los sensores para las principales variables hidrol6gicas. 2. Registro. Un registrador es un aparato o procedimiento que se utiliza para preservar la senal producida por un sensor. El registro manual involucra simplemente a un observador gue torna notas del sensor para referencias futuras. La mayor parte de la informaci6n de lluvia disponible se torna por observadores que leen el niveI en pluvi6metros de almacenamiento cada dia a una hora fija (por ejemplo 9 a.m.). El registro automatico reguiere un aparato que acepte la senal del sensor y la almacene en una grafica de papel o en una cinta perforada, o en memorias electronicas, como discos o cintas rnagnéticas. Las registros en papel requieren de un sistema mecanico de poleas o palancas para convertir el movimiento del sensor en el movimiento de una piuma sobre la grafica o de un mecanismo de perforaci6n sobre una cinta de papel. La figura 6.1.2 muestra graficas hidrol6gicas en papel y grabadoras de cinta de uso comun. Historicamente, las graficas fueron 10s primeros registros de uso amplio en hidrologfa; todavfa se utilizan cuando se necesita una imagen visual directa del registro, pero tienen la gran desventaja de que la conversi6n del ~egistro de la grafica a una forma computarizada es un procedimiento tedioso, que Involucra el seguimiento manual de la linea en la grafica y la grabaci6n de los puntos donde ésta cambia de direccian. En contraste, 10s registros de cinta de papel pueden ser lefdos directamente por un computador. Las cintas de papel de dieciséis
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Transforma la intensidad del fenomeno en una sefial observable



Hace un registro electronico o en papel de la sefial



Traslada el registro a un lugar de procesamiento centraI



Convierte el registro en una secuencia de informaci6n computarizada



Verifica la informaci6n y elimina errores e informacion redundante



Archiva la informacion en cinta o disco magnético



FIGURA 6.1.2 a)



Recupera la informaci6n en la forma requerida



FIGURA 6.1.1 Usuario de la informaci6n



Secuencia de la medici6n hidrologica.



pistas san actualmente la forma de registro hidrol6gico automatico mas difundida, pero se eshln empezando a adoptar 10s sistemas de almacenamiento electr6nico; puede esperarse que el uso de estos ultimos se extienda debido a su conveniencia y a que no necesitan sistemas mecanicos para convertir la sefial del sensor al registrador. 3. Transmisi6n. La transmisi6n es la transferencia de un registro desde un sitio remoto hacia un lugar centraI. La transmisi6n puede efectuarse rutinariamente, como en el cambio de una grafica o cinta en un registradora intervalos regulares (desde una semana a varios meses de duraci6n) y el transporte de 10s registros hacia el lugar centraI. Un area de rapido desarrollo en hidrologia es la transmisi6n en tiempo real de la informaci6n a través de redes de microondas, satélites o lfneas telef6nicas. Cuando la informaci6n se necesita, el sitio de registro es "encuestado" por ei Iugar centraI; ei aparato de registro tiene hl informaci6n almacenada electr6nicamente y la envfa hacia el sitio centraI en forma inmediata. Los transmisores de microondas operan con ondas electromagnéticas de Iongitudes de onda relativamen-



Registrador digitai para informacion hidrol6gica. El papel de 16 pistas se mueve verticalmente detnis de la platina de metal mostrada en e"l centro de la fotograffa. A intervalos predeterminados (usualmente cada 15 minutos) la platina empuja el papel hacia atras contra un conjunto de agujas, una para cada pista del papel. Las agujas, a su vez, san empujadas contra dos ruedas dentadas; si la aguja choca con uno de los dientes, perfora un agujero en el papel, de lo contrario el papel queda en bianco. En esta forma se obtiene un patron de agujeros a través de las 16 pistas, 8 de las cuales se usan para registrar el nivei del fenomeno y 8 para registrar el momento en el eual el agujero fue hecho. Las ruedas dentadas, una para el tiempo y la otra para el niveI del fenomeno, rotan a medida que el tiempo pasa y el niveI del fenomeno cambia. (Fuente: T. J. Buchanan, U. S. Geological Survey. Publicada por primera vez como figura 3 en "Techniques of water-resaurces investigations of the United States Geological Survey", Libro 3, capftulo A6, U.S. Geological Survey, 1968).



te cortas (10- 1 a 10-3 m) las cua1es viajan directamente sobre la superficie terrestre con la ayuda de estaciones repetidoras; la transmisi6n de informaci6n a través de satélite usa ondas de radio ( 1 a 104 ID de longitud de onda) las cuales son reflejadas por el satélite cuya posici6n esta fija con rdaci6n a la superficie de la Tierra. La transmisi6n de informaci6n a través de microondas y satélites es valiosa para la producci6n de pron6sticos de inundaciones y para permitir acceso continuo a sitios de registro remotos que san diflciles de alcanzar por via terrestre. 4. Traducci6n. La traducci6n es la conversi6n de un registro desde su forma originai dada por el instrumento de campo a un registro computarizado para almacenamiento electr6nico permanente. Por ejemplo, existen traductores que leen registros en cinta de papel de 16 pistas y producen una sefial electr6nica en una forma lefble por computadores. Las lectoras de casete y los seguidores de graficas son otros aparatos de este tipo.
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6.2 MEDICléN DEL AGUA ATMOSFÉRICA Humedad atmosférica La medicion de la humedad en la alta atmosfera se hace utilizando una radiosonda, la cual consiste en un globo Ileno de helio al cual se incorpora el aparato de registro de temperatura, humedad y presion de aire. El globo es liberado, y a medida que asciende en la atmosfera envfa informacion hacia una estacion seguidora. En esta estacion el globo es seguido por medio de un radar a medida que asciende, lo cua] significa que la velocidad del viento puede medirse a varias elevaciones. La medida de la humedad atmosférica y de los parametros climaticos cerca de la superficie del terreno se lIeva a cabo en una estaci6n climatica. Una estacion climatica comunmente contiene, dentro de una caja con rejillas, term6metros para la medicion de las temperaturas maxima y minima del aire cada dia, y un termometro de bulbo seco y mojado lIamado higrometro, para medir la humedad; cerca se localizan los pluviometros, y algunas veces un tanque de evaporacion y un anemometro. Para la medicion detallada de variables climliticas se instalan estaciones especiales en el sitio de muestreo, en las cuales la informacion puede acumularse y enviarse a través de microondas a una estaci6n de registro centraI tal como se describio previamente. La medida de la radiacion se lIeva a cabo con un aparato conocido como radiometro, el cual se basa en el principio de que todo cuerpo negro tendra una temperatura proporcional a la cantidad de radiacion que recibe. Midiendo esta temperatura puede deducirse la intensidad de la radiacion incidente.



L1uvia FIGURA 6.1.2 b)



Registrador de graficas en papel, unido a un flotador para registrar la variaci6n de nivei de agua. Las subidas y bajadas del flotador mueven horizontalmente la piuma, paralela al frente del contenedor del registrador. El papel es movido hacia atnls del contenedor en forma continua a una velocidad baja, permitiendo que la pIuma trace un registro del nivei del agua en funci6n del tiempo. (Fuente: T. J. Buchanan, U. S. Geological Survey).



5. Edici6n. La edici6n es el proceso de verificar los registros traducidos al computador con el fin de corregir cualquier error obvio que pueda haber ocurrido durante cualquiera de los pasos previos. Algunos errores comunes incluyen desaciertos en la sincronizaci6n automatica de las medidas registradas e informaci6n perdida en la transmisi6n y en la traducci6n, la cual puede ser recuperada analizando directamente el registro hecho en el campo. 6. Almacenamiento. La informaci6n editada se almacena en un archivo de informacion computarizada tal como WATSTORE, operado por el U.S. Geological Survey, o el TNRIS (Texas Natural Resource Information System). Estos archivos contienen muchos millones de datos hidrol6gicos sistematicamente compilados en archivos indexados por la localizacion y secuenciados por el tiempo de la medici6n. 7. Recuperaci6n. La informacion puede ser recuperada por parte de los usuarios, ya sea en una forma leible por un computador, como una cinta magnética o un disco flexible, o una lista en pape!.



" La Iluvia se mide utilizando dos tipos de medidores: medidores sin registro y medido l'es con registro. Un medidor con registro es un aparato que registra automaticamente la profundidad de Iluvia en intervalos tan pequenos como un minuto de duracion. Los medidores sin registro se miden manualmente en intervalos de tiempo mayores. Generalmente estos medidores consisten en receptaculos abiertos con lados verticales, en los cuales la profundidad de precipitacion se mide usando un cilindro graduado o una vara de medici6n. Las dos tipos de medidores sin registro son los medidores estandar y los medidores de almacenamiento. Los medidores esuindar se utilizan generalmente para la medici6n de precipitaci6n diaria y estan compuestos por un colector localizado encima de un embudo el cual Ileva el agua a un tanque. Medidores de precipitacion, para lugares de los cuales solo se utilizan medidas semanales o mensuales, tienen un diseno similar al del tipo diario pero poseen un tanque con mayor capacidad. Los medidores de almacenamiento se utilizan para medir la Iluvia a lo largo de una estaci6n completa, usualmente en areas remotas y escasamente habitadas. Estos medidores estan compuestos de un colector localizado encima de un embudo que conduce el agua a un area de almacenamiento lo suficientemente grande como para contener todo el volumen de lIuvia de la estaci6n. Los medidores estandar son los aparatos de medici6n de informaci6n de l1uvia mas utilizados en hidrologia. Muchos miles de estos medidores son lefdos por observadores voluntarios y su informaci6n es registrada por los servicios climatol6gicoso Existen tres tipos de medidores con registro de uso generaI: el pluviografo de balanza, el pluviografo de flotador y el pluviografo de cubeta basculante. Un pluvi6grafo de balanza registra continuamente el peso de un tanque recibidor mas la
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FIGURA 6.2.1 Pluvi6metro registrador con la cubierta removida. El medidor registra el peso de la precipitaci6n recibida a través de la abertura circular, la cuai tiene cuatro pulgadas de diametro. (Fuente: L. A. Reed, U. S. Geological Survey. Publicado por primera vez como figura 2 en USGS Water Supply Paper 1798-M, 1976).



lluvia acumulada utilizando un mecanismo de re sorte o un sistema. de balanza (véase la figura 6.2.1). Estos medidores estan disefiados para prevenir pérdidas excesivas por evaporaci6n mediante la adici6n de aceite o cualquier otro material supresor de evaporaci6n para formar una pelfcula sobre la superficie. Los pluvi6grafos de balanza son muy utiles para los registros de nieve, .granizo y mezclas de lluvia y nieve. Un pluvi6grafo de flotador tiene una camara gue a su vez contiene un flotador gue sube verticalmente a medi da gue el nivei de agua en la camara aumenta. El movimiento vertical del flotador es convertido en el movimiento de una pIuma sobre un pape!. Con 'el fin de recolectar toda la lluvia gue cae, se utiliza un aparato de tipo sif6n para sacar el agua del medidor.
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Un pluvi6grafo de cubeta basculante utiliza dos cubetas (véase la figura 6.2.2). La lluvia primero Bena una de las cubetas, la cual se desbalancea dirigiendo el flujo de agua hacia la segunda cubeta. Este movimiento basculante de las cubetas es transmitido hacia el aparalo de registro, midiendo la intensidad de la lluvia. Sin importar si el medidor opera mediante el movimiento vertical de un flotador, la acumulaci6n de peso o el basculamiento de una cubeta, el movimiento puede registrarse. Se rota un papel de tambor o de cinta mediante un reloj electr6nico o de cuerda sobre el cual se coloca una pIuma cuyo movimiento esta unido al del flotador, al del aparato de pesaje o al del sistema de basculamiento de las cuhetas. El movimiento del mecanismo también puede convertirse en una sefial eléctrica y transmitirse a un recibidor distante. Los medidores de lluvia comunmente tienen un aparato cortaviento construido alrededor de ellos con el fin de minimizar la distorsi6n en la medici6n de lluvia causada por el patr6n de flujo de viento alrededor del medidor. El radar puede utilizarse para observar la localizaci6n y el movimiento de areas de precipitaci6n. AIgunos tipos de radares pueden dar estimaciones en tasas de lluvia sobre areas dentro del rango del radar (Organizaci6n Meteorol6gica MundiaI, 1981). El radar algunas veces se utiliza para proveer una imagen visual del patr6n de tormentas eléctricas productoras de lluvia y es particularmente (iti! para el seguimiento del movimiento de tornados. La introducci6n del radar digitaI a color ha hecho posible la medici6n de lluvia en tormentas eléctricas distantes con una mayor precision de lo gue era posible anteriormente. El fenomeno del cual depende el radar climatico es la reflexi6n de las microondas emitidas por el transmisor del radar, causada por las gotas de agua en una tormenta. El grado de reflexi6n se relaciona con la densidad de las gotas y, por consiguiente, con la intensidad de la lluvia.



Nieve La nieve se registra como parte de la precipitaci6n en los pluvi6metros. En las regiones donde existe una cubierta de nieve permanente, la medici6n de la profundidad y densidad de esta cubierta es importante para predecir la escorrentla que resultara cuando ésta se derrita. Esta medici6n se lleva a cabo mediante la medici6n topografica de los cursos de nieve, los cuales san secciones en la cubierta de nieve cuya profundidad se determina utilizando medidores que se han instalado antes de la calda de nieve. La densidad de la nieve puede determinarse perforando un agujero a través de la cubierta de nieve y midiendo la cantidad de agua liquida obtenida de la muestra. Se han desarrollado algunos aparatos automatizados para medir el peso de la nieve por encima de cierto punto en el suelo; éstos incluyen Las almohadas de nieve, las cuales miden la presi6n de la nieve en una almohada plastica llena con un fluido no congelante.



Intercepcion FIGURA 6.2.2 Pluvi6grafo de cubeta basculante. (Fuente: Ministry of Works and Developrnent, Nueva Zelanda).



La cantidad de precipitaci6n capturada por la vegetaci6n y los arboles se determina comparando la precipitaci6n en medidores localizados bajo la vegetaci6n con la precipitaci6n registrada en un lugar cercano y abierto. La precipitaci6n detenida por intercepci6n se disipa como flujo hacia abajo a lo largo de los troncos de los arbo-
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les y como evaporacion desde la superficie de las hojas. El flujo a lo largo de los ta110s de los arboles puede medirse por medio de aparatos de captura alrededor de éstos.



Registrador Baterfa -



Evaporaci6n



TABLA 6.2.1



Resumen de coeficientes de tanque (segun Linsley, Kohler y Paulhus 1982)



Felt Lake, California Ft. Collins, Colorado Lake Colorado City, Texas Lake Elsinora, Cal ifornia Lake Hefner, Oklahoma Lake Okeechobee, Florida Red Bluff Res., Texas



Ensamblaje del man6metro Cilindro de gas



El método mas comun para medir la evaporacion es el tanque de evaporacion. Existen varios tipos de tanque de evaporacion. Sin embargo, los que se usan en forma mas amplia son el tanque V.S. Class A, el tanque V.S.S.R. 001-3,000 Y el tanque de 20 m2 (Organizacion Meteorologica Mundial, 1981). El tanque Class Amide 25.4 cm (lO pulg) de profundidad y 120.67 cm (4 pies) de diametro y esta hecho de metal monel o de hierro galvanizado sin pintar. El tanque se coloca sobre soportes, demadera de tal manera que circule aire por debajo de él. El tangue U.S.S.R. GGI-3,OOO es un tanque de 61.8 cm de diametro con una base conica hecha en lamina de hierro galvanizado. El area superficial es de O. 3 m2~ el tanque tiene 60 cm de profundidad cerca de la pared y 68.5 cm de profundidad en el centro. Este tanque se entierra en cl suelo con su borde sobresaliendo aproximadamente 7.5 cm por encima del niveI del terreno. Adicionalmente al tanque, se utilizan otros instrumentos en las estaciones de evaporaci6n: 1) un anemometro localizado de l a 2 metros por encima del tanque, con el fin de determinar el movimiento del viento; 2) un pluviometro no registrador; 3) un termometro para medir la temperatura del agua en el tanque; 4) un term6metro para la temperatura del aire o un psicr6metro cuando se desea conocer la temperatura y la humedad del aire. Midiendo el niveI de agua en el tanque cada dia, la cantidad de evaporaci6n que ha ocurrido puede deducirse después de tener en cuenta la precipitaci6n durante ese dia. La profundidad del agua en el tanque se mide con una precision de un centésimo de pulgada utilizando una aguja medidora o adicionando la cantidad de agua necesaria para subir su niveI hasta un punto fijo. La evaporaci6n registrada en el tanque es mayor gue aquella gue hubiera sido registrada para la misma area sobre una superficie de agua en un lago muy grande. Por esta razon se determinan factores de ajuste o coeficientes de tanque para convertir la informaci6n registrada en tanques de evaporaci6n, para que corresponda a la evaporaci6n desde superficies grandes de aguas abiertas. La tabla 6.2.1 muestra los coeficientes de evaporaci6n de tanque para varios lugares.



Lugar:
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Coeficiente de tanque Class A 0.77 0.70 0.72 0.77 0.69 0.81 0.68



-



Tubo plastico



Orificio



FIGURA 6.3.1 a) Medici6n del niveI del agua utilizando un registrador de burbuja. El niveI del agua se mide como la presi6n en la corriente de burbujas de gas usando un manometro de mercurio. (Fuente: Rantz, et aL, voI. 1, figura 31, p-o 52, 1982).



Evapotranspiraci6n La evapotranspiraci6n o evaporaci6n desde la superficie terrestre mas la transpiracion a través de las hojas de las plantas puede medirse utilizando liszmetros. Un lisimetro es un tanque relleno, de suelo, en el cual se pIanta vegetaci6n semejante a la cubierta vegetaI circundante. La cantidad de evapotranspiraci6n desde el lisfmetro se mide teniendo en cuenta el balance hidrico de todas las entradas y salidas de humedad. En el lisfmetro se mide la precipitacion, el drenaje a través de su fondo y los cambios en el contenido de humedad del sue1o. La cantidad de evapotranspiracion es la necesaria para completar el balance de agua.



6.3 MEDICION DEL AGUA SUPERFICIAL Nivei de superficie del agua Las mediciones de niveI de superficie del agua incluyen niveles picos (de elevacion maxima de crecientes) y niveles como funci6n del tiempo. Estas mediciones pueden hacerse en forma manual o automatica. Los medidores de niveI maximo o maxzmetros se utilizan para obtener un registro del niveI maximo de creciente en lugares donde no existen medidores registradores o limnfmetros. Un medidor de nivei maximo esta compuesto por una mira o escala situada dentro de un tubo que tiene pequefios agujeros gue permiten la entrada de agua. Dentro del tubo se coloca una pequefia cantidad de corcho, el cual flota a medida que el agua sube y se adhiere a la mira o escala en el niveI de agua maximo.
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FIGURA 6.3.2



FIGURA 6.3.1 b) Manometro de mercurio utilizado paramedir la presi6n del gas en el registrador de niveI del agua. A medida gue el niveI del agua y la presi6n del gas cambian, un motor eléctrico mueve un par de cables sensores hacia arriba o hacia abajo para seguir el movimiento de la superficie de mercurio. (Fuente: G. N. Mesnier, U. S. Geologica] Survey, USGS Water Supp. Pap. 1669-Z, Figura 7, 1963).



Corrent6metros para medir la velocidad del agua. El mas pequefio, montado sobre la base al frente, se une a una barra vertical y se usa cuando el vadeo es posible. El mas grande, en la parte de atras, se suspende de un cable y se utiliza para medir velocidades en rlos mas profundos desde un puente o un bote. Ambos corrent6metros se basan en el hecho de gue la velocidad de rotaci6n de las copas es proporcional a la velocidad del flujo. El operador sujeta cables eléctricos a los dos tornillos en el eje vertical gue sostiene las copas. Cada vez gue las copas completan una rotaci6n, en el eje se cierra un contacto y et operador oye un click en los audffonos a los cuales lIegan los cables. Contando el mlmero de estas senales audibles en un intervalo de tiempo dado (por ejemplo, 40 segundos), se determina la velocidad. (Fuente: T. 1. Buchanan, U. S. Geological Survey. Publicado por primera vez como figura 4 en "Techniques of water-resources investigations of the United Statcs Geological Survey", Libro 3, capftulo A8, U. S. Geological Survcy, 1969).



Las observaciones manuales del niveI del agua se hacen utilizando miras, Ias cuales son tablas graduadas que se colocan cerca de la superficie del agua, o utilizando aparatos de sondeo que sefialan el niveI que alcanza la superficie del agua, tales como un peso en un alambre suspendido desde un puente sobre la superficie de un rfo. Registros automaticos de niveI de agua se hacen aproximadamente en 10,000 lugares en los Estados Unidos; el medidor mas ampliamente usado es el medidor de burbuja (véase la figura 6.3.1 a)]. Un medidor de burbuja mide el niveI del agua bombeando en forma continua una corriente de gas (usualmente di6xido de carbono) en el agua. La presi6n requerida para empujar continuamente la corriente de gas por debajo de la superficie de agua es una medida de la profundidad del agua por encima de la boquilla de la corriente de burbujas. Esta presi6n se mide utiiizando un manometro situado en la caseta de medicion [véase la figura 6.3.1 b)]. Los registros continuos de niveles de agua se mantienen para calcular los caudales.· El niveI de agua en una corriente en cualquier momento se conoce como la altura de estaci6n.



Velocidad de flujo La velocidad de flujo en un rfo puede medirse utilizando un corrent6metro. Los correntometros san artefactos provistos de una héIice que se caloca en el flujo, en los



FIGURA 6.3.3 Corrent6metro suspendido desde la proa de un bote. (Fuente: Ministry of Works and DeveloprneI1t, Nueva Zelanda).
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gue la velocidad de rotaci6n de la hélice y la velocidad del flujo son proporcionales (véase la figura 6.3.2). El corrent6metro puede sostenerse con la ma'no en el flujo de una corriente peguefia, tenerse suspendido desde un puente o desde una tarabita en una corriente mas grande, o bajarse desde la proa de un bote (véase la figura 6.3.3). La velocidad de flujo varia con la profundidad en una corriente tal como se muestra en la figura 6.3.4. La figura 6.3.5 muestra las isovelas (lineas de igual velocidad) para secciones del rio Kaskaskia en Illinois. La velocidad crece desde O en el lecho a un maximo cerca de la superficie, con un valor promedio de alrededor de 0.6 de la profundidad. Una practica estandar del U.S. Geological Survey es medir la velocidad a 0.2 y 0.8 dela profundidad cuando ésta es mayor de 2 pies, y promediar las dos velocidades para determinar la velocidad media de la secci6n vertical. Para rlOS pocos profundos y en rios profundos cerca de las bancas donde las profundidades son menores de 2 pies, la medici6n de velocidad se hace a 0.6 de la profundidado En algunas ocasiones es deseable conocer el tiempo de transito del flujo desde un lugar a otro localizado a cierta distancia aguas abajo, tal vez unos cuantos dias en tiempo de flujo. Para esto se utiliza un cuerpo flotante el cual es movido por el agua aproximadamente a su velocidad promedio. Las mediciones de velocidad también se efectuan con base en sensores electromagnéticos. El medidor de flujo de velocidad modificada (VMFM, segun sus siglas en inglés) es un instrumento para la medici6n de velocidad basado en esos principios (Marsh-McBirney, 1979). El medidor portable mostrado en la figura 6.3.6 tiene un sistema electr6nico de estado s6lido contenido en una peguefia caja, un sensor electromagnético y un cable conector. El sensor se coloca en la misma vara utilizada para 108 corrent6metros tipo hélice y la vara se sostiene con la mano para hacer las mediciones de velocidad. Cuando el sensor se sumerge en agua gue fluye, un campo magnético dentro del sensor se altera debido al flujo de agua, creando una variaci6n de voltaje, la cual se mide por electrodos incluidos en el sensor. La amplitud de la variaci6n de voltaje es proporcional a la velocidad del agua. La variaci6n de voltaje es transmitida a través del cable hacia un sistema de procesador electr6nico,' el cual automaticamente promedia Ias medidas de velocidad pun-
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FIGURA 6.3.5 Perfiles de velocidad en secciones del rfo Kaskaskia, Illinois. Estos perfiles estan basados en informaci6n de velocidad puntual las cuales fueron convertidas en velocidades adimensionales dividiendo las velocidades puntuales por la velocidad media de la secci6n. Las velocidades adimensionales se utilizaron para dibujar las isovelas (lfneas de igual velocidad). El caudal para las isovelas mostradas fue de 4,000 cfs. (Fuente: Bhowmik, 1979. Utilizada con autorizaci6n).



Relaci6n entre la velocidad puntual y la velocidad media



FIGURA 6.3.4 Variaci6n vertical tipica de la velocìdad de flujo en un rIo. (Fuente: Rantz, et al., voI. l, figura 88, p. 133, 1982).



tual hechas en diferentes lugares de la secci6n transversal de la corriente. El sensor también monitorea la profundidad de agua utilizando un medidor de burbuja y el procesadorintegra Ias mediciones de velocidad y profundidad para producir informaci6n de caudales. Este medidor también puede utilizarse para medir flujos en alcantarillados y otros tipos de canales abiertos.
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6.3.7). Las mediciones representan valores promedio a lo largo de un ancho lÌ '.Vi de la corriente, luego el caudal se calcula como n



Q = L " " VdlÌw· 11 l



(6.3.2)



i=1



Profundidad d; FIGURA 6.3.6 Medidor VMFM (Velocity Modified Flow Measurement). (Cortesia de Marsh-McBirney, Inc., 1987. Utilizada con autorizaci6n).



V; = media de las velocidades a 0.2 y 0.8 de la profundidad



FIGURA 6.3.7 CUculo del caudal utilizando la informaci6n de un aforo.



Caudales El caudal no se registra directamente, a pesar de que esta variable es tal vez la mas importante en los estudios hidrol6gicos. En lugar de esto, se registra el niveI de agua y el caudal se deduce por medio de una curva de calibraci6n* (Riggs, 1985). La curva de calibraci6n se desarrolla utilizando un conjunto de mediciones de caudal y de altura de estaci6n en la corriente, medidas que deben hacerse a lo largo de un periodo de meses o de anos de tal manera que se obtenga una relaci6n precisa entre el flujo volumétrico o caudal, y la altura de estaci6n en un sitio de medici6n.



CALCULO DEL CAUDAL. El caudal en un do se calcula utilizando las mediciones de velocidad y profundidad. Una lfnea de marcaci6n se extiende a través de la corri ente. A intervalos regulares a lo largo de la linea, se mide la profundidad del agua utilizando una barra calibrada o bajando una cuerda con contrapeso desde la superficie hasta el lecho del rio, y luego se mide la velocidad utilizando un corrent6metro. El caudal en una secci6n transversal de area A se encuentra con



Q =



f f V·dA



(6.3.1)



A



en donde la integraI se aproxima sumando los caudales incrementales calculados para cada medici6n i, i = 1,2, ... , n, de velocidad Vi y profundidad di (véase la figura



*



N. del T.: Rating Curve: Curva de calibraci6n. También puede usarsecurva de caudal.



Ejemplo 6.3.1 A distancias conocidas desde un punto inicial en la banca de un rfo, las velocidades y profundidades medidas en el rfo se eneuentran en la tabla 6.3.1. Caleule el caudal correspondiente en este Iugar.



Soluci6n. Cada una de las mediciones representa las condiciones hasta la mitad del camino entre esta medici6n y las medieiones adyacentes a cada lado. Por ejemplo, las primeras tres mediciones fueran hechas a 0,12 Y 32 pies desde el punto inicial, luego .6.W2 = [(32 -12)12] + [(12 - 0)12] = 16.0 pies. El incremento correspondiente de area es d 2 .6.w2 = 3.1 x 16.0 = 49.6 pies 2 , y el caudal incrementaI resultante es V 2d 2 .6.w2 = 0.37 x 49.6 = 18.4 pies 3 /s. Las otras areas de caudales incrementales se calculan en forma similar tal como se muestra en la tabla 6.3.1, luego se suman para encontrar el caudal Q = 3,061 pies 3/s y el area total de la secci6n transversal A = 1,693 pies 2 . La velocidad promedio en esta secci6n transversal es V = Q/A = 3,06111 ,693 = 1.81 pies/s.



Existen métodos indirectos para efectuar la medici6n de caudales que no requieren el uso de corrent6metros o de registros de niveI de agua. Estos incluyen el método de medici6n con tinta en el cual una cantidad conocida de tinta se inyecta en el flujo en un lugar aguas arriba y se mide a alguna distancia aguas abajo cuando se ha mezclado completamente en el agua. Comparando las concentraciones de tinta en el sitio de aguas abajo con la masa de tinta inyectada en el sitio de aguas arriba, puede deducirse el caudaI. Este método es particularmente util para corrientes pedregosas de rios de montana, donde la tinta se mezcla rapidamente y las medieiones por otros métodos son diffciles.



CURVA DE CALIBRACION. La curva de calibraci6n se construye graficando mediciones sucesivas de caudal y altura de estaci6n en una grafica tal como la que
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TABLA 6.3.1



20 ...,



Calculo del caudal utilizando la informaci6n de un aforo Numero de medicion



l 2 3 4 5 6 7 8 9 lO Il 12 13 14 15 16 17 18 19 20 21



Total



Distancia desde el punto inicial (pies)



O 12 32 52 72 92 112 132 152 167 182 197 212 227 242 257 272 287 302 317 325



Ancho



18



Profundidad Velocidad media



Area



~w



d



d~w



Vd~w



(pies)



(pies)



V (pies/s)



(pies 2 )



(cfs)



6.0 16.0 20.0 20.0 20.0 20.0 20.0 20.0 17.5 15.0 15.0 15.0 15.0 15.0 15.0 15.0 15.0 15.0 15.0 11.5 4.0



0.0 3.1 4.4 4.6 5.7 4.5 4.4 5.4 6.1 5.8 5.7 5.1 6.0 6.5 7.2 7.2 8.2 5.5 3.6 3.2 0.0



0.00 0.37 0.87 1.09 1.34 0.71 0.87 1.42 2.03 2.22 2.51 3.06 3.12 2.96 2.62 2.04 1.56 2.04 1.57 1.18 0.00



4.7 49.6 88.0 92.0 114.0 90.0 88.0 108.0 106.8 87.0 85.5 76.5 90.0 97.5 108.0 108.0 123.0 82.5 54.0 36.8 3.2



0.0 18.4 76.6 100.3 152.8 63.9 76.6 153.4 216.7 193.1 214.6 234.1 280.8 288.6 283.0 220.3 191.9 168.3 84.8 43.4 0.0



1,693.0



3,061.4



325.0
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La informaci6n fue suministrada por el U.S. Geological Survey de un aforo hecho en el rlQ Colorado en Austin. el 5 de octubre de 1983.



se muestra en la figura 6.3.8. Esta curva se utiliza para convertir registros de niveI de agua en caudales. La curva de calibraci6n debe revisarse peri6dicamente para asegurar que la relaci6n entre el caudal y altura de estaci6n ha permanecido constante; la socavaci6n del lecho de la corriente o el dep6sito de sedimentos. en ésta pueden causar cambios en la curva de calibraci6n, de tal manera que el mismo registro de altura de estaci6n produzca un caudal diferente. La relaci6n entre el niveI de agua y el caudal en un lugar dado puede ser mantenida en forma consistente construyendo un dispositivo especial para el control de flujo en la corriente, como un vertedero de cresta delgada o una canaleta.



Q)



"'O



e 2 :



6 4 2



o



o



I



I



I



I



I



I



5



lO



15



20



25



30



Caudal (1,000 cfs) Altura de estaci6n (pies) 1.5 2.0 2.5 3.0 3.5 4.0 4.5 5.0 6.0 7.0 8.0 9.0



Caudal (cfs) 20 131 307 530 808 1,130 1,498 1,912 2,856 3,961 5,212 6,561



Altura de estaci6n (pies)



Caudal



1O.0 11.0 12.0 13.0 14.0 15.0 16.0 17.0 18.0 19.0 20.0



8,000 9,588 11,300 13,100 15,000 17,010 19,110 21,340 23,920 26,230 28,610



(cfs)



FIGURA 6.3.8 Curva y tabla de calibraci6n para el rfo Colorado en Austin, Texas, aplicable desde octubre de 1974 hastajulio de 1982. (Fuente: U. S. Geological Survey, Austin, Texas).



después del secado y medirsu volumen, puede determinarse el contenido de humedad del suelo. Se han desarrollado algunos aparatos registradores, los cuales registran directamente la humedad del suelo en campo, particularmente para estudios de irrigaci6n. Estos incluyen 108 bloques de yeso y las sondas de neutr6n. Las sondas de neutr6n se basan en la reflexi6n de neutrones, emitidos por un aparato insertado en un agujero en el suelo, debida a la humedad en el suelo circundante, donde el grado de reflexi6n de los neutrones es proporcional al contenido de humedad (Shaw, 1983).



6.4 MEDICION DEL AGUA SUBSUPERFICIAL Humedad del suelo La cantidad de humedad en el suelo puede determinarse tornando una muestra de éste y secandolo en un horno. Al comparar el peso del material de muestra antes y



Infiltraci6n Las mediciones de infiltraci6n se hacen utilizando un infiltr6metro de anillo, el cual es un anillo metalico de aproximadamente dos pies de diametro, que se entierra en el suelo; el agua se coloca dentro del aniBo y sus niveles se registran a intervalos
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regulares de tiempo a medi da gue recede. Esto permite la construccion de la curva de infiltracion acumulada, y a partir de ésta puede calcularse la tasa de infiltraci6n como funcion del tiempo. Algunas veces se afiade un segundo anillo por fuera del primero, en el cual el agua se mantiene a un niveI constante, de tal manera gue la infiltracion desde el anillo interno vaya verticalmente hacia abajo en el suelo. En algunos casos las mediciones de infiltracion pueden hacerse utilizando trazadores en la superficie del suelo y extraerse por medio de sondas localizadas por debajo de la superficie.



199



MEDICIONES HIDROLOGICAS



Pluvi6metros



Muestras atmosféricas



le~~s~ciònl



~lC~-)



Agua subterranea El niveI del agua en la zona de fIujo saturado o zona de agua subterranea se determina utilizando pozos de observacion. Un pozo de observacion tiene un mecanismo de fIotador de tal manera gue el movimiento vertieal del agua en el pozo se transmite por medio de un sistema de poleas al lugar del registro en la superficie. AIgunos aparatos gue bajan al pozo una sonda conectada a un eable para determinar el niveI del agua, pueden utilizarse para obtener mediciones instantaneas. La velocidad del flujo del agua subterninea también puede determinarse por medio de trazadores, incluyendo sal comun. Una eierta eantidad de trazador se introduce en un pozo aguas arriba, y Iuego se registra el tiempo neeesario para que un pulso del trazador alcance un cierto lugar aguas abajo. Esta es la velocidad real, no la veloeidad aparente o velocidad de Darcy. Tales medidas también sirven para determinar la cantidad de dispersion de contaminantes introducidos en el agua subterranea.



Scnsores opcionalcs: Iluvia, niveI, temperatura, eonductividad, pH, etc. Alcantarillado



Bomba



..



m u~~ tra f:======:::J



6.5 515TEMAS DE MEDICION HIDROLOGICA Sistemas de monitoreo de hidrologia urbana Las investigaciones de agua lluvia en zonas urbanas reguieren sistemas de recoleeeion de informaeion e instrumentacion bien disefiados, tanto para la cantidad como para la ealidad del agua. Ademas de las mediciones convencionales de preeipitacion y caudales, pueden utilizarse algunos instrumentos elaborados gue emplean tecnologia de mieroprocesadores para reeolectar y registrar informacion de lugares remotos tales como drenajes subternineos de aguas lluvias. En la figura 6.5.1 se muestra un paquete de instrumentaei6n conocido como el sistema de monitoreo de hidrologfa urbana ei cual es usado por el U.S. Geological Survey para investigaeiones de aguas lluvias en zonas urbanas (Jennings, 1982). Es te sistema esta disefiado para recoleetar informaeion cuantitativa y cualitativa de lluvia y de escorrentfa. Fue disefiado especificamente para medir caudales en alcantarillados subterraneos de aguas lluvias utilizando una constrieeion de flujo como controi de caudal. El sistema se compone de cinco partes: la unidad de controi de sistemas, pluviometros, muestreadores atmosféricos, sensor de niveI y muestreador de calidad de agua. La unidad de control de sistema es un microprocesador que registra informacion en un lugar centraI, contrala un aparato automatico de muestreo de agua, registra mediciones de lluvia a través de lfneas telefonieas y monitorea continuamente el niveI del agua en los alcantarillados. La unidad de control opera en forma de "estar listo" (standby) entre tormentas, de tal manera que solamente se recoIecta infor-



FIGURA 6.5.1 Instalaci6n tfpica de un sistema de monitoreo de hidrologfa urbana del U. S. Geological Survey. (Fuente: Jennings, 1982. Utilizada con autorizaci6n)



maci6n si existe lluvia. Las pluvi6metros tienen orificios de 8 pulg de diametro y un mecanismo de cubeta basculante acoplado a un interruptor de mercurio. Las cubetas esUln calibradas para bascular después decada 0.01 pulg de lluvia. El muestreador atmosférico se utiliza para reeolectar muestras de los constituyentes atmosféricos gue afectan la calidad del agua, como los regueridos para estudios de lluvia acida. Se utilizan dos eoleetores reetangulares, uno para muestrear la lluvia y el otro para muestrear la deposicion seca de polvo y otros constituyentes entre eventos de lluvia. También se toman muestras de calidad de agua de los alcantarillados de aguas lluvias utilizando muestreadores automaticos de bombas. Las muestras se almacenan en una nevera gue mantiene la temperatura del agua aproximadarnente a 5°C.
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Sistemas de recolecci6n de informaci6n en tiempo real para sistemas rlos-Iagos
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La recolecci6n y transmisi6n de informaci6n en tiempo real puede usarse para pronosticar crecientes en grandes sistemas rios-Iagos que cubren miles de millas cuadradas, tal como se muestra en la figura 6.5.2 para el do Colorado bajo en el centro de Texas. El sistema de recolecci6n de informaci6n utilizado en ese sitio se conoce como el sistema de adquisici6n de informaci6n hidrometeorol6gica (Hydromet, EG&G Washington Analytical Services Center, Inc., 1981) Y se utiliza para dar informaci6n a un modelo de pron6stico de crecientes existente (véase la secci6n 15.5). Esta informaci6n es de dos tipos: a) elevaciones del niveI de agua en varios sitios del sistema do-lago, y b) lluvia en una red de pluvi6metros para las aguas de drenaje alrededor de los lagos. El sistema Hydromet consiste en a) estaciones de adquisici6n de informaci6n meteorol6gica del tipo unidad terminaI remota (RTU, por sus ~iglas en inglés) instaladas en los lugares de aforo de rfos del N.S. Geologi-
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FIGURA 6.5.2 Red de transmisi6n de informaci6n en tiempo real en el bajo rfo Colorado, Texas. La informaci6n de niveI de agua y lluvia se transmite en forma automatica al centro de control en Austin cada 3 horas con el fin de asesorar las descargas desde los embalses. Durante las crecientes, la infonnacì6n se actualiza cada 15 mìnutos.



"



FIGURA 6.5.3 Ejemplo de un sistema de alerta temprana, contra crecientes para areas urbanas.



Medidor de niveI con transductor de presion
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MEDICTONES HIDROLOGICAS



cal Survey, h) unidades de interfase de microondas a radio UHF del tipo unidad terminaI de microondas (MTU, por sus siglas en inglés) localizadas en lugares repetidores de microondas, los cuales convierten las senales de radio en senales de microondas, y c) una estaci6n centraI de contro I localizada en el centro de contro I de operaciones en Austin, Texas, la cual recibe informaci6n de las estaciones repetidoras de microondas. El sistema esta disenado para adquirir en forma automatica informaci6n sobre niveI de rios e informaci6n meteorol6gica desde cada RTU, para enviar la informaci6n cuando se requiera hacia la estaci6n centraI a través del sistema de radio UHF/microondas, para determinar el caudal en cada sitio usando tablas de calibraci6n almacenadas en la memoria del sistema centrai, para proporcionar la informaci6n recolectada en cada sitio y para mantener un archivo hist6rico de informaci6n de cada sitio al cual puede tener acceso el operador local, un computador o una terminaI remota de !fnea telef6nica. El sistema también funciona como una red de alarma de crecientes autoinformante.



Antena direccional Mastil de antena



Secci6n superior del pluvi6metro
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Cuerda de elevaci6n f-l.-'''--I--It_C_a_b_le_de se iia I



Sistemas de alerta temprana para inundaciones en areas urbanas Debido al potencial de ocurrencia de crecientes nipidas severas y la consecuente pérdida de vidas en muchas areas urbanas a través del mundo, se han construido y puesto en ejecuci6n sistemas de alerta temprana de crecientes. Estos (véase la figura 6.5.3) son sistemas de reporte de eventos en tiempo real que estan compuestos por sitios de medici6n remotos, con estaciones repetidoras de radio para transmitir la informaci6n a una estaci6n base. El sistema total se usa para recolectar, transportar y anali zar la informacion, para luego hacer pronosticos de inundaci6n con el fin de maximizar el tiempo de aviso a los ocupantes de la planicie de inundacion. Tales sistemas se hiln instalado en Austin y Houston, Texas, y en muchos otros lugares (Sierra/Misco, Inc., 1986). Cada una de las estaciones remotas (véase la figura 6.5.4) tiene un pluvi6metro de cubeta basculante, el cual genera una entrada digitai a un transmisor cada vez que I mm de lluvia pasa a través del embudo. Cada vez que una de las cubetas bascula, se hace una transmision a la estaci6n base. Cada pluvi6metro es completamente autocontenioo y consiste en un tubo vertical cilfndrico que actìia como cubierta para el pluvi6metro, el montaje de la antena, la baterfa ylos circuitos electr6nicos. Algunas estaciones remotas tienen tanto medidores de lluvia como de cauda!. Las estaciones remotas pueden inc:luir un pozo de aquietamiento o un transductor de presiones medidor de niveI de agua similar al ilustrado en la figura 6.5.5. El transductor de presi6n mide los cambios en el niveI de agua por encima del orificio del sensor de presi6n. El transductor electr6nico de presi6n diferencial compensa en forma automatica los efectos debidos a cambios en temperatura y en presi6n barométrica con una precisi6n del 1% en el rango de medidas. Las estaciones repetidoras automaticas, localizadas entre las estaciones remotas y la estaci6n base, reciben la informacion desde las estaciones remotas, verifican la validez de la informaci6n y la transmiten hasta la estaci6n base. Las senales de radio recibidas son transformadas desde su forma analoga de radio a un formato dtgita! y luego son enviadas al computador de la estaci6n base a través de un puerto de comunicaciones. Después de que se ha verificado la calidad de la informaci6n, ésta se ordena y se archiva ya sea en un medio de disco duro o de disco flexible. Una vez que el archivo de informaci6n se completa, ésta puede utilizarse o guardarse para analisis posterior.
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Nivei del terreno Transmisor



Transductor de presi6n



FIGURA 6.5.4 Estaci6n remota gue combina medidores de precipitaci6n y de cauda!. (Cortesia de Sierra/Misco, Inc. 1986. Utilizada con autorizaci6n)



FIGURA 6.5.5 Medidor auto-reportante de nivei de agua y lluvia en el rfo Navidad. Texas. (Cortesfa de SierralMisco, Inc., 1986. Utilizada con autorizaci6n).
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La estaci6n base tiene un software de manejo de informaci6n que puede controlar hasta 700 sensores con suficiente almacenamiento en lInea para guardar informaci6n de lluvia durante un periodo de tres afios. Puede cubrir 12 sistemas de rios individuales, cada uno con 25 puntos posibles de pron6stico; cada punto de pron6stico puede recibir informaci6n suministrada hasta por lO fuentes diferentes. En cada uno de estos puntos de pronostico individuales pueden simularse diferentes eseenarios futuros de lluvia y anadirse opeiones para el control de bombas, compuertas, mapas de contraI, alarmas remotas y alertas de voz sintetizada (Sierra/Misco, Ine., 1986).



MEDICIONES HIDROLOGICAS



14. 15. 16. 17. 18. 19. 20. 21.



6.6 MEDICION DE CARACTERISTICAS FISIOGRAFICAS En estudios hidrol6gicos en los cuales a veces no se tiene disponible informaci6n medida, por ejemplo en un amilisis de lluvia-escorrenJia, Ias caracteristicas de la escorrentia se estiman utiIizando las caracteristicas fìsiograficas. La informaci6n fisiografica de una cuenca puede obtenerse a partir de mapas de descripcion de uso de suelo, mapas de suelo, mapas geol6gicos, mapas topograficos y fotograffas aéreas. La siguiente lista de 22 factores recolectada por la USGS-EPA National Urban Studies Program (Jennings, 1982) es un inventario tipico de caracteristicas fisiograficas: l. Area total de drenaje en millas cuadradas (excIuyendo las areas no contribuyentes). 2. 4-rea impermeable como porcentaje del area de drenaje. 3. Area impermeable efectiva como porcentaje del area de drenaje. Se incluyen solamente superficies impermeables conectadas directamente a un tubo de alcantarillado o cualquier otro sistema de conducci6n de aguas lluvias. 4. Pendiente promedio de la cuenca, en pies por milla, determinada promediando las pendientes del terreno en 50 o mas puntos igualmente espaciados utilizando el mejor mapa topografico disponible. 5. Pendiente de conducci6n principal, en pies por milla,medida en puntos localizados al lO y 85% de la distancia desde la estacion de medici6n hasta la divisoria de aguas a lo largo del canal de conducci6n prinCipal. 6. Permeabilidad del horizonte A del perfil de suelo, en pulgadas por hora. 7. Capacidad promedio de humedad del suelo en los horizontes A, B Y C, en pulgadas de agua por pulgadas de suelo. 8. pH del agua en el horizonte A del suelo. 9. Grupo hidrol6gico del suelo (A, B, C o D) de acuerdo con la metodologia del U.S. Soil Conservation Service. lO. Densidad de la poblaci6n en numero de personas por milla cuadrada. 11. Densidad de calles, en millas de ruta por milla cuadrada (rutas de 12 pies aproximadamente) . 12. Uso del terreno en la cuenca como porcentaje del area de drenaje incluyendo: a) uso rurai y pastizales, b) uso agricola, c) uso residencial de baja densidad (1/2 a 2 acres por vivienda), d) uso residencial de densidad media (3 a 8 viviendas por acre), e) uso residencial de alta densidad (9 o mas viviendas por acre), [) uso comercial, g) uso industriaI, h) area en construcci6n (superficie sin protecci6n), i) tierra vacia, j) pantanos y k) areas de parqueo. 13. Almacenamiento por detenci6n en acre-pies de almacenamiento.



22.
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Porcentaje de la cuenca aguas arriba del almacenamiento por detenci6n. Porcentaje del area drenada por un sistema de alcantarillado de aguas lluvias. Porcentaje de calles con drenaje de cuneta y canal. Porcentaje de calles con drenaje de cuneta y sumidero. Precipitaci6n media anual, en pulgadas (largo plazo). Intensidad de lluvia con una frecuencia de diez afios y duraci6n de una hora en pulgadas por hora (largo plazo). Cantidades medias anuales de constituyentes para calidad de agua en la escorrentia, en libras por acre. Cantidades medias anuales de constituyentes en la precipitaci6n, en libras por acre. Cantidades medias anuales de constituyentes en deposiciones secas, en libras por acre.



Esta informaci6n se emplea en la modelaci6n de cantidad de agua y caracteristicas de calidad de cuencas urbanas, de tal manera que las conclusiones sacadas de estudios de campo puedan extenderse a otros lugares.
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PROBLEMAS 6.3.1



Una medici6n de caudales hecha en el do Colorado en Austin, Texas, elI! de junio de 1981, arroj6 10s siguientes resultados. Calcule el caudal en pies 3/s.



 206



HIDROLOGfA APUCADA



Distancia desde la banca (pies)



O



Profundidad (pies) Velocidad (pies/s)



6.3.2 6.3.3



6.3.4 6.3.5



6.3.6 6.3.7



60



O



18.5



21.5



O



0.55



1.70



80



100



120



140



22.5



23.0



22.5



22.5



22.0



3.00



3.06



2.91



3.20



3.36



200



220



240



260



280



300



320



340



Profundidad 22.0



23.0



22.0



22.5



23.0



22.8



21.5



19.2



18.0



Velocidad



3.44



2.70



2.61



2.15



1.94



1.67



1.44



1.54



0.81



Distancia



360



380



410



450



470



520



570



615-



Distancia



180



30



Profundidad 14.7



12.0



Il.4



9.0



5.0



2.6



1.3



O



Velocidad



1.52



1.02



0.60



0.40



0.33



0.29



O



1.10
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Elabore una grafica de velocidad vs. distancia hasta la banca para la informaci6n dada en e 1 problema 6.3.1. Elabore una grafica de velocidad vs. profundidad de flujo. La altura de lamina de agua observada durante una medici6n de caudal en el do Colorado en Austin es de Il.25 pies. Si el caudal medido fue 9,730 pies'js, calcule la diferencia en porcentaje entre el caudiil dado por la curva de caIibraci6n (véase la figura 6.3.8) y el caudal obtenido en esta medici6n. La pendiente de fondo del canal del do Colorado en Austin es 0.03%. Determine, para la informaci6n dada en el ejemplo 6.3.1, cual es el valor del coeficiente n de Manning que daria los mismos caudalesde la informaci6n mostrada. Una medici6n de caudal en el do Colorado en Austin, Texas, hecha el 16 de junio de 1981, arroj6 10s siguientes resultados. Calcule el caudal en pies 3js.



Distancia desde la banca (pies)



O



35



55



75



95



115



135



155



Profundidad (pies)



O



18.0



19.0



21.0



20.5



18.5



18.2



19.5



Velocidad (pies/s)



O



0.60



2.00



3.22



3.64



3.74



4.42



3.49



Distancia



175



195



215



235



255



275



295



Profundidad



20.0



21.5



21.5



21.5



22.0



21.5



20.5



Velocidad



5.02



4.75



4.92



4.44



3.94



2.93



2.80



Distancia



325



355



385



425



465



525



575



Profundidad



17.0



13.5



10.6



9.0



6.1



2.0



O



Velocidad



2.80



1.52



1.72



0.95



0.50



0.39



O



Si la pendiente del fondo del canal es 0.0003, determine el valor del n de Manning que dada el mismo caudal en el valor encontrado en el problema 6.3.5. La altura del niveI de agua observada durante la medici6n de caudal del problema 6.3.5 fue 19.70 pies por encima del datum. La curva de calibraci6n para este sitio se muestra en la figura 6.3.8. Calcule la diferencia en porcentaje entre el caudal encontrada en la curva de calibraci6n para este nivei de agua y el valor encontrado en el problema 6.3.5.



En los capitulos previos de este libro se han descrito las leyes fisicas gue rigen la operaci6n de sistemas hidro16gicos y se han desarrollado ecuaciones de trabajo para determinar el flujo en los sistemas de agua atmosférico, subsuperficial y superficial. El teorema de transporte de Reynolds aplicado a un volumen de control ofrece los medios matematicos para expresar en forma consistente las diferentes leyes flsicas aplicables. Se debe recordar gue el principio del volumen de control no necesita una descripci6n de la dinamica interna del flujo dentro del volumen de controI; todo lo gue se requiere es el conocimiento de las entradas y salidas del volumen de control y las Ieyes fisicas que regulan su interacci6n. En el capitulo 1, sé present6 una c1asificaci6n en arbol (véase la figura 1.4.1), para distinguir los diferentes tipos de modelos de sistemas hidro16gicos, de acuerdo con la forma en gue cada uno manejaba la aleatoriedad y la variabilidad en el espacio y en el tiempo de los procesos hidro16gicos involucrados. Hasta esta parte del libro, la mayoria de las ecuaciones de trabajo desarrolladas lo han sido para el tipo de modelo mas simple mostrado en ese diagrama, es decir, un modelo deterministico (sin aleatoriedad) agregado (un punto en el espacio) y de flujo permanente (el flujo no cambia con el tiempo). Este capitulo desarrolla el tema de modelos deterministicos agregados de flujo no permanente; los capitulos subsiguientes (8 al 12) cubren un rango de modelos en el arbol de c1asificaci6n de izguierda a derecha. Cuando es posible, se hace uso del conocimiento de las Ieyes fisicas que rigen el sistema. Adicionalmente a esto, algunos métodos traidos de otros campos del cùnocimiento tales como el analisis de sistemas lineales, la optimizaci6n y la estadistica aplicada se emplean para analizar variables de entrada y salida de sistemas hidro16gicos. Err el desarrollo de estos modelos, el concepto de volumen de control permanece, tal como fue introducido en el capitulo 1: "Un volumen o estructura en el espacio, rodeado por una frontera, el cual acepta agua y otras entradas, opera internamente en ellas y las produce como salidas En este capftulo se analiza la in~ teracci6n entre l1uvia y eseorrentia en una cuenca, tornando la cuenca como un sistema agregado lineal. II.
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7.1 MODELO DE SISTEMA HIDROLOGICO GENERAL La cantidad de agua almacenada en un sistema hidrol6gico, S, puede relacionarse con las tasas de flujo de entrada I y de flujo de salida Q por medio de la ecuaci6n integraI de continuidad (2.2.4):



dS



= j_



Q



dt



(7.1.3)



(7.1.1)



Sup6ngase que el agua se almacena en un sistema hidro16gico, como un embalse (véase la figura 7.1.1), en el cual la cantidad de almacenamiento aumenta y disminuye con el tiempo en respuesta a l y Q Y sus tasas de cambio con respecto al tiempo: dIldt, d2I1dt 2,... , dQ/dt, d2Q/d(l·, ... Entonces, la cantidad de almacenamiento en cualquier momento puede expresarse por unafunci(5n de almacenamiento como:



en la cual al az, ... , an , bI, hz, ... , hm son constantes y las derivadas de orden superior a aquellas mostradas se desprecian. Los coeficientes constantes también convierten al sistema en invarianfe en et tiempo, de tal manera que la forma en gue el sistema procesa la informaci6n de entrada y salida no cambia con eI tiempo. Diferenciando la ecuaci6n (7.1.3) Y sustituyendo el resultado para dS/dt en la ecuaci6n (7.1.1) se obtiene



crQ



(7.1.2) La funci6n festa determinada por la naturaleza del sistema hidrol6gico que se examina. Por ejemplo, el embalse lineal introducido en el capftulo 5 como un modelo para el flujo base en corrientes relaciona el almacenamiento y el flujo de salida como S = kQ, en donde k es una constante. La ecuaci6n de continuidad (7.1.1) Y la ecuaci6n de funci6n de almacenamiento (7.1.2) deben resolverse simultaneamente de tal manera que la salida Q pueda calculai'se dada una entrada I, donde I y Q sonfunciones del tiempo. Esto puede hacerse de dos formas: diferenciando la funci6n de almacenamiento y sustituyendo el resultado para dS/dt en (7.1.1), Y luego resolviendo la ecuaci6n diferencial resultante en I y Q por integraci6n; o aplicando el método de las diferencias finitas directamente a las ecuaciones (7.1.1) Y (7.1.2) para resolverlas recursivamente en puntos discretos en el tiempo. En este capftulo se utiliza la primera aproximaci6n o aproximaci6n integrai, y en el capftulo 8 se utiliza la segunda aproximaci6n o aproximaci6n diferencial.



Sistema lineal en tiempo continuo Para gue la funci6n de almacenamiento describa un sistema lineal, de be expresarse como una ecuaci6n lineai con coeficientes constantes. La ecuaci6n (7.1.2) puede escribirse



a n dt n



+ an-l



d 2 Q.



dn-IQ drn- 1



+ ... + a 2 -;ji2 + al-;jt + Q =



dI



cf2/



I - bI dt - b 2 dt2



dQ



(7.1.4)



cf1I I bm-ldtm-l - b mdr



dm - l/



-



.•• -



que puede reescribirse en una forma mas compacta



N(D)Q



= M(D)/



(7.1.5)



donde D :::: d/dt y N(D) Y M(D) son los operadores diferenciales



y



d" cF-l M(D) = -bm dtm - b m- l dr- l



-



•.. -



d bI di



+



Resolviendo (7.1.5) para Q arroja ei siguiente resultado



Q(t)



=



~~~ I(t)



(7.1.6)



l(t) ' \



I



S~)



I



~



~



= l (t) -



QU)



QU)



FIGURA 7.1.1 Continuidad del agua almacenada en un sistema hidro16gico.



La funcinn M(D)/N(D) se conoce como la funci6n de transferencia del sistema, que describe la respuesta de la salida a una secuencia de entrada dada. La ecuacion (7.1.4) fue presentada por Chow y Kulandaiswamy (1971) como ei modelo generaI del sistema hidrol6gico. Describe un sistema agregado debido a que contiene derivadas con respecto al tiempo unicamente y ninguna dimensi6n espacial. Chow y Kulandaiswamy demostraron que muchos de Ios modelos propuestos previamente para sistemas hidrologicos agregados eran casos especiales de este modelo generaI. Por ejemplo, para un embalse lineal, la funci6n de almacenamiento (7.1.3) tiene al = k Y todos 10s demas coeficientes iguales a cero, luego (7.1.4) se convierte en
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TU), QU)



(7.1.7)



Impulso unitario



u(t -'t)



Funci6n impulso respuesta



7.2 FUNCIONES RESPUESTA EN SISTEMAS llNEAlES La soluci6n de la ecuaci6n (7.1.6) para la funci6n de transferencia de sistemas hidrol6gicos sigue dos principios basicos para las operaciones de sistemas lineales, gue se deducen de métodos para la soluci6n de ecuaciones diferenciales lineales con coeficientes constantes (Kreyszig, 1968): 1. Si una soluci6n f(Q) se multiplica por una constante c, la funci6n resultante (f(Q) es también una soluci6n (principio de proporcionalidad). Si dos soluciones li(Q) y f2(Q) de una ecuaci6n se suman, la funci6n resultan2. te Il (Q) + 12(Q) es también una soluci6n de la ecuaci6n (principio de aditividad o superposici6n). La soluci6n particular adoptada depende de la lunci6n de entrada N(D)1 y de las condiciones iniciales especificadas o valores de las variables de salida en t = O.



Tiempo t a)



TU), Q(t)



\



, 2



I



'" ....../ /



//



""'"



-



' " ....



"



Funci6n impulso respuesta La respuesta de un sistema lineal se caracteriza unicamente por su funci6nimpulso respuesta. Si un sistema recibe una entrada unitaria aplicada instantaneamente (un impulso unitario) en el tiempo T, la respuesta del sistema en un tiempo posterior t esta descrita por la [uncian de respuesta de impulso unitario u(t - T); t - T es el tiempo de retardo desde gue se aplic6 el impulso [véase la figura 7.2.la)]. La respuesta de una cuerda de guitarra cuando es pulsada es un ejemplo de una respuesta a un impulso; otro es la respuesta del amortiguador de un carro después de gue la rueda pasa por encima de un hueco. Si el embalse de almacenamiento de la figura 7.1.1 esta vacfo inicialmente, y se llena en forma instantanea con una cantidad unitaria de agua, la funci6n de caudal de salida resultante Q(t) es la funci6n impulso respuesta. Siguiendo los dos principios de la operaci6n de sistemas lineales citados anteriormente, si se aplican dos impulsos, uno de 3 unidades en el tiempo T] y otro de 2 unidades en el tiempo T2, la respuesta del sistema sera 3u(t - T])+ 2u(t - 72), tal como se muestra en la figura 7.2.1b). En forma analoga, una entrada continua puede tratarse como la suma de impulsos infinitesimales. La cantidad de entrada gue llega al sistema entre los tiempos T y T + dT es I(T)dT. Por ejemplo, si /(T) es la intensidad de precipitaci6n en pulgadas por hora y dT es un intervalo de tiempo infinitesimal medido en horas, entonces l( T)dT es la profundidad de precipitaci6n en pulgadas que entra al sistema durante este intervalo. La escorrentfa directa que ocune en el tiempo posterior t - T como resultado de esta entrada es l( T)U(t - T)dT. La respuesta para la funcian completa de entrada l(i,) puede obtenerse integrando la respuesta a sus impulsos constituyentes: Q(t) =



,



1/(



'T)u(t - 'T) d'T



(7.2.1)



Esta expresi6n, llamada la integrai de convoluci6n, es la ecuaci6n fundamental para la soluci6n de sistemas linea1es en una escala continua de tiempo. La figura 7.2.2 ilustra el proceso de suma de respuesta para la integraI de convoluci6n.



Tiempo t b)



FIGURA 7.2.1 Respuestas de un sistema lineal a entradas de impulsos. a) Funci6n r 3puesta-impulso unitario. b) La respuesta a dos impulsos se encuentra sumando las funciones respuesta individuales.



Para la mayorfa de las aplicaciones hidrol6gicas se necesitan soluciones en intervalos discretos de tiempo, debido a que la entrada se especifica como una funci6n discreta del tiempo, tal como un hietograma de exceso de lluvia. Para manejar ese tipo de entradas se necesitan dos funciones adicionales, la funci6n respuesta de paso unitario y la funci6n respuesta de pulso unitario, tal como se muestra en la figura 7.2.3.



Funci6n respuesta de paso



°



Una entrada de paso unitario es una entrada que pasa de la tasa O al en el tiempo y continua indefinidamente a esa tasa [véase la figura 7.2.3b)]. La salida del sistema, o su lunci6n respuesta de paso unitario g(t), se encuentra de (7.2.1) con l( 7) = 1 para i, ~ 0, como



Q(t) = g(t) =



f~ u(t -



'T) d'T



(7.2.2)



Si en la ecuaci6n (7.2.2) se hace la sustituci6n I = t - 7, entonces dT = -dI, el Umite T = t se convierte en l = t - t = 0, y ellimite T = Ose convierte en l = t - 0= t. Luego,
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Pm



= J!('t)dt



lim h(t) = U(t)



(m- 1)l:>t



1--f1l~t -I~tl-



I-'t-II-d't I I



I I I



j



l



I



l I



I I



I-t-T--I



I . I I I I



Indice de tieWlpo m d) Respuesta de pulso



I I I I



\U(H)~ :



M-O



.



a) Respuesta de impulso, u(t)



discreto, Un ~



j



Entrada unitaria



t



:



UII _



u(t)



m + I



I I



I I I I



t-'t



I~



j



I 1



n- m



.=--+-+-+----1r---'l'.......... I ndice de 2 .. tiempo



+1



(n



I I I



--f1l +



1



I



I)~t



\



QU) = fl('t)U(t-T)d't o



l-ni1t



a) Funciones de tiempo continuo



l



I



1



I



I I I I I



I I I I I



I I



1 I



Entrad~



i



I



QU)



I---t---l



-.



t



I



I



o



1



1



I I



I



indice de tiempo



h)



-I



Indice de tiempo n



I I I I I I



1 ~Entrada



-~tl-



h(t)



l



Il



Salida g(t)



-t--_\~I.......I"""'_



:



1......- Salida h(t) ~t



o



Tiempo O



Funciones de tiempo discreto



g(t)



:



~



- '->0



t



Tiempo



O O



c) Respuesta de pulso h(t)



FIGURA 7.2.2



h) Respuesta de paso (escalon) g(t)



Relaci6n entre convoluciones continuas y discretas.



g(t) = -



h(t) =



r



l !li [g(t)- g(t -



M)]



FIGURA 7.2.3



u(l) dI



Funciones respuesta de un sistema linea!. Las funciones respuesta en a), b) y c) estan en un dominio de tiempo continuo y aquella en d) en un dominio de tiempo discreto.



o g(t)



=



I~ u(l) dI



(7.2.3)



Es decir, el valor de la funcion respuesta de paso unitario g(t) en el tiempo t e~ igual a la integrai de la funcion impulso respuesta hasta ese momento, tal como se muestra en la figura 7.2.3a) y b).



Funcion respuesta dé pulso Una entrada de pulso unitario es una entrada unitaria que ocurre con una duracion /1t. La tasa es I(T) = lIdt, O ~ T ~ dI y cero en cua1q'uier otro lugar. Lafuncion



respuesta de pulso unitario producida por esta entrada puede encontrarse. utilizando 10s dos principios para sistemas lineales citados anteriormente. Primero, debido al principio de proporcionalidad, la respuesta a una entrada de paso unitario de tasa 1/ dt que empieza en el tiempo O es (1/ dt)g(t). Si una entrada de paso unitario similar empieza en el tiempo dt en lugar del tiempo O" su funcion respuesta se retardani en el tiempo un intervalo dt y tendni un valor en el tiempo t igual a (l/dt)g(t - dt). Luego, usando el principio de superposici6n, larespuesta a una entrada de pulso unitario de duracion dt se encuentra restando la respuesta a una entrada de paso con tasa 1/dt que empieza en el tiempo dt de la respuesta a una entrada de paso con la misma tasa que empieza en tiempo O, de tal manera que lafuncion respuesta de pulso unitario h(t) es
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1



h(t) = A.t[g(t) - g(t - A.t)]



=



(7.2.4)
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donde T es una variable auxiliar de tiempo en la integraci6n. Resolviendo,



~t [fa u(l) di - fa-il' u(l) di ] y reordenando



l t



= A1



u.t



u(l) di



(7.2.5)



t-t:J..t



Como se muestra en la figura 7.2.3, g(t) - g(t - /).t) representa el area bajo la funci6n impulso respuesta entre ( - /).( Y t, Y h(t) representa la pendiente de la funcian respuesta de paso unitario g(t) entre estos dos puntos del tiempo.



Al comparar esta ecuaci6n con la integraI de convoluci6n (7.2. l), puede verse gue las dos ecuaciones son iguales siempre gue Qo = O y l u(t - T) = -e ~(t-T)lk k



Ejemplo 7.2.1 Determine las funciones respuesta de impulso, paso y pulso de un embalse lineal con almacenamiento constante k(S = kQ).



Luego si l se define como el tiempo de retardo t embalse lineal es



T,



la funci6n impulso respuesta de un



Solucion. La ecuaci6n de continuidad (7.1.1) es l)



U( .



dS = J(t) - Q(t) dt



El requerimiento de gue Qo = O implica gue el sistema parte del reposo cuando se aplica la integraI de convoluci6n.



y diferenciando la funci6n de almacenamiento S = kQ resulta dS/dt = kdQ/dt, luego



k dQ



dt



= J(t)



l -I1k = ke



La resIJuesta de paso (esca16n) unitario esta dada por (7.2.3):



- QU)



g(i) =



I



u(l) dJ



o dQ



-



dt



+



1



-Q(t) k



=



= Jt !e-lIkdl



1 k



-J(t)



k



o



= [_e-lIk]~



Esta es una ecuaci6n diferenciallineal de primer orden y puede ser resuelta multiplicando ambos lados de la ecuaci6n por el factor integrante e//k:



= 1-



e- t1k



La respuesta de pulso unitario esta dada por (7.2.4):



=



h(t)



de tal manera gue 10s dos términos en la parte izguierda de la ecuaci6n pueden combinarse como



l. Para O :::;



($ /).t,



1



~/g(t) - g(t - ~t)]



g(t - /).t) = 0, luego



l



1



~t



~t



h(t) = - g(t) = -(1 - e -t/k)



2. Integrando con las condiciones iniciales Q = Qo en t = O



Para t> /).t, h(t) = ~ [l - e -t/k



-



A,t



-tlk



= _e_(e.1tlk A,t



l)



Cl - e -(t-.1t)/k)]
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Las funciones respuesta de impulso y de paso de un embalse lineal con k = 3 h estan graficadas en la figura 7.2.4, en conjunto con la funci6n respuesta de pulso para J1.( = 2 h.
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ci6n diferentes. El efecto de un pulso de entrada de duraci6n dt que empieza en el tiempo (m - 1).6.t sobre la salida en el tiempo t = ndt se mide utilizando el valor de la funci6n de respuesta de pulso unitario h[t - (m - l)At] = h[nAt - (m - l)At] h[(n - m + l)At], dado, siguiendo la ecuaci6n (7.2.5), como



i



1.0



h[(n - m



0.8 ~



~



~



~--



0.6



Funci6n paso-respuesta k g(t) = 1- e- t /



~ ~



Funci6n pulso-respuesta h(t) para J1t = 2h



OA



E-



Funci6n impuIso-respuesta 0.2 u(t) ==



1



k



-t/k



e



O



o



4



2



6



n - m + l)llt



1



l)~tl = A



u(l) di



J.J.t (n-m)llt



(7.2.8)



En un dominio de tiempo discreto, la funci6n de entrada es una serie de M pulsos de tasa constante: para el pulso m, 1(7") = P mi dt para (m - 1) dt :::::: 7" :::; m .6.t. I( 'T) = O para 'T > M.6.t. Considérese el caso cuando se esta calculando la salida después de gue han cesado todas las entradas, es decir, en t = ndt > M.6.t [véase la figura 7.2. 2b)]. La contribuci6n a la salida de cada uno de 108 M pulsos de entrada puede encontrarse separando la integraI de convoluci6n (7.2. l) en t = n.6.t en M partes:



~



"O



+



Q" =



lO



{ilo! l('T)u(n!:J.t -



'T)d'T



Tiempo (h)



FIGURA 7.2.4 Funciones respuesta de un embalse linea) con k = 3 h. La funci6n respuesta de pulso es para una entrada por pulso de 2 horas de duraci6n (del ejemplo 7.2.1).



P lllt
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+



O



u(niÌ.t - T) dT +



P [llt Am
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(m-l}M



P2



f2Llt



A



J.J.t



llt



u(mìt - T) dT + ...



u(niÌ.t - T) dT + ... +



PM JMllt A



ut



(M-l)llt



(7.2.9)



u(nilt - T) dT



Sistema lineal en tiempo discreto Las funciones respuesta de impulso, paso (escaI6n) y pulso se han definido en un dominio de tiempo continuo. Ahora se deja gue el dominio de tiempo se parta en intervalos discretos de duraci6n jj.t. Como se mostro en la secci6n 2.3, existen dos formas de representar una funci6n continua del tiempo en un dominio de tiempo discreto, es decir, como un sistema de informaci6n por pulso o un sistema de informaci6n por muestra. El sistema de informaci6n por pulso se utiliza para la precipitaci6n y el valor de su funci6n de entrada discreta para el m-ésimo intervalo de tiempo es lll



Pm



= [



1(T) dr (m-l)M



m = 1,2,3, ...



donde Ios términos Pmldt, m = 1,2, ... , M, pueden sacarse de Ias integrales porque son constantes. En cada una de estas integrales se hace la sustituci6n I = njj.{ - T Iuego d'T = - dI, el lfmite T = (m - 1) jj.t se convierte en I = njj.( - (m - I) At = (n - m + l )jj.t, Y el limite 'T = mjj.{ se convierte en I = (n - m)jj.t. La m-ésima integraI en (7.2.9) se escribe como tit P Jcn-m)tit Pm [ u(n~t - T) dT= -.!!!.. -u(l) di ~f (m-1 )Llt ilt (n-m + l)tit



(7.2.6)



p



J(n-m+ l) t:. t



~



dt



p m es la profundidad de precipitaci6n gue cae durante el intervalo de tiempo \~;!



pulgadas o centimetros). El sistema de informaci6n por muestra se utiliza para caudales y escorrentia directa, de tal manera que el valor de la salida del sistema en el n-ésimo intervalo de tiempo et = n At) es Qn



=



Q(niÌ.t)



n ;= 1,2,3, ...



(7.2.7)



Qn es el valor instantaneo de la tasa de flujo al final de n-ésimo intervalo de tiempo (en cfs o m 3 /s). Luego las variables de entrada y salida de un sistema de cuenca se registran con dimensiones diferentes y usan representaciones discretas de informa-



(7.2.10) u(l) di



(n-m)tit



= Pmh[(n



- m + l)~t]



sustituyendo de (7.2.7). Después de hacer estas sustituciones en (7.2.9),



Qn



= P1h[(nilt)] + P 2h[(n +Prnh[(n - m



l)iÌ.t] +



+ l)ilt] +



+ PMh[(n - M + l) il t]



(7.2.11)
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la cual es una ecuacion de convolucion con entrada Pm en pulsos y salida Qn como una funci6n temporal de informaci6n por muestra.



Entrada P'1l



Funcion respuesta de pulso discreto Tal como se muestra en la figura 7.2.3d), la funci6n respuesta de pulso continuo h(t) puede representarse en un dominio de tiempo discreto como una funci6n de informaci6n por muestra U, donde



Un-m + 1



= h[(n -



m



+



Un - m + I



(7.2.12)



l)at]



m



3



2



Respuesta de pulso unitario aplicada a PI



De donde Un = h[nLi.t] , U 1 = h[(n - l)Li.tJ, ... , Y Un - M + 1 = h[(n - M + l)~t]. Sustituyendo en (7.2.11) la versi6n en tiempo discreto de la integraI de convoluci6n es I1 -



n-m+l Un -



M



=



L. PmUn- m+



m+



J



(7.2.13)



Respuesta de pulso unitario aplicada a P2



1



m=l



La ecuacion (7.2.13) es valida siempre que n ~ M; si n < M, entonces en (7.2.9) solo tendrfa que tenerse en cuenta los primeros n pulsos de entrada, debido a que éstos son 10s unicos pulsos que pueden influir en la salida hasta el tiempo nLi.t. En este caso, (7.2.13) se reescribe como



n-m+l Un -



m+ 1



Respuesta de pulso unitario aplicada a P3



(7.2.14) n-m+l



Combinando (7.2.13) Y (7.2.14) se llega al resultado final Salida Qn



n$.M



L. PmUn-m+l



Salida nf M



(7.2.15)



Qn = L Pm Un - m + m ... 1



m=l



1



que es la ecuaClon de convoluci6n discreta para un sistema lineai. La nbtacion n ~ M como el limite superior de la sumatoria muestra que los términos se suman para m = 1,2, ... , n siempre que n .::::; M, pero para n > M, la sumatoria se limita a m=1,2, ... ,M. Como un ejemplo, sup6ngase quehay M = 3 pulsos de entrada: P" P 2 Y P 3 • Para el primer intervalo de tiempo (n = 1), existe solamente un término en la convolucion, aquel para m = l; Ql



Para n



= P1U 1- 1 + 1 = PIU 1



= 2, existen dos términos que corresponden a m =



1.2:



o



2



4



5



6



7



8



9



n



FIGURA 7.2.5 Aplicaci6n de la ecuaci6n de convoluci6n discreta a la salida de un sistema linea!.
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Para n



= 3, existen tres términos: Q3



=



P 1 U3-1+1 +



P 2 U3-2+1



2.



+



P 3 U3-3+1



=



P 1 U3 +P2 U2



+



P3 U l



Y para n = 4, 5, ... sigue habiendo s610 tres términos:



Qn



=



P 1 Un + P2 Un-



1



=P 1 U6 + P2 US +P3 U4



Q7 = P2 U6 Q8



+ P 3 US



=P3 U6



Qn y p m se expresan en dimensiones diferentes y U tiene dimensiones gue son la relaci6n de las dimensiones de Qn y p m para hacer a (7.2.15) dimensionalmente consistente. Por ejemplo, si Pm esta medida en pulgadas y QI1 en cfs, entonces las dimensiones de U son cfs/pulg, gue puede interpretarse como cfs de salida por cada pulg de entrada.



7.3 EL HIDROGRAMA UNITARIO El hidrograma unitario es la funci6n respuesta de pulso unitario para un sistema hidrol6gico lineal. Propuesto por primera vez por Sherman (1932), el hidrograma unitario (conocido originalmente como grafica unitaria) de una cuenca, se define como el hidrograma de escorrentla directa (DRH, por 8US siglas en inglés) resultante de 1 pulg (usualmente tornado como l cm en unidades del SI) de exceso de lluvia generado uniformemente sobre el area de drenaje a una tasa constante a lo largo de una duraci6n efectiva. Originalmente, Sherman utiliz6 la palabra unitario para denotar un tiempo unitario, pero desde entonces se ha interpretado frecuentemente como una profundidad unitaria de exceso de lIuvia. Sherman clasific6 la escorrentfa en escorrentfa superficial y escorrentia de agua subterninea, y defini6 el hidrograma unitario para ser usado unicamente con la escorrentia superficial. Los métodos para calcular el exceso de Iluvia y la escorrentla directa a partir de la informaci6n observada de lluvia y de caudal se presentan en el capitulo 5. El hidrograma unitario es un modelo lineal simple gue puede usarse para deducir el hidrograma resultante de cualguier cantidad de exceso de lluvia. Las siguientes suposiciones basicas son inherentes en este modelo: t1



t1



l.



3. 4.



+ P3 Un- 2



Los resultados de este calculo se muestran en forma de diagrama en la figura 7.2.5. La suma de los subfndices en cada término de la parte derecha de la sumatoria es siempre mayor en una unidad gue el subfndice de Q. .En el ejemplo mostrado en el diagrama, existen 3 pulsos de entrada y 6 términos dlferentes de cero en la funci6n respuesta de pulso U, luego existen 3 + 6 - l = 8 términos diferentes de cero en la funci6n de salida Q. Los valores de la salida para Ios tres periodos finaIes son: Q6
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El exceso de precipitaci6n tiene una intensidad constante dentro de la duracion efectiva.



5.
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El exceso de precipitaci6n esta uniformemente distribuido a través de toda el area de drenaje. El tiempo base de DRH (la duraci6n de la escorrentia directa) resultante de un exceso de lluvia de una duraci6n dada es constante. Las ordenadas de todos los DRH de una base de tiempo comun son directamente proporcionales a la cantidad total· de escorrentia directa representada por cada hidrograma. Para una cuenca dada, el hidrograma resultante de un exceso de lluvia dado refleja las czracteristicas nocambiantes de la cuenca.



En condiciones naturales, dichas suposiciones no se satisfacen en forma perfecta. Sin embargo, cuando la informaci6n hidrol6gica gue va a utilizarse se selecciona cuidadosamente de tal manera gue llegue a cumpIir en forma aproximada dichas suposiciones, 108 resultados obtenidos por el modelo de hidrograma unitario generalmente son aceptables para prop6sitos pnicticos (Heerdegen, 1974). A pesar de gue el modelo fue desarrollado originalmente para cuencas grandes, se ha encontrado que puede aplicarse a cuencas pequefias desde menos de 0.5 hectareas hasta 25 km 2 (aproximadamente 1 acre por 10 mi 2 ). En algunos casos no puede usarse el modelo debido a gue una o mas de las suposiciones no son satisfechas ni siquiera en forma aproximada. Por ejemplo, se considera que el modelo es inaplicable a la escorrentia originada por la nieve o el hielo. Con relaci6n a la suposici6n l), las tormentas seleccionadas para el analisis deben ser de corta duraci6n, debido a que es mas probable gue éstas produzcan una tasa de exceso de l1uvia intensa y aproximadamente constante, arrojando un hidrograma bien definido, con pico unico y de tiempo base corto. Con relaci6n a la suposici6n 2), el hidrograma unitario puede volverse inaplicable cuando el area de drenaje es demasiado grande para ser cubierta por una lluvia distribuida aproximadamente en forma uniforme. En tales casos, el area debe dividirse y cada subarea analizarse para tormentas gue cubran toda la subarea. Con relaci6n a la suposici6n 3), el tiempo base del hidrograma de escorrentia directa (DRH) es generalmente incierto, pero depende del método de separaci6n de flujo base (véase la secci6n 5.2). Usualmente el tiempo base es corto si se considera gue la escorrentia directa solamente incluye la escorrentfa superficial, pero es largo si la escorrentia directa también incluye la escorrentfa subsuperficial. Con relaci6n a la suposici6n 4), 10s principios de superposici6n y proporcionalidad se suponen validos, de tal manera que las ordenadas Qn del DRH pueden calcularse utilizando la ecuaci6n (7.2.15). La informaci6n hidrol6gica real no es verdaderamente linea1; cuando se aplica (7.2.15) a ésta, el hidrograma resultante es solamente una aproximacion, gue es satisfactoria en muchos casos practicos. Con relaci6n a la suposici6n 5), el hidrograma unitario se considera unico para una cuenca dada e invariable con respecto al tiempo. Este es el principio de invarianza temporal, el cual,junto con los principios de superposici6n y proporcionalidad es fundamental para el modelo del hidrograma unitario. Los hidrogramas unitarios se aplican solamente cuando ·las condiciones del canal permanecen sin cambio y las cuencas no tienen almacenamientos apreciables. Esta condici6n se viola cuando el area de drenaje contiene muchos embalses, o cuando las crecientes fluyen por las planicies de inundaci6n, produciendo asi considerable almacenamiento. Los principios del analisis de sistemas lineales forman la base del método del hidrograma unitario. La tabla 7.3.1 muestra una comparaci6n entre los conceptos de
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TABLA 7.3.1



Comparacion de los conceptos de sistema Iineal e hidrograma unitario Hidrograma unitario



Sistema lineal 1.



1. Entrada Pm



Exceso de lluvia Pm



. . ---t---..



Salida



Sistema



ì-'-



QI1



--/I



C



I ~



Il



m



I



~enca :



/11



I !tI VII - m + l



Qn::=



sistema lineal y los correspondientes conceptos de hidrograma unitario. En hidrologfa, la funci6n respuesta de paso es comunmente denominada el hidrograma S y la funci6n respuesta de impulso se denomina el hidrograma unitario instanraneo, el cual es la respuesta hipotética a una profundidad unitaria de exceso de precipitaci6n depositada instantaneamente en toda la superficie de la cuenca.



:~ ~



=l



-



.....



... 1



7.4 DEDUCCION DEL HIDROGRAMA UNITARIO Escorrentfa directa QI1



.)



La ecuaci6n de convoluci6n discreta (7.2.15) permite el calculo de la escorrentfa directa QII dado un exceso de lluvia Pm y el hidrograma unitario U m+ l II -



--._-----~



2.



2. /



nS:.M



Entrada de pulso unitario



/



L



l pulg o cm de exceso de lIuvia



(7.4.1)



PmUn- m+ 1



m=l /



I I



\/ '\"



/



Funcion respuesta de pulso discreto



I I



I



\ /Hidrograma unitario de '\ duracinn !:i.t



I



"



II!



-+1 !:i. t 1--



n



n



3.



3. g(t)



1



El proceso inverso, llamado deconvolucion, es necesario para deducir un hidrograma unitario dada una informaci6n de P Y QII' Sup6ngase gue existen M pulsos de exceso de lluvia y N pulsos de escorrentfa directa en la tormenta considerada; luego pueden escribirseN ecuaciones para Qn' n = 1,2, ... , N, en términos de N - M + 1 vàlores desconocidos del hidrograma unitario, tal como se muestra en la tabla 7.4.1. Si Qn y p m son conocidos y se requiere U m+ l , el conjunto de ecuaciones en la tabla 7.4.1 esta sohredeterminado, debido a que existen mas ecuaciones (N) gue inc6gnitas (N - M + l).



l 1----=~unci6n



g(t)



(Entrada de pasn unitarin



l



respues'a dc



( l pulg/h o cm/h de exceso de lluvia -



I1 -



Hidrograma ~



paso UnItarIO



O



O



4.



Ejemplo 7.4.1 Halle el hidrograma unitario de media hora utilizando el hietograma de exeeso de lluvia y el hidrograma de eseorrentfa direeta dados en la tabla 7.4.2 (éstos se dedujeron en el ejemplo 5.3.1).



4. Impulso unitario u(/)



u(l)



/



1 pulg o cm de exceso de lluvia instantaneo



Solucion. El hietograma de excesa de lluvia y el hidrograma de eseorrentfa directa de la tabla 7.4.2 tienen respeetivamente M = 3 y N = l l pulsos. Por tanto, el numero de pul50S en el hidrograma unitario es N - M + l = Il - 3 + l = 9. Sustituyendo las ordenadas



li"" Hidrograma unitario



Funcion impulsarespuesta



instantaneo



O



de los hietograma e hidrograma mencionados en las ecuaciones de la tabla 704.1 se lle-



O



5. El sistema parte del reposo.



5.



6.



7. La funeion de transferencia tiene eoeficientes constantes.



7. 8.



dS = f(t) - Q(t) dt



TABLA 7.4.1



n-:=;M



Conjunto de ecuaciones para la convolucion de tiempo discreto



,Qn =



LP U



m n-m+ l ;



m=l



n= 1,2, ••• ,N



6. El sistema es lineal.



8. El sistema obedece continuidad.



El hidrograma de escorrentfa directa empieza en cero. Toda la lluvia previa es absorbida por la cuenca (abstraccion inicial o pérdida). El hidrograma de es·correntfa directa se calcula utilizando prineipios de proporcionalidad y superposicion. La respuesta de la euenca es invariante en el tiempo, sin cambios de una tormenta a otra. Las profundidades totales de exceso de lluvia y eseorrentfa dire eta son iguales.



Ln



Qn=
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QI Q2 Q3
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+P 1 U 3
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+PMUN- M +PM-1UN-M+l + O +PMUN- M+1
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ga a un conjunto de Il ecuaciones simultaneas. Estas ecuaciones pueden resolverse por eliminacion gausiana para dar las ordenadas del hidrograma unitario. La eliminaci6n gausiana consiste en aislar cada una de las variables desconocidas y resolverlas sucesivamente. En este caso las ecuaciones pueden resolverse desde arriba hacia abajo, trabajando solamente con las ecuaciones que contienen el prirner pulso PI, comenzando con



428 Q2 - PZU 1



1,923 - 1.93 x 404



P1



1.06 -



1,079 cfs/pulg



PzU z



P1



5,297 - 1.81 x



404 -"--1.93 x 1,079



2.343 cfs/pulg



=



1.06



y de manera similar para las demas ordenadas 9,131 - 1.81 x 1,079 - 1.93 x 2,343



= 2,506 cfs/pulg



1.06 U5



=



10,625 - 1.81 x 2,343 - 1.93 x 2,506



= 1,460 efs/pulg



1.06 7,834 - 1.81 x 2,506 - 1.93 x 1,460



=



1.06 3,921 - 1.81 x 1,460 - 1.93 x 453



=



1,846 - 1.81 x 453 - 1.93 x 381 1.06



453 cfs/pulg



= 381 cfs/pulg



1.06 U8



TABLA 7.4.3



Hidrograma unitario deducido en el ejemplo 7.4.1 J1



VII (cfs/pulg)



l



245



6



7



8



9



404



1.079 2343 2,506 1,460



453



381



274



173



404 cfs/pulg



1.06



Q3 - P 3 U 1
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= 274 cfs/pulg



1,402 - 1.81 x 381 - 1.93 x 274 1.06



173 cfs/pulg



I



El hidrograma unitario deducido se muestra en la tabla 7.4.3. Otras soluciones pueden obtenerse en forma similar utilizando otros pulsos de lluvia. La profundidad de escorrentfa directa en el hidrograma unitario puede comprobarse y se encontrarfa gue es igual a 1.00 pulg tal como se reguiere. En easos en los gue el hidrograma unitario deducido no cumpla este reguérimiento, las ordenadas deben ajustarse proporcionalmente de tal manera gue la escorrentfa dirceta sea l pulg (o l cm).



En generai los hidrogramas unitarios obtenidos mediante la soluci6n del conjunto de ecuaciones en la tabla 7.4.1 para diferentes pulsos de lluvia no son idénticoso Para obtener una soluci6n unica puede utilizarse un método de aproximaciones sucesi1'as (Col1ins, 1939), el cuaI involucra cuatro pasos: l) suponer un hidrograma unitario y aplicarlo a todos 10s bloques de exceso de lluvia del hietograma con excepcian del mas grande; 2) restar el hidrograma resultante del DRH real y reducir el residuo a términos del hidrograma unitario; 3) calcular un promedio ponderado del hidrograma unitario supuesto y el hidrograma unitario residual, y usarlo como una aproximaci6n revisada para la siguiente prueba; 4) repetir los tres pasos previos hasta gue el hidrograma unitario residual no difiera por mas de una cantidad permisible del hidrograma supuesto, ~l hidrograma unitario resultante puede mostrar algunas variaciones erraticas e inclusive puede tener valores negativos. Si esto ocurre, puede ajustarse una curva suave a Ias ordenadas para producir una aproximaci6n al hidrograma unitario. La variaci6n erratica en ei hidrograma unitario puede deberse a la no Iinealidad en la relaci6n l1uvia efectiva-escorrentia direeta para la cuefjca, y aun si esta relaci6n es verdaderamente lineal, la informaci6n observada puede no reflejar este hecho adecuadamente. Ademas, las tormentas reales no son siempre uniformes en el tiempo y en el espacio, tal como se requiere en la teoria, aun si ei hietograma de exceso de precipitaci6n se divide en pulsos de corta duraci6n.



TABLA 7.4.2



Hietograma de exceso de lIuvia e hidrograma de escorrentia directa para el ejemplo 7.4.1 Tiempo (1/2 h)



l



2 3 4 5 6 7



8 9 lO Il



Exceso de lIuvia (pulg) 1.06 1.93



Escorrentia directa



1.81



5,297



~cfs)



428



1,923 9,131 10,625



7,834 3,921 1,846



7.5 APLICACION DEL HIDROGRAMA UNITARIO Una vez que se ha determinado el hidrograma unitario, puede utilizarse para encontrar los hidrogramas de escorrentfa direct.a y de caudaL Se selecciona un hietograma de lluvia, se estiman las abstracciones y se calcula ei hietograma de exceso de lluvia tal como se describe en la secci6n 5.4. El intervalo de tiempo utilizado para definir las ordenadas del hietograma de exceso de lluvia de be ser el mismo que el especificado para el hidrograma unitario. La ecuaci6n discreta de convoluci6n



1,402 830



313



nc::; M



Qn =



L. PmUn-m+l



m=l



(7.5.1)
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puede utilizarse para eneontrar el hidrograma de eseorrentfa direeta. Sumando un flujo base estimado al hidrograma de eseorrentfa direeta se obtiene el hidrograma de eaudal. Ejemplo 7.5.1 Calcule el hidrograma de caudal para una tormenta de 6 pulg de ex.ceso de lluvia, con 2 pulg en la primera media hora, 3 pulg en la segunda media hora y l pulg en la tercera media hora. Utilice el hidrograma unitario de media hora calculado en el ejemplo 7.4.1 y suponga que el t1ujo base es constante e igual a 500 cfs a través de la creciente. Compruebe que la profundidad total de esconentia directa es igual al total de exceso de precipitaci6n (area de la cuenca = 7.03 miO).
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tal como se muestra en la tabla. Para et tercer intervalo de tiempo,



Q3 =P3 U j



+ PzUz + P t U3



= 1.00 x 404 + 3.00 x 1,079 +2.00 x 2,343 = 404 + 3,237 + 4,686 = 8,327 cfs Los ca1culos para n = 4, 5, ... , se siguen en la misma forma tal como se muestra en la tabla 7.5.1, y gnlficamente en la figura 7.5.1. El volumen total de escorrentia directa es



Solucion. El calculo del hidrograma de escorrentia directa por convoluci6n se muestra en la tabla 7.5.1. Las ordenadas del hidrograma unitario de la tabla 7.4.3 eSUln colocadas en la parte superior de la tabla y las profundidades de ex.ceso de precipitaci6n estan colocadas hacia abajo en el lado izquierdo. El tiempo esta dividido en intervalos de !lI = 0.5 h. Para el primer intervalo de tiempo, 11 = I en la ecuaci6n (7.5.1 l. y



= 54,438 x 0.5 cfs. h 3



= 54438 x O 5 pies . h x 3,600 s , . s l h



Qj=PjU j



=



=2.00 x 404



Para el segundo intervalo de tiempo,



=3.00



+ PjUz x 404 +



1Q7



pies1



y la profundidad correspondiente de escorrentia directa se encuentra dividiendo por el area de la cuenca A = 7.03 mF = 7.03 x 5,280 2 pies' = 1.96 x lO' pies 2 :



= 808 cfs



Qz=PzU j



9.80 x



Vd



rd=A" 2.00



X



1,079 9.80 x 10 7 . 1.96 X 10 8 ples



= 1,212 + 2,158 = 3.370 cfs



=0.500 pies TABLA 7.5.1



=6.00 pulg



Calclllo del hidrograma de escorrentia directa y el hidrograma de calldales para el ejemplo 7.5.1



14



Caudal total 12



Ordenadas de hidrograma unitario (cfsipulg)



Exeesode Tiempo precipitae. (pulg) (~-h) n~1



2 3 4 5 6 7 8 9



2,00 3,00 1,00



1 2 3 4 5 404 1,079 2,343 2,506 1,460 808 1,212 2,158 404 3,237 4,686 1,079 7,029 5,012 2,343 7,518 2,920 2,506 4,380 1,460



lO Il , Flujo base



= 500



efs



6 453



906 1,359 453



7 381



762 1,143 381



Esco8 274



548 822 274



9 173



rrentla directa



(cfs)



808 3,370 8,327 13,120 12,781 7,792 3,581 2.144 1,549 346 519 793 173 173 Tot.l 54,438



Eseorrentfa direeta de: 1 pulg de exeeso de lluvia



IO ~



Caudal' (efs) 1,308 3,870 8,817 13,620 13,281 8,292 4,081 2,644 2,049 1,293 673
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3 pulg de exeeso de lluvia 6



2 pulg de exeeso de Iluvia
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Flujo base
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3
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Tiempo (hl FIGURA 7.5.1 Ridrograma de caudal para una tormenta con pulsos de exceso de lluvia de duracion de 0.5 h Y magnitud de 2 pulg, 3 pulg Y l pulg, respectivamente. Caudal tòtal = flujo base + escorrentla directa (ejempl0 7.5.1).
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I



la eual es igual a la profundidad total de exeeso de preeipitaci6n tal como se requiere. El hidrograma de caudal se encuentra sumando los 500 cfs del flujo base al hidrograma de eseorrentia directa, tal como se muestra en la parte dereeha de la tabla 7.5.1 y graficamente en la figura 7.5.1.



7.6 CALCULO MATRICIAL DEL HIDROGRAMA UNITARIO La deconvoluei6n puede utilizarse para dedueir el hidrogr~ma unitario a partir de un hidrograma multipieo eomplejo, pero la posibilidad de errores o la no linealidad en la informaei6n es mayor que aquella para un hidrograma de pico unico. Pueden utilizarse ajustes de minimos cuadrados o algun método de optimizaei6n para minimizar el error en el ajuste del hidrograma de eseorrentfa directa. La aplicaci6n de estas técnicas se facilita expresando la ecuaci6n (7.4.1) por medio de matrices:
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Soluci6n por regresi6n lineal La soluci6n por regresi6n lineal produce el error de rnfnimos cuadrados entre [Q] y [Q] (Snyder, 1955). Para resolver la ecuaci6n (7.6.2) para [U], se reduce la matriz rectangular [P] a una matriz cuadrada [Z] multiplicando ambos lados por la matriz transpuesta de [P], denotada por [PY, la eual se forma intercambiando las filas y columnas de [P]. Luego, ambos lados se multiplican por la matriz inversa [Z]-I de la matriz [Z], para dar



(7.6.4) donde [2] = [p]T[p]. Sin embargo, no es facil determinar la soluci6n utilizando este método, porgue los diversos valores repetidos y ceros en [P] generan dificultades en la inversi6n de [Z] (Bree, 1978). Newton y Vinyard (1967) y Singh (1976) propusieron algunos métodos alternativos para obtener la soluci6n de mfnimos cuadrados, pero éstos no aseguraban que todas las ordenadas del hidrograma unitario fueran no negativas.



Soluci6n por programaci6n lineal La programaci6n linea! es un método alternativo para resolvef [U] en la ecuaci6n (7.6.2) gue minimiza el valor absoluto del error entre [Ql y [Q] y también asegura



QM



(7.6.1)



QM+l



QN-l



QN



gue todos los valores de [U1 sean no negativos (Eagleson, Mejfa y March, 1966; Deininger, 1969; Singh, 1976; Mays y Coles, 1980). El modelo generai de programaci6n lineal se establece en la forma de una fil11cù5n ohjetivo lineal gue debe ser optimizada (maximizada o minimizada), sujeta a unas ecuaciones de constricci6n (restricciones) lineales. La programaci6n lineal proporciona un método para comparar todas las soluciones posibles gue satisfagan las constricciones y obtener la soluci6n gue optimiza la funci6n objetivo (Hillier y Lieberman, 1974; Bradley, Hax y Magnanti, 1977). Ejemplo 7.6.1 Desarrollc un programa lincal para rcsolvcr la ccuaci6n (7.6.2) para cl hidrograma unitario dados cl ERH P m, m = 1,2, ... , M y cl DRH Qn. n = 1,2, ... , N.



o [P][U]



=



[Q]



(7.6.2)



Dados [P] Y [Q], usualmente no existe soluci6n para [U] gue satisfag~ todas las N ecuaciones (7.6.1). Suponga gue se da una soluci6n [U]que arroja un [Q] estimado del DRH como



[P][U]



= [(n



(7.6.3a)



Solucion. El objetivo es minimizar
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~ n=~



lEn



I



donde



En



=



Qn - On. La programaci6n



lineal requiere que todas las variables sean no negativas; para !levar a cabo esta tarea, Eli se parte en dos componentes, una desviaciòn positiva Oli y una des\'iaciòn negatil'G /3/1' En cl caso donde E n > O, es dceir, euando la cscorrcntfa dirccta obscrvada Qn es mayor que el valor calculado Qn, en = En Y13n = O; donde En < O, 13n = -Eu Y 8n = O (véase la figura 7.6.1). Si ET! = O entonces 8n = /3n = O también. Luego la soluci6n debe cumplir



o



n = 1,2, ... ,N n = l, ... ,N



(7.6.3b)



(7.6.5)



Y el objetivo es N



que satisface todas las ecuaciones. Se busca una soluci6n gue minimice e! error [Q] - [Q] entre los DRH observado y estimado.



minimizar



L (On + f3n) n=1



(7.6.6)
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FIGURA 7.6.1 La desviaeion En entre hidrogramas de escorrentfa direeta observados y estimados es la suma de una desviacion positiva On Y una desviacion negativa /3n para solueion por programaci6n lineal.



Las restricciones (7.6.5) pueden escribirse como



(7.6.7) o, expandiendo como en la ecuaci6n (7.6.3b),



n = 1, ... ,N



(7.6.8)



Para asegurar que el hidrograma unitario representa una unidad de escorrentfa direeta se debe afiadir otra ecuaci6n de restricci6n:



(7.6.9) m=l



donde K es una constante que convierte las unidades del ERH en las unidades del DRH. Las ecuaciones (7.6.6) a (7.6.9) constituyen un programa lineal con variables de decisi6n (o inc6gnitas) Um, 0n Y f3n que pueden resolverse utilizandoprogramas estandares de programaci6n lineal para producir el hidrograma unitario. La programaci6n lineal requiere que todas las variables de decisi6n sean no negativas, asegurando asi que las ordenadas del hidrograma unitario sean no negativas.



(1967) tuvieron en cuenta 105 errores en la tasa de pérdida ajustando iterativamente las ordenadas del ERH lo mismo gue aguellas del hidrograma unitario con el fin de minimizar el error en el DRH. Mays y Taur (1982) utilizaron programaci6n no lineal para determinar simultaneamente la tasa de pérdida para cada periodo de tormenta y las ordenadas del hidrograma unitario compuesto para un evento multitormenta. Dnver y Mays (1984) extendieron este método de programaci6n no lineal para determinar 10s parametros 6ptimos de las funciones de tasa de pérdida y el hidrograma unitario compuesto.



7.7 HIDROGRAMA UNITARIO 51NTÉTICO El hidrograma unitario desarrollado a partir de la informaci6n de lluvia y de caudal en una cuenca se aplica solamente para la cuenca y para el punto de la corriente donde se midio la informacion de caudales. Los procedimientos de hidrograma unitario sintético se utilizan para desarrollar hidrogramas unitarios para otros puntos en la corriente dentro de la misma cuenca o para cuencas adyacentes de caracter similar. Existen tres tipos de hidrogramas unitarios sintéticos: l) aguellos gue re]acionan las caracterfsticas del hidrograma (tasa de flujo pico, flujo base, etc.) con las caracterfsticas de la cuenca (Snyder, 1938; Gray, 1961), 2) aquellos basados en hidrogramas unitarios adimensionales (Soil Conservation Service, 1972), y 3) ague110s basados en modelos de almacenamiento en la cuenca (Clark, 1943). Los tipos I) Y 2) se describen aguf y el tipo 3) en el capftulo 8.



Hidrograma unitario sintético de Snyder En un estudio de cuencas localizadas principalmente en Ios montes Apalaches de Ios Estados Unidos y con tamafios gue variaban desde cerca de lO hasta 10,000 mi 2 (30 a 30,000 km 2), Snyder (1938) encontro relaciones sintéticas para algunas caracterfsticas de un hidrograma unitario estandar [véase la figura 7.7.la]. AIgunas rela-



~



~ 'ro



-



1_ t R



I--tr ro



~



'ro (1)



(1)



"O "d ro "O



"O



El método de programacion lineal desarrollado en el ejemplo 7.6.1 no se limita a la aplicaci6n a una sola tormenta. Varios ERH y sus correspondientes DRH pueden utilizarse en,conjunto como si fueran un solo evento y utilizarse para encontrar un hidrograma unitario compuesto que represente mejor la respuesta de la cuenca a ese conjunto de tormentas. El analisis multitormenta también puede llevarse a cabo usando el método de 10s minimos cuadrados (Diskin y Boneh, 1975; Mawdsley y Tagg, 1981). En la determinacion del hidrograma unitario a partir de hidrogramas complejos, las abstracciones son una fuente de error importante; a pesar de que usualmente se supone constante, la tasa de pérdidas es realmente una funci6n variable en el tiempo cuyo valor se afecta por el contenido de humedad en la cuenca antes de la tormenta ypor el patron de la tormenta misma. Diferentes suposiciones de los patrones de pérdidas resultan en hidrogramas unitarios diferentes. Newton y Vinyard
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FIGURA 7.7.1 Hidrograma unitario sintético de Snyder. a) Hidrograma unitario estandar (tp = 5.5t r ). b) Hidrograma unitario requerido (tpR 5.5tR).
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ciones del mismo tipo fueron encontradas mas tarde (U.S. Army Corps of Engineers, 1959). Estas relaciones, en una forma modificada, estan dadas mas adelante. A partir de las relaciones, pueden calcularse cinco caracterlsticas de un hidro/?rama unitario requerido [véase la figura 7.7.1 h] para una duraci6n de exceso de lluvia dada: el caudal pico por unidad de area de la cuenca, qpR, el retardo de cuenca, trR (diferencia de tiempo entre el centroide del hietograma de exceso de lluvia y el pico del hidragrama unitario), el tiempo base tb, y los anchos W (en unidades de tiempo) del hidrograma unitario al 50 y 75% del caudal pico. Utilizando estas caracterlsticas puede dibujarse el hidrograma unitario requerido. Las variables se ilustran en la figura 7.7.1. Snyder defini6 el hidrograma unitario estandar como aquel- cuya duraci6n de lluvia tI" esta relacionada con el retardo de cuenca t p por tp = 5.5tr



3.



Cuando una cuenca no instrumentada parece ser similar 'a una cuenca instrumentada, los coeficientes C t Y CI' para la cuenca instrumentada pueden utilizarse en las ecuaciones anteriores para deducir el hidrograma unitario sintético requerido para la cuenca no instrumentada. La relaci6n entre qp y el caudal pico por unidad de area de drenaje qpR del hidrograma unitario requerido es



(7.7.5)



4.



(7.7.1)



Para un hidrograma unitario estandar encontr6 que:



1.
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El tiempo base tI> en horas del hidrograma unitario puede determinarse utilizando el hecho de que el area bajo el hidrograma unitario es equivalente a una escorrentfa directa de l cm (l pulg en el sistema inglés de unidades). Suponiendo una forma triangular para el hidrograma unitario, el tiempo base puede estimarse por



El retardo de cuenca es



(7.7.6) (7.7.2)



2.



donde t p esta en horas, L es la longitud de la carriente principal en kil6metros (o millas) desde la salida de la cuenca hasta la divisoria de aguas arriba, Le es la distancia en kil6metros (millas) desde la salida de la cuenca hasta el punto de la corriente mas cercano al centroide del area de la cuenca, Cl = 0.75 (l.O para el sistema inglés de unidades) y C t es un coeficiente basado en cuencas instrumentadas en la misma regi6n. El caudal pico por unidad de area de drenaje en m 3 /s . km 2 (cfs/mi 2 ) del hidrograma unitario eshlndar es



(7.7.3) donde C 2 = 2.75 (640 para el sistema inglés de unidades) y C p e's un coeficiente basado en cuencas instrumentadas en la misma regi6n. Para calcular C t y Cp de una cuenca instrumentada, los valores de L y Le se miden utilizando un mapa de la cuenca. A partir de un hidrograma unitario deducido en la cuenca se obtienen los valores de su duraci6n efectiva tR en horas, su tiempa de re tardo en la cuenca tpR en horas y su caudal pico por unidad de area de drenaje, qPR' en m 3 /s·km z·cm (cfs/mi z·pulg para el sistema inglés de unidades). Si tpR , = 5.5 t R , entonces tR = t R , tpR = tp Y qpR = qp, YC t YCp se calculan utilizando las ecuaciones (7.7.2) y (7.7.3). Si tpR es muydiferente de 5. 5t R , el retardo de cuenca estandar es tp



=



tpR



+



tr - tR -4-



5.



donde C 3 = 5.56 (1,290 para el sistema inglés de unidades). El ancho en horas de un hidrograma unitario a un caudal igual a eierto porcentaje del caudal pico qpR esta dado por W = C lV q~l.08 pR



donde C w = 1.22 (440 para el sistema inglés de unidades) para un ancho del 75% y 2.14 (770 para el sistema inglés de unidades) para un ancho de 50%. Usualmente un tercio de este ancho se distribuye antes del momento en que ocurre el pico del hidrograma unitario y dos tercios después de dicho pico.



Ejemplo 7.7.1 Uti[izando el mapa de una cuenca dada, se miden [as siguientes cantidades: L = ISO km, Le = 75 km y area de drenaje = 3,500 km 2 . A partir del hidrograma unitario deducido para la cuenca, se determina [o siguiente: t R = 12 h, tpR = 34 h y cauda[ pico = 157.5 m 3/s . cm. Determine los coeficientes C t y C p para cl hidrograma unitario sintétieo de la cuenea.



So/ucion. De la informaei6n dada, 5.5tR



= 34



trar



tI"



qpR



=



y t p • Luego se calculan 10s valores de C t Y C p de (7.7.2) Y (7.7.3) con qp Y t pR = tr



= 66 h,



lo eual es bastante diferente de tpR (34 h).



La ecuaei6n (7.7.4) da



(7.7.4)



y las ecuacianes (7.7.1) y (7.7.4) se resuelven simultaneamente para encon-



(7.7.7)



+



tr



12



-



(7.7.8)



4 Resolviendo simultaneamente (7.7.1) y (7.7.8) se obtiene tI' calcular C, utilice (7.7.2):



= 5.9



h y t"



= 32.5



h. Para
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tp = C l CrCLL c )O.3



(4.64 - 6)14 = 25.8 h. Laecuaci6n (7.7.3) daqp = 2.75 x 0.56125.5 = 0.0604m3/s . km2 • cm y(7.7.5)daqpR = 0.0604 x 25.5/25.8 = 0.0597m 3/s· km 2 • cm;elcaudalpicoesO.0597 x 2,500 = 149.2 m 3 /s . cm. Los anchos del hidrograma estan dados por la ecuaci6n (7.7.7). Al 75% del caudal pico, W = 1.22QPR-I. 08 = 1.22 X 0.0597-1.08 = 25.6 h. Un ca1culo similar da W = 44.9 h al 50% del pico. El tiempo base, dado por la ecuaci6n (7.7.6), es tb = 5.56/qpR = 5.56/0.0597 = 93 h. Luego se dibujael hidrograma, como en la figura 7.7.2 Y se verifica para asegurar que representa una profundidad de escorrentfa directa de l cm.



32.5 =0.75C t (lSO x 75)°·3 C t =2.65 El caudal pico por unidad de area es qpR = 157.513,500 = 0.045 m 3/s . km 2 • cm. El coeficiente C p se calcula mediante la ecuaci6n (7.7.3) con qp = qpR Y tp = t pR: _ C 2C p



qpR- t pR



_ 2.75C p 0.045 - 34.0 Cp =0.56



Ejemplo 7.7.2 Calculeel hidrograma unitario sintético de seis horas para una cuenca que tiene un area de drenaje de 2,500 km 2 con L = 100 km y L(. = 50 km. Esta cuenca es una subarea de drenaje de la cuenca del ejemplo 7.7.1.



Una innovaci6n adicional en el uso del método de Snyder ha sido la regionalizaci6n de 10s panimetros del hidrograma unitario. Espey, Altman y Graves (1977) desarrol1aron un conjunto de ecuaciones generalizadas para la construcci6n de hidrogramas unitarios de lO minutos, utilizando un estudio de 41 cuencas con tamafios en el rango de 0.014 a 15 mi 2 , y con porcentajes de impermeabilidad entre el 2 y el 1000/0. De las 41 cuencas, 16 se localizan en Texas, 9 en Carolina del Norte, 6 en Kentucky, 4 en Indiana, 2 en Colorado y Mississippi y l en Tennessee y Pennsylvania. Las ecuaciones son: T



p



Soluci6n. Los valores CI = 2.64 Y C,> = 0.56 determinados en el ejemplo 7.7.1 tam-



Qp = 31.62



bién pueden utilizarse para esta cuenca. Luego la ecuaci6n (7.7.2) da t p = 0.75 x 2.64 x (100 x 50)°·3 = 25.5 h, Y(7.7.1) da t r = 25.5/5.5 = 4.64 h. Para un hidrograma unitario de seis horas, tR = 6 h X la ecuaci6n (7.7.4) da tpR = tp - (tr - tR)/4 = 25.5 -



I



(7.7.9)



X 10 3A 0. 96 T;l.07



(7.7.10)



X 103AQ;O.95



(7.7.11)



TB = 125.89



:. t pR == 25.8 h"~ I



= 3.1L 0.23 S-0.25]-0. 181.57



W50 =
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X



10 3Ao. 93 Q;0.92



(7.7.12)



W75 =
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X



103AO. 79 Q;O.78



(7.7.13)
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la pendiente del canal principal (en pies por pie), definida por H/O.8L, donde H es la diferencia de elevaci6n entre A y B. A es el punto en el



== 25.6 h ..
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= la distancia total (en pies) a lo largo del canal prjncipal desde el punto considerado hasta la divisoria de aguas, aguas arriba
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FIGURA 7.7.2 Hidrograma unitario sintético calculado por el método de Snyder en el ejemplo 7.7.2.
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FIGURA 7.7.3 Factor de conducci6n de cuenca et> como funci6n de la rugosidad del canal y de la impermeabilidad de la cuenca. (Adaptada con autorizaci6n de Espey, Attman y Graves, 1977).
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HlDROLOGfA APLICADA fondo del canal a una distancia de 0.2L aguas abajo de la divisoria de aguas de la cuenca; B es un punto en el fondo del canal en el punto considerado aguas abajo



1.0



I = el area impermeable dentro de la cuenca (en porcentaje), supuesta igual al 5% para una cuenca no desarrollada



0.8






=



el facldr de conducci6n adimensional para la cuenca, el cual es una funci6n del porcentaje de impermeabilidad y de la rugosidad (l'éase la figura 7.7.3)



A = el area de drenaje de la cuenca (en millas cuadradas)



T"



$-



~



de el principio de la escorrentfa (en minutos)



W50



= el ancho del hidrograma al 50% de Q" (en minutos)



W75



= el ancho al 75% de Qp (en minutos)
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= el tiempo de ocurrencia del pico para el hidrograma unitario medido des-



T B = el tiempo base en el hidrograma unitario (en minutos)
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Q" = el caudal pico en el hidrograma unitario (en cfs/pulg)
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FIGURA 7.7.4



El hidrograma adimensional SCS es un hidrograma unitario sintético en el cual el caudal se expresa por la relaci6n del caudal q con respecto al caudal pico q" y el tiempo por la relaci6n del tiempo t con respecto al tiempo de ocurrencia del pico en el hidrograma unitario, T". Dados el caudal pico y el tiempo de retardo para la duraci6n de exceso de precipitaci6n, elhidrograma unitario puede estimarse a partir del hidrograma sintético adimensional para la cuenca dada. La figura 7.7.4a) muestra uno de estos hidrogramas adimensionales, preparado utilizando los hidrogramas unitarios para una variedad de cuencas. Los valores de q" y T" pueden estimarse utilizando un modelo simplificado de un hidrograma unitario triangular tal como se muestra en la figura 7.7.4h), en donde el tiempo esta dado en horas y el caudal en m 3 /s . cm (o cfs/pulg) (Soil Conservation Service, 1972). Con base en la revisi6n de un gran numero de hidrogramas unitarios, el Soil Conservation Service sugiere que el tiempo de recesi6n puede aproximarse como 1.67 TI" Como el area bajo el hidrograma unitario deberfa ser igual a una escorrentfa directa de I cm (o I pulg), puede demostrarse que



CA



qp = Tp



(7.7.14)



donde C = 2.08 (483.4 en el sistema inglés de unidades) y A es el area de drenaje en kil6metros cuadrados (millas cuadradas). . Adicionalmente, un estudio de los hidrogramas unitarios de muchas cuencas rurales grandes y pequefias indica que el tiempo de retardo t" = 0.6 T" donde T, es el tiempo de concentraci6n de la cuenca. Como se muestra en la figura 7.7.4h), el tiempo de ocurrencia del pico T" puede expresarse en términos del tiempo de retardo tI' y de la duraci6n .de la lIuvia efectiva t r



(7.7.15)



Hidrogramas unitarios sintéticos del Soil Conservation Service. al Hidrograma adimensional drograma unitario triangular. (Fuente: SoilConservation Service, 1972).



y h)



hi-



Ejemplo 7.7.3 Construya un hidrograma unitario SCS de IO minutos para una cuenca con un area de 3.0 km2 y un tiempo de concentraci6n de 1.25 h. Solucion. La duraci6n t,. = lO min = 0.166 h, eI tiempo de retardo tI' = 0.6T,. = 0.6 x 1.25 = 0.75 h y eI tiempo de ocurrencia del pico T p = t,/2 + tp = 0.166/2 + 0.75 = 0.833 h. De la ecuaci6n (7.7.14) qp = 2.08 x 3.0/0.833 = 7.49 m3/s·cm. El hidrograma adimensional de la figura 7.7.4 puede convertirse a las dimensiones requeridas multiplicando los valores del eje horizantal por Tp y los del eje vertical por qp' Alternativamente, el hidrograma unitario triangular puede graficarse con th = 2.67Tp = 2.22 h. Se verifica que



la profundidad de escorrentia directa es igual a I cm.



7.8 HIDROGRAMAS UNITARIOS PARA DIFERENTES DURACIONES DE LLUVIA Cuando se encuentra disponible un hidrograma unitario para un exceso de Iluvia dado, pueden deducirse los hidrogramas unitarios para otras duraciones. Si las otras duraciones son multiplos enteros de la duraci6n dada, el nuevo hidrograma unitario puede calcularse facilmente aplicando los principios de superposici6n y proporcionalidad. Sin embargo, puede utilizarse un método generaI de deducci6n aplicable a hidrogramas unitarios de cualquier duraci6n requerida, con base en el principio de superposici6n. Este es el método del hidrograma S. El hidrograma S te6rico es aquel que resulta de un exceso de lIuvia continuo a una tasa constante de l cm/h (o l pulg/h) durante un periodo indefinido. Es la fun-
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ci6n de respuesta de paso unitario para un sistema de cuenca. La curva adopta una forma de S deformada y sus ordenadas finalmente se aproximan a la tasa de exceso de lluvia en el tiempo de equilibrio. Esta funci6n de respuesta de paso g(t) puede deducirse de una funci6n de respuesta de pulso unitario h(t) del hidrograma unitario, tal como sigue. De la ecuaci6n (7.2.4), la respuesta en el tiempo t a un pulso unitario de duraci6n t1t que empieza en el tiempo O es l
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L1uvia continua como una secuencia de pulsos l/~t



o g(t) == ~t[h(t)+h(t-l1t)+h (t-2 11 r)+ ... ] Hidrograma S



\



h(t) = ~/g(t) - g(t - ~t)]



\



(7.8.1) a)



En forma similar, la respuesta en el tiempo t a un pulso unitario que empieza en el tiempo t1t es igual a h(t - t1t), es decir, h(t) retardada !J.t unidades de tiempo: l



l h(t - ~t) = ~/g(t - ilt) - g(l - 2 ~t)]



(7.8.2)



-11('-1



Pulso unico de duraci6n t1t'



O



y la respuesta en el tiempo t a un tercer pulso unitario que empieza en el tiempo 2t1t es



g '(t)



= g(t



l



h(t - 2~t) = ~/g(t - 2~t) - g(t - 3 ~t)]



(7.8.3) h)



Continuando este proceso indefinidamente, sumando las ecuaciones resultantes y reordenando, se obtiene la funci6n de respuesta de paso unitario, o hidrograma S, tal como se muestra en la figura 7.8.1a): g(t)



=



~t [h(t)



+



-/1t ')



Hidrograma S compensado



h(t - ~t)



+ h(t -



2 ~t)



+ ...]



(7.8.4)



donde la suma se multiplica por !J.t de tal manera que g(t) corresponda a una tasa de entrada de 1, en lugar de l/!J.t como se utiliz6 para cada uno de los pulsos unitarios. Te6ricamente, el hidrograma S derivado de esta manera deberia ser una curva suave, debido a que se supone que el exceso de precipitaci6n de entrada tiene una tasa constante y continua. Sin embargo, el proceso de suma producini una forma ondulatoria, si existen ~rrores en las abstracciones de lluvia o en la separaci6n de flujo base, o si la duraci6n real del exceso de lluvia no es la duraci6n deducida para el hidrograma unitario. Una duraci6n que produce ondulaci6n minima puede encontrarse mediante procesos de prueba y error. La ondulaci6n de la curva también puede originarse por una distribucion temporal y de area no uniforme de la lluvia; adicionalmente, cuando la informaci6n natural no es lineal, las oscilaciones inestables del sistema resultante pueden producir ordenadas negativas. En tales casos, debe utilizarse una técnica de optimizaci6n para obtener un hidrograma unitario mas suave. Una vez que el hidrograma S ha sido construido, el hidrograma unitario para una duracion dada puede deducirse como sigue: Se avanza, o compensa, la posici6n del hidrograma S un periodo igual a la duraci6n deseada ~t' y se llama a este hidrograma S el hidrograma S compensado, g'(t) [véase la figura 7. 8. t b)], definido por g' (t)



= g(t -



~t')



(7.8.5)



Hidrograma unitario de duraci6n !J.t' /h'(r)



=



it



,[g(t)-g(t_ l1 t')]



c)



FIGURA 7.8.1 Uso del hidrograma Spara encontrar un hidrograma unitario de duraci6n M' a partir de un hidrograma unitario de duraci6n /J.r.



La diferencia entre las ordenadas del hidrograma S originaI y el hidrograma S compensado, divididas por D.t', da el hidrograma unitario deseado [véase la figura 7.8.1c)1: l



h'(t) = ~t' [g(t) - g(t - ~t')]



I



(7.8.6)



Ejemplo 7.8.1 Utilice el hidrograma unitario de 0.5 horas de la tabla 7.4.3 (del ejemplo 7 A.l ) para producir el hidrograma S y el hidrograma unitario de 1.5 h para esta cuenca.
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o::; u(l)::;



TABLA 7.S.1 C~lIculo



de un hidrograma unitario de 1.5 h por el método del hidrograma S (ejemplo 7.8.1) l 2 3 Hidrograma S Tiempo Hidrograma unitario de O.5-h



4 Hidrograma S retardado



5 Hidrograma unitario de 1.5 h



t



hi(l)



gel)



g(l - bol')



h'(t)



(h)



(cfs/pulg)



(cfs)



(cfs)



(cfs/pulg)



202 742 1,913 3,166 3,896 4,123 4,313 4,450 4,537 4,537 4,537 4,537



O O O 202 742 1,913 3,]66 3,896 4,123 4,313 4,450 4,537



0.5 1.0 1..5 2.0 2.5 3.0 3.5 4.0 4.5 5.0 5.5 6.0



404 1,079 2,343 2,506 1,460 453 381 274 173 O O O



El hidro grama S se encuentra al uti lizar (7.8.4) con I1t = 0.5 h. Para t = 0.5 h, g(t) = + h(t - 0.5)] :::: 0.5 x (1,079 + 404) :::: 742 cfs; para t:::: 1.5 h, g(t) :::: L\t[h(t) + h(t - 0.5) + h(t - 1.0)] :::: 0.5 x (2.343 + 1,079 + 404) :::: 1,913 efs; y asi sueesivamente, tal como se muestra en la columna 3 de la tabla 7.8.1. El hidrograma S se compensa I1t' = 1.5 h (columna 4) para dar g(t - Llr'), y la diferencia se divide por àr' para dar el hidrograma unitario de 1.5 h, h'(t) (columna 5). Por ejemplo, para t = 2.0 h, h(t) = (3,166 - 202)11.5 = 1,976 cfs/pulg.



f1th(t) :::: 0.5 x 404 :::: 202 cfs; para t:::: l h, g(t) :::: f1t[h(t)



Hidrograma unitario instantaneo Si el exceso de lluvia es una cantidad unitaria y su duraci6n es infinitesimal, el hidrograma resultante es una funci6n impulso respuesta (ì'éase la secci6n 7.2) gue se denomina el hidrograma unitario instantaneo (lUH, por sus siglas en inglés). Para un IUH, el exceso de lluvia se aplica al area de drenaje en el tiempo cero. Por supuesto, este es solamente un concepto teorico el cual no puede utilizarse en cuencas reales, pero es util porgue el IUH caracteriza la respuesta de la cuenca a Iluvia sin referencia a la duracion de ésta. Por consiguiente, el IUH puede relacionarse con la geomorfologia de la cuenca (Rodriguez-Iturbe y Valdés, 1979; Gupta, Waymire y Wang, 1980). La integraI de convoluci6n (7.2.1) es



=



fa u(t -



r)I( r) dr



u(l)~



(7.8.7)



Si las cantidades l( T) Y Q(t) tienen las mismas dimensiones, las ordenadas del IUH deben tener dimensiones de [T-I]. Las propiedades del IUH son las siguientes, con l = t - T



>O



para l ::; O



O



u(1) dI = I



135 495 1,275 1,976 2,103 1,473 765 369 276 149 58 O



para l



algun valor pico positivo



u(l) = O



r



Solucion. El hidrograma unitario de 0.5 h se muestra en la eolumna 2 de la tabla 7.8.1.



Q(t)
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y



r



u(1)1 dI



cuando l



=



~



cc



(7.8.8)



t[



La cantidad tL es el tiempo de retardo del IUH. Puede demostrarse gue tL es el intervalo de tiempo entre el centroide del hietograma de exceso de lluvia y el centroide del hidrograma de escorrentfa directa. N6tese la diferencia entre tL y la variable tI' utilizada para el tiempo de retardo en hidrogramas unitarios sintéticos; tI' mide el tiempo desde el centroide del hietograma de exceso de lluvia hasta el pico, no hasta el centroide, del hidrograma de escorrentIa directa. La forma ideaI de un IUH tal como se describi6 anteriormente semeja aguella de un hidrograma con un pico unico de escorrentIa directa; sin embargo, un IUH puede tener ordenadas negati vas y ondulatorias. Existen varios métodos para determinar un IUH de un ERH y un DRH. Como una aproximaci6n, la ordenada del IUH en el tiempo t ~"e iguala a la pendiente en el tiempo t de un hidrograma S eonstruido para una intensidad de exceso de lluvia de profundidad unitaria por unidad de tiempo. Este procedimiento se basa en el hecho de que el hidrograma S es una curva integraI del IUH; esto es, su ordenada en el tiempo t es igual a la integraI de area bajo el IUH desde O hasta t. El IUH obtenido de esta manera es generalmente una aproximacion porgue la pendiente de un hidrograma S es diffeil de medir en forma exacta. El IUH puede determinarse utilizando varios métodos de inversion matematica, como por ejemplo, funciones ortogonales como las series de Fourier (O'Donnell, 1960) o funciones de Laguerre (Dooge, 1973); transformadas integrales como la transformada de Laplace (Chow, 1964), la transformada de Fourier (Blank, Delleur y Giorgini, 1971) Y la transformada Z (Bree, 1978); y la modelaci6n matematica relacionada con la geomorfologIa de la cuenca (l'éase la secci6n 8.5).
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7.2.2



7.2.3 7.2.4



7.2.5



Un sistema tiene una funci6n respuesta de pulso discreto con ordenadas 0.1, 0-.5, 0.3, y 0.1 unidades. Ca1cule la salida de este sistema si tiene un pulso de entrada de: a) 3 unid
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de lluvia en las primeras 2 horas de una tormenta y 2 puIg de exceso de lluvia en las siguientes 2 horas. Calcule el hidrograma de escorrentfa directa para esta cuenca. Demuestre que el tiempo de re tardo tL entre Ios centroides del hietograma de exceso de lluvia y el hidrograma de escorrentia directa es igual a la constante de almacenamiento k para una cuenca modelada como un embalse lineal. Una cuenca tiene un area de drenaje de 450 km 2 y su hidrograma unitario de tres horas tiene un caudal pico de 150 m 3 /s . cm. Para el sistema inglés de unidades, Gcmi] es el caudai pico en cfs/pulg del hidrograma unitario de tres horas? El exceso de lluvia y la eseorrentia directa registrados para una tormenta son Ios siguientes: Tiempo (h)



1



4



2



Exeeso de Iluvia (pulg) 1.0



2.0



Eseorrentia directa (cfs) 10



120



5



6



7



8



9



1.0 400



560



500



450



250



100



7.S.1 (,Cuai es el area de la cuenca del problema 7.4.1 ? Deduzca por deconvoluci6n el hidrograma unitario de seis horas para la siguiente informaci6n de una cuenca con un area de drenaje de 216 km 2 , suponiendo una tasa de abstracci6n de lluvia constante y un flujo base constante de 20 m 3/s.



2



3



Lluvia (cm)



1.5



3.5



2.5



Cauda) (m 3/s)



26



71



174



7.4.4



7.4.5



7.5.2



6



7



8



9



lO



Il



99



49



33



26



22



21



7.S.3



A continuaci6n se presenta el hidrograma de caudales para una tormenta en un area de drenaje de 2.5 mi 2 .



7.5.4



Periodo de seis horas 1



4 1.5 226



173



Hora



1



2



3



4



5



Caudal (efs)



52



48



44



203



816



6 1,122



"ora



8



9



10



11



12



13



Caudal (cfs)



685



327



158



65



47



34



"ora



O



2



4



6



8



10



12



14



16



18



20



Q



18



21



28



44



70



118



228



342



413



393



334



Qb



18



20



25



32



40



47



54



61



68



75



79



"ora



22



24



26



28



30



32



34



36



38



40



Q



270



216



171



138



113



97



84



75



66



59



Qb



77



73



69



66



63



60



57



55



52



49



Hora



42



44



46



48



50



52



54



56



58



60



Q



54



49



46



42



40



38



36



34



33



33



Qb



47



44



42



40



38



37



35



34



33



33



50



Calcule ei hidrograma unitario en una hora.



7.4.2 7.4.3
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El flujo base Qb se ha estimado usando la forma del hidrograma observado. Utilice la deconvoluci6n para determinar elhidrograma unitario de dos horas. Utilice el hidrograma desarrollado en el problema 7.4.3 para calcularel hidrograma de flujo para una tormenta de 12 horas de duraci6n gue tiene 2 cm de exceso de lIuvia en las primeras seis horas y 3 cm en Ias sigUlentes seis horas. Suponga una tasa de flujo base constante de 30 m 3 /s. Utilice el hidrograma unitario de una hora desarrollado en el problema 7.4.4 para calcular el hidrograma de caudal para una tormenta de tres horas con una intensidad de lluvia uniforme de 1.5 pulg/h. Suponga gue las abstracciones son constantes con una tasa de 0.5 pulg/h y gue el flujo base es igual al determinado en el problema 7.4.4. Utilice el hidrograma unitario de dos horas desarrollado en el problema 7.4.5 para calcular el hidrograma de caudal para una tormenta de cuatro horas en la cual cayeron 5 cm de exceso de lIuvia en las primeras dos horas y 6 cm en las siguientes dos horas. Suponga el mismo flujo base que se dio en el problema 7.4.5. El hidrograma unitario de seis horas de una cuenca que tiene un area de drenaje igual a 393 km 2 es como sigue:



7 Tiempo (h)



l, 138



Un exceso de lluvia con intensidad casi uniforme ocurre en forma continua durante las horas 4, 5 y 6. La separaci6n del flujo base se lleva a cabo graficando el logaritmo del caudal contra el tiempo. Durante el inicio de la creciente, ellogaritmo de flujo base sigue una lfnea recta con una pendiente determinada del caudal en las horas l a 3. Desde el punto de inflexi6n del brazo de recesi6n del hidrograma de caudal (hora 8), ellogaritmo dei flujo base sigue una linea recta con pendiente determinada por el caudal en las horas Il a 13. Entre el pico del hidrograma de caudal y el punto de inflexi6n, el logaritmo del flujo base se supone que varia Iinealmente. Deduzca el hidrograma unitario de 1 horapor deconvoluci6n. Una tormenta intensa con una intensidad aproximadamente constante y duraci6n de seis horas sobre una cuenca de area de 785 km 2 produjo Ios siguientes caudales Q en m 3/s:



O



Hidrograma unitario (m 3 /s . cm) O



6



12



18



24



30



36



42



1.8



30.9



85.6



41.8



14.6



5.5



1.8



Para una tormenta sobre la cuenca que tiene un exceso de Iluvia de 5 cm para las primeras seis horas y 15 cm para las siguientes seis horas, calcule el hidrograma de caudal suponiendo un flujo base constante de 100 m 3/s.



7.5.5



El hidrograma unitario de una hora para urna cuenca esta dado a continuaci6n. Determine la escorrentia para esta cuenca prodl!lcida por el patr6n de tormenta dado. Las abstracciones tienen una tasa constante de 0.3 pulg/h. LCual es el area de esta cuenca?



Tiempo (h)



1



2



3



4



Precipitaci6n (pulg)



0.5



1.0



1.5



0.5



Hidrograma unitario (cfs/pulg)



lO



100



200



150



5



6



100



50
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HIDROGRAMA UNITARIO



7.S.6 7.S.7



7.S.8



7.5.9



7.6.1



Utili ce el mismo hidrograma unitario del problema 7.5.5 y determine el hidrograma de escorrentfa directa para una tormenta de dos horas con l pulg de exceso de lluvia para la primera hora y 2 para la segunda hora. i,Cual es el area de esta cuenca? Una cuenca de uso agricola se urbaniz6 en un periodo de 20 afios. Un hidrograma unitario triangular se desarroll6 para esta cuenca para un exceso de lluvia de duraci6n de una hora. Antes de la urbanizaci6n, la tasa promedio de infiltraci6n y atras pérdidas era 0.30 pulg/h y el hidrograma unitario tenfa un caudal pica de 400 cfs/pulg a 3 h y un tiempo base de 9 h. Después de la urbanizaci6n, debido al incremento en superficies impermeables, la tasa de pérdida baj6 a 0.15 pulg/h, el caudal pico del hidrograma unitario se increment6 a 600 cfsjpulg, ocurrienda a 1 h, y eI tiempo base se redujo a 6 h. Para una tormenta de dos horas en la cual cay6 1.0 pulg de lluvia en la primera hora y 0.5 en la segunda hora, determine los hidrogramas de eseorrentfa direeta antes y después de la urbanizaci6n. Las ordenadas a intervalas de una hora de un hidrograma unitario de una hora san (en cfs/pulg): 269, 538, 807, 645, 484, 323 y 161. Calcule el hidragrama de escorrentia directa para una tormenta de dos horas en la cual acune un exceso de lluvia de 4 pu1g a una tasa constante. (,CmU es el area de la cuenca (mi 2 )? El hidrograma unitario triangular de lO minutos para una euenca tiene un caudal pico de 100 cfs/pulg en el minuto 40 y una duraci6n total de 100 min. Calcule el hidrograma de eaudal para esta cuenca para una tormenta en la eual caen 2 pulg de lluvia en los primeros IO min y 1 pulg en los segundos IO minutos, suponiendo gue la tasa de pérdidas es 4> = 0.6 pulg/h y la tasa de flujo base es 20 cfs. El 19 Y 20 de julio de 1979, la tormenta en la cuenea del riaehuelo Shoal en Northwest Park en Austin, Texas, produjo los siguientes valores de lIu via-escorrentfa.



7.6.3 7.6.4 7.6.5 7.6.6 7.7.1



7.7.2



7.7.3 Tiempo (h)



0.5



1.0



1.5



2.0



2.5



3.0



3.5



Lluvia (pulg)



1.17



0.32



0.305



0.67



0.545



0.10



0.06



Eseorrentia direeta (efs)



11.0



372.0



440.0



506.0



2110.0



1077.0



429.3



Tiempo (h)



4.0



4.5



5.0



5.5



6.0



6.5



7.0



Eseorrentia direeta (efs)



226.6



119.0



64.7



39.7



28.0



21.7



16.7



Tiempo (h)



7.5



8.0



8.5



9.0



Eseorrentia direeta (cfs)



13.3



9.2



9.0



7.3



7.7.4



7.7.5



7.6.2



Determine el hidrograma unitario de media hora utilizando programaci6n lineal. Suponga que es valida una tasa uniforme de pérdidas. El area de la cuenca es 7.03 mi 2 • Compare el hidrograma unitario con aquel determinado en el ejemplo 7.4.1 para esta cuenca. Una tormenta que ocurri6 el 16 de abril de 1977, en la cuenca del riachuelo Shoal en Northwest Park, Austin, Texas, produjo los siguientes valores de lIuvia-escorrentfa:



Tiempo (h)



0.5



1.0



1.5



2.0



2.5



3.0



3.5



Lluvia (pulg)



0.28



0.12



0.13



0.14



0.18



0.14



0.07



Eseorrentia direeta (efs)



32



67



121



189



279



290



237



160



108



5.0



5.5



6.0



6.5



7.0



7.5



8.0



8.5



9.0



72



54



44



33



28



22



20



18



16



. Tiempo (h) Eseorrentia direeta (cfs)



4.0



Determine el hidrograma unitario de media hora usando programacion linea!. Suponga quees valida una tasa uniforme de pérdidas. El area de lacuenca es 7.03 mF. Compare el hidrograma unitario con el desarrollado en el ejemplo 7.4.1 para esta cuenca. Combine la informaci6n de los problemas 7.6.1 y 7.6.2 Y calcule un hidrograma unitario compuesto para esta cuenca utilizando programaci6n lineal. Compare el hidrograma unitario compuesto con aquellos determinados para las tormentas individuales. Resuelva el problema 7.6.1 por regresi6n lineal. Resuelva el problema 7.6.2 por regresi6n lineal. Resuelva el problema 7.6.3 por regresi6n lineal. En la ciudad de Austin, Texas, se aplican las ecuaciones generalizadas (7.7.9)(7.7.13) para determinar los parametros de hidrogramas unitarios de IO minutos de duracion para cuencas pequefias. Determine 10s hidrogramas unitarios de IO minutos para niveles de impermeabilidad de IO, 40 y 70% en una cuenca gue tiene un area de 0.42 mF con un canal principal de longitud de 5,760 pies. El canal principal tiene una pendiente de 0.015 pie/pie tal como se defini6 en la seccion 7.7. S uponga 


t p



4.5



7.7.6



= Ct(LLc)n {S



Para una pendiente de cuenca de S := 0.008 y n = 0.4, determine el coeficiente Ci para el hidrograma unitario del problema anterior. Se ha determinado la siguiente informaci6n para una cuenca A y su hidrograma unitario de dos horas: area = 100 mil, Le = IO mi, L := 24 mi, f R = 2 h, tl'R = 6 h, QI' = 9,750 cfs/pulg, W 50 := 4.1 h Y W 75 = 2 h. La cuenca B, la cual se supone que es hidrol6gicamente similar a la cuenca A, tiene las siguientes caracterfsticas: area = 70 mi l , L = 15.6 mi y Le = 9.4 mi. Determine el hidrograma unitario sintético de una hora para la cuenca B.
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7.7.8



7.7.9



7.7.10



7.7.11



7.8.1 7.8.2



7.8.3



HIDROLOGfA APLICADA



a) Determine los coeficientes CI' Y C, para una cuenca de area 100 mi~ con L = 20



mi y Le = 12 mi para t R = 2 h Y t pR = 5 h. El pico dcI hidrograrna unitario cs 9,750 cfs/pulg. Suponga que se puede aplicar el hidrograma unitario sintético de Snyder. h) Determine el hidrograma unitario de dos horas para el area mas alta de 70 mi~ de la misma cuenca, la cual tiene L = 12.6 mi y L, = 7.4 mi. Los valores de W 75 y W:iO para el arca total de 100 mi 2 son 2.0 h Y 4.2 h, respcctivamente. La cuenca del riachuelo Gimlet en Sparland, Illinois, tiene un area de drenaje de 5.42 mi~; la longitud del canal principal es 4.45 mi y la longitud de dicho canal desde la sal ida de la cuenca a un punto cercano al centro de gravedad de ésta es 2.0 mi. Usando C = 2.0 Y C il = 0.625, determine el hidrograma unitario sintético eSHindar para esta cuenca: (,Cual es la duraci6n estandar? Utilice el método de Snyder para determinar el hidrograma unitario de 30 minutos para esta cuenca. La cuenca del riachueloOdebolt cerca de Arthur, Ohio, tiene un area de 39.3 mi~; la longitud del canal principal es 18.10 mi y la longitud de dicho canal desde la salida de la cuenca a un punto cercano al ccntroide de ésta es 6.0 mi. Usando C = 2.0 Y Cil = 0.625, determine el hidrograma unitario sintético estandar y el hidrograma unitario de dos horas para csta cuenca. Una cuenca de 8 mi 2 tiene un tiempo de concentraci6n de 1.0 h. Calcule el hidrograma unitario de IO minutos para esta cucnca utilizando el método del hidrograma unitario triangular SCS. Determine el hidrograma de escorrentfa directa para una tormenta de 20 minutos con 0.6 pulg de exceso de precipitaci6n en los primeros IO minutos y 0.4 pulg en los segundos IO minutos. Un hidrograma unitario sintético triangular se desarrol16 utilizando el método del Soil Conservalion Service, tiene qll = 2,900 cfs/pulg, TI' = 50 min y ti = lO min. Ca 1cule el hidrograma de escorrentfa directa para una tormenta de 20 minutos con 0.66 pulg de lluvia en los primeros IO minutos y 1.70 pulg en los siguientes lO minutos. La tasa de pérdida de lIuvia es 1> = 0.6 pulg/h a lo largo de la tormenta. Para la informaci6n dada en el problema 7.4.4, utilice la suposici6n de una intensidad constante de lIuvia en las horas 4 a 6 para construir el hidrograma S. Utilice el hidrograma Spara calcular los hidrogramas unitarios de una, tres y seis horas. Para la informaci6n dada en cl problema 7.4.5, use la suposici6n de una intensidad de lIuvia constante para las 6 horas para construir el hidrograma S dc esta cuenca. Con base en el hidrograma S, detcrmine los hidrogramas unitarios dc 2, 6 Y 12 horas para esta cuenca. Las ordcnadas de un hidrograma unitario de una hora cspecificadas cn intcrvalos de una hora son (en cfs/pulg): 45, 60, 22, 8 y l. Calcule el area de la cuenca, el hidrograma S y el hidrograma unitario de dos horas para esta cuenca.
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TRANSITO AGREGADO DE CRECIENTES



El transito de caudales es un procedimiento para determinar el tiempo y la magnitud del caudal (es decir, el hidrograma de caudal) en un punto de un curso de agua utilizando hidrogramas conocidos o supuestos en uno o mas puntos aguas arriba. Si el flujo es una credente, el procedimiento se conoce especificamente como transito de crecientes*. En un sentido mas amplio, el transito de caudales puede considerarse como un amilisis para seguir el caudal a través de un sistema hidrol6gico, dada una entrada. La diferencia entre el transito de sistemas agregados y distribuidos es gue en un modelo de sistema agregado, el flujo se calcula como una funci6n del tiempo unicamente en un lugar particular, mientras gue en un sistema de transito distribuido el flujo se calcula como una funci6n del espada y el tiempo a través del sistema. El transito por métodos de sistemas agregados se conoce algunas veces como transito hidrol6gico, y el transito por métodos distribuidos se conoce como tI'ansito hidrau/ico. El transito de caudal mediante sistemas distribuidos se describe en los capftulos 9 y lO. Este capitulo se relaciona con el transito de sistemas agregados.



8.1 TRANSITO DE SISTEMAS AGREGADOS Para un sistema hidrol6gico, la entrada I(t), la salida Q(t) y el almacenamiento S(t) se reladonan por la ecuad6n de continuidad (2.2.4):



dS



-



dt



= f(t)



- Q(t)



(8.1.1)



Si el hidrograma de entrada, fU), es conocido, la ecuaci6n (8.1.1) no puede resolverse directamente para obtener el hidrograma de salida, Q(t), porque tanto Q como '~N.



dc! R.r. En algunos pafses se utiliza et término propagaci6n de avenidas.
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S son inc6gnitas. Se necesita una segunda relaci6n, o funci6n de almacenamiento, para relacionar S, f Y Q; el acoplamiento de la funci6n de almacenamiento y la ecuaci6n de continuidad proporciona una combinaci6n de las dos ecuaciones y las dos inc6gnitas gue puede resolverse. En generaI la funci6n de almacenamiento puede escribirse como una funci6n arbitraria de I, Q, Y sus derivadas temporales tal como se demostr6 en la ecuaci6n (7. 1.2):



S



=f(I,~, ~::, ... ,Q, ~~, d:t~'"



l,Q



Caudal de salida



o ~--=======::::::::::;.- O



.•)



p



(8.1.2) Q



En el capitulo 7 se resolvieron estas dos ecuaciones diferenciando una forma linealizada de la ecuaci6n (8.1.2). sustituyendo el resultado para dSldt en la ecuaci6n (8.1.1). y luego integrando la ecuaci6n diferencial resultante para obtener Q(t) como una funci6n de f(t). En este capitulo se aplica un método de soluci6n por diferencias finitas a las dos ecuaciones. El horizonte de tiempo se divide en intervalos finitos y la ecuaci6n de continuidad (8.1.1) se resuelve recursivamente desde un punto del tiempo hasta el siguiente utilizando la funci6n de almacenamiento (8.1.2) para tener en cuenta el valor de almacenamiento en cada punto del tiempo. La forma especffica de la funci6n de almacenamiento a emplearse en este procedimiento depende de la naturaleza del sistema que esUì siendo analizado. En este capitulo se analizan tres sistemas particulares. Primero, el transito a través de embalses utilizando el método de la piscina nivelada, en el cual el almacenamiento es una funci6n no lineal de Q solamente:



S = f(Q)
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(8.1.3)



y la funci6n f(Q) se determina relacionando el almacenamiento y la salida del embalse con el niveI del agua en éste. Segundo, el almacenamiento se relaciona linealmente con l y Q en el método de Muskingum para el transito de caudales en canales. Finalmente, se analizan algunos modelos de embalses lineales en los cuales (8.1.2) se vuelve una funci6n lineal de Q y de sus derivadas temporales. La relaci6n entre el caudal de salida y el almacenamiento en un sistema hidro16gico tiene una influencia importante en el transito de caudales. Esta relacion puede ser inval'iable o l'ariable, tal como se muestra en la figura 8.1.1. Una funcion de almacenamiento invariable tiene la forma de la ecuaci6n (8.1.3) y se aplica a un embalse con una superficie de agua horizontal. Tales embalses tienen una piscina que es ancha y profunda comparada con su longitud en la direcci6n de flujo. La velocidad del flujo en el embalse es muy baja. La relaci6n de almacenamiento invariable reguiere la existencia de un caudal fijo de salida del embalse para una elevaci6n de la superficie de agua dada, lo cual significa que las estructuras de salida del embalse deben ser incontroladas o controladas por compuertas que se queden fijas en una posiciOn. Si la posici6n de las compuertas de control se cambia, el caudal y la elevaci6n de la superficie de agua en la presa cambian, y el efecto se propaga hacia aguas arriba en el embalse para crear una superficie de agua temporalmente pendiente hasta que se establece una nueva elevaci6n de equilibrio de la superficie de agua a través del embalse. Cuando un embalse tiene una superficie de agua horizontal, su almacenamiento es funci6n de la elevaci6n de la superficie de agua, o profundidad en la piscina.



Q



R,P



O~-------



O



R



0'-----



s



a) Relacion invariable



__



s



O D) Relacion variable



FIGURA S.LI Relaciones entre caudal yalmacenamiento.



En forma similar, el caudal de salida es una funcion de la elevaci6n de la superficie d
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El horizonte de tiempo se divide en intervalos de duraci6n I1t, indexados por j, es decir, t = 0, D,.t , 2D,.t, ... , jD,.t, (j + 1)~t, ... , Yla ecuaci6n de continuidad (8. ] .1) se integra sobre cada intervalo de tiempo, como se muestra en la figura 8.2.1. Para el jésimo intervalo de tiempo:



/ Caudal de entrada



Q



/ Caudal de salida



fU +



Si 4- I



------,-----1



J



t



Sj



\.. Tiempo de movimiento de creciente Q



/
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Caudal de entrada



1---.,.......-1 \.. Tiempo de redistribuci6n



d5 =



l



fU +



)..\t



l(t)dt jJ.t



l



)..lt



Q(t)dt



(8.2.1)



j.1t



Los valores del flujo de entrarla al inicio y al final del j-ésimo interval0 son I j e I j + 1, respectivamente, y 10s correspondientes valores del caudal de salida son Qj y Qi+ I. Aquf, tanto el caudal de entrada como el caudal de salida son tasas de flujo medidas como informaci6n por muestra, en lugar de gue el caudal de entrada sea informaci6n por pulso y el caudal de salida sea informaci6n por muestra como ocurrfa con el hidrograma unitario. Si la variaci6n de los caudales de entrada y de salida a lo largo del intervalo es aproximadamente lineaI, el cambio en el almacenamiento en el intervaIo, Sj + 1 - Si' puede encontrarse reescribiendo (8.2.1) como



(8.2.2) / Caudal de salida



/--.



/



"-



/



/ /



.



"-



""-



I I



"....



Las valores de I j e Ii + l se conocendebido a gue han sido preespecificados. Los valoresde Qj y Si se conocen en el intervalo de tiempo j-ésimo a partir de 10s



,/



I~



7



1



Tiemoo de traslaci6n



FIGURA 8.1.2 Interpretaci6n conceptual del tiempo de movimiento de crecientes.



troide del hidrograma de salida en un tiempo de redistribucion. En canales muy largos, toda la onda de creciente viaja también una distancia considerable y el centroide de su hidrograma también puede moverse en un periodo mayor que el tiempo de redistribucion. Este tiempo adicional puede considerarse como el tiempo de trasladon. Como se muestra en la figura 8.1.2, el tiempo total de movimiento de la creciente entre los centroides de los hidrogramas de entrada y salida, es igual a la suma del tiempo de redistribucion y del tiempo de traslacion. El proceso de redistribuci6n modifica la forma del hidrograma, mientras que el proceso de traslaci6n cambia su pos-ici6n.



Flujo de salida



j/1t



Tiempol



I I I



I !



;



8.2 TRANSITO DE PISCINA NIVELADA El transito de piscina nivelada es un procedimiento para calcular el hidrograma de flujo de salida desde un embalse con una superficie de agua horizontal, dado su hidrograma de entrada y sus caracterfsticas de almacenamiento-caudal de salida. Con este proposito se han propuesto cierto numero de procedimientos (por ejemplo, Chow, 1951, 1959), Y con los .avances en la computarizaci6n, los procedimientos gnificos se han reemplazado por métodos tabulares o funcionales de tal manera que 10s procedimientos de calculo pueden automatizarse.



I I I I



Tiempo



FIGURA 8.2.1 Cambio de almacenamiento durante un periodo de transito /1t.
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calculos hechos durante el intervalo de tiempo previo. Por c0T!siguiente, la ecuaci6n (8.2.2) contiene dos inc6gnitas, Qj -+- I Y Sj -+- I, las cuales pueden aislarse multiplicando (8.2.2) por 2/D.t, y reordenando el resultado para producir:



+Q'+l =(/'+1'+1)+ (2S -Àt- Q . ( ~) Àt j



J



J



J



)



(8.2.3)



J



Con el fin de calcular el caudal de salida, Qj -+- I, a partir de la ecuaci6n (8.2.3), se necesita unafuncion almacenamiento-caudal de salida gue relacione 2S/ D.t + Q y Q. El método para desarrollar esta funcion utilizando las relaciones elevacion-almacenamiento y elevaci6n-caudal de salida se muestra en la figura 8.2.2. La relaci6n entre la elevaci6n de la superficie de agua y el almacenamiento en el embalse puede determ~narse planimetrando mapas topognificos o mediante estudios topograficos de campo. La relaci6n elevaci6n-caudal se deduce de las ecuaciones hidraulicas gue relacionan cabeza y caudal, como las gue se muestran en la tabla 8.2.1 para varios tipos de vertederos y de estructuras de salida. El valor de t1t se torna como el intervalo de tiempo del hidrograma de caudal de entrada. Para un valor dado de la elevaci6n de la superficie de agua, se determinan los valores de almacenamiento S y del caudal de saIida Q [partes a) y h) de la figura 8.2.2], luego se calcula el valor de CaudaI de salida



Q



I------~~-----~~----~~-.



t I



I I



I



IH



Elevaci6n de. la superficie de agua



I I I I I I :



:'



Funci6n almacenamiento-caudal de salida



~



1:L +Q



f



I I j



I r--------~-----------------------------J



H



Q



Cresta libre no controlada



=



CLH 3/ 2



Notacion



Q



caudal, cfs coeficiente de caudal variable longitud efectiva de la cresta



C L



H



Cresta controlada con compuertas



Hl



cabeza total en la cresta incluyendo la cabeza de velo-' cidad de aproximaci6n



=



H2 =



C



coeficiente reIacìonado con H y Rs R s = radio de la cresta circular H = cabeza total



Co --.j



cabeza total con respecto al fondo de la abertura cabeza total con respecto a la parte superior de la abertura coeficiente variable con la forma de compuertas y cresta



=



Culvert (controI sumergido a la entrada)



w=



anchp de entrada



D = altura de entrada Cd = coeficiente de descarga



Fuente: Design oj SmaU Dams. Bureau of Reclamation, U. S. Department of the Interior, 1973.
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S



Ecuacion



!1t
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a)



Tipo de vertedero



Q



I



Almacenamiento



Ecuaciones de cauda) de salida de vertederos



t-Rs



c)



b)



TABLA 8.2.1



Vertedero Morning glory



Caudal de salida
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2Sjt1t + Q Y se dibuja en el eje horizontal de una grafica con el valor del caudal de salida Q en el eje vertical [parte c) de la figura 8.2.2]. Durante el transito de flujo a través del intervalo de tiempo j, todos los términos de la parte derecha de la ecuaci6n (8.2.3) se conocen, luego el valor de 2Sj -+- 1/ D.t + Qj -+- 1 puede calcularse. El valor correspondiente de Qj -+- 1 puede determinarse a partir de la funci6n almacenamiento-caudal de salida 25/ D.t + Q versus Q, ya sea graficamente o por interpolaci6n lineal de unos valores dados en forma tabular. Con el fin de organizar la informaci6n requerida para el siguiente intervalo de tiempo, el valor de 2Sj -+- 1/ /j,t Qj -+- l se calcula utilizando



Elevaci6n de la superficie de agua



(8.2.4)



FIGURA 8.2.2 Desarrollo de una funci6n almacenamiento-caudal de salida para transito de piscina nivelada con base en las curvas almacenamiento-elevaci6n y elevaci6n-caudal de salida.



Este calculo se repite para los subsiguientes periodos de transito.
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Ejemplo 8.2.1 Un embalse, para la detenci6n de flujo de crecientes, tiene un area horizontal de un acre, lados verticales y un tubo de concreto reforzado de 5 pies de diametro como su estructura de salida. La relaci6n entre niveI de agua aguas arriba y caudal de salida para el tubo esta dada en las columnas 1 y 2 de la tabla 8.2.2. Utilice el método del transito de embalse horizontal para calcular 10s caudales de salida del embalse utilizando el hidrograma de entrada dado en las columnas 2 y 3 de la tabla 8.2.3. Suponga que ei embalse esta inicialmente vado.



tal como se muestra en la columna 4 de la tabla 8.2.2. La funci6n almacenamiento-caudal de salida se grafica en la figura 8.2.3. Los calculos del transito de caudal se llevan a cabo aplicando la ecuaci6n (8.2.3). Para el primer intervalo de tiempo, 5 l = QI = O debido a que el embalse esta inicialmente vado; por tanto (2S I /!1t - Qd = O también. Los valores del caudal de entrada san I, = O e I~ = 60 cfs, luego (Il + le.) = O + 60 = 60 cfs. El valor de la funci6n almacenamientocaudal de salida al final del intervalo de tiempo se calcula utilizando la ecuaci6n (8.2.3) coni = 1:



(2~t2



Soluci6n. El hidrograma de entrada se especifica en intervalos de tiempo de lO min, Iuego !1t = lO min = 600 s. Para todas Ias elevaciones, el area horizontal de la superficie de agua en ei embalse es 1 acre = 43,560 pies 2 , y el almacenamiento se calcula como 43,560 X (profundidad de agua). Por ejemplo, para una profundidad de 0.5 pies, S = 0.5 x 43,560 = 21,780 pies 3 , tal como se muestra en la columna 3 de la tabla 8.2.2. El val or correspondiente de 2SIlit + Q puede determinarse. Para una profundidad de 0.5



l1t + Q



=



2 x 21,780 600



+



+



Q2) =(h =60



+ hJ +



+



(2:/ - Q1)



O



= 60 cfs



pies, el caudal esta dado en la columna 2 de la tabIa 8.2.2 como 3 cfs, luego la funci6n almacenamiento-caudal de salida tiene un valor de
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El valor de Qj+ I se encuentra por interpolaci6n lineal dando 2Sj + I/!1t + Qj + l. Si existe un par de variables (x. y), con pares de valores conocidos Cri, }'l) y (x~, y~); entonces ei vaIor interpolado de.r correspondiente a un valor dado de J: en el rango Xl :::;.r :::; J:~es



3 = 76 cfs TABLA 8.2.3



TABLA 8.2.2



Desarrollo de la foncion almacenamiento·caudal de salida para un embalse de detencion (ejemplo 8.2.1) Columna:



1 Elevadon



2 Caudal



H (pies)



Q (cfs)



0.0 0.5 1.0 1.5 2.0 2.5 3.0 3.5 4.0 4.5 5.0 5.5 6.0 6.5 7.0 7.5 8.0 8.5 9.0 9.5 10.0 *Intervalo de tiempo



~t



O 3



8 17 30 43 60 78 97 117 137 156 173 190 205 218 231 242 253 264 275



= lO min.



3 Almaeenamiento S (pies)3



Transito de caudal a través de un embalse de detencion utilizando el método de piscina nivelada (ejemplo 8.2.1). La secuencia computacional se indica mediante flechas en la tabla. Columna:



4 (2S/Llt)*+ Q



O



O



76 153 235 320 406 496 586 678 770 863 955 1,044 1,134 1,221 1,307 1,393 1,476 1,560 1,643 1,727



5



2



Tiempo Caudal Ij + Ij + l de entrada (min) (cfs) (ds)



(cfs)



21,780 43,560 65,340 87,120 108,900 130,680 152,460 174,240 196,020 217,800 239,580 261,360 283,140 304,920 326,700 348,480 370,260 392,040 413,820 435,600



3



1



Tiempo indicej



O



2 3 4 5 6 7 8 9 lO Il



12 13 14 15 16 17



18 19 20 21 22



W 20 30 40 50 60 70 80 90 100 110 120 130 140 150 160 170 180 190 200 210



r



+



4



O



'- 60 120 180 240 300 360 320 280 240 200 160 120 80 40 O



60 --180 300 420 540 660 680 600 520 440 360 280 200 120 40 O



~-Q. lit



)



(ds) +___ 0.0 ___



6 25;+1



lit (efs)



55.2 "- --.... 60.0 201.1 235.2 378.9 501.1 552.6 798.9 728.2 1,092.6 927.5 1,388.2 1,089.0 1,607.5 1,149.0 1,689.0 1,134.3 1,669.0 1,064.4 1,574.3 954.1 1,424.4 820.2 1,234.1 683.3 1,020.2 555.1 803.3 435.4 595.1 338.2 435.4 272.8 338.2 227.3 272.8 194.9 227.3 169.7 194.9 169.7



7



+



Q j+l



Caudal de salida (cfs)



0.0 • 2.4:> 17.1 61.1 123.2 182.2 230.3 259.3 270.0 267.4 254.9 235.2 206.9 168.5 124.1 79.8 48.6 32.7 22.8 16.2 12.6 9.8
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FIGURA 8.2.3 Funci6n almacenamiento-caudal de salida para un embalse de detenci6n (ejemplo 8.2.1).



En este caso, x = 2S/l'1t + Q Y Y = Q. Dos pares de valores alrededor de 2S/!J.t + Q = 60 se seleccionan de la tabla 8.2.2; éstos san (Xl, Yl) = (O, O) Y (X2, Y2) = (76,3). El valor de Y para x = 60 es, por interpolaci6n lineal, (3 - O) y = O + (76 _ O) (60 - O)



=2.4 cfs Lucgo, Q2 = 2.4 cfs, y el valor dc 2S 2/!1t - Q2 ncccsario para la siguiente iteraci6n se encuentra usando la ecuaci6n (8.2.4) con j = 2:



(2:t2 - Q2)= (2:t2 +Q2) - 2Q2 =



150



60 - 2



X



forma, los resultados se tabulan en la tabla 8.2.3 y se grafican en la figura 8.2.4. El pico de caudal de entrada es 360 cfs y OCUITe en el minuto 60; el emhalse de detenci6n reduce el pico de caudal de salida a 270 cfs. y lo demora hasta el minuto 80. Tal como se discuti6 en la seccian 8.1, el caudal de salida se maximiza en el punto donde los caudales de entrada y salida son iguales, debido a que el almacenamiento se maximiza también en este momento y existe una funcian de valor unico que relaciona el almacenamiento y el caudal de salida para un embalse con piscina nivelada. Lamaxima profundidad en el embalse de almacenamiento se calcula por interpolacian lineal de la tabla 8.2.2 como 9.77 pies correspondiente al caudal pico de 270 cfs. Si esta profundidad es muy grande, o si el caudal de 270 cfs en el tubo de salida de 5 pies también lo es, la estructura de salida o el area superficial del embalse deben agrandarse. Un tamano equivalente de tubo elfptico o en arco también tenderia a bajar la elevacian del niveI hidrico aguas arriba.



8.3 MÉTODO DE RUNGE-KUTTA



La secuencia de losca1culos previamente descritos se indica con flechas en las primeras dos filas de la tabla 8.2.3. Procediendo al siguiente intervalo de tie,'apo, (/2 + I.,) = 60 + 120 = 180 cfs y el transito se lleva a cabo con j = 2 en (8.2.3). (h + l))



= 180



Caudal de salida



2.4



= 55.2 cfs



(2:: + Q3) =



o Caudal e de entrada



FIGURA 8.2.4 Transito de caudal a través de un embalse de detenci6n (ejemplo 8.2.1).



+



(2:: -



Q2)



+ 55.2



= 235.2 cfs



Por interpolaci6n lineal en la tabla 8.2.2, el valor de Q3 = 17.1 cfs y utilizando la ecuaci6n (8.2.4), 2SJ!!1t - Q3 = 201.1 cfs, tal como se muestra en la tercera fila de la tabla 8.2.3. Los calculos para ìntervalos de tiempo subsecuentes se llevan a cabo en la misma



Un método alternativo para el transito de piscina nivelada puede desarrollarse resolviendo las ecuaciones de continuidad por medio de un método numérico tal como el método de Runge-Kutta. El método de Runge-Kutta es mas complicado que el método descrito en la secci6n previa, pero no requiere del calculo de la funci6n especial de almacenamiento-caudal de salida y esta relacionado en una forma mas cercana con la hidniulica de flujo a través del embalse. Pueden adoptarse varios esquemas de Runge-Kutta de diferente orden (Carnahan, et al., 1969). Aqui se describe un esquema de tercer orden; éste parte cada intervalo de tiempo en tres incrementos y calcula valores sucesivos de la elevaci6n de la superficie del agua y el caudal de salida del embalse para cada incremento. La ecuaci6n de continuidad se expresa como



dS



-



dt



= f(t) - Q(H)



(8.3.1)
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donde S es el volumen de agua almacenado en el embalse~ f(t) es el flujo de entrada al embalse como funcion del tiempo; y Q(H) es el flujo de salida del embalse, gue se determina mediante la cabeza o elevacion (H) en el embalse. El cambio en el volumen, dS, debido al cambio en la elevacion, dH, puede expresarse como j



d5



= A(H)dR



(8.3.2)



donde A(H) es el area de la superficie de agua correspondiente a la elevaci6n H. La ecuaci6n de continuidad entonces puede reescribirse como dR



fU) - Q(H)



dt



A(H)



r



:I:1H 1 H·



.J



CD ~-......,..-- ......- -i



l



'------+I~~===~=.--,I:1-t-...L--..+ I - - Tiempo ti ti + I



(8.3.3)



La soluci6n se extiende hacia adelante utilizando peguefios incrementos de la variable independiente, el tiempo, usando valores conocidos de la variable dependiente H. Para un esquema de tercer orden, existen tres incrementos en cada intervalo de tiempo !1t y se hacen tres aproximaciones sucesivas para el cambio en la cabeza de elevaci6n, dH. La figura 8.3.1 ilustra como se definen los tres valores aproximados !1H1, !1H~ Y /1H 3 para el j-ésimo intervalo. La pendiente, dH/dt, aproximada por J1.H/J1.t, se eva]ua primero en (H), t) luego en (H) + M 1/3, tj + D..t/3) y finalmente en (Hj + 2 D.. H 2/3, tj + 2i1t/3). En las ecuaciones,



I I



I I



I



I



I



I



: I:1H"



peirte =i ~



i



:



i



----~



TI:1H 2



I



1



I



1



I



1



I



I



•



I I I



I I I



I



I I 1



I



I



I



I I



~-~--~---'----~-_



ti



t. I



Tiempo



+AL 3



1 1



I



(8.3.4a)



1 1
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(8.3 Ab)
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FIGURA 8.3.1 Pasos para definir los incrernentos de elevaci6n para el rnétodo de Runge- Kutta de tercer orden.



El valor de Hj + I esta dado por



(8.3.5) donde



Ejemplo 8.3.1 Utilice el método de Runge-Kutta de tercer orden para llevar a cabo el transito a través de un embalse de dctcnci6n dc un acre con parcdes verticalcs, tal como se describi6 en el ejemplo 8.2.1. La relaci6n elevaci6n-caudal esta dada en las columnas l y 2 de la tabla 8.2.2 y el hidrograma de entrada en las columnas l y 2 de la tabla



8.3.1.



6.H = Ò.H l + 36.1f3



4



4



(8.3.6)



En la figura 8.3.2 se muestra un diagrama de fiujo para el método de tercer orden de Runge-Kutta.



Soluci6n. La funci6n A(H) gue relaciona el area de la superficie del agua con la elevaci6n en el embalse es simplemente A(H) = 43,560 pies~ para todos los valores de H porgue el embalse tiene un area base de un acre y lados verticales. Se utiliza un intervalo de transito de !J.t = lO min. El procedimiento comienza con la determinaci6n de 1(0), 1(0 + 10/3) e 1(0 + (2/3) x (IO», 108 cuales se encuentran mediante intcrpolaci6n lineal entre los valores de () y 60 cfs encontrados en la columna 2 de la tabla 8.3.1; estos son
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Condiciones iniciales Elevaci6n de la superficie de agua en el embalse t=O,j=I,Hj=?



Variar el tiempo ti + l



+ Jlt



= ti



TABLA 8.3.1



Transito de un hidrograma de caudal de entrada a través de un embalse de detencion por el método de Runge-Kutta (ejemplo 8.3.1)



I



Columna: 1 2 3 Tiempo Caudal de (min) entrada (cfs) ~Hl



Determinar el hidrograma de entrada: l (tj ). l(li +



~)



O lO



~!1r)



l(tj +



20 30 40 50 60 70 80 90 100 110 120 130 140 150



Determinar Q(Hj) de la relaci6n elevaci6n-caudal !1H 1 =



Q(H)



1(1 j) [



]



A(H)



Determinar Q(Hj +



lU) + !1t 3)



[



-



!1t



!1H j



~3~)



1



Q(Hj + !1H -3-)



A(H.+ !1H J 3
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]



O 60 120 180 240 300 360 320 280 240 200 160 120 80 40 . O



O



0.79 1.41 1.61 1.59 1.62 1.79 0.84 0.15 -0.37 -0.75 -1.03 -1.19 -1.21 -1.15



4



5



~H2



~H3



7 6 Profundidad Caudal de (pies) salida (efs)



O 0.40 1.53 3.08 4.69 6.28 7.98 9.27 9.75 9.63 9.06 8.17 7.05 5.85 4.66 3.54



0.54 1.24 1.59 1.61 1.60 1.72 1.13 0.36 -0.21 -0.63 -0.94 -1.14 -1.21 -1.18 -1.11



0.28 1.04 1.51 1.62 1.58 1.66 1.42 0.57 -0.05 -0.52 -0.86 -1.10 -1.21 -1.20 ~1.12



O 2.4 17.9 62.8 124.5 182.6 230.4 259.0 269.5 266.8 254.3 234.7 206.4 167.8 123.5 80.0



!1t



O, 20 y 40 cfs respectivaMente. Luego se calcula b./l] utilizando la ecuaci6n (8.3.4a) con D..t = lO min = 600 s, A = 43,560 pies 2 e 1(0) = Ocfs; como el embalse se encuentra inicialmente vacio, Hi = O Y Q(H;) = O:



1 )



l(tj) - Q(H j )



A(Hj ) =



(O - O) 43,560



X



~t



600



= O Para el siguiente incremento de tiempo, utilizando la ecuaci6n (8.3.4b) con + 10/3) = 20 pies 3/s,



/(0



~tj + ~) -



I



Hj + l



= Hj



+!1H



:1----


~_N_O_.._:



l.Fin?



j =j



+1



j



+ ~l)



Mf)



I =



Si



Q(H



- - - - - - - - - - ~t A(Hj +



(20 - O) X 600



43,560



= 0.28



pies



Pare



FIGURA 8.3.2 Diagrama de flujo para el transito en embalses de detenci6n utilizando la técnica de Runge-Kutta de tercer orden.



Para el ultimo incremento, H j + (2/3)b./l 2 = O + (2/3)(0.28) = 0.18 pies. Por: interpolaci6n lineal en la tabla 8.2.2, Q(0.18) = 1.10 cfs. Por sustituci6n en la ecuaci6n (8.3.4c)
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~ti + 2~t) -



Q(Hj + 2Ll H 2 ) 3



----------~



A(H



j



+ 2~H2)



Llt



(40 - 1.10) 43,560 x 600



= 0.54 pies Los valores de I1H" I1H 2 y I1H 1 se encuentran en las columnas 3,4 y 5 de la tabla 8.3.1. Luego, para el intervalo de tiempo completo de diez minutos, I1H se calcula utilizando la ecuaci6n (8.3.6):



LlH = LlH j



4 O



4 3



es mayor que el caudal de entrada resultando en una cuna negativa. Adicionalmente, existe un almacenamiento por prisma que esta formado por un volumen de seccion transversal constante a lo largo de la longitud del canal prismatico. Suponiendo que el area de la seccion transversal del flujo de creciente es directamente proporcional al caudal en la seccion, el volumen de almacenamiento por prisma es igual a KQ donde K es un coeficiente de proporcionalidad, y el volumen de almacenamiento por cuna es igual a KX(l- Q), donde X es un factor de ponderacion dentro del rango O :::; X :::; 0.5. El almacenamiento total es por consiguiente la suma de dos componentes,



S



=



KQ



+



(8.4.1)



KX(I - Q)



la cua1 puede reordenarse para dar la funcion de almacenamiento para el méfodo de Muskingum



+ 3LlH3



4 + 4(0.54)
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S = K[XI



= 0.40 pies



+ (l



(8.4.2)



- X) Q]



y represenia un modelo lineal para el transito de caudales en corrientes. Luego, H en lO min esta dado por H 2 :::: Hl + I1H j :::: O + 0.40 :::: 0.40 pies (columna 6) y el caudal correspondiente para el tubo se interpola de la tabla 8.2.2 como Q :::: 2.4 cfs (columna 7). Las calculos de transito para periodos subsiguientes siguen el mismo procedimiento, y la soluci6n extendida lo suficientemente lejos para cubrir eI pico de caudaI de salida, se presenta en la tabla 8.3.1. El resultado es muy similar al obtenido en el ejemplo 8.2.1 utilizando cl método de transito de piscina nivclada. Igual gue antes, el pico de entrada dc 360 cfs en el minuto 60 se reduce a 270 cfs en el minuto 80.



8.4 TRANSITO HIDROLOGICO EN RIOS El método de Muskingum es un método de transito hidrologico que se usa comiinmente para manejar relaciones caudal-almacenamiento variables. Este método modela el almacenamiento volumétrico de creciente en un canal de un rio mediante la combinaci6n del almacenamiento de cuna y prisma (véase la figura 8.4.1). Durante el avance de la onda de creciente, el caudal de entrada es mayor que el caudal de salida, siendo un almacenamiento de cuna. Durante la recesion, el caudal de salida



El valor de X depende de la forma de almacenamiento por cuna modelado. El valor de X varia desde O para un almacenamiento tipo embalse hasta 0.5 para una cuna completamente desarrollada. Cuando X = O, no existe cuna y por consiguiente no existe curva de remanso; éste es el caso para un embalse de piscina nivelada. En este caso la ecuaci6n (8.4.2) resulta en un modelo de embalse lineal S = KQ. En corrientes naturales, X se encuentra entre O y 0.3 con un valor medio cercano a 0.2. No se necesita una gran precision en la determinacion de X debido fl quelos resultados del método son relativamente insensibles al valor de este panin1etro. El parametro K es el tiempo de transito de una onda de creciente a través del tramo de canal. En el capitulo 9 se describe un procedimiento conocido como el método de MuskingumCunge para determinar Ios valores de K y X con base en las caracteristicas del canal y la tasa de flujo en el canal. Para el transito hidrologico, Ios valores de K y X se suponen especificados y constantes para todo el rango de flujo. Los valores de almacenamiento en el tiempo j y j + 1 pueden escribirse, respectivamente, como (8.4.3)



y (8.4.4) Utilizando las ecuaciones (8.4.3) y (8.4.4), el cambio del almacenamiento durante el intervalo de tiempo fJ.t (véase la figura 8.2.1) es



l-Q



Q



(8.4.5) El cambio en el almacenamiento también puede expresarse, utilizando la ecuacion (8.2.2), como . Almacenamiento por prisma =KQ



Q



FIGURA 8.4.1 Almacenamientos por prisma y por cuna en un tramo de un canal.



(l- + l- + ]) (Q. + Q. + d ] ] !J,.t ] ] f),t 2·



2



(8.4.6)
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Combinando las ecuaciones (8.4.5) y (8.4.6) Y simplificando~ se obtiene



= 2(2.3)(1 - 0.15) - l = 2.91



C3



4.91



=



0.5927



4.91



(8.4.7) Se verifica que la suma de 10s coeficientes C l, C 2 Y C:> sea igual a l.



gue es la ecuaci6n de transito para el método de Muskingum, donde Cl



Cl C2



C3



~t



- 2KX



2K(l - X)



+



(8.4.8)



~t



~t + 2KX 2K(l - X) + ~t



2K(l - X) 2K(l - X)



+



+ C2 + C3



=



0.0631



+ 0.3442 + 0.5927 = 1.0000



Para el primer intervalo de tiempo~ el caudal de salida se determina utilizando los valores para Il e 12 de la tabla 8.4. I, el caudal dc salida inicial Q I = 85 cfs y la ecuaci6n (8.4.7) con) = l.



(8.4.9)



Q2 = Clh



+ C2/1 + C3QI



= 0.0631(137) + 0.3442(93) + 0.5927(85)



~t



(8.4.10)



~t



=



8.6 + 32.0 + 50.4



= 91 efs N6tesequeC t + C 2 + C] = l. Si se encuentran disponibles hidrogramas de entrada y salida observados para un tramo de rfo~ pueden determinarse los valores de K y X. Suponiendo varios valores de X y utilizando valores conocidos de caudal de entrada y caudal de salida~ pueden calcularse valores sucesivos del numerador y denominador para la siguiente expresi6n para K , deducida de las ecuaciones (8.4.5) y (8.4.6).



tal como se muestra en las columnas (3) a (6) de la tabla 8.4.1. Los calculos para los intervalos de tiempo siguientes usan el mismo ptocedimiento conj = 2, 3, ... para producir los resultados mostrados en la tabla 8.4.1. Los hidrogramas de caudal de entrada y de caudal de salida estan graficados en la figura 8.4.2. Puede verse que el flujo de salida se retrasa con respecto al flujo de entrada aproximadamente 2.3 h, el cual es el valor de K utilizado en los calculos y que representa el tiempo de transito en el tramo.



TABLA 8.4.1



(8.4.11) Los valores caiculados de denominador y de numerador se grafican para cada intervaio de tiempo~ con el numerador en la escala vertical y el denominador en la escala horizontal. Esto usualmente produce una grafica en forma de bucle. El valor de X que produzca ei bucle mas parecido a una linea unica se torna como ei valor correcto para ese tramo~ y K, de acuerdo con la ecuaci6n (8.4.11)~ es igual a la pendi ente de esa linea. Como K es el tiempo requerido' para gue la onda de creciente incrementaI atraviese el tramo~ su valor también puede estimarse como el tiempo de transito observado del pico de fl ujo a través del tramo. Si no se encuentran disponib1es Ios hidrogramas de entrada y de salida para determinar K y X~ sus valores pueden estimarse utilizando e1 método de Muskin-' gum-Cunge descrito en la secci6n 9.7. Ejemplo 8.4.1 El hidrograma de entrada para el tramo de un rfo esta dado en las columnas l y 2 de la tabla 8.4.1. Determine el hidrograma de flujo de salida para este tramo si K = 2.3 h~ X = 0.15 Y I1t = l h. El caudal de salida inicial es 85 pies 3/s.



Solucion. Se determinan 10s coeficientes C], C'l y C 3 utilizando las ecuaciones (8.4.8) a (804.10):



l - 2(2.3)(0.15) 2(2.3)(1 - 0.15) + l



l



+ 2(2.3)(0.15) 4.91



0.31 4.91



0.0631



1.69 4.91



0.3442



Transito de caudal a través del tramo de un do por el método de Muskingun (ejemplo



8.4.1) Columna: (1)



(2)



Periodo de Caudal de transito entrada j (h) I (cfs) l



2 3 4 5 6 7 8 9 lO



11 12 13 14 15 16 17 18 19 20



93 137 208 320 442 546 630 678 691 675 634 571 ··477 390 329 247 184 134 108 90



(3)



(4)



(5)



(6)



Caudal de salida Cj/j +1 (CI



= 0.0631)



8.6 13.1 20.2 27.9 34.5 39.8 42.8 43.6 42.6 40.0 36.0 30.1 24.6 20.8 15.6 11.6 8.5 6.8 5.7



C 2/ j (C 2 = 0.3442)



C 3 Qj Q (C 3 = 0.5927) (cfs)



32.0 47.2 71.6 110.1 152.1 187.9 216.8 233.4 237.8 232.3 218.2 196.5 164.2 134.2 113.2 85.0 63.3 46.1 37.2



50.4 54.0 67.7 94.5 137.8 192.3 248.9 301.4 342.8 369.4 380.4 376.1 357.3 323.6 283.7 244.5 202.2 162.4 127.6



85 91 114 159 233 324 420 509 578 623 642 635 603 546 479 413 341 274 215 170
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700



-11k,l' el sistema descrito es una cascada de n embaIses lineales en serie, gue tiene constantes de almacenamiento k], k 2 , ... , kn respectivamente. El concepto de un embalse lineal fue introducido por primera vez por Zoch (1934, 1936, 1937) en un analisis de la relaci6n entre lluvia y escorrentfa. Un embalse lineal unico es un caso simplificado del modelo de Muskingum con X = O. Las funciones respuesta de impulso, pulso y paso de un embalse lineal estan graficadas en la figura 7.2.4.
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FIGURA 8.4.2 Transito de caudal a través del tramo de un fio por el método de Muskingum (ejemplo 8.4.1).



8.5 MODELO DE EMBALSE LINEAL Un embalse lineal es aquel cuyo almacenamiento esta !inealmente relacionado con su caudal de salida mediante una constante de almacenainiento K, gue tiene dimensiones de tiempo porgue S es un volumen mientras gue Q es una tasa de flujo.



S = kQ



Una cuenca puede representarse por una serie de n embalses lineales idénticos (véase la figura 8.5.1) cada uno de ellos con la misma constante de almacenamiento k (Nash, 1957). Transitando un flujo de entrada de volumen unitario a través de n embalses lineales, puede deducirse un modelo matematico para el hidrograma unitario instantaneo (IUH, por sus siglas en inglés) de las series. La funcion impulso respuesta para un embalse lineal fue deducida en el ejemplo (7.2.1) como u(t - T) = (1/k) exp [ - (t - T)/k). Este seni el caudal de sa1ida del primer embalse, y constituye el caudal de entrada para el segundo embalse con 7 sustituido por t - 7, es decir, para el segundo embalse /(T) = (1/k) exp (-T/k). La integraI de convolucion (7.2.1) arroja el caudal de salida para el segundo embalse como



(8.5.1)



q2(t) = I>(T)U(t - T)dT



fa (i)e ie



El modelo del embalse lineal puede deducirse del modelo generaI del sistema hidrologico [véase la ecuacion (7.1.6)) haciendo M(D) = 1 y permitiendo que N(D) tenga una rafz de -l/k haciendo N(D) = 1 + kD. Puede demostrarse en forma adicional gue si, en la ecuacion (7.1.6), M(D) = 1 Y N(D) tiene n raices reales -l/k 1, -1/k2 , ... ,



-7fk



-(t-T)lkdT



(8.5.2)



t -tlk -e 2 k



Este flujo de salida se usa como el flujo de entrada para el tercer embalse. La continuaci6n de este procedimiento dara el caudal de salida ql1 del n-ésimo embalse como u(t)



..



=q



(t) n



= -l- (t-



kf(n) k



)n-l



e - ti k



(8.5.3)



donde r(n) = (n - l)! Cuando n no es un entero, r(n) puede ser interpolado a partir de tablas para la funcion gamma (Abramowitz y Stegun, 1965). Esta ecuacion expresa el hidrograma unitario instantaneo del modelo propuesto; matematicamente, es la funcion de distribuci6n de probabilidad gamma. La integraI de la parte derecha de la ecuacion sobre t desde cero hasta infinito es igual al. Puede demostrarse que el primero y el segundo momento del IUH alrededor del origen t = O son respectivamente



(8.5.4) FIGURA 8.5.1 Embalses lineales en serie.



y



(8.5.5)
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El primer momento, MI, representa el tiempo de retarda del eentroide del area bajo el IUH. Aplicando el IUH en la integraI de eonvoluci6n para relacionar el hietograma de exeeso de lluvia (ERH) con el hidrograma de escorrentia directa (DRH), el principio de linealidad requiere que cada elemento infinitesimal del ERH produzca su correspondiente DRH con el mismo tiempo de retardo. En otras palabras, la diferencia de tiempo entre los centroides de las areas bajo el ERH y el DRH debe ser igual a MI. Por el método de Ios momentos, Ios valores de k y n pueden ealcularse de unos ERH y DRH dados, teniendo aSI un calculo simple pero aproximado del IUH tal como se expresa por medio de la ecuaei6n (8.5.3). Si M/I es el primer momento del ERH aIrededor del tiempo de origen dividido por la lluvia efectiva total, y MQ, es el primer momento del DRH alrededor del tiempo de origen dividido por la escorrentia direeta totaI, entonees



(8.5.6)
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Si M/ 2 es el segundo momento del ERH alrededor del origen del tiempo dividido por el exceso total de l1uvia, y M Q2 es el segundo momento del DRH alrededor del origen del tiempo dividido por el tiempo total de la eseorrentfa directa, puede demostrarse que



c



-



'~



8u



70



79 38



o~--



~



(8.5.7)



3



9



15



21



27



33



39



~ 45



51



t(h)



57



Tiempo



Como los valores de M/I' M Q,' M'2 Y M Q2 pueden calcularse de la informaei6n hidrol6gica dada, 10s valares de n y k pueden calcularse utilizando las eeuaeiones (8.5.6) y (8.5.7), determinando el IUH. Debe notarse que los valores de n y k ealculados pueden variar algo aun para errores pequefios en los momentos calculados; para mejorar la preeisi6n, deben utilizarse en los ealculos en un pequefio intervalo de tiempo y muehas cifras signifieativas.



Ejemplo 8.5.1 Dados el ERH y el DRH mostrados en la figura 8.5.2, determine n y k para el IUH.



Solucion. Determine 10s momentos del hietograma de exceso de lluvia y del hidrograma de escorrentia direeta. Cada bloque en el ERH y el DRH tiene una duraci6n de 6 h = 6 x 3,600 = 21,600 s. La lluvia se ha converti do a unidades de m 3js multiplicandola por el area de la cuenca para hacerla dimensionalmente consistente con la escorrentfa. La suma de las ordenadas en el ERH y en el DRH es 700 m 3js, luego el area bajo cada grafica es 700 x 6 = 4,200 (m 3 /s) . h.



= MI]



'""' [



area



L



FIGURA 8.5.2 Hietograma de exceso de lluvia (ERH) e hidrograma de escorrentia directa (DRH) para el caJculo de n y k en un modelo de embalse lineal (ejemplo 8.5.1),



El segundo momento de area se calcula utilizando el teorema de los ejes paralelos.



L



MI, = {



+



L



[area incrementai x (brazo de momento)']



[segundo momento alrededor del eentroide para cada incremento] } / area total



= 4.~00{ 6[100 X 32 + 300 x 92 + 200 x 152 + 100 x 21 2 ] +



11263[100



+ 300 + 200 +



100]}



= 166.3 h 2



increment~l x



brazo de momento ] area total



Utilizando un calculo similar para el hidrograma de escorrentia directa



= _6~ [100 x 4,200



= 11.57 h



3 + 300



x9+



200



x



15



+



100



x



21 ]



MQl = 28.25 h M Q2 = 882.8 h 2
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Resuelva para nk usando la ecuaci6n (8.5.6):



nk = M Ql -MI! 28.25 - 11.57 16.68 Resue1va para n y k usando la ecuaci6n (8.5.7)



MQ2



-



Mh = n(n



+



1)k2



+ 2nkMI ]



2 2



= n k + nk x k + 2nkM1, Luego



882.8 - 166.3



= (16.68)2 +



16.68k



+2



X



16.68



X



11.57



y resolviendo se obtiene



k



= 3.14h



Por consiguiente



n=



16.68 k 16.68 3.14



= 5.31 Estos valores de n y k pueden sustituirse en la ecuaci6n (8.5.3) para determinar cl IUH correspondiente a esta cuenca. Utilizando 10s métodos descritos en la secci6n 7.2, puede d~terminarse el hidrograma unitario correspondiente a una duraci6n especffica de lluvia.



Modelos compuestos En la modelaci6n hidro16gica, los embalses lineaIes también pueden unirse en paralelo. Los embalses lineales pueden utilizarse para modelar el agua subsuperficial en una fase saturada (Kraijenhoff van der Leur, 1958), de la misma manera gue en Ios problemas de aguas superficiales. Diskin et al. (1978) presentaron un modeIo en cascada paralela para cuencas urbanas. La entrada al modelo es el hietograma de lluvia totaI, el cual alimenta dos cascadas paralelas de embalses lineales, para las areas impermeables y permeables de la cuenca, respectivamente. De esta manera se determinan aisladamente los hietogramas de exceso de lluvia para las areas permeables e impermeables, los cuales se usan como entradas a los dos embalses lineales en cascada. Embalses Iineales en serie y en paralelo pueden combinarse para modelar un sistema hidrol6gico. El uso de embalses lineales en serie representa el efecto de almacenamiento de un sistema hidrol6gico, gue resulta en un desplazamiento en el tiempo de nk entre el centroide del flujo de entrada y el centroide del flujo de salida tal como esta dado por la ecuaci6n (8.5.6). Un canallineal es un canal idealizado en el cual el tiempo reguerido para transportar un caudal a través del canal e,s constante (Chow, 1964). Para modelar el efecto combinado de almacenamiento y trasla-
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ci6n, puede utilizarse el embalse lineal junto con un canal lineaI. Se han propuesto otros modelos compuestos mas elaborados. Dooge (1959) sugiri6 una serie alternante de canal es lineales y embalses lineales. Para este modelo, elarea de drenaje de una cuenca se divide en un cierto numero de subareas, por medio de isocronas, las cuales son lfneas de tiempo de transito constante hacia la salida de la cuenca. Cada subarea se representa por un canal lineal en serie con un embalse lineaI. La salida del canal lineal se representa por la porci6n de un diagrama tiempo-area correspondiente a la subarea. Este flujo de salida, junto con el flujo de salida de las subareas precedente s, sirve como flujo de entrada al embalse lineaI. También se han desarrollado modelos de embalses lineales aleatorios, en los cuales la constante de almacenamiento k esta relacionada con el orden de corriente de Horton (secci6n 5.8) de la subarea drenada. Considerando la red de rlos y corrientes gue drenan una cuenca como una combinaci6n aleatoria de embalses lineaIes, con el mecanismo de combinaci6n manejado por las leyes de Horton sobre ordenamiento de corrientes, es posible desarrollar un hidrograma unitario instantaneo geomoffico, cuya forma se relaciona con el patr6n de la corriente en la cuenca (Boyd, et al., 1979; Rodriguez-Iturbe y Valdés, 1979; Gupta, et al., 1980; Gupta, Rodriguez-Iturbe y Wood, 1986).
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PROBLEMAS 8.2.1



Las caracteristicas de almacenamiento vs. caudal de salida para un embalse propuesto esuin dadas a continuaci6n. Calcule la funci6n almacenamiento-caudal de salida 2S/t1t + Q vs. Q para cada uno de 10s valores tabulados si t1t = 2 h. Elabore una gnifica de la funci6n almacenamiento-caudal de salida.
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Almacenamiento (106 m 3 ) 3



Candal de salida (m /s)



8.2.2



Candal de entrada (m /s)



8.2.5



87.5



100



110.2



57



227



519



1,330



2,270



o 3



8.2.4



81



8.3.1



Utilice el método de transito de piscina nivelada para transitar el hidrograma dado a continuaci6n a través del embalse cuyas caracterfsticas de almacenamiento-caudal de salida estan dadas en e1 problema 8.2.1. l,Cuaks son el maximo almacenamiento y el maximo caudal de salida del embalse? Suponga que inicialmente el embalse contiene 75 x 10 6 m 3 de almacenamiento.



Tiempo (h)



8.2.3



75



2



4



6



8



lO



12



14



16



8.3.2 8.3.3



18



60 100 232 300 520 1,310 1,930 1,460 930 650



O



3.30 49 0.21



3.45 110 0.72



j.60 249 1.25



3.75 569 1.89



3.90 1,180 2.61



4.08 2,440 3.57



4.15 3,140 3.91



4.20 4,050 4.25



4.27 5,380 4.62



4.35 8,610 5.21



4.50 18,600 6.20



3.15 15



Nivei Almacenamiento Caudal



intervalo de tiempo de lO minutos para determinar la profundidad maxima en el embalse de detenci6n. Resuelva el problema 8.2.6 utilizando el método de Runge-Kutta de tercer orden con un intervalo de tiempo de lO minutos, para determinar la profundidad maxima. Escriba un programa de computador para llevar a cabo el transito utilizando el método de tercer orden de Runge-Kutta. Luego resuelva el problema 8.3.1. Utilice el método de Runge-Kutta de tercer orden para transitar el hidrograma de entrada dado a continuaci6n a través de un embalse de detenci6n urbano con las siguientes caracterlsticas. Utilice un intervalo de tiempo de 3 minlltos para el transito.



Elevaci6n sobre el NMDM (pies)



1.000



1,010



1,020



1,030



1,040



1,050



Area snperficial



1



lO



15



20



25



30



El embalse de detenci6n tiene un vertedero de conducto de 20 pies 2 de area con una elevaci6n de la entrada en la cota 1,002 pies y un vertedero de cresta libre de 80 pies de longitud en la cota 1,0 Il pies. Las ecuaciones del caudal de salida para Ios vertederos de conductos de cresta libre estan dadas en la tabla 8.2.1. Suponga que el vertedero de conducto funciona como un eu/vert controlado en la entrada sumergida con un coeficiente de descarga Cd = 0.7. Y el vertedero de cresta libre tiene 10s coeficientes de descarga C(Q = CLH3J~) tabulados de la siguiente forma



Resuelva el problema 8.2.2 suponiendo que el almacenamiento inicial en el embalse es 87.5 x 106 m 3 • Resuelva el ejemplo 8.2.1 si la profundidad inicial en el embalse es de dos pìes. l,En cminto aumenta este cambio el niveI maximo del agua en el embalse en comparaci6n con el nivel encontrado en el ejemplo 8.2.1? La capacidad de almacenamiento y la relaci6n cabeza-caudal de salida para un embalse de control de crecientes estan dadas en las siguientes tablas. Transite el hidrograma de creciente de disefio dado a continuaci6n a través del embalse hasta el tiempo 6:00. El niveI inicial en el embalse es 3.15 m. Use un intervalo de transito de I1t = 15 min.



Nivei (m) Almacenamiento (m 3) Caudal (m3 /s)



4.05 2,180 3.40



Cabeza H (pies) Coeficiente del vertedero C



0.0-0.2



0.2-0.4



0.4-0.6



0.6-0.8



2.69



2.72



2.95



2.85



CabezaH



1.0-1.2



1.2-1.4



1.4-1.6



1.6-1.8



Coeficiente del vertedero C



3.08



3.20



3.28



3.31



8.2.6



,0:00 O



O: 15 0:30 0:45 1:00 0.04 0.12 0.25 0.53



l: 15 1.10



1:30 1:45 3.00 6.12



2:00 8.24 4:15 4.67



Tiempo Candal de entrada



2:15 9.06



2:30 2:45 3:00 3:15 9.20 8.75 8.07 7.36



3:30 3:45 4:00 6.66 5.98 5.32



Tiempo Candal de entrada



4:30 4.11



4:45 5:00 5:15 5:30 3.65 3.29 3.00 2.73



5:45 2.49



0.8-1.0 2.98



> 1.8 3.35



Hidrograma de entrada Tiempo (min) Candal de entrada (cfs)



Tiempo (h:min) Caudal de entrada (m 3/s)
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Tiempo Candal de entrada Tiempo Caudal de entrada



6:00 2.27



Considere nn embalse de detenci6n de 2 acres con paredes verticales. El hidrograma de flujo de entrada triangular se incrementa linealmente desde cero hasta un pico de 540 cfs en el minuto 60 y luego decrece li ne al mente hasta un caudal cero en el minuto 180. Transite el hidrograma de entrada a través del embalse de detenci6n utili:zando la curva cabeza-caudal para el vertedero de tubo de 5 pies dado en la tabla 8.2.2. El tubo se localiza en el fondo del embalse. Suponiendo que el e.mbalse esta inicialmente vacio, utilice e1 procedimiento de transito de piscina nivei ada con nn



Tiempo Candal de entrada Tiempo Caudalde entrarla Tiempo Caudal de entrada



8.3.4



O



3



6



9



12'



15



18



21



24



O



60



133



222



321



A27



537



650



772



27



30



48



51



902 54



45 33 39 36 42 1,036 1,174 1,312 1,451 1,536 1,571 60 63 69 72 57 66



1,548 1,526 1,509 81



84



87



1,345 1,298 1,244 111 lOS i 14



1,580 1,568 75 78



1,493 1,479 1,464 1,443 1,417 1,384 102



105



904 129



827 132



332



302



278



93



748



669



588



. 50S



427



135



138



141



144



147



260



246



235



225



217



96



99



1,184 1,120 1,051 979 126 117 123 120



90



373



Resuelva el problema 8.3.3 para intervalos de tiempo de 6 y 12 minutos. Compare 10s resultados para 10s intervalos de tiempo de transito de 3, 6 y 12 minutos.
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Escriba un programa de computador para el transito a través de embalses de detencian utlIizando el método de Rungc-Kutta dc cuarto ordcn dcsarrollado por Gill (Carnahan et al., 1969). La ecuaci6n de continuidad se aproxima como:



La lluvia es: Tiempo (h)



O



Profundidad de lIuvia acumulada (pulg)



= ICt) -



aH



Q(H) ACH)



at



= J(t



H)



+



0.5 1.0



1.0 1.5 2.0 3.00 4.00 4.5



El hidrograma unitario de media hora es:



,



La profundidad desconocida H,+t>, en el tiempo t + /1t, se expresa como



H'+dl = H,



°



Tiempo (h)



~t[kl + 2(1- ~)k2 + 2(1 + ~)k3 + k



Caudal (cfs/pulg) Tiempo



4]



Candal



0.5 1.0 1.5 200 500 800 4.0 4.5 5.0 5.5 300 200 100 500



O O



2.0 2.5 700 600 6.0 O



3.0 500



3.5 400



donde



k,



=



I



(t + ~) A(Ht



Q (Hl +



+



~kl)]



8.4.1
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8.4.2



1



l + t - Q(H i) ) k-,--------



(t



~
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k =



A(H i )



[ICt +



4



8.4.3



al) - QC H 2)] ACH2 )



-



at



- k2



,fi



+



(1 + - 1



,fi



) (Llt)k 3



A(H) se interpola de la relaci6n elevaci6n-superficie de agua.



8.3.6 8.3.7 8.3.8



Utilizando el programa de computador escrito en el problema 8.3.5, resuelva el problema 8.3.1. Utilizando el programa de computador escrito en el problema 8.3.5, resuelva el problema 8.3.3. En este problema es necesario determinar la escorrentfa de una cuenca particular y transitar el hidrograma de escorrentfa a través de un embalse localizado en el extremo de aguas abajo de la cuenca. El embalse tiene las siguientes caracterfsticas almacenamiento-caudal de salida: Almacenamiento (ac· pie) Caudal de salida (cfs)



O O



O



6 120 13



9 180 42



12 240 81



15 300 127



18 364 178



21 446 231



24 530 293



27 613 363



30 696 437



33 776 514



36 855 593



39 932 672



42 948 757



45 932 822



Tiempo Caudal de entrada al canal Caudal de salida del canal



48 914 861



51 911 879



54 921 888



57 941 897



60 958 910



63 975 924



66 982 940



69 980 954



Tiempo Candal de entrada al canal Candal de salida del canal



72 969 964



75 951 968



78 925 965



81 890 956



84 852 938



87 810 919



90 767 884



93 717 851



Tiempo Caudal de entrada al canal Caudal de salida del canal



96 668 812



99 618 769



102 566 725



105 514 677



108 462 629



111 410 579



114 359 528



117 309 478



Tiempo Caudal de entrada al canal Caudal de salida del canal



120 261 427



123 248 373



126 238 332



129 229 302



132 222 278



135 216 260



138 210 246



141 205 235



Tiempo Caudal de entrada al canal Caudal de salida del canal



144 199 225



147 194 217



O O O



3 60



Tiempo Caudal de entrada al canal Caudal de salida del canal



Tiempo (min) Caudal de entrada al canal (cfs) Caudal de salida del canal (cfs)



donde



H 2 =Ht



El indice  de 0.8 pulgjh se utiliza para tener en cuenta las pérdidas. Determine el caudal pico de salida del embalse suponiendo un flujo base cero. l,CuaI es el area de la cuenca en millas cuadradas? Demuestre que el intervalo entre los centroides del flujo de entrada y del flujo de salida en el método de Muskingum es una constante que tiene dimensiones de tiempo. Suponiendo K = 24 h Y X = 0.2, transite una creciente hipotética que tiene una tasa de flujo constante de 1,000 unidades y dura un dia, a través de un embalse cuyo almacenamiento esta simulado por la ecuaci6n de Muskingum. Grafique los hidrogramas de flujo de entrada y flujo de salida. Suponga que el flujo de salida inicial es cero. Usando 108 hidrogramas de flujo de entrada y flujo de salida dados a continuaci6n para un canal, determine K y X.
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8.4.4



8.4.5



Un tramo de canal tiene una longitud de 4,400 pies y coeficientes de Muskingum K = 0.24 h YX = 0.25. Transite el siguiente hidrograma de tlujo de entrada a través de este tramo. Suponga un flujo de salida inicial de 739 cfs. 2.5 2,600



3.0 5,769



Tiempo (h) Caudal de entrada (cfs)



O 819



0.5 1,012



1.0 1,244



1.5 1,537



2.0 1,948



Tiempo Caudal de entrada



3.5 12,866



4.0 17,929



4.5 20,841



5.0 21,035



6.0 5.5 6.5 20,557 19,485 14,577



Tiempo Caudal de entrada



7.0 9,810



7.5 6,448



8.0 4,558



8.5.1



8.5.2 8.5.3 8.5.4



Una cuenca se divide en dos subareas A y B. La escorrentia superficial de la subarea A entra en un canal en el punto 1 y fluye hacia ei punto 2 donde la escorrentia de la subarea B se adiciona al hidrograma y el flujo combinado transita a través de un embalse. Determine el hidrograma de caudai de salida del embalse, suponiendo que éste esta inicialmente vacfo. i,Cuales son las areas de las subareas A y B en millas cuadradas? El embalse tiene las siguientes caracterfsticas almacenamiento-caudal de salida:



o



Caudal de salida (cfs)



O



300 400 500 600 700 2 20 200 300 350 450



220



1,100 1,200



El canal desde el punto 1 hasta el punto 2 tiene como panimetros de Muskingum K = 0.5 horas y X = 0.25. La subarea A no se encuentra desarrollada y la subarea B tiene un desarrollo residencial. Como resultado el Indice cf> para la subarea A es 0.8 pulg/h y el Indice 



Tiempo (h) Profundidad de lluvia acumulada (pulg)



o O



0.5 1.0



1.0 3.0



1.5 4.0



Tiempo (h) O



0.5 1.0 1.5 2.0 2.5 3.0 3.5 4.0 4.5 5.0 5.5 6.0



Hidrograma unitario subarea A (cfs/pulg)



Hidrograma unitario subarea B (cfs/pulg)



O



O



100 200 300 400 350 300 250 200 150 100 50 O
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kr~n) e l-n (n -



l)n-l



Demuestre que el primero y el segundo momento de area del IUH modelado para una serie de n embalses lineales, cada uno con una constante de almacenamiento k, alrededor del tiempo de origen son



y



8.5.6



Si C/ 2, C Q2 Y C 2 san Ios segundos momentos a través dc los centroides de areas de los ERH, DRH e IUH, respectivamente, demuestre q ue



8.5.7



Si el primero y el segundo momento de area del ERH y del DRH alrededor del tiempo de origen son M/I' M'2' M QI Y M Q2 , respectivamente, demuestre gue para n embalses lineales en serie



8.5.8



Determine el IUH por el método de n embalses lineales para una cuenca con un area de drenaje de 36 km 2 suponiendo abstracciones de 0.5 em/h y un flujo base eonstan~ te de 5 m 3/s. Utilice la siguiente informaei6n.



2.0 4.5



Las hidrogramas unitarios de media hora para las subareas A y B son



constante de almacenamiento. En la condici6n inicial la salida es cero. Deduzca una ecuaci6n para la salida Q(t) en términos de la entrada l(t) y de la constante de almacenamiento k. i,Cual es la dimensi6n de la constante de almacenamiento en el problema 8.5.1? Tomando k = 1 unidad, construya una curva gue muestre la relaci6n entre Q/l y tiempo. Suponga gue el caudaI de entrada es constante. Suponiendo gue la entrada f(t) a un embalse lineal finaliza en to, deduzca una ecuaci6n para la salida para t > lo. Demuestre que el caudal pica del IUH para un sistema hidrol6gico modelado mediante una serie de n embalses lineales, cada uno con una constante de almacenamiento k, es



u(t)max =



8.5.5



Almacenamiento (ac . pie)



Para un sistema hidro16gico lineal se supane gue el almacenamienta en el sistema S(t) es directamente proporcional a la salida Q(t), o S(t) = kQ(t) donde k es una



Periodo de 6-h Lluvia cm/h 3



Caudal m /s



8.5.9



8.5.10



1



2



3



4



1.5



3.5



2.5



1.5



15



75



170



185



5



6



147 84



7



8



9



43



18



8



lO



Determine el IUH para un modelo de sistema hidrologico compuesto de dos embalses lineales con constantes k , y k2 respectivamente a) en serie y h) en paralelo, si las entradas al sistema estan divididas entre los embalses de aeuerdo con la relaci6n de x a y donde x + y = l. Determine sus centroides. Demuestre gue la siguiente expresi6n es una soluci6n de la ecuaci6n de Muskingum:
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Q(t) = _1_ J(O)e -tIK(l-X) l~X



+ con



T



l~X



l



K(l



~ ~ J(t)



~ X)2



Jore



-TIK(l-X) J(t



~ T)dr



igual a la duraci6n de I(t) e 1(0) = Q(O). Demuestre que el IUH es u(t) =



K(l



l



~



X)2



e ~tIK(l-X)



~ ~ S(t) l



~



X



donde 8(t) es la entrada de impulso unitario, es decir, el limite de 1(7) a medida que T se aproxima a cero.



TRANSITO DISTRIBUIDO DE CRECIENTES El flujo de agua a través del suelo y de 10s canales en una cuenca es un proceso distribuido porque el caudal, la velocidad y la profundidad varian en el espacio a través de la cuenca. Estimaciones de los caudales o niveles de agua en puntos importantes de sistemas de canales pueden obtenerse utilizando un modelo de tral;'sitn distribuido de crecientes. Este tipo de modelos esta basado en ecuaciones difelJI1ciales parciales (1as ecuaciones de Saint-Venant para flujo unidimensional) que permiten ei calculo de caudai y del niveI de agua como funciones del espacio y del tiempo, en lugar del tiempo unicamente como en los modelos agregados descritos en los capitulos 7 y 8. El calculo del niveI de agua de una creciente es necesario porque este niveI delinea la planicie de inundaci6n y determina la altura requerida por estructuras tales como puentes y diques; el calculo de los caudales de crecientes también es importante, primero porque el caudal determina el niveI del agua, y segundo, porque el disefio de cualquier estructura de almacenamiento de la creciente tal como un embalse de detenci6n o estanque requiere de una estimaci6n del hidrograma de flujo de entrada. Como alternativa al uso de un modelo de transito distribuido de crecientes, esta el uso de un modelo agregado para calcular el caudal en ellugar deseado y luego calcular el correspondiente niveI de agua suponiendo un flujo permanente no uniforme a lo largo del canal en ese sitio. La ventaja de un modelo de transito distribuido de crecientes sobre esta segunda alternativa es que el modelo distribuido calcula el caudal y el niveI de agua simultaneamente y no por separado, de tal manera que el modelo aproxima mejor la naturaleza de flujo no permanente no uniforme propio de la propagaci6n de la creciente en el canal. Los modelos de transito distribuido de crecientes pueden utilizarse para describir la transformaci6n de lluvia en escorrentfa en una cuenca para producir el hidrograma de flujo a la salida de ésta, y luego tornar este hidrograma como la informaci6n de entrada en el extremo de la corriente aguas arriba de un rfo o un sistema de tuberfas y transitarlo hacia el extremo de la corriente aguas abajo. Los modelos distribuidos también pueden utilizarse para transitar flujos bajos, tales como 10s caudales de aguas de irrigaci6n a través de un sistema de canales o de rfos. El pro-
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ceso real de flujo en todas estas aplicaciones varian en las tres dimensiones espaciales; por ejempIo, la velocidad en un do varia a lo largo y a lo ancho del mismo y también desde la superficie del agua hasta el lecho del rio. Sin embargo, para muchas aplicaciones practicas, las variaciones espaciales de la velocidad a lo ancho del canal y con respecto a la profundidad pueden ignorarse, de tal manera gue el proceso de flujo puede aproximarse como si variara solamente en una dimensi6n espacial, a lo largo del canal o en la direcci6n de flujo. Las ecuaciones de SaintVenant, desarrolladas por primera vez por Barre de Saint-Venant en 1871, describen el flujo unidimensional no permanente en un canal abierto, que es aplicable en este caso.
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--- - y



---



-C Linea de energia



--- ---



Q Q + jQdx dX



---..



h



dx Datum



a)



Vista en alzada



b)



Vista en pianta



9.1 ECUACIONES DE 5AINT-VENANT Las siguientes suposiciones son necesarias para la deducci6n de las ecuaciones de Saint-Venant: 1. El flujo es unidimensional; la profundidad y la velocidad varian solamente en la direcci6n longitudinal del canal. Esto implica gue la velocidad del agua es constante y gue la superficie del agua es horizontal en cualquier secci6n transversal perpendicular al eje longitudinal del canal. 2. Se supone gue el flujo varia gradualmente a lo largo del canal, de" tal manera gue la presi6n hidrostLitica prevalece y las aceleraciones verticales pueden despreciarse (Chow, 1959). 3. El eje longi tudinal del canal es aproximadamente una lfnea recta. 4. La pendiente del fondo del canal es pequefia y el lecho es fijo; es decir, los efectos de socavaci6n y deposici6n son despreciables. 5. Los coeficientes de resistencia para flujo uniforme permanente turbulento son aplicables de tal forma gue relaciones tales como la ecuaci6n de Manning pueden utilizarse para describir los efectos de resistencia. 6. El fluido es incompresible y de densidad constante a lo largo del flujo.



q



Volumen de control



B



- - - - b - - -.... dw



Ecuacién de continuidad



y



h



La ecuacion de continuidad para un flujo no permanente de densidad variable a través de un volumen de control puede escribirse como en la ecuaci6n (2.2.1):



__l



Datum



(9.1.1) v.e.



c) Secci6n transversal



FIGURA 9.1.1 Tramo elemental de un canal para la deducei6n de las ecuaeiones de Saint- Venant.



s.e.



Considérese un volumen de control elemental de longitud dx en un canal. La figura 9.1.1 muestra tres vistas del volumen de control: a) una vista en alzada desde el lado (corte longitudinal), b) una vista en pIanta desde arriba, y c) una secci6n transversal del canal. El caudal de entrada en el volumen de control es la suma del caudal Q gue entra en el volumen de control desde el extremo de aguas arriba del canal y del caudal de entrada IateraI q gue entra en el volumen de contraI como flujo dis(ribuido a lo largo de 10s Iados del canal. Las dimensiones de q san las de caudal pur unidad de longitud de canal, de tal manera gue el caudal de entrada lateral es qdx y la tasa de entrada de masa es



JJpV'dA



= -P(Q



+ qdx)



(9.1.2)



entrada



Es negativa porque Ios flujos de entrada se consideran como negativos en el teorema de transporte de ReynoIds. El flujo de masa hacia afuera del volumen de controi es



JJpV'dA = p(Q +~~dx)



salida



(9.1.3)
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donde éJQléJx es la tasa de cambio del flujo en el canal con respecto a la distancia. El volumen del elemento de canal es A dx, donde A es el area promedio de la secci6n transversal, luego la tasa de cambio de la masa almacenada dentro del volumen de contraI es



~



dt



III



p



dV = éJ(pAdx)



FUERZAS. Existen cinco fuerzas que actuan en el volumen de control:



donde se usa la derivada parcial porque el volumen de contraI se define con un tamafia fijo (a pesar de que el niveI del agua puede variar dentro de él). El flujo neto de salida de masa del volumen de control se encuentra al sustituir las ecuaciones (9.1.2) a (9.1.4) en (9.1.1):



dt



+ qdx) +



p(Q +



dQ



dX



dx) = O



(9.1.5)



Suponiendo gue la densidad del fluido p es constante, la ecuaci6n (9.1.5) se simplifica dividiéndola por pdx y reordenando para producir la forma conservativa de la ecuaci6n decontinuidad,



aQ + dA _ q dX



= O



dt



(9.1.6)



la cual es aplicable a una secci6n transversal del canal. Esta ecuaci6n es valida para canales prismaticos o no prismaticos; un canal prismatico es aquel en el cual la forma de la secci6n transversal no varia a lo largo del canal y la pendiente dellecho es constante. Para algunos métodos de soluci6n de las ecuaciones de Saint-Venant, se usa la forma no conservativa de la ecuaci6n de continuidad, en la cual la velocidad de flujo promedio V es una variable independiente, en lugar de Q. Esta forma de la ecuaci6n de continuidad puede deducirse para un ancho unitario de flujo dentro del canal, despreciando el flujo de entrada lateral, tal como sigue. Para un ancho unitario de flujo A = y x 1 = y y Q = VA = Vy. Sustituyendo en (9. 1.6),



(9.1.7) o vdy



dX



+ y dV + By = O dX



at



(9.1.8)



Ecuaci6n de momentum La segunda ley de Newton se escribe de acuerdo con el teorema de transporte de Reynolds como en la ecuaci6n (2.4.1):



H



=



Jr fIIVpdli + IfVpV·dA v.c.



s.c.



Esta ecuaci6n establece que la suma de las fuerzas aplicadas es igual a la tasa de cambio del momentum almacenado dentro del volumen de control mas el flujo de salida neto de momentum a través de la superficie de control. Esta ecuaci6n, en la forma "iF = 0, se aplic6 al flujo uniforme permanente en un canal abierto, en el capitulo 2. Agui se considera un flujo no uniforme no permanente.



(9.104)



at



v.c.



a(pAdx) _ p(Q
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(9.1.10) donde F g es la fuerza gravitacional a lo largo del canal debida al peso del agua en el volumen de controI, Ff es lafuerza de friccion a lo largo dellecho y de los Iados del volumen de control, F e es la fuerza de contraccionlexpansi6n producida por cambios abruptos en la secci6n transversal del canal, F w es la fuerza cortante del viento en la superficie de agua y F p es la fuerza de desbalance de presiones [véase la figura 9. 1. 1b)]. Cada una de estas cinco fuerzas se evaluaen los siguientes parrafos.



Gravedad. El volumen de fluido dentro del volumen de control es A dx y su peso es pgAdx. Para un angulo de inclinaci6n del canal 8 pequeiio, So ::::: sen e y la fuerza de gravedad esta dada por Fg



= pgAdxsen8 = pgASodx



(9.1.11)



donde la pendiente del fondo del canal So es igual a -éJz/àx.



Friccion. Las fuerzas de fricci6n producidas por el esfuerzo cortantea lo largo del lecho y de Ios lados del volumen de control estan dadas por -ToPdx, donde To es el esfuerzo cortante en el Iecho y P es el perimetro mojado. De la ecuaci6n (2.4.9), 70 = yRSj = pg(A; P)S f, luego la fuerza de fricci6n se escribe como (9.1.12) donde la pendiente de fricci6n Sf se deduce de las ecuaciones de resistencia tales como la ecuaci6n de Manning.



Contraccion/expansion. Las contracciones o expansiones bruscas del canal causan pérdidas de energia a través de corrientes de eddy (flujo circulatorio). Tales pérdidas son similares a las pérdidas menores en un sistema de tuberfas. La magnitud de las pérdidas de eddy se relacionan con el cambio en la cabeza de velocidad V 2/2g = (QIA)2/2g a través de la longitud del canal donde se causan las pérdidas. Las fuerzas de arrastre creadas por estas pérdidas de eddy estan dadas por F e = -pgAS e dx



(9.1.13)



donde Se es la pendiente de pérdidas de eddy



(9.1.9)



Se = K e d(Q/A)2 2g



dX



(9.1.14)



 286



HIDROLOOIA APLICADA



en la cual K e es un coeficiente de expansi6n o contracci6n adimensional, negativo para una expansi6n del canal [donde J(QIA)2; Bx es negativo] y positivo para una contracci6n del canal.
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=



F pl



fa



pg(y - w)b dw



(9.1.20)



La fuerza hidrostatica en el extremo derecho del volumen de contraI es:



Fuerza cortante por viento. La fuerza cortante por viento es causada por la resistenda de fricci6n entre el viento y la superficie libre del agua y esta dada por



Fw



=



TwBdx



(9.1.15)



donde TI\' es el esfuerzo cortante del viento. El esfuerzo cartante en una frontera de un fluido puede escribirse en forma generaI como



(9.1.21) donde BFpII Bx se determina usando la regIa de Leibniz para la diferenciaci6n de una integraI (Abramowitz y Stegun, 1972):



aF



l



::.:....J!!:..a



x



=



J:'o pg-aéJyx bdw + fao pg(y -



(9.1.16)



ay + =pgAdonde Vr es la velocidad del fluido relativa a la frontera, la notaci6n lVr lVr se usa para que 7 11 , actue en forma opuesta a la direcci6n de V r , y Cf es el coeficiente de esfuerzo cortante. Tal como se muestra en la figura 9.1.lb), la velocidad promedio en el agua es Q/A y la velocidad del viento es V w en una direcci6n que subtiende un angulo w con la velocidad del agua, de tal manera que la velocidad del agua relativa a la del aire es



Q v,. = A - Vwcosw



ax



porque A =



I



ax



(9.1.22)



ab w)-dw



ax



Y



o



b dw . La fuerza debida a las bancas del canal se relaciona con la tasa



de cambio en el ancho del canal, abl Bx, a través del elemento dx como



Fpb (9.1.17)



J:o pg(y -



ab w)-dw



=



[J:



pg(y - w)



~~ dW] cix



(9.1.23)



Sustituyendo la ecuaci6n (9.1.21) en (9.1.19) resulta



La fuerza del viento es, teniendo en cuenta lo anterior,



(9.1.18)



donde el factor de corte del viento Wf es igual a CflVrlVr I 2. N6tese de esta ecuaci6n que la direcci6n de la fuerza del viento se apondra a la direcci6n de flujo del agua.



Presi6n. Con referencia a la figura 9.1.1b), la fuerza de desbalance de presi6n es la resultante de la fuerza hidrostatica en ellado izquierdo del volumen de contraI, F pt , la fuerza hidrostatica en ellado derecho del volumen de control, F pr , y la fuerza de presi6n ejercida por las bancas (taludes) sobre el volumen de contraI, F pb : (9.1.19)



= - aF pldx



ax



+F



(9.1.24)



pb



Ahora, sustituyendo las ecuaciones (9.1.22) y (9.1.23) en (9.1.24) y simplificando, resulta éJy



(9.1.25)



F = -pgA-dx p



ax



La suma de las cinco fuerzas en la ecuaci6n (9.1.10) puede expresarse, después de sustituir las ecuaciones (9.1.11), (9.1.12), (9.1.13), (9.1.18) y (9.1.25), como



IF = pgASodx - pgASjdx - pgASedx - WjBpdx - pgA ay dx



ax



Tal como se muestra en la figura 9.1.1c), un elemento de fluido de espesor dw con una elevaci6n w medida desde el fondo del canal esta sumergido a la profundidad y - w, luego la presi6n hidrostatica en el elemento es pg(y - w) y la fuerza hidrostatica es pg(y - w)b dw, donde b es el ancho del elemento a través del canal. Por tanto la fuerza hidrostatica total en el extremo izquierdo del volumen de contraI es



(9.1.26)



MDMENTUM. Las dos términos de momentum en la parte derecha de la ecuaci6n (9.1.9) representan la tasa de cambio de almacenamiento de momentùm en el volumen de contraI y el flujo neto de salida de momentum a través de la superficie de contraI, respectivamente.
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Flujo neto de salida de momentum. La tasa de entrada de ma sa en el volumen de control [ecuaci6n (9.1.2)] es -p(Q + q dx), en donde se re presenta tanto el flujo de entrada de la corriente principal como el flujo de entrada lateral. El momentum correspondiente se calcula multiplicando las dos tasas de entrada de masa por sus velocidades respectivas y por un factor de correcci6n de momentum f3:



If



VpV'dA = -p(f3VQ



+



Después de sustituir los términos de las fuerzas de (9.1.26) y los términos de momentum de (9.1.30) y (9.1.31) en la ecuacion de momentum (9.1.9), se obtiene



ay



pgASodx - pgASjdx - pgASedx - WjEpdx - pgA -dx ax = -p [ f3v x



(9.1.27)



f3v t qdx)
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a(f3vQ) ]



-



~



dx



+



aQ Pai dx



(9.1.32)



entrada



donde pf3VQ es el momentum que entra desde el extremo ~e aguas arriba del canal, y pf3v"q/dx es el momentum que entra en el canal principal con el flujo lateral,. que tiene una velocidad V-T en la direcci6n x. El término f3 se conoce como el coeflclente de momentum o coeficiente de Eoussinesq; éste tiene en cuenta la no-uniformidad en la distribuci6n de velocidad en la secci6n transversal del canal al calcular el momentum. El valor de f3 esta dado por



Dividiendo esta ecuaci6n por p dx, reemplazando V por Q/A y reordenando se obtiene la forma conservativa de la ecuacion de momentum:



-aQ + at



a(f3r2 IA) ax



+ gA (ay -



ax



- So



+ Sj + Se ) -



f3qv x



+



WjE = O



(9.1.33)



La profundidad y en la ecuacion (9.1.33) puede reemplazarse por la elevaci6n h de la superficie de agua, usando [véase la figura 9.1.la)]:



(9.1.28)



h=y+z donde v es la velocidad a través de un pequefìo elemento de area dA en la secci6n transversal del canal. El valor de f3 varia desde 1.01 para canales prismaticos rectos hasta 1.33 para rlos que fluyen en valles con llanuras de inundacion (Chow, 1959; Henderson, 1966). El momentum que sale del volumen de control es



II



V pV'dA = p[f3 VQ



+



donde z es la elevacion del fondo del canal por encima de un datum tal como el niveI medio del maI. La derivada de la ecuacion (9.1.34) con respecto a la distancia longitudinal a lo largo del canal x es ah ax



a(~~Q) dxJ



(9.1.29)



= -



p[f3VQ



+



f3v x qdx]



c.s.



+



[



p f3VQ



+



a(f3vQ) ----a;-dx



J



Almacenamiento de momentum. La tasa de cambio del momentum almacenado en el volumen de control se calcula utilizando el hecho de que el volumen de canal elemental es A dx, luego su momentum es pA dx V, o pQ dx, y por consiguiente



IIIv V.c.



pdV = /Q dx at



ax



(9.1.35)



_s



(9.1.36)



o



La ecuacion de momentum puede expresarse ahora en términos de h usando (9.1.36) en (9.1.33): (9.1.30)



~dt



az



ax



ah _ ay ax - ax



El flujo neto de salida de momentum a través de la superficie de control es la suma de las ecuaciones (9.1.27) y (9.1.29):



V pV'dA



ay



-+-



Pero az/ax = -So, luego



salida



II



(9.1.34)



(9.1.31)



-aQ + at



2



;Af3Q IA) ax



+



(ah gA ax



+ Sf +



) Se - f3qv x



+



WfE = O



(9.1.37)



Las ecuaciones de Saint- Venant (9.1.6) para continuidad y (9.1.37) para momentum, san las que rigen el flujo unidimensional no permanente en un canal abierto. El uso de Ios términos Sr y Se en (9.1.37), que representan la tasa de pérdida de energia a medida que el f1ujo pasa a lo largo del canal, ilustra la relaci6n tan cercana entre las consideraciones de energia y momentum en la descripci6n del flujo. Strelkoff (1969) demostr6 gue la ecuaci6n de momentum para las ecuaciones de Saint-Venant también podrfa deducirse de los principios de energia, en lugar de usar la segunda ley de Newton como se hizo agui. La forma no conservativa de la ecuacion de momentum puede deducirse de una manera muy similar a la forma no conservativa de la ecuacion de continuidad.
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Despreciando las pérdidas de eddy, Ios efectos del esfuerzo cortante por viento y ei flujo lateraI, la forma no conservativa de la ecuaci6n de momentum para un ancho unitario en el flujo es



-av +



at



av + g(rJy v- ax ax



So + Si ) = O



(9.1.38)



9.2 CLASIFICACION DE LOS MODELOS DE TRANSITO DISTRIBUIDO Las ecuaciones de Saint-Venant tienen varias formas simplificadas, cada una de las cuales define un modelo de transito distribuido unidimensional. Las variaciones de las ecuaciones (9.1.6) y (9.1.37) en sus formas conservativas y no conservativas, despreciando flujo lateral, corte por viento y pérdidas de eddy, se usan para definir varios modelos de transito distribuido de flujos unidimensionales, tal como se muestra en la tabla 9.2.1. La ecuaci6n de momentum consta de términos para los procesos fisicos que gobiernan el flujo de momentum. Estos términos son: el término de aceleraci6n loeal, el cual'describe el cambio en el momentum debido al cambio de la velocidad con el tiempo; el término de la aceleraci6n convectiva, el cual describe el cambio en el momentum debido al cambio de la velocidad a lo largo del canal; el término de TABLA 9.2.1



Resumen de las ecuaciones de Saint-'Venant* Eeuaci6n de eontinuidad



aQ + aA



Forma conservativa



ax



= O



at rJy av + -rJy vax + yax at



Forma no conservativa



fuerza de presi6n, proporcional al cambio en la profundidad del agua; el término de fuerza gravitacional, proporcional a la pendiente dellecho So y el término de fuerza de fricci6n, proporcional a la pendiente de fricci6n Sf. Las términos de aceleraci6n Iocal y convectiva representan el efecto de las fuerzas de inercia en el fluja. Cuando el niveI del agua a el caudal se cambia en un punto particular de un canal con flujo subcrftico, Ios efectos de estos cambios se propagan aguas arriba. Estos efectos de remanso pueden incorporarse en Ios métodos de transito distribuido a través de la aceleraci6n Iacal, la aceleraci6n convectiva y los términos de presi6n. Las métodas de transito agregado no se comportan muy bien en la simulaci6n de condiciones de flujo cuando Ios efectos de curvas de remanso son importantes y la pendiente del rfo es pequefia, parque estos métodos no tienen mecanismos hidniulicos para describir la propagaci6n aguas arriba de Ios cambios en eI flujo de momentum. Tal como se observa en la tabla 9.2.1, se producen modelos de transito distribuido alternativos al utilizar la ecuaci6n de continuidad completa y al eliminar algunos términos de la ecuaci6n de momentum. El modelo distribuido mas simple es el modelo de onda cinematica, el cual no tiene en cuenta los términos de aceleraci6n local, acderaci6n convectiva y presi6n en la ecuaci6n de momentum; es decir, supone que So ; ; ; Sf y que las fuerzas de fricci6n y las fuerzas gravitacionales se balancean unas con otras. El modelo de onda de difusion desprecia los términos de aceleraci6n local y aceleraci6n convectiva, pero incorpora el término de presi6n. El modelo de onda dinamica considera todos los términos de aceleraci6n y de presi6n en la ecuaci6n de momentum. La ecuaci6n de momentum también puede escribirse en formas que tienen en cuenta si el flujo es permanente o no permanente y uniforme o no uniforme, tal como se muestra en las ecuaciones (9.2.1). En la ecuaci6n de continuidad aAIat = O para un flujo permanente y el flujo lateral q es cero para un flujo uniforme. Forma conservativa:



_---L JQ _ ---L a( Q2 / A) _ 0!. gA at gA ax Jx



= O



+ S =S o



i



(9.2.la)



Forma no-conservativa:



Eeuacion de momentum



Forma conservati va



1 aQ



Aat



+



Término de aceleraci6n Iocal



.l ~((j) Aax



A



(9.2.1b)



+



~ Flujo uniforme, permanente Término de fuerza de presi6n



Término de aceleraci6n convectiva



Término Término de fuerza de fuerza gravitacional de fricci6n



1 - - - - - - - - - - Flujo no-uniforme, permanente ~------------Flujo



no-uniforme, no-permanente



Forma no conservativa (elemento de ancho unitario)



+



vill.'



ax



+



rJy g ax



=0



9.3 MOVIMIENTO DE ONDAS



f . . - - - - - - - - - - - Onda cinematica h - - - - - - - - - - - - - - - Onda de difusi6n \ - - - - - - - - - - - - - - - - - - - - - - - - Onda dinamica



*



Despreciando flujo Iateral, cortante por viento, pérdidas por corrientes de eddy y suponiendo que f3



=



l.



Las ondas cinematicas dominan el flujo cuando Ias fuerzas inerciales y de presi6n no son importantes. Las ondas dinamicas dominan el flujo cuando estas fuerzas son importantes, como en el movimiento de una gran onda de creciente en un rio ancho. En una onda cinematica, las fuerzas de gravedad y de fricci6n estan balanceadas de tal manera que el flujo no se acelera apreciablemente. La figura 9.3. l
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Momentum:



~::::::::;:::::2:~



La eeuaei6n de momentum también puede expresarse en la forma:



t =28.1



'V



t = 8.t



'V



t =O



-c-



.



~



~



dx



l



Por ejemplo, la ecuaci6n de Manning escrita con So



t



= 38.1



'V



t



= 28.t



'V



.



=O



2



1.49S6 Q =



-



dx



l



El observador ve es to en el caso de onda dinamica



A =



.



2/3



)3/5



(9.3.4)



(9.3.5)



Q3/5



1.49~



luego a = [npz/3/(1.49 ~)]O.6 y (3 = 0.6 en este caso. La ecuaci6n (9.3.1) contiene dos variables dependientes, A y Q, pero A puede eliminarse diferenciando la ecuaci6n (9.3.3):



2



FIGURA 9.3.1



aA = af3Qf3-I(aQ) at at



Ondas cinematica y dinamica en un tramo corto de un canal vistas por un observador estacionario.



ilustra la diferencia entre el movimiento de la onda cinematica y la dinamica en un elemento diferencial desde el punto de vista de un observador estacionario en la banca del rlo. Para una onda cinematica, la lfnea de energia total es paralela al fondo del canal y el flujo es uniforme y permanente (So = Sf) dentro de la longitud diferencial, mientras que para una onda dinamica la lfnea de energia total y la elevaci6n de la superficie de agua no son paralelas al lecho aun para un elemento ~. , diferencial.



aQ ax



+ af3Qf3-1(aQ) at



(9.3.1)



=



q



(9.3.7)



Las ondas cinematicas resultan de cambios en Q. Un incremento en el flujo, dQ, puede escribirse como



dQ = aQ dx Jx



Una onda es una variaci6n en un flujo, tal como un cambio en el caudal o en la elevaci6n de la superficie del agua, y la celeridad de onda es la velocidad con la cual esta variaci6n se mueve a lo largo del canal. La celeridad depende del tipo de onda que se considere y puede ser bien diferente a la velocidad del agua. Para una onda cinematica, los términos de aceleraei6n y de presi6n en la ecuaci6n de momentum san despreciables, luego el movimiento de la onda se describe principalmente por la ecuaeion de eontinuidad. El nombre cinematica es entonces aplieable, ya que cinematica se refiere al movimiento sin tener en cuenta la influencia de la masa y la fuerza; en dinamica se incluyen estas cantidades. El modelo de onda cinematica se define por medio de las siguientes ecuaciones. Continuidad:



(9.3.6)



y sustituyendo para JAIJt en la ecuaci6n (9.3.1) para obtener



Celeridad de la onda cinematica



JQ JA +-=q Jx at



5/3



A



nP (



El observador ve eslO en el caso de onda cinematica



-



= Sf Y R = AIP es:



la eual puede resolverse para A como



-c-



.



12



nP2/3



'V -c-



t =8.t t



(9.3.3)



A = aQf3



Observador estacionario S2



(9.3.2)



So = Sj



1~2



t = 38.t
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+ JQdt Jt



(9.3.8)



Dividiendo esta ecuaci6n por dx y reordenando se llega a:



JQ



+ dt JQ



= dQ



ax



dx



at



dx



(9.3.9)



Las ecuaciones (9.3.7) y (9.3.9) son idénticas si



dQ dx



=



q



(9.3.10)



y



dx



dt



(9.3.11)
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Diferenciando la ecuaci6n (9.3.3) y reordenando se llega a l



dQ dA



af3Qf3-1



(9.3.12) Onda dinamica moviéndose aguas arriba y atenuandose ~ rapidamente ~



y comparando la ecuacion (9.3.11) con (9.3.12), puede verse que



dQ dA



dx



-



dt



Cuerpo principal de una onda de creciente de naturaleza cinematica



(9.3.13) /77?')/////1111



o Ck
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dQ dA



dx
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(9.3.14)
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FIGURA 9.3.2 Movimiento de una onda de creciente.



donde Ck es la celeridad de onda cinematica. Esto implica que un observador moviéndose a una velocidad dx/dt = Ck con el flujo veda que ei caudal se incrementa a una tasa de dQ/dx = q. Si q = O, el observador veda un caudal constante. Las ecuaciones (9.3.10) y (9.3.14) son las ecuaciones caracteristicas para una onda cinematica, dos ecuaciones diferenciales ordinarias que son matematicamente equivalentes a las ecuaciones de continuidad y de momentum. La celeridad de onda cinematica también puede expresarse en términos de la profundidad y como Ck



Onda dinamica moviéndose aguas abajo y atenuandose rapidamente



r



Lighthill Y Whitham (1955) ilustraron que el perfil 


Q = CAJRSj con la ecuaci6n de momentum (9.2.1b) para producir



Q = CA



(9.3.15)



donde dA = Bdy. Tanto el movimiento de onda cinematica como el movimiento de onda dinamiça estan presentes en las ondas de crecientes naturales. En muchos casos la pendiente de canal domina la ecuacion de momentum (9.2.1); por consiguiente, la mayor parte de la onda de creciente se mueve como una onda cinematica. Lighthill y Whitham (1955) demostraron que la velocidad de la parte principal de una creciente natural se aproxima a la velocidad de una onda cinematica. Si los otros términos de momentum [av/at, VCBV/Bx) y (l/g)By/Bx] no san despreciables, entonces existe un frente de onda dinamica que puede propagarse tanto aguas arriba como aguas abajo desde el cuerpo principal de la onda de creciente, tal como se muestra en la figura 9.3.2. Miller (1984) resume algunos criterios para determInar cuando se aplica la aproximaci6n de onda cinematica, pero no existe un criterio unico y universaI para tornar esta decisi6n. Tal como se demostro previamente, si una onda es cinematica (SI = So) su celeridad varia con dQ/dA. Para la ecuaci6n de Manning, la celeridad de onda se incrementa a medida que Q crece. Como resultado de esto, teoricamente la onda cinematica deberfa moverse aguasabajo con su rama ascendente volviéndose mas empinada. Sin embargo, la onda no se alarga o atenua, de tal manera que no disminuye, y el pico de la creciente permanece con la misma profundidad maxima. A medida que la onda se vuelve mas empinada los otros términos de la ecuaci6n de momentum se vuelven mas importantes y producen dispersi6n y atenuaci6n. La celeridad de una onda de creciente se diferencia de la celeridad de onda cinematica porque el caudal no es una funcinn de la profundidad unicamente y en la cresta de la onda, Q y y no permanecen constantes.



(9.3.16)



R(So - éJy - yav _ l éJx g ax g



av) ar



(9.3.17)



en la eual C es el coeficiente de Chezy y R es el radio hidraulico.



Celeridad de onda dinamica La celeridad de la onda dinamica puede encontrarse obteniendo las ecuaciones caracteristicas de las ecuaciones de Saint-Venant. Empezando con la forma no conservativa de las ecuaciones de Saint-Venant (tabla 9.2.1), puede demostrarse que las ecuaciones caracteristicas correspondientes san (Henderson, 1966): dx



- = V± Cd dt



(9.3.18)



y d



dt(V± 2Cd) en la cual



Cd



es la celeridad de la onda



=



g(So - Sf)



(9.3.19)



dinamica~



dada para un canal rectangular por



= -fiY



(9.3.20)



Cd



donde y es la profundidad de flujo. Para un canal con secci6n transversal arbitraria, Cd = V gA/B. Esta celeridad Cd mide la velocidad de una onda dinamica con respecto al agua en reposo. Tal como se muestra en la figura 9.3.2, en agua en movimiento existen dos ondas dinamicas, unamoviéndose aguas arriba con velo-
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cidad V - Cd Y otra moviéndose aguas abajo con velocidad V + Cd' Para que la onda de aguas arriba se mueva hacia arriba en el canal se requiere que V > Cd, o, en forma equivalente, que el flujo sea subcrftico, ya que V = V gy es la velocidad critica de un flujo en un canal abierto rectangular. Ejemplo 9.3.1 Un canal rectangular tiene 200 pies de ancho, pendiente de fondo del 1% y rugosidad de Manning de 0.035. Calcule la velocidad del agua V, las celeridades de onda cinematica y dinamica Ck y Cd, Y la velocidad de propagaci6n de las ondas dinamicas V ± Cd, en un punto del canal donde el caudal es 5,000 cfs.



Soluci6n. La ecuaci6n de Manning con R



~ y,



So = Sf, Y canal con ancho B se escribe



La celeridad de onda dinamica es Cd



= 9.65 pies/s



La velocidad de propagaci6n de la onda dinamica aguas arriba es V-



y



)3/5



= ( 1.49s;12 B O 035 x 5 000



'



= 2.89 pies



Luego, la velocidad del agua es



v= Q. By



5,000 200 x 2.89 = 8.65 pies/s Ck



esta dada por la ecuaci6n (9.3.15):



1.49



X



0.011/2 X 5 X (2.89)2/3 0.035 X 3



= 14.4 pies/s



= 8.65 - 9.65 =



-1.0 pies/s



+ Cd =



8.65



+



9.65 = 18.3 pies/s



)3/5



= ( 1.49' x 0.011/; x 200



La celeridad de onda cinematica



Cd



y la de la onda dinamica aguas abajo es



Interpretando estos resultados con la figura 9.3.2, puede observarse que una onda de creciente que se desplaza con la velocidad de onda cinematica (14.4 pies/s) se movera aguas abajo en el canal mas rapido que la velocidad del agua (8.65 pies/s), mientras que las ondas dinamicas se mueven aguas arriba (-1.0 pies/s) y aguas abajo (18.3 pies/s) al mismo tiempo. En el evento de que la aproximaci6n So = Si no sea valida, las diferentes velocidades y celeridades pueden calcularse utilizando la ecuaci6n de momentum completa para describir Si como en la ecuaci6n (9.3.17).



la cual se resuelve para y como



nQ



=igy = \1132.2 x 2.89



V



como
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9.4 SOLUCION ANALiTICA PARA LA ONDA CINEMATICA La soluci6n de las ecuaciones de onda cinematica especifica la distribucian del flujo como una funcian de la distancia x a lo largo del canal y del tiempo t. La solucion puede obtenerse numéricamente utilizando aproximaciones de diferencias finitas para la ecuaci6n (9.3.7) o analfticamente resolviendo en forma simultanea las ecuaciones caracterfsticas (9.3.10) y (9.3.14). En esta seccion se presenta el método analftico para el caso especial cuando el caudallateral es despreciable; la soluci6n numérica se discute en la secci6n 9.6. La soluci6n de Q(x,t) requiere el conocimiento de la condici6n inicial Q(x, O), o el valor del caudal a lo largo del canal al comienzo de los calculos, y la condici6n de frontera Q(O, t), el hidrograma de entrada en el extremo de la corri ente aguas arriba del canal. El objetivo es determinar el hidrograma del flujo de salida en el extremo de la corriente aguas abajo del canal, Q(L, t) como una funci6n del hidrograma de entrada, de cualquier caudal lateral que OCUITa a lo largo de los lados del canal y de la dinamica del flùjo en el canal tal como se expresa por las ecuaciones de la onda cinematica. Si el flujo lateral es despreciable, la ecuacion (9.3.10) se reduce a dQ/dx = O, o Q = una constante. Luego, si el caudal se conoce en un lugar del espacio, en un instante del tiempo, este valor del caudal puede propagarse a lo largo del canal con la celeridad de onda cinematica, segun:



Ck =



dQ dA



dx dt



(9.4.1)



La soluci6n puede visualizarse en un plano x-t, tal como se muestra en la figura 9.4.1b), donde la distancia se grafica en el eje horizontal y el tiempo en el eje
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a)



Hidrograma de entrada
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=



to +



L



(9.4.3)



La pendiente de la linea caracterfstica es Ck ;:::; dQ/dA para el valor particular del caudal que se esta considerando. Las lfneas mostradas en la figura 9.4.1b) son rectas porque q = O y Q es constante a lo largo de ellas. Si q O, Q Y Ck varfan a lo largo de las lineas caracterfsticas haciendo que éstas se vuelvan curvas.



'*



Proceso lIuvia-escorrentia



o-+-------,---+--.....-..,------.,...------l o 234 6 Caudal (cfs. miles)



FIGURA 9.4.1 Transito de onda cinematica de un hidrograma de caudal a lo largo de un tramo de canal de longitud L utilizando la propagaci6n del flujo a lo largo de lfneas caracterfsticas en el plano x-t. Si"la tasa de flujo fuera graficada en un tercer eje, perpendicular al plano x - t b), entonces el hidrograma de entrada a) es la variaci6n del caudal en el punto x := Oa lo largo del tiempo, el cual aparece doblado hacia la izquierda del plàno x - t; el hidrograma de salida c) es la variaci6n del caudal en el punto x = L a lo largo del tiempo, el cual aparece doblado hacia la derecha del plano x - t en la figura. Las lf-



neas punteadas indican la propagaci6n de caudales especfficos a lo largo de lfneas caracteristicas del plano x-t.



vertical. Cada punto en el plano x-t tiene un valor de Q -asociado con éste que es el caudal de ese punto del canal en ese instante del tiempo. Estos valores de Q pueden concebirse como si se graficaran en un eje que sale del papel perpendicularmente al plano x-t. En particular, el hidrograma de entrada Q(O, t) se muestra en la figura 9.4.1a) doblado hacia la izquierda y el hidrograma de salida Q(L, t) se muestra en la figura 9.4.1c) doblado hacia la derecha del plano x-t. Estos dos hidrogramas estan conectados por las lfneas caracterfsticas mostradas en la parte b) de la figura. Las ecuaciones de estas lfneas se encuentran al resolver (9.4.1):



o (9.4.2) luego el tiempo en el cual un caudal Q que entra en un canal de longitud L en el tiempo lo aparecera a la salida es



El método de la onda cinematica se ha aplicado para describir el flujo sobre pIanos, como un modelo del proceso lluvia-escorrentla. En esta aplicaci6n el caudal lateral es igual a la diferencia entre las tasas de lluvia e infiltraci6n y el flujo en el canal se torna como un flujo por unidad de ancho del plano. Las ecuaciones caracteristicas pueden resolverse analiticamente para simular el hidrograma de salida como respuesta a una lluvia de duraci6n especificada. Acumulando el flujo de muchos de estos planos localizados sobre la cuenca, puede desarrollarse un modelo aproximado para la conversi6n de lluvia en caudal a la salida de la cuenca. El modelo de onda cinematica del proceso l1uvia-escorrentia ofrece la ventaja, sobre el método del hidrograma unitario, de que es una soluci6n de las ecuaciones ffsicas que rigen el flujo superficial, pero la soluci6n es solamente para un flujo unidimensional, mientras que el flujo superficial real en la cuenca es bidimensional ya que el agua sigue el contorno superficial del terreno. Como consecuencia, los parametros de onda cinematica, tales como el coeficiente de rugosidad de Manning, deben ajustarse para producir un hidrograma de salida realista. Eagleson (1970), Overton y Meadows (1976) y Stephenson y Meadows (1986) presentaron informaci6n detallada sobre modelos de onda cinematica para el proceso lluvia-escorrentia.



Ejemplo 9.4.1 Un canal rectangular de 200 pies de ancho tiene 15,000 pies de longitud,< una pendiente de lecho del 1% Yun coeficiente de rugosidad de Manning de 0.035. El hidrograma de entrada al canalesta dado en las columnas l y 2 de la tabla 9.4.1. Calcule el hidrograma de salida utilizando la soIuci6n analitica de las ecuaciones de onda cinematica.



Solucion. La celeridad de la onda cinematica para un valor dado del caudal se calcula de la misma manera gue la gue se muestra en el ejempl0 9.3.1, donde se demostr6 que para este canal Ck = 14.4 pies/s para Q = 5,000 cfs. Los valores correspondientes para otros caudales del hidrograma de entrada se muestran en la columna 3 de la tabla 9.4.1. El tiempo de transito a lo largo de ùn tramo de longitud L es L/Ch luego para L :::: 15,000 pies Y Ck::: 14.4 pies/s, el tiempo de transito es 15,000/14.4:::: 1,042 s::: 17.4 min, tal como se muestra en la columna 4 de la tabla. El momento cuando este caudal situado en el tramo ascendente del hìdrograma llegara a la salida del canal es, por la ecuaci6n (9.4.3) t = ta• + Lh:k :::: 48 + 17.4 :::: 65.4 min, tal como se muestra en la columna 5. Los hidrogramas de entrada y de salida para este ejemplo estan graficados en la figura 9 A.1. Puede verse gue la onda cinematica es una onda de traslaci6n sin atenuaci6n; el caudal maximo de 6,000 cfs no disminuye en su paso a través del canal.
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TABLA 9.4.1



Tninsito de un hidrograma de caudal utilizando la soluci6n analitica de la onda cinematica (ejemplo 9.4.1) Columna



1 Tiempo de entrada (min)



2



Candal (cfs)



3 Celeridad de onda cinematica (pies/s)



4 Tiempo de transito (min)



5 Tiempo de salida* (min)



Tiempo t



I ~



.D



(j +



l)~t
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Linea de tiempo j+ l



'\..



~ VJ ~



° 12 24 36 48 60 72 84 96 108 . 120



* Tiempo



de salida = Tiempo de entrada



10.0 10.0 11.7 13.2 14.4 15.5 14.4 13.2 11.7 10.0 10.0



+



25.1 25.1 21.3 19.0 17.4 16.1 17.4 19.0 21.3 25.1 25.1



25.1 37.1 45.3 55.0 65.4 76.1 89.4 103.0 117.3 133.1 145.1



Tiempo de transito.
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FIGURA 9.S.1 Malia en el plano x ~ t utilizada para la soluci6n numérica de las ecuaciones de Saint-Venant mediante diferencias finitas.
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Distancia x



vadas espaciales y temporales en términos de variables desconocidas tanto en la linea de tiempo actual, j + 1, como en la linea· de tiempo precedente, j, donde todos los valores son conocidos a partir de c:Hculos previos (véase la figura 9.5.1). La solucion de 1as ecuaciones de Saint-Venant avanza desde una linea de tiempo hacia la siguiente.



9.5 APROXIMACIONES POR DIFERENCIAS FINITAS



Diferencias finitas



Las ecuaciones de Saint-Venant para transito distribuido no se pueden solucionar facilmente por métodos analiticos excepto en algunos casos especiales simples. Son ecuaciones diferenciales parciales que, en generaI, deben resolverse utilizando métodos numéricos. Los métodos para resolver ecuaciones diferenciales parciales pueden clasificarse como métodos numéricos directos y métodos de las caracteristicas. En los métodos directos se formulan ecuaciones de diferencias finitas utilizando las ecuaciones diferenciales parciales originales de continuidad y de momentum. Se obtienen entonces soluciones para el caudal y la elevacion de la superficie del agua para tiempos y distancias incrementales a lo largo de la corriente o rfo. En los métodos de las caracterfsticas, las ecuaciones diferenciales parciales se transforman primero a una forma caracterfstica, y luego lasecuaciones de las caracterfsticas se resuelven analiticamente; tal como se hizo previamente para la onda cinematica, o usando una representaci6n de diferencias finitas. En los métodos numéricos para resolver ecuaciònes diferenciales parciales, los calculos se llevan a cabo en una malla localizada en el plano x-t. La maZZa x-t es una red de puntos definida al tornar incrementos de distancia de longitud .ix e incrementos de tiempo de duraci6n ~t. Tal como se muestra en la figura 9.5.1, los puntos de distancia estan indexados por i y 10s puntos de tiempo estan indexados por j. Una linea de tiempo es una linea paralela al eje x a través de todos los puntos de distancia en un valor del tiempo dado. Los esquemas numéricos transforman las ecuaciones diferenciales parciales en un conjunto de ecuaciones algebraicas de diferencias finitas, las cuales pueden ser lineales o no lineales. Las ecuaciones de diferencias finitas representan las deri-



Las aproximaciones por diferencias finitas pueden deducirse para una funcion u(x) tal como se muestra en la figura 9.5.2. Una expansi6n en series de Taylor de u(x) en x + ~x produce u(x + Lll) = u(x)



donde u'(x) = dU/dX; u"(x) de Taylor en x - fu:" es u(x - Lll)



=



1



1



2



6



+ Lll u' (x) + - Lll 2 U" (x) + -at 3 U'"



= d U/dX 2



u(x) - Lll u'(x)



2



, ... ,



(x)



+



(9.5.1)



y asi sucesivamente. La expansi6n en series



1



1



2



6



+ -Lll 2 u"(x) - -Lll 3 u'''(x) + ...



(9.5.2)



Una aproximaci6n de diferencia central usa la diferencia definida restando la ecuaci6n (9.5.2) de (9.5.1). u(x



+ Lll) -



u(x -



Lll) = 2 ~ u'(x) + O(~3)



(9.5.3)



donde O(Ll.x3 ) representa un residuo que contiene 10s términos de tercer orden y superiores. Resolviendo para u'(x) y suponiendo que O(.~X3) ~ O se obtiene , u (x)



=



u(x



+



~)



-



u(x - ~)



2~



•



(9.5.4)
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nea de tiempo dada se determinan simultaneamente. El método explfcito es mas simple pero puede ser inestable, lo cual significa que se requieren valores pequefios de Ax y I1t para la convergencia del procedimiento numérico. El método explicito es conveniente porque sus resultados estan dados en los puntos de la malla y pueden tener en cuenta variaciones pequefias en la geometria del canal de una secci6n a otra, pero es menos eficiente que el método implicito y por consiguiente no es apropiado para transitar flujos de crecientes en periodos largos. El método impHcito es mas complejo desde el punto de vista matematico, pero con el uso de computadores esto no es un problema serio una vez que el método ha sido programado. El método es estable para pasos de computaci6n grandes con pequefias pérdidas de exactitud y por consiguiente trabaja en forma mas rapida que el método explicito. El método implicito también puede manejar cambios grandes en la geometria del canal de una secci6n transversal a la siguiente.



u



u(x + L\x)



u (x) u(x - L\x)



x - L\x



x + L\ x



x



FIGURA 9.5.2 Aproximaci6n por diferencias finitas para la funci6n u(x).



Distancia x



la cual tiene un errar de aproximaci6n del orden de ~X2. Este error de aproximaci6n, debido a que se ignoran los términos de orden superior, también se conoce como el errar de truncamiento. Una aproximaci6n por diferencia hacia adelante (progresiva) se define sustrayendo u(x) de (9.5.1): u(x



+ ~) -



u(x)



= LU u' (x) + 0(LU



2



)



(9.5.5)



Suponiendo que los términos de segundo orden y 6rdenes superiores son despreciables, y resolviendo para u' (x) se obtiene '( _)



u x



=



u(x



+ LU) LU



u(x)



(9.5.6)



lo cual tiene un error de aproximaci6n del orden de ~. Una aproximaci6n por diferencia hacia atras (regresiva) usa la diferencia definida mediante la resta de (9.5.2) de u(x), u(x) - u(x - LU) = ~ u' (x)



+ 0(LU 2)



(9.5.7)



y resolviendo para u' (x) se obtiene '(-)



u x =



u(x) - u(x - At)



Llx



(9.5.8)



Un método de diferencias finitas puede emplear ya sea un esquema expUcito o un esquema implfcito para su solucion. La diferencia principal entre estos dos esquemas es que en el método explicito los valores desconocidos se resuelven secuencialmente a lo largo de la linea de tiempo desde un punto de distancia hasta el siguiente, mientras que en el método implicito los valores desconocidos en una lf-



Esquema expHcito La representaci6n de diferencias finitas se establece en la malla de puntos en el plano tiempo-distancia mostrado en la figura 9.5.1. Suponiendo que en el tiempo t (linea de tiempo j) las cantidades hidn'iulicas u se conocen, el problema es determinar I. la cantidad desconocida en el punto (i, j + 1) en el tiempo t + 6.t, es decir, El esquema mas simple determina las derivadas parciales en el punto (i, j + 1) en términos de las cantidades en puntos adyacentes Ci - 1, j), (i, j) Y (i + 1, j) usando



ur



au/ +1



u/ +1 - u/



at



~t



(9.5.9)



y



au/ ax



u/ +1 - u/- 1 2LU



(9.5.10)



Se utiliza un esquema de diferencias hacia adelante para la derivada temporal y un esquema de diferencias centrales para la derivada espacia!. N6tese que la derivada espacial se escribe utilizando términos conocidos en la linea de tiempo j. Los esquemas implicitos, por otro lado, usan aproximaciones de diferencias finitas para Ias derivadas temporal y espacial en términos de la linea de tiempo desconocida j + 1. La discretizaci6n del plano x-t en una malla para la integraci6n de las ecuaciones de diferencias finitas introduce errores numéricos en los calculos. Un esquema de diferencias finitas es estable si tales errores no se amplifican durante calculos sucesivos desde una linea de tiempo hasta la siguiente. La estabilidad numérica de los ca1culos depende del tamano relativo de la red. Una condici6n necesaria pero no suficiente para la estabilidad de un esquema explicito es la condici6n de Courant (Courant y Friedrichs, 1948). Para las ecuaciones de onda cinematica la condici6n de Courant es



(9.5.11)
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donde Ck es la celeridad de onda cinematica. Para ecuaciones de onda dinamica, Ck se reemplaza por V + Cd en (9.5.11). La condici6n de Courant requiere que el intervalo de tiempo para calculo sea menar que el tiempo de transito de una onda a lo largo de la distancia fu:i. Si M es muy grande de tal manera que no se satisface la condici6n de Courant, entonces existe, en efecto, una acumulaci6n o amontonamiento de agua. La condici6n de Courant no se aptica al esquema implicito. Con prop6sitos computacionales en un esquema explicito, ~ se especifica y se mantiene fijo a través de los ca1culos, mientras que },.t se determina en cada intervalo de tiempo. Para hacer esto, se calcula un },.ti que cumpla justamente la condici6n de Courant en cada punto de la red i en la linea de tiempo j, y se utitiza el menar Mi. Debido a que el método explicito es inestable a menos que },.t sea pequefio, algunas v~ces es aconsejable determinar el minimo },.ti en una linea de tiempo j y luego reduclrlo en un porcentaje. La condici6n de Courant no garantiza la estabilidad, y por consiguiente es s610 una guia.



Esquema implicito Lo~



esquemas implicitos utilizan aproximaciones de diferencias finitas tanto para la denvada temparal como para la espacial en términos de la variable dependiente en la lfnea de tiempo desconocida. Como un ejemplo simple las derivadas espaciales y temporales pueden escribirse para el punto desconocido (i + 1, j + 1) como



au J +1



1+1



aX



uJ



+1 _ i +1



la secci6n 9.4; puede manejar mas facilmente variaciones en las propiedades del canal y en las condiciones iniciales y de frontera. y sirve como una introducci6n a la soluci6n numérica de la onda dinamica, presentada en el capitulo lO. Para resolver la ecuaci6n (9.6.1) en forma numérica, las derivadas espaciales y temparales de Q se aproximan en la malIa x-t tal como se muestra en la figura 9.6.1. El valor desconocido es Q~: ~ . Los valores de Q en la j-ésima linea de tiempo se han determinado previamente, lo mismo que Q 1+ I . En esta secci6n se describen dos esquemas para plantear ecuaciones de diferencias finitas: un esquerna lineal en el cual Q1:; se calcula como una funci6n lineal de los valares conocidos de Q, y un esquema no lineal en el cualla forma en diferencias finitas de (9.6.1) es una ecuaci6n no linea!.



Esquema Iineal Con el fin de plantear las ecuaciones de diferencia finita se usa un método de diferencias hacia atras. La forma de diferencias finitas de la derivada espacial de Q j+ I . l+ l se encuentra suslltuyendo los valores de Q en la (j + 1)-ésima linea de tiempo en la ecuaci6n (9.5.12): aQ
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(9.6.2)
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(9.5.12) (j+l)ill
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(9.5.13)



Este esquema se utiliza en la secci6n 9.6 para el modelo de onda cinematica. En el capitulo lO se utiliza un esquema implfcito mas complejo, conocido como el esquema implicito ponderado de 4 puntos, para el modelo completo de onda dinamica.
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9.6 SOLUCléN NUMÉRICA DE LA ONDA CINEMATICA Tal como se muestra en la ecuaci6n (9.3.7), pueden combinarse las ecuaciones de continuidad y momentum de la onda cinematica para producir una ecuaci6n con Q como la unica variable dependiente:
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(9.6.1)



El objetivo de la solucion numérica es resolver (9.6.1) para Q(x. t) en cada uno de los puntos de la malia x-t, dados unos panlmetros de canal Cl' y (3. el f1ujo laleral q(t) y las condiciones iniciales y de frontera. En particular, el proposito de la soluci6n es determinar el hidrograma de salida Q(L. I). La solucion numérica de la ecuacion de la onda cinemalica es mas f1exible gue la soluci6n analitica descrita en
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FIGURA 9.6.1 Caja de diferencias finitas para la so!uci6n de la ecuaci6n de onda cinematica linea! mostrando las ecuaciones de diferencias finitas.
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La forma en diferencias finitas de la derivada temporal se encuentra de manera similar al sustituir los valores de Q en la(i + l)-ésima linea de distancia en la ecuacion (9.5.13):



- 0+1



~~i



aQ



at



Calcular las condiciones iniciales definidas por el flujo base, tiempo t = Oen la lfnea de tiempo j = 1.



(9.6.3)



~t



Aplicar la condici6n de Courant (9.5.1l)·en cada punto de la malla en la lfnea de tiempo, y escoger el menor: !1t = min !1tj



Si Sè utilizara el valor de Q~: ~ en lugar de Q en el término Cl:'J.?QI3- I de la ecuacion (9.6.1), la ecuaci6n resultante seria no lineal en Q~:~ Para crear una ecuaci6n lineaI, el valor de Q usado en el término Cl:'f3QI3- I se encuentra al promediar los valores de la diagonal de la caja mostrada en la figura 9.6.1:
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(9.6.4) Utilizar el hidrograma de entrada para calcular el caudal Q ~+ 1 en la frontera aguas arriba, i = 1.



El valor del caudallateral q se encuentra promediando 10s valores en la Ci + l)-ésima linea de distancia (se supone que éstos estan dados en el problema):
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+ q{ +1 2



Incrementar al siguiente punto interior



(9.6.5)



(i



+ 1) en la linea de tiempo i + l, x = x + !1x. Resolver para el caudal Q {:: usando la ecuaci6n (9.6.7).



Sustituyendo Ias ecuaciones (9.6.2) a (9.6.5) en (9.6.1) se obtiene la forma de diferencias finitas de la onda cinematica lineal:



No



(9.6.6) Esta ecuaci6n, resuelta para la inc6gnita Q 1: f , es
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(9.6.7)
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FIGURA 9.6.2 Diagrama de flujo para el calculo de onda cinematica.



En la figura 9.6.2 se muestra un diagrama de flujo para el transito de onda cinematica utilizando este esquerna. Q se escogi6 como la variable dependiente debido a que se obtienen rnenores errores relativos que cuando se considera el area de la secci6n transversal A como la variable dependiente (Henderson, 1966). Esto se dernuestra tornando ellogaritmo de (9.3.3): In A



=



In Cl:'



+ f3 In Q



(9.6.8)



y diferenciando:



dQ



Q



(9.6.9)



para definir la relaci6n entre 108 errores relativos dAlA y dQIQ. Utilizando ya sea la ecuaci6n de Manning o la ecuaci6n de Darcy-Weisbach, 13 es generalmente menor que 1, lo cual implica que el error de estimaci6n del caudal aumentaria en la. relaci6n 1113 si la variable dependiente fuera el area de la secci6n transversal en lugar dei caudal.



I



Ejemplo 9.6.1 Utilizando 10's mismos datos para el canal· rectangular en el ejemplo 9.4.1 (ancho = 200 pies, longitud = 15,000 pies, pendiente = 1% Y n de Manning = 0.035), desarrolle un modelo lineal de onda cinematica y transite el hidrograma de entrada dado en las columnas 1 y 2 de la tabla 9.4.1 a través del canal utilizando ~x = 3,000 pies y
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HIDROLOGIA APLICADA /:;.t = 3 min. No existe caudallateral. La condici6n inicial es un flujo uniforme de 2,000 cfs a lo largo del canal.



= 0.035, P



Soluci6n. El valor de j3 es 0.6 y ex se calcula utilizando n So = 0.01 reemplazando en la ecuaci6n (9.3.5)



(r nP213
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Para /:;.1 = 3 min



= 1.49S~/2



= 180 s y &



B



= 200 pies y



f6 = 3.49



TABLA 9.6.1



Soluci6n numérica para la onda cinematica lineal (ejemplo 9.6.1). Los valores dados en la tabla representan eaudales en cfs. Los valores en cursiva muestran la propagaci6n del caudal pico. Las cajas muestran la secuencia computacional para obtener los valores a lo largo de la linea de tiempo de IS min Tiempo (min)



+ (3.49)(0.6)0 +1
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Distancia a lo largo del canal (pies) 9,000



12,000



15,000



3



4



2,000 2,000 2,000 2,000



2,000 2,000 2,000 2,000



5 2,000 2,000 2,000 2,000



6 2,000 2,000 2,000 2,000



: 2,000:



: 2,000 :
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;=1



2 2,000 2,000 2,000 2,000
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r-----, r----., -----., ,----., ,---..,
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,____ -;_J



___ G~~_L __ ~P~~L_J~~~1 __ GP~~l __ ~~~~~ 2,252 2,449 2,672 2,910 3,158



2,118 2,246 2,414 2,613 2,836



2,053 2,127 2,238 2,385 2,566



2,023 2,062 2,129 2,228 2,360



2,010 2,030 2,067 2,129 2,218



5,000 5,250 5,500 5,750



4,695 4,952 5,209 5,465



6,000



75 78



23 24 25 26 27



5,120 5,734 5,623 5,447 5,238 5,012 4,777



4,037 4,307 4,578 4,848 5,118 5,332 5,457 5,489 5,443 5,335 5,184



3,694 3,965 4,239 4,516 4,793 5,043 5,237 5,356 5,397 5,368 5,281



3,358 3,620 3,892 4,171 4,452



5,750 5,500 5,250 5,000 4,750 4,500



4,374 4,638 4,902 5,165 5,427 5,573 5,597 5,526 5,390 5,213 5,011



4,961 5,145 5,263 5,312 5,298



144 147 150



49 50 51



2,000 2,000 2,000



2,001 2,001 2,001



2,008 2,005 2,004



2,028 2,019 2,013



2,067 2,049 2,036



2,133 2,101 2,076



Este problema se resuelve siguiendo el algoritmo dado en la figura 9.6.2. Los calculos proceden desde aguas arriba hacia aguas abajo tal como se muestra en la tabla 9.6.1, en la cual el eje de distancia se presenta horizontalmente, i = 1, 2,... , 6, y el eje temporal verticalmente en la pagina, j = 1, 2,... La condici6n inicial es Q: = 2,000 cfs, la cual cubre la primera fila de valores de caudales. La condici6n de frontera aguas arriba es el hidrograma de flujo de entrada Q~ en la primera columna de los valores de caudal. Las entradas en 1 = O, 12, 24, ... min se obtienen de la tabla 904.1, Y los valores restantes se encuentran por interpolaci6n lineaI entre los valores tabulados. La primera vez que el flujo de entrada se empieza a apartar de 2,000 cfs es después de 1 = 12 min, luego los calculos para Q en la lfnea de tiempo de 15 min se utilizan como una ilustraci6n. La secuencia computaciona1 se indica en la tabla 9.6.1 mediante la secuencia de cajas. Con j = 5 e i = 1, el primer valor desconocido es Q!:: = Q ~ , e1 cual es e1 caudal a una distancia de 3,000 pies en la lfnea de tiempo de 15 min. Se encuentra como una funci6n de Q1+1 = Q ~ 2,000 cfs, el caudal a 3,000 pies en la Ifnea de 12 min y de Q;+I = Q ~ = 2,250 cfs, el valor del hidrograma de entrada en x = O sobre la lfnea de tiempo de 15 min. Sustituyendo estos valores en la ecuaci6n de diferencias finitas:
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= 3,000 pies, la ecuaci6n (9.6.7) con q
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48 51 54 57 60 63 66 69
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lO Il



17 18 19 20 21 22



4,123



6



2,000; 2,250



= 2,095 cfs



3~~go + (3.49)(0.6) 2,000; 2,250



tal como se muestra en la tabla. Moviéndose a lo largo de la lfnea de tiempo de 15 min Ci = 6), la segunda inc6gnita es Q;' el valor a la distancia de 6,000 pies, calculado como una funci6n de Q;+I = Q ~ = 2,000 cfs, ahora a 6,000 pies en la lfnea de tiempo de 12 min y de Q ;+1 = Q g= 2,095 cfs, el val or que acaba de calcularse para una distancia de 3,000 pies en el minuto 15. El mismo procedimiento de arriba produce Q 1= 2,036 cfs tal como se muestra en la tabla 9.6.1. Todos los demas valores desconocidos se determinan de la misma manera. El hidrograma de salida es la columna de caudales para i = 6 en 15,000 pies.



I



Los valores de /:;.1 = 3 min y & = 3,000 pies se escogieron de tal manera que la condici6n de Courant (9.5.11) se satisficiera en cualquier punto de! plano x-t. Tal como se muestra en la tabla 9.4.1, e1 maximo valor de la celeridad de onda es 15.5 pies/s, para un caudal de 6,000 cfs. Aquf &//:;.1 = 3,000/180 = 16.7 pies/s, lo cual es mayor que e! valor maximo de la celeridad, satisfaciéndose entonces la condici6n de Courant en todas partes.
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FIGURA 9.6.4 Transito de onda cinematica utilizando métodos analiticos y numéricos. La soluci6n analitica no muestra atenuaci6n, mientras que la soluci6n numérica dispersa la onda, cuyo grado de dispersi6n aumenta con el tamafto de los intervalos de tiempo y distancia. a) Caudal de entrada. b) Soluci6n numérica utilizando!1t = 1 min, y Lll: = 1,000 pies. c) Soluci6n numérica, !1t = 3 min, Ax = 3,000 pies. d) Soluci6n analitica.
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a) Soluci6n a través del tiempo en diferentes puntos del espacio.
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Esquema no lineal de onda cinematica La forma en diferencias finitas de la ecuaci6n (9.6.1) también puede expresarse como l qi+ i+l



2~--=~=====~==----o---~F==d



:g §



2



u



(9.6.10)



Al igual que en el esguema lineai se torna Q como la variable dependiente; utilizando la ecuaci6n (9.3.3),



o 2
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+ l.Ji ,j +1



O min b)



4



6



lO



12



14



Distancia a lo largo del canal (pies, miles) o 30 


FIGURA 9.6.3 Soluci6n numérica de la ecuaci6n de onda dinamica lineal en el espacio y en el tiempo (ejemplo 9.6.1).



La figura 9.6.3a) muestra algunas graficas de las columnas de la tabla 9.6.1, es decir, los hidrogramas de caudal en varios puntos a lo largo del canal. Puede verse que el caudal pico disminuye a medida que la onda transita aguas abajo en el canal, lo cual se indica mediante los valores marcados en cursiva en la tabla. La figura 9.6.3b) muestra gnificas de las filas de la tabla 9.6.1, las cuales representan la distribucion del flujo a lo largo del canal para varios instantes de tiempo, que muestra el aumento y la disminucion del flujo a medida que la onda transita aguas abajo en el canal. La figura 9.6.4 es una comparacion de la soluci6n analitica calculada en el ejemplo 9.4.1 con dos soluciones numéricas, la primera calculada aquf con At = 3,000 pies y I1t = 3 min y otra solucion ca1culada de manera similar con Ax = 1,000 pies y b.t = l min. Puede observarse que el esquema numérico introduce dispersion de la onda de creciente en la solucion y este grado de dispersion aumenta con el tamafio de los incrementos Ax y b.t.



Aii



+1 +1



. +1)f3



( +1 aQ{



(9.6.11)



y



(9.6.12) Las ecuaciones (9.6.11) y (9.6.12) se sustituyen en (9.6.10) para obtener, luego de reordenar,



(9.6.13) Esta ecuaci6n se ha ordenado de tal manera gue ei caudal desconocido Q 1: ~ se encuentra en el lado izquierdo, y todas las cantidades conocidas se encuentran en el lado derecho. Es una ecuaci6n no lineai para Q 1:~; luego se requiere un esquema de soluci6n numérica tal como el método de Newton (véase la secci6n 5.6 para una introducci6n al método de Newton). Ellado derecho conocido en cada punto de la malIa de diferencias finitas es
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Llx 'L:i



+ (n/lf3 + jj. a ~i + 1"



del cual se define un error residual f(Q~ 1 como



t



(ti ~~ 2+ q{



+1 )



i) utilizando la ecuaci6n
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Calcular Jas condiciones inieiales definidas por cl flujo base en el tiempo f "" O cn la ]fnea de tiempo l'''' l.



(9.6.14) (9.6.13)



Avanzar al siguiente intervalo de tiempo' t "" t + ilt. j = j. + l



(9.6.15)



Utilizar cl hidrograma de entrada para determinar el flujo Q1+ l en la frontera aguas arriba.



La primera derivada de f(Q~:U es +1) f '(n) \~i +1.



=



jj.t +af3(nl, +1),8-1 \'L:i +1



Llx



Incrementar hasta cl siguientc punto interior x = ilx + t cn la linea de tiempo j + I.



(9.6.16)



El objetivo es encontrarQ1:~ gue obligue a[(Q{1i}a ser igual a O. Utilizando el método de Newton con iteraciones k = 1, 2, ...



Resolver para el valor estimado inicial dc



Qk=



l



=



Q1::



utilizando cl estimativo del esquema lineal de (9.6.17). encontrar !(Qt) para k = l usando (9.6.15).



(9.6.17) El criterio de convergencia para e1 proceso iterativo es



(9.6.18) donde é es un criterio de errar. En la figura 9.6.5 se presenta un diagrama de tlujo para el esguema. no lineal de la onda cinematica. El valor estimado inicial de Q 1~ ~ es importante para la convergencia del esquema iterativo. Un buen enfoque es usar la soluci6n del esquema lineal, ecuaci6n (9.6.7), como la primera aproximaci6n al esquema no lineaI. Li, Simons y Stevens (1975) llevaron a cabo un analisis de estabilidad el cual indico gue el esguema gue utiliza la ecuaci6n (9.6.13) es incondicionalmente estable. También mostraron gue un amplio rango de valores de~t/ jj.x podia utilizarse sin introducir errores grandes en la forma del hidrograma de caudal de salida.



k =:k+l



Ultimo punto interior «.Caudal aguas abajo calculado?)



Se han propuesto a1gunas variaciones al método de transito de onda cinematica. Cunge (1969) propuso un ·método basado en el método de Muskingum, un método tradicionalmente aplicado al transito hidrol6gico de almacenamiento linea!. Con referencia a la malla computacional tieIJ;lpo-espacio mostrada en la figura 9.6.1, la ecuaci6n de transito de MuskiI1gum (8.4.7) puede escribirse para el caudal en x = (i + l) ~x Y t = (j + 1)~t: = C 1Q{ +1



+ C 2 Q1 + C3~ +1



Verificar convergencia I/(Q k+ ')1 .:::: E?



SI



9.7 MÉTODO DE MUSKINGUM·CUNGE



Q!:l



No



No



Sf



(.Ùllimo intervalo dc tiempo?



(9.7.1)



en la cual Cl, C 2 Y C 3 estan definidas en las ecuaciones (8.4.8) a (8.4.10). En esas ecuaciones, K es una constante de almacenamiento que tiene dimensiones de tiempo y X es un factor que expresa la influencia relativa del caudal de entrada en 10s nive-



FIGURA 9.6.5 Diagrama de flujo para el calculo de onda cinematica no linea!.



 314



HIDROLOGIA APLICADA



les de almacenamiento. Cunge demostr6 gue cuando K y ~t se toman como constantes, la ecuaci6n (9.7.1) es una soluci6n aproximada de las ecuaciones de onda cinematica [ecuaciones (9.3.1) y (9.3.2)]. Adicionalmente demostr6 gue (9.7.1) puede considerarse como una soluci6n aproximada de una ecuaci6n de difusi6n modificada (tabla 9.2.1) si ~



dQ/dA



(9.7.2)



y



(9.7.3) donde Ck es la celeridad correspondiente a Q y B, Y B es el ancho de la superficie de agua. La parte derecha de la ecuaci6n (9.7.2) representa el tiempo de propagaci6n de un caudal dado a lo largo de un tramo de longitud Ax. Cunge (1969) demostr6 gue para que exista estabilidad numérica se requiere que O ~ X ~ 1/2. El transito de Muskingum-Cunge se lleva a cabo resolviendo la ecuaci6n algebraica (9.7.1). Los coeficientes en la ecuaci6n (9.7.1) se calculan utilizando las ecuaciones (9.7.2) y (9.7.3) en conjunto con las ecuaciones (8.4.8) a (8.4.10) para cada punto del espacio y del tiempo del calculo, debido a que tanto K como X varfan con respecto al tiempo y al espacio. El método de Muskingum-Cunge ofrece dos ventajas sobre los métodos estandares de onda cinematica. En primer lugar, la soluci6n se obtiene a travésde una ecuaci6n algebraica lineal (9.7.1) en lugar de una aproximaci6n por diferencias finitas o por el método de las caracteristicas de la ecuaci6n diferencial parcial; esto permite que el hidrograma completo se obtenga en las secciones transversales regueridas en lugar de requerir la soluci6n a lo largo de todo el canal completo para cada intervalo de tiempo, como en el método de onda cinematica. En segundo lugar, la soluci6n utilizando la ecuaci6n (9.7.1) tendeni a mostrar una menor atenuaci6n de la onda, permitiendo escoger los incrementos de espacio y tiempo para los calculos mas flexiblemente, en comparaci6n con el método de la onda cinematica. El extenso informe British Flood Studies (Natural Environment Research Council, 1975) conc1uy6 que el método de Muskingum-Cunge es preferible a 10s métodos que utilizan un modelo de onda de difusi6n (véase la tabla 9.2.1) debido a su simplicidad; su grado de aproxirnaci6n es similar. Las desventajas del método de Muskingum-Cunge radican en que no puede manejar efectos de perturbaciones aguas abajo gue se propagan aguas arriba y que no puede predecir en forma exacta el hidrograma de caudal d~ salida en una frontera aguas abajo cuando existen grandes variaciones en la velocidad de la onda cinematica, como las gue resultan en crecientes sobre planicies de inundaci6n grandes.
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PROBLEMAS 9.1.1 9.1.2



9.1.3 9.1.4 9.3.1



9.4.1 9.4.2



9.4.3



Deduzca la forma no conservati va de la ecuaci6n de momentum (9.2. 1b) para un flujo de ancho unitario en un canal utilizando la forma conservativa (9.2.1a). a) Describa las ventajas y desventajas del transito de sistemas agregados (h idrol6gicos) vs. el transito de sistemas distribuidos (hidraulicos). b) ~CmHes son las limitaciones de la aproximaci6n de onda cinematica? c) ~En qué tipo de situaciones se justificaria el uso de un modelo de onda cinematica en comparaci6n con un modelo de onda dinamica? d) Describa la diferencia entre un modelo de onda cinematica lineal y uno no lineaI. Determine el coeficiente de momentum f3, definido por la ecuaci6n (9.1.28) para la informaci6n de caudales dada en el problema 6.3.1. Determine el coeficiente de momentum f3, definido por la ecuaci6n (9.1.28) para la informaci6n de caudales dada en el problema 6.3.5. Calcule la velocidad del agua V, la celeridad de onda cinematica Cb la celeridad de onda dinamica Cd y las velocidades de propagaci6n de ondas dinamicas V ± Cd para el canal descrito en el ejemplo 9.3.1 y para caudales de lO, 50, 100, 500, 1,000, 5,000 y 10,000 cfs. Grafique los resultados para mostrar la variaci6n de las velocidades y celeridades como funci6n del caudal. Compare los métodos analiticos y numéricos para resolver 1as ecuaciones de onda cinematica e indique cuando es aplicable cada uno de éstos. Demuestre que la celeridad de onda cinematica es Ck = 5V/3, donde Ves la velocidad promedio, cuando se utiliza la ecuaci6n de Manning para definir la resistencia al flujo en un canal rectangular ancho. Demuestre que el tiempo del transito T de una onda cinematica en un canal rectangular ancho con ancho B, longitud L, pendiente So y coeficiente de rugosidad de Manning n gue conduce un caudal Q esta dado aproximadamente por



T=



~(



23 nB / )31' Q-2/5 L



5 1.49S~/2



9.4.4



Si B = 200 pies, L = 265 miIlas, So = 0.00035, n = 0.045 Y Q = 2,000 cfs, calcule el tiempo de transito en dias. Usted se encuentra a cargo de la sa1ida de agua desde un embalse a un rio cuyas propiedades de canal son las dadas en el problema previo. Existen cuatro usuarios de agua aguas abajo cuyas derivaciones diarias de agua durante un periodo de una semana se predicen como se muestra a continuaci6n. Calcule la cantidad de agua que se debe liberar desde el embalse en e1 primer dia de este periodo para copar la demanda de estos usuarios y tener un caudal extra de 200 cfs fluyendo aguas abajo del ultimo usuario. Suponga que el caudal de salida de embalse fue constante durante la semana previa e igual a 2,500 cfs, que las tomas de agua fueron constantes durante esa semana e iguales a los valores para el dia l de la tabla y que no existe flujo lateral.
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Discuta la respuesta. lQué suposiciones se hicieron? lC6mo afectan estas suposiciones el resultado? Una creciente con un caudal pico de 100,000 cfs acaba de pasar una estaci6n de aforo en un rio. Existe una comunidad adyacente al rio, localizada 100 millas aguas abajo, para la cual se debe dar una alarma de creciente. lCmlnto tiempo transcurrini antes de que el pico de la creciente alcance esta comunidad? Suponga que el canal es rectangular con 500 pies de ancho, pendiente del 1% y coeficiente de rugosidad de Manning de 0.040. Desarrolle las ecuaciones de diferencias finitas del mode}O lineal de onda cinematica para un transito de onda de creciente en un canal trapezoidal. Suponga que no existe flujo lateral. Desarrolle un algoritmo para resolver el esquema de transito para el modelo de onda cinematica en un canal trapezoidal. Describa el procedimiento paso a paso que debe usarse para transitar un hidrograma de entrada a través de un tramo dado. Divida cada tramo en n secciones, cada una de longitud x. Utilice diagramas de flujo o cualquier otro tipo de gUlas que desee para explicar el algoritmo. Este procedimiento debe ser el primer paso en el desarrollo de un programa de computador para un procedimiento de transito. Tome el hidrograma del caudal de entrada dado a continuaci6n y utilice el método analftico de soluci6n de la onda cinematica para transitarlo a través de un canal rectangular uniforme de concreto de 300 pies de ancho~ 10,000 pies de longitud con una pendiente de lecho de O. O15. Suponga un coeficiente n de Manning = O. 020 Y que las condiciones iniciales son un flujo uniforme de 500 cfs.



Tiempo (min) Caudal (cfs)



9.6.4



9.6.5 9.6.6



9.6.7



9.6.8



o 500



20 1,402



40 60 9,291 11 ,576



80 10,332



100



5,458



120 2,498



140 825



160 569



Calcule la soluci6n al problema 9.6.3 utilizando el método de soluci6n numérica lineal de onda cinematica, con D.t = l min y D.x = 2,000 pies. Considere solamente O ~ t ~ 20 min. Calcule la soluci6n completa al problema 9.6.3 para un horizonte de tiempo de 160 minutos utilizando el método lineal de onda cinematica, con ~t = l min y fu = 2,000 pies. Escriba un programa"de computador para el modelo lineal de la onda cinematica desarrollado para un canal rectangular. La condici6n de frontera aguas arriba es un hidrograma de entrada y la condici6n inicial es un flujo uniforme. Considere un canal de drenaje rectangular de concreto de 100 pies de ancho que tiene 8,000 pies de largo y una pendiente de 0.006 pies/pie, con un factor de rugosidad de Manning de n = 0.015. Utilice el programa de computador desarrollado en el problema 9.6.6 para el modelo de la onda cinematica para transitar a través del tramo la creciente hipotética descrita por



en la cual Q es el caudal, Qh es el flujo base, Qp es cl caudal pico (amplitud) y T es la duraci6n de la onda de creciente. Utiliee los valores Qp = 6,000 cfs, Qh = 2,000 cfs Y T = 120 min. Suponga que Q = Qh para t > T. Considere un canal rectangular de 100 pies de ancho con una pendiente de lecho de 0.015 y un coeficiente n de Manning de 0.035. En un esquema numérico de transito ~x = 5,000 pies y ~t = lO min. Dados los siguientes caudales:
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9.6.9 9.7.1



9.7.2



9.7.3



Punto



i,} + 1



Q (cfs)



1,040



i, } 798



i + l,} 703



de termine Q1t I utilizando un esquema implicito de diferencias finitas para un modelo lineal de onda cinematica. Suponga R = Y en el desarrollodel modelo de onda cinematica. Resuelva el problema 9.6.8 utilizando el modelo de onda cinematica no lineal en conjunto con el método de Newton. Escriba un programa de computador para el modelo de Muskingum-Cunge para transitar el caudal a través de un tubo circular de alcantarillado de aguas lluvias. Considere un tubo que tiene 6 pies de diametro, 1,000 pies de longitud, n de Manning de 0.0 15 Y pendiente de 0.001. Transite a través de este tubo un hidrograma de caudal de entrada descrito por la ecuaci6n dada en el problema (9.6.7) con Qb = 20 cfs, Qp = 60 cfs y T = 20 min. Suponga un caudal de entrada Qb para t > T. Escriba un programa de computador para el modelo de Muskingum-Cunge para transitar ondas de crecientes a través de un canal rectangular. Transite el hidrograma del problema 9.6.3 a través del canal rectangular descrito en ese problema. Resuelva el problema 9.6.7 utilizando el método de Muskingun-Cunge.
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bles, se necesita el término de fuerza inercial y el término de fuerza de presi6n en la ecuaci6n de momentum. Bajo estas circunstancias, se requiere el método de transito de la onda dinamica, el cua1 involucra la soluci6n numérica de las ecuaciones de Saint-Venant completas. El transito dinamico fue usado por primera vez por Stoker (1953) Y por Isaacson, Stoker y Troesch (1954, 1956) en su investigaci6n pionera del transito de crecientes para el rfo Ohio. Este capftulo describe el desarroll0 teorico usado en modelos de transito de onda dinamica utilizando métodos de diferencias finitas implicitas para resol ver las ecuaciones de Saint-Venant.



10.1 RELACIONES DINAMICAS DE PROFUNDIDAD-CAUDAL La ecuacion de momentum se escribe en la forma conservativa [de (9.1.33)] como



aQ -a + a({3~/A) + gA (By - t ax ax



'II



Il 1:1



La propagaci6n de flujo a través de un do o de un~ red de rlos en el espacio y en el tiempo es un problema complejo. El deseo de construir y vivir a lo largo de los rl0s genera la necesidad de un calculo acertado de niveles de agua y de caudales y provee el impetu para desarrollar modelos complejos de transito de flujo, tal como los modelos de onda dinamica. Otro impetu para el desarrollo de modelos de onda dinamica es la necesidad de simulaci6n hidrol6gica mas precisa, en particular para la simulaci6n de flujo en cuencas urbanas y en sistemas de drenaje de aguas lluvias. El modelo de onda dinamica también puede utilizarse para transitar flujos bajos en rl0s o canales de irrigaci6n para proporcionar un contraI mejor de la distribucion de agua. La propagaci6n de flujo a lo largo de un canal, de un do o de un sistema de drenaje urbano es un flujo no uniforme y no permanente, no permanente debido a que varia en ei tiempo, no uniforme debido a que las propiedades del flujo tales como la elevacion de la superficie del agua, la velocidad y el caudal no son constantes a lo largo del canal. Las métodos de transito distribuido unidimensionales se han clasificado en el capftulo 9 como transito de la onda cinematica, transito de la onda de difusi6n y transito de la onda dinamica. Las ondas cinematicas dominan el flujo cuando las fuerzas inerciales y de presion son poco importantes, es decir, cuando la fuerza gravitacional del flujo esta balanceada por la fuerza de la resistencia friccional. En el capftulo 9 se demostro que la aproximacion de la onda cinematica es uti! para aplicaciones en las cuales las pendientes del canal son altas y los efectos de remanso son despreciables. Cuando las fuerzas de presion se vuelven importantes pero las fuerzas inerciales siguen siendo poco importantes, es aplicable un modelo de onda de difusion. Tanto el modelo de la onda cinematica como el modelo de la onda de difusion son utiles para describir la propagacion de ondas aguas abajo cuando la pendi ente del canal es mayor que alrededor de 0.5 pies/mi (0.01 %) y no existen ondas propagando se aguas arriba debido a perturbaciones tales como mareas, flujos tributarios u operaci6n de embalses. Cuando tanto las fuerzas inerciales como las de presi6n son importantes, tal como ocurre en rios de pendiente baja, y cuando los efectos de remanso de las perturbaciones de aguas abajo no san desprecia-
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(10.1.1)



El flujo uniforme ocurre cuando la pendiente del lecho So es igual a la pendiente de fricci6n Sf y todos los otros términos son despreciables, de tal manera que la relaci6n entre el caudal, o tasa de flujo, y la profundidad o elevaci6n de la superficie de agua es una relacion biunivoca deducida de la ecuacion de Manning, tal como se muestra en la curva de calibraci6n del flujo uniforme de la figura 10.1.1. Cuando otros términos en la ecuaci6n de momentum son no despreciables, la relaci6n profundidad-caudal no es biunfvoca, tal como se fiuestra por la otra curva de la figura 10.1.1, debido a que la profundidad no es simplemente una funci6n de caudal, sino gue también es una funci6n de una pendiente variable de la linea de energfa. Para una profundidad dada, el caudal es usualmente mayor en el tramo creciente de un hidrograma gue en el tramo de recesi6n. A medida gue el caudal aumenta y disminuye, la curva de calibracion puede mostrar multiples circuitos tal como se muestra en la figura 10.1.2 para el rfo Rojo (Fread, 1973c). La curva de calibraci6n para flujo uniforme es tipica de los métodos de transito agregado o hidrol6gicos en 10s cua-
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Curva de calibraci6n con circuito (Modelos de onda dinamica y onda de difusi6n)



FIGURA 10.1.1 Curvas de calibraci6n. La curva de calibraci6n de flujo uniforme no refleja los efectos de remanso, mientras que la curva si lo hace.
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a) Pendiente transversal durante el aumento de la credente. "-I 11)
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b) Pendiente transversal durante la recesi6n de la creciente.
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FIGURA 10.1.2 Relaci6n nivel-caudal con circuito para el rio Rojo, Alexandria, Louisiana (mayo 5-junio 17, 1964. Fuente: Fread, 1973c).
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c) Canal principal paralelo al valle.



les S = f(Q), mientras que la curva de calibraci6n con circuitos es tfpica de métodos de transito distribuirlo o hidniulico. La propagaci6n de flujo en rfos naturales es compleja debido a varios factores: uniones y tributarios, variaciones en la secci6n transversal, variaciones en la resistencia tanto con la profundidad de flujo como con la localizaci6n a lo largo del rio, areas inundadas y meandros en el rio. La interacci6n entre el canal principal y la planicie de inundaci6n o valle inundado es uno de los factores mas importantes que afectan la propagaci6n de crecientes. Durante el periodo de aumento de una onda de creciente, el agua fluye hacia la planicie de inundaci6n o valle desde el canal principal, y durante la disminuci6n de la creciente, el agua regresa del valle inundado al canal principal. El efecto del almacenamiento en el valle es di sminuir el caudal durante la disminuci6n de la creciente. ASI mismo, ocurren algunas pérdidas en el valle debido a infiltraci6n y evaporaci6n. La planicie de inundaci6n tien~ un efecto en la celeridad de la onda debido a que la onda de creciente se mueve mas lentamente en el valle inundado que en el canal principal de un rfo. Esta diferencia en las celeridades de onda dispersa la onda de creciente y produce flujo desde el canal principal hacia la planicie de inundaci6n durante el aumento de la creciente, creando una pendiente transversal en la superficie del agua hacia afuera del canal. Durante la disminuci6n de la creciente, la pendiente transversal se invierte desde el valle inundado hacia el canal principal, luego el agua regresa de la planicie de inundaci6n al canal principal [véase la figura 10.1.3a) y b)]. Debido a que los ejes longitudinales del canal principal y del valle de la planicie de inundaci6n raramente son paralelos, la situaci6n descrita anteriormente es aun mas complicada en un rfo con meandros. Para una creciente grande, el eje de flujo
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FIGURA 10.1.3 Aspectos del flujo en rlos naturales.



se vuelve paralelo al eje del valle [véase la figura IO.1.3c) y d)]. La pendiente del agua y la velocidad del agua en el valle (si las profundidades son suficientes) pueden ser mayores que en el canal principal, que tiene una trayectoria de flujo mayor que el valle. Esto hace que sea diffcil para el flujo ir desde el canal principal hacia la planicie de inundaci6n durante eI aumento de la creciente y viceversa durante la disminuci6n de ésta. La propagaci6n de onda de creciente es mas compleja cuando el flujo varia rapidamente. La descripci6n también es mas complicada para un sistema de rios con muchos brazos, con tributarios y con la posibilidad de que coincidan picos de crecientes de diferentes tributarios. También, con tributarios, los efectos de propagaci6n de crecientes por remansos en las uniones tienen que considerarse. Cuando existen efectos de remanso, la curva de calibraci6n con circuitos puede estar compuesta por una serie de circuitos, cada uno correspondiente a un control diferente del niveI del agua en el canal (véase la figura 10.1.4). Los efectos de remanso de presas, uniones de canales, angostamiento del canal natural de un rfo y puentes pueden mostrar esta caracteristica.
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Tiempo t / FIGURA 10.1.4 Curva de calibraci6n con circuitos que l}luestra efectos de remanso importantes. Estos se deben a embalses localizados aguas abajo, uniones de canales, cruces de carreteras o angostamientos de la secci6n del canal. Estos efeetos producen una serie de curvas de calibraci6n cada una de las cuales corresponde a un niveI de remanso dado. Los efectos de remanso generan una pendiente variable de energIa la eual puede modelarse utilizando el modelo de onda dinamica completo.
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para el punto M localizado a mitad de camino entre los puntos de distancia i e (i + 1) en la figura 10.2.1. Se adopta una aproximaci6n levemente diferente para estimar la derivada espaeial Ju/Jx y la variable u. Para la derivada espaeia1, 10s términos de diferencias en 1as lfneas de tiempo j y U + 1) se calculan: (UL'1 - u{)lL\x y(u{:~ - u{+!)/Ax respectivamente; luego se aplica un factor de ponderaci6n (} para definir la derivada espacia! como



a ~



ax



+1= (J ui +.1 l



ax



ui + 1 l



+ (1



_ 8)



ui l



+1



- ui



ax



l



(10.2.2)



[',.



~



I:d



~



C o



o



.~



~



='



Ql)



~



d.l



~



~



t'



/



Los métodos impHcitos de diferencias finitas avanzan la soluci6n de las ecuaciones de Saint-Venant desde una linea de tiempo hasta la siguiente. simultaneamente para todos los puntos a lo largo de la linea del tiempo. Se genera un sistema de ecuaciones algebraicas aplicando simultaneamente las ecuaciones de Saint-Venant a todos 10s va10res desconocidos en una linea de tiempo. Los métodos implicitos se desarrollaron debido a la limitacion en el tamaiio del interva10 de tiempo requerido para la estabilidad numérica de los métodos explfcitos. Por ejemplo, un método explicito puede requerir un intervalo de tiempo de un minuto para ser estable, mientras que un modelo implicito aplicado al mismo problema podria usar un intervalo de tiempo de una hora o mayor. El esquema implicito de diferencias finitas usa un método ponderado de cuatro puntos entre lfneas de tiempo adyacentes en un punto M, tal como se muestra en la figura 10.2.1. Si una variable que describe el flujo, tal como el caudal o la superficie del agua, se denota por u, la derivada tempora1 de u se aproxima promediando 10s valores de las diferencias finitas en 10s puntos de distancia i e i + 1. El valor en el punto de distancia i es (u{+! - u{ )1A t Y en el punto de distancia (i + 1) es (u 11~ - u {+1) lA t, luego la aproximaci6n es
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Lmea de uempo de la condicion inicial FIGURA 10.2.1 Plano de soluci6n x-t. Las formas en diferencias finitas de las ecuaciones de Saint-Venant se resuelven en un numero discreto de puntos (valores de las variables independientes x y t) ordenados para formar la malla rectangular mostrada. Las Hneas paralelas al eje temporal representan lugares a lo largo del canal y las Hneas paralelas al eje de distancia representan tiempos (Segun Fread, 1974a).



y el valor promedio para u se calcula de forma similar como U
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El valor de O = localiza el punto M verticalmente en el pequeno cuadrado de la figura 10.2.1. Un esquema que utiliza () = 0.5 se conoce como el esquema de caja. Cuando (J = O, e1 punto M se 10caliza en la linea de tiempo j y el esquema es completamente explfcito, mientras que un va10r de () = 1 se utiliza en un esquema completamente implfcito con M localizado en la linea de tiempo U + 1). Los esquemas implfcitos son aquellos con () en el rango 0.5 aLO; Fread (1973a, 1974a) recomienda un valor de 0.55 a 0.6. Una diferencia importante entre los métodos explfcitos y 10s impHcitos es que 108 métodos implicitos son incondicionalmente estables para todos 10s intervalos de tiempo, mientras que los métodos explfcitos son numéricamente estables s6lo para intervalos de tiempo menores que un va10r critico determinado por la condici6n de Courant. Fread (1973a, 1974a) demostr6 queel esquema ponderado de cuatro puntos es incondicional y linealmente estable para cualquier intervalo de tiempo si 0.5 ::::; () ~ l.O. Este esquema tiene una aproximaci6n de segundo orden cuando () = 0.5 y una aproximaci6n de primer orden cuando 8 = 1.0.
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das similares a aquellos causados por la rotura o falla de una presa. Las ecuaciones se deducen de las ecuaciones (9.1.6) y (9.1.37) como sigue.
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Momentum:
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FIGURA 10.2.2 Valores del caudal en cuatro puntos del planox- t (ejemplo 10.2.1). Ejemplo 10.2.1 Los valores del caudal Q en cuatro puntos de la malIa espaciotiempo son tal como se muestran en la figura 10.2.2. Utilizando tit = 1 h, .1x = 1,000 pies y () = 0.55. calcule los valores de aQ/at y aQ/ax utilizando el método implicito de cuatro puntos.



Soluci6n. Tal como se muestra en la figura 10.2.2,



valores de caudal en los cuatro puntosson Q{ = 3,500 cfs, QLI = 3,386cfs,Q{+1 = 3,583 cfs y Q{:: = 3,470 cfs. La derivada temporal se calcula utilizando (10.2.1) con u = Q y tir = 1 h = 3,600 s: 108
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distancia longitudinal a lo largo del canal orIO
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area de la seccion transversal de flujo
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:::::



area de la secci6n transversal del almacenamiento muerto fuera del canal (contribuye a la continuidad, pero no al momentum)
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caudallateral de entrada por unidad de longitud a lo largo del canal
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elevaci6n de la superficie de agua
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:::::



velocidad del flujo lateral en la direcci6n principal del flujo del canal
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: : : pendiente de fricci6n ::::: pendiente de pérdidas de eddy B = ancho del canal en la superficie de agua Wl ::::: fuerza cortante del viento Se
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::::: aceleraci6n debida a la gravedad



= 0.023 cfs/s La derivada espadal se calcula utilizando la ecuaci6n (10.2.2):
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factor de conversi6n de momentum



Las aproximaciones ponderadas de diferencias finitas de cuatro puntos dadas por las ecuaciones (10.2.1) a (10.2.3) se utilizan para el transito dinamico con las ecuaciones de Saint-Venant. Las derivadas espaciales aQlax y ahlax se estiman entre lfneas de tiempo adyacentes de acuerdo con la ecuacion (l0.2.2):
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10.3 ECUACIONES DE DIFERENCIAS FINITAS
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La forma conservativa de las ecuaciones de Saint-Venant se utiliza debido a que esta forma provee la versatilidad requerida para simular un amplio rango de flujos, desde ondas de crecientes graduales de larga duraci6n en rlos hasta frentes de on-
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y las derivadas temporales se estiman utilizando la ecuaci6n (l 0.2.1): (A
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La forma de diferencias finitas de cuatro puntos de la ecuaci6n de continuidad puede modificarse adicionalmente multiplicando la ecuacion (10.3.9) por Ax i para obtener



Las términos que no contienen derivadas, tales como q y A, se estiman entre lineas de tiempo adyacentes utilizando la ecuacion (10.2.3):



q/i + l + qJi ++ l1



J + qiJ+ l



+



qi



q = 8 - - - - - +(1- 8 ) - - 2 2



= 8qj + 1 + (1 A = (}



l



2~;. [(A + Ao)1 + I + (A + Ao)1 :11 -



+ Ao)/- (A + Ao)/+d



(A



2



/ixi (Qj + 1 + Qj +1 _



2 tlt.



i



i



J



+



Qj _ Qj



l



1



i



1 1+1



l



1



-



8){ (J3~2L



I -



(J3~r + g:4/[hl +



1-



-J+l(h j :: l- hj + 1



(_



+ gAiA ~



+ Sf



~i



+.



(1 - 8)



)j. +



1



l



(f3Q 2/A )1 + 1 - (f3Q2/A)1 [



/ix



i



+



(_



-



f3qv x .



l



l



_j(h l+ 1 -



+ gA i



+



(_)j+l ] Se i /ix i



hl



+



(Sf)~ lUi + (Se):lUi] (10.3.12)



{3. f3i = I + f3i + 1 2



(10.3.13)
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donde los valores promedios (marcados con -) sobre cada tramo se definen como
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(10.3.9)



Similarmente, la forma en diferencias finitas de la ecuaci6n de momentum se escribe como:
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Similarmente, la ecuaci6n de momentum puede modificarse multiplicandola por Ax i para obtener



donde qi Y Ai indican el flujo lateral y el area de la secci6n transversal promediados a lo largo de cada tramo Ax;. La forma en diferencias finitas de la ecuaci6n de continuidad se obtiene sustituyendo las ecuaciones (l0.3.3), (10.3.5) y (l0.3.7) en (l0.3.1):
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(10.3.14)
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(10.3.15)
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Qi +Qi + 1 2



(10.3.16)



También, -



Ai



R·l =- -



(10.3.17)



Bi



=0



(10.3.10)



para usar en la ecuaci6n de Manning. La ecuaci6n de Manning puede resolverse para Si y escribirse en la siguiente forma, donde el término IQIQ tiene magnitud
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Q2 Y signo positivo o negativo dependiendo de si el flujo es aguas abajo o aguas



arriba, respectivamente:



nrlQilQi -2-4/3 2.208A i R i



(10.3.18)



Las pérdidas menores de cabeza que resultan de las contracciones y expansiones del canal son proporcionales a la diferencia entre los cuadrados de las velocidades aguas abajo y aguas arriba, con un coeficiente de pérdida de contracci6n/ expansi6n K e : Se = (Ke)i (\ 2g tu;
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10.4 SOLUCION POR DIFERENCIAS FINITAS La siguiente discusi6n de la soluci6n de un sistema de ecuaciones de diferencias finitas sigue el analisis de Fread (1976b). El sistema de ecuaciones no lineales puede expresarse en forma funcional en términos de las inc6gnitas h y Q en el niveI de tiempo j + l, como sigue: UR(h l ,
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(10.3.19)



Qi, hi + Qi + d = O Mi (h i , Qi' h i + l, Qi + l) = O Ci (h i ,



La velocidad del viento relativa a la superfieie del agua, V r , esta definida por



(-) - i cos ,V _(Qi) _(\-\J
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(10.3.20)



Ai



CN-I(h N-



MN -



donde w es el ~ngulo entre las direcciones del viento y del agua. El factor de cortante por viento esta dado por (10.3.21)



donde C w es un coeficiente de arrastre por fricci6n [C", = (Cj2 dado en la ecuaci6n (9.1.18)]. Los términos que tienen el superindice j en las ecuaciones (10.3.11) y (10.3.12) se conocen ya sea de las condiciones iniciales o de una soluci6n de las ecuaeiones de Saint-Venant en una linea de tiempo previa. Los términos g, Ax h {3b K e , C w Y Vw se conocen y deben especificarse independientemente de la soluei6n. Lasinc6gnitas son Q{+l, Q1~~, h1+ 1, h{:~, A1+ 1, A1:~, B{+1 y B1:~. Sin embargo, todos los términos. pueden expresarse como funciones de las inc6gnitas, Q{+ 1, Q 1:L h {+ 1 Y h 1::, de manera que realmentes610 existen cuatro inc6gnitas. Las inc6gnitas se elevan a poteneias diferentes de la unidad, luego (10.3.11) y (10.3.12) sonecuaciones no lineales. Las ecuaciones de continuidad y momentumse consideran en cada una de las N - 1 celdas rectangulares de la figura 10.2.1, entre la frontera aguas arriba en i = 1 Yla frontera aguas abajo en i = N. Esto arroja 2N - 2 ecuaciones. Existen dos inc6gnitas en cada uno de los N puntos de la malla (Q y h), luego en total existen 2N inc6gnitas. Las dos ecuaeiones adicionales requeridas para completar la soluci6n estan dadas por las condiciones de frontera aguas arriba y aguas abajo. La condici6n de frontera aguas arriba usualmente se especifica como un hidrograma de flujo conocido, mientras que la condici6n de frontera aguas abajo puede especificarse como un hidrograma de niveles conocido, un hidrograma de caudal conocido o una relacion conocida entre caudal y profundidad, tal como una curva de calibraci6n.



continuidad para la celda i



l,



I ,



momentum para la celda i



QN-I, h N, QN) = O



1 (h N - I , QN-I,



hN ,



QN) =



(10.4.1)
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DR (h N , QN) = O



continuidad para la celda N-l momentum para la celda N-l



condici6n de frontera aguas abajo



Este sistema de 2N ecuaciones no lineales con 2N inc6gnitas se resuelve para cada interyalo de tiempo utilizando el método de Newton-Raphson. El procedimiento computacional para cada tiempo j + l se inicia asignando valores de prueba a las 2N inc6gnitas en ese tiempo. Estos valores de prueba de Q y h pueden ser los val 0res conocidos en el tiempoj de las condiciones iniciales (sij = 1) o de calculos realizados durante el intervalo de tiempo previo. Utilizando los valores de prueba en el sistema (10.4.1) se llega a 2N residuos. Para la k-ésima iteracion estos residuos pueden expresarse como residuo para la condici6n de frontera aguas' arrI ba Cl (h7, Q~, h~, Q~) = RC~



residuo para la continuidad en la celda 1



MI (h~, Q~, h~, Q~)



residuo para el momentum en la celda l



= RM1



Ci (h~, Q~, h~ + l' Q~ + l) = RC}



Mi (h7, Q~, h7 + l'



Qf + 1) = RM'f



residuo para la continuidad en la celda i (10:4.2) residuo para el momentum en la celda i



residuo para la continuidad en la celdaN -1
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MN- 1 (ht-l' Q~-I' ht, Q~) = RMt-l



residuo para el momentum en la celda N - l (10.4.6)



residuo para la condici6n de frontera aguas abajo La soluci6n se aproxima encontrando valores de las inc6gnitas Q y h de tal manera que se obligue a que los residuos sean cero o muy cercanos a cero. El método de Newton-Raphson es una técnica iterativa para resolver un sistema de ecuaciones algebraicas no lineales. Utiliza la idea presentada en el capftulo 5 para la determinaci6n de la profundidad de flujo en la ecuaci6n de Manning, excepto que aquf la soluci6n es para un vector de variables en lugar que para una sola variable. Considérese el sistema deecuaciones (10.4.2) escrito en forma vectorial como f(x)



=O



(10.4.3)



donde x = (Qh hh Q2' h 2, "', QN, h N es el veetor de ine6gnitas y para la iteraci6n k, x k = (Q 1, h 1, Q~, h 1, ..., Q~, h ~). El sistema no lineal puede linealizarse como (10.4.4)



donde J(x k ) es el jacobiano, el eual es una matriz eoeficiente eompuesta por las primeras derivadas parciales de f(x) evaluadas en x k • La parte derecha de la ecuaci6n (10.4.4) es la funci6n vectoriallineal dexk • Basicamente, se utiliza un proeeso iterativo para determinar X k+ l que hace que el error residual f(x k + l) en la ecuaci6n (10.4.4) sea igual a cero. Esto también puede lIevarse a cabo haeiendo que f(x k + 1)= O reordenando (10.4.4) de tal manera que J(xk)(xk +
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(10.4.5)



Este sistema se resuelve para(xk + 1_ x k ) = Axk, y el estimativo mejorado de la soluei6n, x k + l, se determina conociendo ~k. El proeeso se repite hasta que (xk + I - xk) sea menor que alguna toleraneia especificada. El sistema de eeuaciones lineales representado por (10.4.5) involuera a J(x~. el jaeobiano del eonjunto de eeuaciones (l 0.4. 1) con respeeto a h y Q, y - f(x ~, el veetor de los negativos de los residuos en (10.4.2). El sistema de ecuaciones resultante es



~dhl



En la figura 1004.1 se presentan estas ecuaciones en forma matricial para un cfo dividido en cuatro tramos (cinco secciones transversales). Los términos de derivadas parciales se definen en detalle en el apéndice IO.A.
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FIGURA 10.4.1 Sistema de ecuaciones lineales para una iteraci6n del método de Newton-Raphson en un do con cuatm tramos (cinco seccioiles transversales).
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para resolver un sistema de ecuaciones como éste teniendo en cuenta estas estructuras en forma de banda (cuadri-diagonal). La soluci6n de (10.4.6) arroja valores de dh i y dQi' Las valores para las inc6gnitas en la iteraci6n (K + l) esHin dados por



Empezar con valores de x/;= (Q]/;, h J~ •• o,Q;, ht.~ L de las condiciones iniciales, de un intervalo' de tiempo anterior o de un procedimiento de extrapolacién.



,,'



Resolver los términos de las derivadas parcialespara definir la matriz de eoefieientes jaeobiana usando los valore~ de x/l .



lo.



/;



Calc!llar 10s residuos RUB , RC I • k lo. lo. RM 1, .. k ,RCN_1,RMN-I, Y RDB de ( 10.4.2).



Resolver el sistema de ecuaeiones para dhi y dQi, usando eliminaci6n gaussiana.



Determinar 10s valores de



h7+1 y Qt' usando las



ecuaciones



(10.4.7) y (10.4.8); x k + I = (Qt+! h~+~ .... Q~+~ h~+I).



No



Listo para pasar al siguiente intervalo de tiempo



FIGURA 10.4.2 Procedimiento para resolver un sistema de ecuaciones de diferencia en un intervalo de tiempo utilizando el método de Newton-Raphson.



Para resolver este conjullto de ecuaciones puede utilizarse la eliminaci6n gaussiana o hi fnversi6n matricial (Conte, 1965). La matriz coeficiente jacobiana es una matriz dispersa con ancho de banda de cuatro elementos como maximo a lo largo de la diagonal principal. Fread (1971) desarrollo una técnica de solucion muy eficiente



h7 + l = hf



+ dh i



(10.4.7)



07+ 1= 0



+dQi



(10.4.8)



El diagrama de flujo d~ la figura: 10.4.2 resume el procedimiento para resolver el sistema de ecuaciones de diferenCia para un intervalo de tiempo utilizando el método de Newton-Raphson.



10.5 MODELO DWOPER En Ios primeros afios de la década de 1970, el D.S. National Weather Service (NWS) Hydrologic Research Laboratory empez6 a desarrollar un modelo de transito de onda dinamica basado en el método de diferencias finitas implfcitas de las ecuaciones de Saint-Venant descrito en la secci6n previa. Este modelo, conocido como DWOPER* (Dynamic Wave Operationai Model), se ha'implementado en varios rfos con efectos de remanso y pendientes de fondo suave. Se ha aplicado a los rfos Mississippi, Ohio, Columbia, Missouri, Arkansas, Red, Atchafalaya, Cumberland, Tennessee, Willamette, PIatte, Kamar, Verdigris, Ouachita y Yazoo en 10s Estados Unidos (Fread, 1978), y también en muchos otros pafses. Una de las aplicaciones del DWOPER descritas por Fread (1978) esta relacionada con ei sistema Mississippi-Ohio-Cumberland-Tennessee, un sistema de rlos ramificados que consiste en 393 millas de los rfos Mississippi, Ohio, Cumberland y Tennessee, tal como se muestra en la figura 10.5.1. Se utilizaron once estaciones de aforo 10calizadas en Fords Ferry, Golconda, Paducah, Metropolis, Grand Chain, Cairo, New Madrid, Red Rock, Grand Tower, Cape Girardeau y Price Landing para evaluar la simulaci6n comparando los niveles de agua y caudales observados y los calculados para estos lugares. La figura 10.5.2 muestra los niveles de agua observados vs. los niveles de agua simulados en Cape Girardeau~ Missouri y Cairo, Illinois, para una creciente en 1970. Para la aplicaci6n de DWOPER a este sistema, se consider6 que ei rfo principal era ei segmento Ohio-Bajo Mississippi con Ios r10S Cumberland, Tennessee y Alto Mississippi considerados como tributarios de primer orden (Fread, 1973b). La pendiente del fondo de canal es suave, variando desde alrededor de 0.25 hasta 0.50 pies/mi (0.005-0.01 %). Cada brazo del sistema de rlas esta influido por efectos de remanso de los ramales localizados aguas abajo. El caudal total a través del sistema varia desde aproximadamente 120,000 cfs para flujos bajos hasta flujos de creciente del orden de 1,700,000 efs. Para deseribir el sistema se utiliz6 un total de 45 secciones transversales localizadas a intervalos desiguales con longitudes que variaban desde 0.5 a 21 millas. Una simulaci6n de tres meses, en la que se compararon 20 hidrogramas observados y calculados utilizando intervalos de tiempo de 24 horas, requiri6 15 segundos de tiempo de CPU en un computador IBM 360/195.



* Una copia del



programa de cOrIlputador DWOPER puede obtenerse del Hydrologic Research Laboratory, Office of Hydrology, NOAA, National Weather Service, Silver Spring, Maryland. 20910.
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FIGURA 10.5.1



d)



Esquema del sistema de los rfos Mississippi-Ohio-CumberIand-Tennessee. Los numeros mostrados representan millas desde la desembocadura (Fuente: Fread, 1978. Utilizada con autorizaci6n).
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Otra aplicaci6n hecha por Fread (l974b) en el Bajo Mississippi ilustra la utilidad del DWOPER en la simulaci6n de crecientes causadas por huracanes. La figura 10.5.3 muestra los hidrograrnas de profundidad y de caudal enel bajo Tio Mississippi en Carrollton, Louisiana, durante el huracan Camille en 1969. La figura rnuestra un breve periodo de caudal negativo resultante de la onda de creciente generada por el huracan que forzo al agua a fluir aguas arriba en el Tio Mississippi.



10.6 TRANSITO DE CRECIENTES EN RIOS CON MEANDROS El modelo de onda dinamica desarrollado en la seccion previa puede expandirse para considerar el transito de crecientes a través de rlos con meandros con llanuras de inundaci6n amplias (véase la figura 10.6.1). El flujo no permanente en un Tio con meandros en una planicie de inundaci6n se complica debido a cinco efectos: 1) diferencias en las resistencias hidraulicas del canal principal del Tio y de la llanura
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FIGURA 10.5.2 Niveles observados VS, simulados en Cape Girardeau, Missouri, y en Cairo, Illinois, para la creciente de 1970. Véase la figura 10.5.1 para ubicar estas estaciones. Cairo se localiza en el do Ohio y Cape Girardeau en el do Mississippi. (Fuente: Fread, 1978. Utilizada con autorizaci6n).



de inundaci6n; 2) variaci6n en las geometrfas de la secci6n transversal del canal y la planicie; 3) efectos de corto circuito, en los cuales el flujo se aleja del canal principal y torna una futa mas directa a través de la planicie de inundaci6n; 4) porciones de la planicie de inundaci6n que actuan como areas de almacenamiento muerto en las cuales la velocidad de flujo es despreciable; y 5) el efecto en las pérdidas de energIa causadas por la interacci6n de flujos entre el canal principal y la planicie de inundaci6n, dependiendo de la direcci6n del intercambio lateral d·e flujo.· Debido a estas diferencias, la atenuaci6n y el tiempo de transito del flujo en el canal pueden ser significativamente diferentes del flujo en la planicie de inundaci6n.
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FIGURA 10.6.1 Rio con meandros en una llanura de inundaci6n. El flujo no permanente en rfos con meandros natural~s se complica por las grandes diferencias en los factores de fricci6n y en las geometrfas de las secClOnes transversales del rIO y la llanura. Tal como se muestra. existen complicaciones adicionales debidas a cortos circuitos de flujo a lo largo de la linea de flujo mas directa en la llanura de inundaci6n. Como resultado. la atenuaci6n de onda y el tiempo de transito son diferentes para el canal y la llanura.



-100



-200 -300



o



20



lO



30 40 Tiempo (h)



50



60



70



(10.6.2)



Calculado



+ El caudal se asocia con una velocidad aguas abajo. - El caudal se asocia con una velocidad aguas arriba. b) Hidrograma de caudal.



FIGURA 10.5.3 Hidrogramas de caudal y niveI para el huracan Camille de 1969 en CarrolIton en el bajo do Mississippi. CarrolIton se localiza en la milla 102.4 desde la desembocadura. El error medio de la simulaci6n utilizando DWOPER fue de 0.34 pies (Fread, 1978. Utilizada con autorizaci6n).



Fread (1976a, 1980) desarro1l6 un modelo para rfos con meandros, en el cual se diferenciaban la planicie de inundaci6n izquierda, la planicie de inundaci6n derecha y el canal, denotados con los subfndices l, r y c respectivamente. Las ecuaciones de continuidad y momentum, despreciando el momentum por esfuerzo cortante de viento y flujo lateral, se expresan como a(KcQ)
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El area total de la secci6n transversal de flujo es la suma de A c ' Ab A r y A o. Las constantes K co K1 Y K r dividen el caudal total Q en caudal de canal, caudal en la planicie de inundaci6n izquierda y caudal en la planicie de inundaci6n derecha, respectivamente, y estan definidas como K c = Qc/Q, K l = Q/Q y K r = Qr/Q. Se supone que el flujo es unidimensional, de tal manera que la superficie del agua es horizontal a través de las tres seeeiones y que la pérdida de eabeza h f incurrida en el movimiento entre dos secciones de rfo es la misma sin import;u emi! sea la ruta adoptada por el flujo. Por consiguiente, hf = Sf àt en cada secci6n de flujo (izquierda, canal y derecha), y Sf = hf/lix. Tornando la relaci6n de los caudales calculados por medio de la ecuaci6n de Manning en esta forma, hf se cancela; las relaciones de los flujos en las areas por encirna de la banca a la izquierda y a la derecha con respecto al flujo en el canal son



(10.6.1)



(10.6.3) y



(10.6.4)
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La pendiente de fricci6n también se define para la planicie de inundaci6n izquierda, (Sfl) , la planicie de inundaci6n derecha, (Sjr) , y el canal (S/c) , utilizando la ecuaci6n de Manning; por ejemplo,



(10.6.5) El esquema implfcito ponderado de cuatro puntos puede utilizarse para resolver este modelo con las inc6gnitas h y Q. El modelo de onda dinamica descrito anteriormente mediante las ecuaciones (10.6.1) y (10.6.2) esta incorporado en el programa de computador del National Weather Service DAMBRK; DAMBRK es un programa para analizar las crecientes que podrian resultar de las fallas de presas. rl
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El flujo hacia afuera del embalse consta del flujo de salida a través de la brecha Qb (flujo en un vertedero de cresta ancha) y el flujo de salida a través del vertedero Qs: (10.7.1) El caudal de salida a través de la brecha puede calcularse utilizando una combinaci6n de las ecuaciones para un vertedero rectangular de cresta ancha, el eual se agranda gradualmente a medida que la brecha se amplfa, y un vertedero trapezoidal para los extremos de la brecha (Fread, 1980):



(10.7.2)



10.7 TRANSITO DE CRECIENTES CAUSADAS POR ROMPIMIENTOS DE PRESAS El pron6stico de las crecientes rapidas debidas a las fallas de presas es. una aplicaci6n del transito de crecientes que ha recibido considerable atenci6n. El modelo mas ampliamente usado para el analisis de rompimiento de presas es el DAMBRK* desarrollado por Fread (1977, 1980, 1981). Este modelo consiste en tres partes funcionales: l) descripci6n temporal y geométrica de la brechaque se forma en la presa; 2) calculo del hidrograma de caudal de salida a través de la-bre-cha; y 3) transito aguas abajo del hidrograma de caudal de salida a través de la brecha. La formaci6n de la brecha, o crecimiento de la abertura en la presa a medida que ésta falla, se muestra en la figura 10.7.1. La forma de la brecha (triangular, rectangular o trapezoidal) se especifica mediante la pendiente z y ei ancho terminaI B w en el fondo de la brecha. El modelo DAMBRK supone que el ancho del fondo de la brecha empieza en un punto y se agranda con una tasa lineal hasta que alcanza el ancho terminaI al final del intervalo de tiempo de falla T. La brecha empieza cuando la elevaci6n del agua en el embalse, h, excede un valor especificado h cr permitido para la falla por desbordamiento o por tubificaci6n. "'V'
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FIGURA 10.7.1 Fonnaci6n de brecha. La fonnaci6n de brecha durante la falla de una presa esta descrita por el tiempo de falla T, el tamafio y la forma. La forma se especifica por z, la eual define la pendiente lateral de la brecha. Tfpicamente O ~ z ~ 2. El ancho en la base de la brecha b es una funci6n del tiempo, con un ancho terminaI de B w • Una brecha triangular tiene B w = O Yz > O. Para una brecha rectangular B w > O Y z = O. Para una brecha trapezoidal, B w > O y z > o.
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Una copia del programa de computador DAMBRK puede obtenerse del Hydrologic Research Laboratory, Office of HydroIogy, NOAA. National Weather Service, Silver Spring, MaryIand, 20910.



donde tb es el tiempo después del inicio de la brecha, Cv es el factor de correcci6n por velocidad de aproximaci6n, Ks es la correcci6n por sumergencia debida a los efectos de aguas abajo en el flujo de salida a través del vertedero y h b es la elevaci6n del fondo de la brecha. El caudal de salida a través del vertedero, Qs, puede calcularse utilizando (Fread, 1980):



(10.7.3) donde C s es el coeficiente de descarga de un vertedero no controlado, L s es la longitud del vertedero no controlado, hs es la elevaci6n de la cresta del vertedero no controlado, C g es el coeficiente de descarga del vertedero controlado, A g es el area de apertura de compuertas, hg es la elevaci6n de la linea centraI del vertedero con compuertas, Cd es el coeficiente de descarga para el flujo por encima de la cresta de la presa, L d es la longitud de la cresta, h d es la elevaci6n de la cresta de la presa y Qt es un caudal de salicia constante o filtraci6n a través de la presa. El modelo DAMBRK utiliza el transito hidrol6gico de almacenamiento o el modelo de onda dinamica para calcular el caudal de salida de la presa. El hidrograma de caudal de salida de la presa es luego transitado hacia aguas abajo utilizando el modelo de onda dinamica completo descrito en la secci6n 10.3; alternativamente puede utilizarse el modelo de onda dinamica descrito en la secci6n 10.6 para el transito de crecientes en rfos con meandros con planicies de inundaci6n. El modelo DAMBR1< puede simular varios embaIses localizados secuencialmente a lo largo de un valle con una cierta combinaci6n de falla de presas. AIgunos puentes de carreteras o vias férreas con terraplenes pueden tratarse como condiciones de frontera internas. Las condiciones de frontera internas se utilizan para describir el flujo en lugares a lo largo de la ruta del agua en los cuales las ecuaciones de Saint-Venant no son aplicables. En otras palabras, existen algunos lugares tales como vertederos, brechas, cascadas, luces de puentes, terraplenes de carreteras y aSI sucesivamente, donde el flujo" varia rapidamente en lugar de hacerlo gradualmente. Se requieren dos ecuaciones para definir una condici6n de frontera interna, porque se afiaden dos inc6gnitas (Q y h) en dicha frontera. Por ejemplo, para simular el croce de una carretera (véase la figura 10.7.2) con caudal a través de la luz del puente Qp, caudal por encima del terraplén Qtr y caudal a través de una brecha Qb, las dos condiciones internas de fronteras son~
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(10.7.4) y



donde C p es un coeficiente de puente; el caudal por encima del terraplén por una ecuaci6n de vertedero de cresta ancha



(10.7.5) El flujo a través de la brecha Qb se define por la ecuaci6n (10.7.2); Qp se define por una curva de calibracion o por la ecuaci6n de un orificio, tal como



(l0.7.6)



Qtr



se define



(l0.7.7) donde Ctn L tr Y K tr son el coeficiente de descarga, la longitud del terraplén y el factor de correcci6n por sumergencia, respectivamente, y h tr es la elevaci6n de la parte superior del terraplén. Con referencia a la figura 10.7.2, la malla de diferencias finitas ilustra que para una lfnea de tiempo dada, las ecuaciones de continuidad y de momentum se escriben para cada ceIda donde san aplicables las ecuaciones de Saint-Venant y las condiciones internas de frontera eshin escritas para la celda desde i hasta i + 1, donde se localiza el cruce de la carretera.



Falla de la presa Teton



a) Secci6n transversal



( Ecuaciones de condiciones de frontera interna



1"',



l' C,M



C,M



I 1



'.



....



.l.....-_ _



i -3



!



C, M



I



C, M



i i+1



I I I



I



I



i+2



i+3



I



----J.



i -I



i -2



I I/'I I I l



c, M ~ ,,/'



I



"I



D.. . ' '>.J -J


l



_---'-



/71



TI·



b) Localizaci6n de las secciones transversales.
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c) MalIa de diferencias finitas.



FIGURA 10.7.2 Condici6n interna de fronterapara terraplenes de earreteras. C se refiere a la ecuaei6n de eontinuidad mientras que M se refiere a la de momentum.



El modelo DAMBRK se ha aplicado (Fread, 1980) para reconstruir la onda de creciente causada por la falla ocurrida en 1976 en la presa Teton en Idaho. Ésta era una presa de tierra de 300 pies de altura con una longitud de cresta de 3,000 pies. Como resultado de la falla de esta presa, Il personas murieron, 25,000 quedaron sin hogar y se causaron dafios por 400 mil10nes de d6lares en el valle Teton-Snake River 10calizado aguas abajo. En la figura 10.7.3 se muestra el area inundada en un tramo de 60 mil1as aguas abajo de la presa con 12 secciones transversales. El valle aguas abajo consistia en un cafian angosto de aproximadamente 1,000 pies de ancho en las primeras 5 millas y de ahi en adelante un valle aneho que fue inundado hasta una anchura de alrededor de 9 millas. Los valores de n de Manning cubrfan un rango de 0.028 a 0.047 de acuerdo con estimaciones de campo. Algunas seceiones transversales se calcularon mediante interpolacian por DAMBRK para ser usadas en la modelaci6n de tal manera que las secciones transversales estuvieran espaciadas 0.5 millas cerca de la presa y 1.5 millas en el extremo aguas abajo del tramo. En total se utilizaron 77 secciones transversales. El hidrograma de caudal de salida del embalse calculado se muestra en la figura 10.7.3 con un valor pico de 1,652,300 cfs. El pico oeurri6 aproximadamente 1.25 horas después de que se abri6 la brecha. Es interesante anotar que el pico del caudal de salida de la presa fue aproximadamente 20 veces mas grande que la maxima creciente registrada en el sitio. Los caudales pico calculados a lo largo del valle aguas abajo se muestran en la figura 10.7.4, la eual ilustra la rapida atenuaci6n del eaudal pico debido al almacénamiento de agua en la llanura de inundaci6n a medida que la onda de creciente progresaba aguas abajo a través del valle. Los tiempos de transito calculados para el pico de la creciente se muestran en la figura 10.7.5, y las elevaciones pico calculadas aparecen en la figura 10.7.6. La maxima profundidad de la creeiente fue de aproximadamente 60 pies en la presa. La· simulaci6n ·de 55 horas de la crecienle de Teton utilizo un intervalo de tiempo inicial de 0.06 h. El tiempo de ejecucian es menos de lO segundos en la mayoria de los procesadores' eentrales.
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Modelo FLDWAV



1.8



El modelo FLDWAV* (Fread, 1985) es una sfntesis de DWOPER y DAMBRK, y afiade capacidades de modelacion importantes que no se encuentran disponibles en ninguno de los otros modelos. FLDWAV es un modelo generalizado de onda dimimica para flujos no estacionarios unidimensionales en canales simples o con ramificaciones. Se basa en un método implfcito de diferencias finitas (cuatro puntos, no linea]) de las ecuaciones de Saint-Venant. Los siguientes aspectos y capacidades especiales estan incluidos en FLDWAV: intervalos computacionales Ax y ti.t variables; geometria de la seccion transversal irregular; almacenamiento fuera del canal; coeficientes de rugosidad que pueden variar con el caudal o con la elevacion del agua, y con la distancia a lo largo del canal; capacidad para generar secciones transversales interpoladas linealmente y coeficientes de rugosidad entre las secciones transversales de entrada; c,Hculo automatico de las condiciones iniciales de flujo permanente y elevacion del agua en todas las secciones transversales a lo largo del canal; fronteras externas como series de tiempo del caudal o de elevaci6n de la
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FIGURA 10.7.4 Perfil del caudal pico para la falla de la presa Teton (Fuente: Frcad, 1977).



superficie del agua (hidrogramas); relaci6n profundidad-caudal de valor unico o multiple (tabulada o calculada); caudales laterales de entrada (o de salida) dependientes del tiempo; fronteras internas que permiten el tratamiento ,çle fa11as de presa, flujos de vertedero, control de compuertas, flujos por debajo de puentes, o flujo por encima de terraplenes dependientes del tiempo; flujo en cortos circuitos en planicies de inundaci6n en un valle de un rfo con meandros; falla y/o desbordamiento de jarillones (diques); una técnica computacional especial que provee estabilidad numéricacuando se estan tratando flujos que cambian de supercrfticos a subcrfticos o, alternativamente, que cambien con el tiempo y la distancia a lo largo del canal; y una técnica automatica de calibraci6n para determinar el coeficiente de rugosidad variable utilizando hidrogramas observados a lo largo del canal. FLDWAV fue desarrollado en lenguaje FORTRAN IV utilizando un diseno modular, en el cual cada una de las subrutinas requiere menos de 64 kilobytes de almacenamiento. Los requerimientos de almacenamiento totales del programa son aproximadamente de 256 kilobytes. Los arreglos (vectores y matrices) del programa
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FIGURA 10.7.3 Area inundada aguas. abajo de la presa Teton e hidrograma de caudal de salida calculado en el sitio de presa (Fuente: Fread, 1977).
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* Una copia del programade computador FLDWAV puede obtenerse del Hydrologic Research Laboratory. Office of Hydrology. NOAA, National Weather Service, Silver Spring. Maryland 20910.
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FIGURA 10.7.S Tiempo de tnlDsito para el caudal pico durante la falla de la presa Teton (Fuente: Fread, 1977).
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donde Bo es el ancho en la superficie de la seccion transversal de almacenamiento muerto por fuera del canal. Para la ecuacion de momentum (M), los términos que dependen de hj + l Y Qi + l en la ecuaci6n (10.3.12) contribuyen a las derivadas, las cuales son
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FIGURA 10.7.6 Distancia aguas abajo de la presa (milIas) Perfil de elevaciones del caudal pico para la falla de la presa Teton (Fuenle: Fread, 1977). o Observado - Calculado



tienen tamafios variables, y el tamafio de cada arreglo se fija internamente a través de los pariimetros de entrada utilizados para escribir cada aplicaci6n particular de flujo no permanente. La informaci6n de entrada al programa tiene formato libre o fijo. La informacion de salida del programa consiste en tablas o griificas de acuerdo con la escogencia del usuario.
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APÉNDICE 10.A Las siguientes ecuaciones describen los términos de derivadas parciales en el sistemas de ecuaciones (10.4.6) (Fread, 1985). Para la ecuacion de continuidad (C), los términos dependientes de W + l YQi + l en la ecuaci6n (10.3.11) contribuyen a las derivadas. Para aClah, la regIa de producto aClah = aClaA x aAlah = BaClaA es utilizada. Las derivadas son:
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Las derivadas de Sf se encuentran diferenciando la ecuaci6n (10.3.18), las cuales son:
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si la condici6n de frontera aguas abajo es un hidrograma de caudal, y
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donde k es el numero de iteraci6n, si la condici6n de frontera aguas abajo es una curva de calibraci6n profundidad-caudal.



Las derivadas de Se, encontradas diferenciando la ecuaci6n (l 0.3; 19), son e (asah.)
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Las derivadas parciales para las funciones UB y DB se evahlan como sigue: aVB = O
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si la condici6n de frontera aguas arriba·es un hidrograma de caudal.
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aQN si la condici6n de frontera aguas abajo es un hidrograma de nivei, pero
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FIGURA IO.P.I Secci6n transversal del canal.
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(estaciones) a intervalos de 1,000 pies cada una tal como se muestra en la figura 10.P.3. Utilizando un intervalo de tiempo computacional de 0.1 h, simule el comportamiento del sistema para las primeras cinco horas. Grafique 10s hidrogramas de caudal de entrada y de caudal de salida; también grafique la distribucion de flujo a lo largo del canal a intervalos de una hora. Utilice una condicion inicial de 200 cfs a lo largo del canal. La condicion de frontera aguas abajo es la curva de calibraci6n dada a continuaci6n. NiveI (pies) Caudal (cfs)
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PROBLEMAS 10.3.1 10.3.2 10.3.3 10.3.4 10A.1



10.4.2 10.4.3



10.4.4 10.5.1



Detennine laderivada temporal del caudal para Q{ = 7,000 cfs, Q{+! = 7,166 cfs, Q 1+ l = 6,772 cfs y Q 1~ l = 6,940 cfs. Utilice un intervalo de tiempo de una hora, LU = 1,000 pies y () = 0.60. Deduzca las ecuaciones (10.3.11) y (10.3.12). Deduzca las expresiones para las derivadas parciales de la ecuaci6n de continuidad dadas en el apéndice 10.A [ecuaciones (IO.A.I)-(IO.A.4)]. Deduzca las expresiones para las derivadas parciales para la ecuaci6n de momentum dadas en el apéndice 10.A [ecuaciones (l0.A.5)-(l0.A.8)]. Explique el procedimiento utilizado para resolver el sistema de ecuaciones (lOA.l) usando el método de Newton-Raphson. A pesar de que el esquema implicito utilizado para el modelo de onda dinamica completo es incondicionalmente estable, explique por qué este procedimiento es inestable cuando el f1ujo se aproxima a condiciones crfticas. Explique por qué pueden ocurrir problemas de inestabilidad cuando se mode la un rlo que tiene secciones transversales con un canal principal y una llanura de inundaci6n muy ancha y plana. Ayuda: i.,Como serian las relaciones elevaci6n vs. radio hidniulico, elevaci6n vs. ancho en la superficie y elevaci6n vs. caudal? l,Bajo qué condiciones causarlan problemas de inestabilidad las relaciones n de Manning vs. caudal en la soluci6n de un modelo de onda dinamica completa'! El prop6sito de este problema es utilizar el modelo DWOPER o FLDWA V del D.S. National Weather Service. Considere un canal de irrigaci6n trapezoidal de 9,000 pies de largo con secci6n. transversal como la mostrada en la figura l O.P.l. El hidrograma de caudal de entrada aguas arriba se muestra en la figura 10.P.2. La pendiente del fondo del canal es 0.0005 pies/pie. La elevaci6n del fondo del canal en el extremo aguas abajo es 95.5 pies. El canal tiene un coeficiente de rugosidad de Manning de n = 0.025. Con el fin de modelar el canal, se localizan secciones transversales
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FIGURA IO.P.2 Hidrograma de entrada.
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FIGURA IO.P.3 Canal de irrigaci6n principal.
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FIGURA 10.P.4 Sistema de irrigaci6n de dos canales.



Este problema es una extensi6n del problema 10.5.1 para incluir un canal tributario, tal como se muestra en la figura IO.P.4. La forma del tributario es idéntica a la del canal principal (véase la figura 10.P.l). El tributario tiene una longitud de 3,000 pies, una pendiente de fondo de 0.0005 pies/pie y una elevaci6n de fondo de 98.0 pies en la confluencia. Se supone un n de Manning de 0.025. El hidrograma de caudal de entrada utilizado en el problema 10.5.1 (véase la figura IO.P.2) es la condici6n de frontera aguas arriba para ambos canales. Para modelar este sistema, se aiiade una nueva estaci6n al canal principal a una distancia de 4,950 pies para tener en cuenta el canal tributario. El tributario se discretiza utilizando seis estaciones, tal como se muestra en la figura IO.PA. Las estaciones 4 y 5 no tienen utilidad para este problema; el problema 10.5.4 las utiliza. Grafique el nuevo hidrograma de caudal de salida en la estaci6n Il y comparelo con el resultado obtenido en el problema 10.5.1. Grafique la distribuci6n del caudal a lo largo del canal con intervalos de tiempo de ima hora. Utilice una condici6n inicial de caudal de entrada de 200 cfs para cada uno de los dos canales y 400 cfs aguas abajo de su uni6n. Resuelva el problema 10.5.2 utilizando el hidrograma de caudal de entrada para el tributario mostrado en la figura 10.P.5. Este problema se ha planteado para utilizar la capacidad del programa de manejar efectos de remanso en sistemas de canales.
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Resuelva el problema 10.5.2 con una estructura de regulaci6n de caudal localizada entre las estaciones 5 y 6 del tributario, inmediatamente aguas arriba de la confIueneia. La tabla de calibraci6n para la estructura reguladora se da a continuaci6n.



10.7.1



10.7.2 10.7.3



Deduzca las ecuaciones de diferencias finitas de continuidad y momentum para tninsito de una creciente en un rfo con meandros. Considere llanuras de inundaci6n a la izquierda y a la derecha, .canal principal y almacenamiento muerto para el desarrollo de estas ecuaciones. El prop6sito de este problema es ilustrar el uso de los modelos DAMBRK o FLDWAV para llevar a cabo el transito de embalses utilizando el procedimiento de transito de almacenamiento y el transito dinamico en el valle aguas abajo. Es necesario desarrollar la informaci6n de entrada al modelo DAMBRK y correrlo en un computador. El hidrograma de caudal de entrada al embalse correspondiente a la creciente maxima probable esta dado en la tabla IO.P.1. Las caracterfsticas del embalse se presentan en la tabla IO.P.2, incluyendo la relaci6n elevaci6n-almacenamiento y las caracterfsticas del vertedero. Para describir 12.5 millas del valle localizado aguas abajo se utilizan cinco secciones transversales denominadas B a F en la tabla IO.P.3. Los coeficientes de rugosidad de Manning como funciones de la elevaci6n de la superficie del agua para cada secci6n transversal también estan dados en la tabla IO.P.3. La pendiente del valle aguas abajo es de alrededor de 10.15 pies/mi. La elevaci6n inicial de la superficie del agua en el embalse es de 2,323 pies por encima del niveI medio del mar. Finalice los calculos de transito después de 57 horas de simulaci6n. Utilice KDMP = 3 Y JNK = l para las instrucciones de impresi6n. Utilice una distancia computacional mfnima para las secciones ttansversales interpoladas de 0.5 mi para cada tramo. La condici6n inicial de fIujo es de 800 cfs. Resuelva el problema 10.7.1 si la elevaci6n inicial en el embalse es de 2,290 pies sobre el niveI medio del mar. i,En qué porcentaje se reduce el caudal pico aguas abajo debido al almacenamiento adicional en el embalse? El prop6sito de este problema es ilustrar el uso de los programas DAMBRK o FLDWAV para llevar a cabo un analisis de rotura de uria presa para un evento de no creciente. Para esta aplicaci6n se usa el mismo embalse y el mismo valle aguas aba-



TABLA 10.P.1



Creciente maxima probable para el problema 10.7.1
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FIGURA 10.P.5 Hidrograma de entrada para el tributario.



Tiempo (h) Candal (cfs)



O 0.0



1 12.8



3 239.2



5 2,000.0



Tiempo Candal



15 156,116.8



17 248,330.1



19 295,681.1



21 23 25 27 29 279,367.0 224,737.0 158,232.4 107,019.0 71,600.3



Tiempo Caudal



31 46,295.6



33 29,862.1



35 19,363.0



37 12,561.7



39 8,143.1



41 5,275.7



Tiempo Caudal



47 1,218.0



49 495.lS



51 163.4



53 63.0



SS IS.7



57



7 8,028.8



9 20,339.5



O



Il 40,906.1



43 3,460.3



13 80,570.3



45 2,205.5
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TABLA IO.P.2



Caracteristicas del embalse Relacion elevacion-almacenamiento Elevacion (piesNMM) 2,342 2,330 2,320 2,305 2,290 2,275 2,260 2,245 Embalse Elevaci6n de la cresta de la presa (NMM): Longitud del embalse: Elevaci6n (NMM) del fondo de la presa: Nivei normal del embalse (NMM) Vertedero Elevaci6n de la cresta del vertedero no controlado: Coeficiente de descarga para el vertedero no controlado: Longitud del vertedero no controlado: Turbil\a Caudal:



Almacenamiento (acre-pies) 160,710 85,120 58,460 30,075 13,400 4,125 335



10.7.4 10.7.5



o 2,347 pies 5mi 2,245 pies 2,323 pies



10.7.6



2,333 pies 2.5 3,900 pies 800 cfs



TABLA IO.P.3



Secciones transversales del valle aguas abajo Numero Localizacion de seccion en el canal transversal (mi) A 4.95 Elevaci6n (pies) Ancho superior (pies) B Elevaci6n (pies) 5.0 Ancho superior (pies) C 6.97 Elevaci6n (pies) Ancho superior (pies) 10.61 Elevaci6n (pies) D Ancho superior (pies) E 13.94 Elevaci6n (pies) Ancho superior (pies) F 17.45 Elevaci6n (pies) Ancho superior (pies) G 17.5 Elevaci6n (pies) Ancho superior (pies) H 18.5 Elevaci6n (pies) Ancho superior (pies) Valores del n de Manning
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jo del problema 10.7.1. Se utiliza un evento de no creciente con un caudal de entrada al embalse de 800 cfs. La elevacion inicial de la superficie del agua se encuentra en el niveI normal del embalse (2,323 pies). La falla de la presa acurre a esta elevacion. La brecha es rectangular y el tiempo a brecha maxima es 1.25 horas después del inicio de ésta. La brecha se extiende hacia abajo hasta alcanzar la elevacion del fondo de la presa, 2,245 pies sobre el nivei medio del mar, y tiene 200 pies de ancho en su base. Los calculos computacionales pueden terminarse después de lO horas de simulacion. Grafique el hidrograma de caudal de salida del embalse. Resuelva el problema 10.7.3 con un tiempo de falla de 2 h Y compare los hidrogramas de caudal de salida para estos dos tiempos de falla. El proposito de este problema es ilustrar el uso de los modelos DAMBRK o FLDWAV para llevar a cabo un analisis de rotura de presa para un evento en creciente maxima probable (CMP). Para esta aplicacion se usa el mismo embalse y el mismo valle aguas abajo del problema 10.7.1. Utilice las mismas caracterfsticas de brecha que en el problema 10.7.3. La CMP de entrada al embalse (véase el problema 10.7.1, tabla 1O.P.I) se utiliza para este problema. Asigneuna elevacién de agua en el embalse cuando la rotura empieza a 2,341.48 pies sobre el niveI medio del mar y un tiempo para brecha maxima (TBM) de 1.25 h. Compare el hfdrograma de caudal de salida con los obtenidos en los problemas 10.7.1 y 10.7.3 . Este problema ilustra una aplicaci6n en presas multiples. El problema 10.7.5 se extiende para incluir una segunda presa cuya cara de aguas abajo se encuentra a 12.5 millas aguas abajo de la primera presa. Se utilizan tres secciones transversales adicionales (A, G Y H en la tabla 10.P.3) para definir la cara de aguas arriba de ambas presas y el canallocalizado aguas abajo de la segunda presa. La tabla 10.P.4 resume las caracterfsticas de la segunda presa. La elevacién inicial de la superficie del agua para el segundo embalse se localiza a 2,150 pies. La brecha empieza cuando el niveI de la superficie de agua alcanza la cresta de la segunda presa, 2,180 pies sobre el nivei medio del mar, y se extiende hacia abajo hasta una elevaci6n de 2,120 pies sobre el nivei medio del mar. Asigne un ancho en la base de la brecha de 100 pies. Utilice el mismo valor para el tiempo de brecha maxima que se uso para la primera presa. Para la primera presa aguas arriba utilice las mismas caracterfsticas que en e! problema 10.7.3. TABLA lO.P.4



Caracteristicas de la segunda presa 2,250 2,260 2,300 2,330 2,350 1,024 2,737 O 4,508 11,812 2,250 2,260 2,300 2,330 2,350 1,024 O 2,737 4,508 11,812 2,230 2,240 2,250 2,270 2,300 O 473 2,539 4,311 6,654 2,190 2,200 2,210 2,240 2,270 O 1,078 2,441 3,118 3,842 2,150 2,160 2,170 2,180 2,210 O 216 1,654 2,402 4,093 2,120 2,130 2,140 2,160 2,180 1,772 O 945 3,091 3,858 2,120 2,130 2,140 2,160 2,180 O 945 1,772 3,091 3,858 2,110 2,120 2,130 2,150 2,170 945 1,772 O 3,09i 3,858 0.030 0.030 0.035 0.035 0.035



Elevaci6n de la cresta de la presa (NMM): Elevaci6n del fondo de la presa (NMM): Elevacion de la cresta del vertedero no controlado: Coeficiente de descarga para el vertedero no controlado: Coeficiente de descarga para el flujo sobre vertedero no controlado: Longitud del vertedero no controlado:



10.7.7



10.7.8



2,180 pies 2,120 pies 2,165 pies 2.5 4,830.8 2,000 pies



Desarrolle un analisis de sensibilidad para los parametros que describen la brecha de la situacién planteada en el problema 10.7.5. Considere diferentes valores del tiempo hasta la brecha maxima (por ejemplo, 0.5 h, 1.0 h, 1.5 h, 3 h, etc). Considere diferentes anchos de brecha maximos (por ejemplo, 50 pies, 100 pies, 300 pies, etc.). Grafique el perfi! de elevaci6n de la pendiente vs. la distancia aguas abajo para cada una de las simulaciones. De la envolvente de los perfiles, determine los parametros de la brecha que generan la creciente maxima aguas abajo de la presa. Desarrolle la informacion de entrada para los modelos DAMBRK o FLDWAV para la falla de la presa Teton. Para la falla de esta presa el nivei de! agua fue de 5,288.5
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pies sobre el nivei medio del mar, el cual estaba por debajo del nivei del vertedero; por consiguiente, los caudales a través del vertedero no necesitan ser modelados. El caudal de entrada al embalse se considera constante e igual a 13,000 cfs durante todo el tiempo de simulaci6n. El transito a través del embalse debe llevarse a cabo utilizando un procedimiento de transito hidro16gico con las caracteristicas de embalse definidas por la siguiente relaci6n de elevaci6n-almacenamiento:



Elevaci6n (pies NMM) Almacenamiento (ac. pies)



5,027



°



5,038.5 1,247.8



5,098.5 25,037.8



5,228.5 137,682.8



5,288.5 230,472.8



Se utiliza un total de 12 secciones transversales cada una con 5 anchos maximos, para modelar la geometria aguas abajo (véase la tabla 10.P.5). Considere un flujo lateral maximo hacia· afuera de -0.30 cfs/pie para producir las pérdidas de volumen experimentadas por el paso de la creciente generada por la rotura de la presa a través de Ios tramos de fio entre las secciones transversales adyacentes (por ejemplo, el tramo l se localiza entre las secciones transversales I y 2). Los valores del n de Manning, la distancia minima entre secciones transversales interpoladas y los coeficientes de contracci6n-expansi6n para cada tramo estan definidos en la tabla



359



TRANSITO DE ONDA DINAMICA



T ABLA IO.P.6



Secciones transversales del valle aguas abajo Tramo n de Manning* Minimo x (mi) Coeficientes de contracci6nexpansi6n**



*



1 2 0.08 0.05 0.5 0.5 -0.9 O



3 0.031 0.5 O



4 0.034 0.75 O



5 6 0.38 0.37 1.0 1.0 0.1 -0.5



7



8



9



lO



Il



0.034 0.034 0.034 0.036 0.036 1.0 1.1 1.4 1.0 1.0 O O O O O



Se usa el mismo n de Manning para todas las profundidades (elevaciones de superficie del agua).



** Los coeficientes de expansi6n son negativos y Ios coeficientes de contracci6n son positivos. IO.P.6. Los siguientes parametros se requieren para los datos de entrada: longitud del embalse == 17 mi, elevaci6n inicial de la superficie del agua antes de la falla = 5,288.5 pies sobre el nivei medio del mar, pendiente lateral de la brecha z = O, elevaci6n dcI fondo dc la brecha = 5,027 pies por encima del niveI medio del mar, ancho final en el fondo de la brecha = 150 pies, tiempo de brecha maxima = 1.25 h, elevaci6n del agua cuando se produce la brecha = 5,288.5 pies sobre el niveI medio



TABLA IO.P.5(cont.)



Informaci6n de secciones transversales para la presa Teton



TABLA lO.P.S



Informaci6n de secciones transversales para la presa Teton Milla O (aguas abajo de la presa) Seccion transversal l 5,027 Elevaci6n de la superficie de agua (pies NMM) O Ancho superior O Ancho superior, almacenamiento por fuera del canal



5,037 590 O



Seccion transversal 2 Milla 5.0 Elevaci6n de la superficie de agua (pies NMM) Ancho superior Ancho superior, almacenamiento por fuera del canal



4,965 O O



Seccion transversal3 Milla 8.5 Elevaci6n de la superficie de agua (pies NMM) Ancho superior Ancho superior, almacenamiento por fuera del canal



4,920 O O



Seccion transversal4 Milla 16.0 Elevaci6n de la superficie de agua (pies NMM) Ancho superior Ancho superior, almacenamiento por fuera del canal Seccion transversal 5 Milla 22.5 Elevaci6n de la superficie de agua (pies NMM) Ancho superior Ancho superior, almacenamiento por fuera del canal Seccion transversal 6 Milla 27.5 Elevaci6n de la superficie de agua (pies NMM) Ancho superior Ancho superior, almacenamiento por fuera del canal



4,817 O O 4,805 O O 4,788 O O



4,777 5,000 9,000



4,763 450 O



4,768 3,500 4,000



4,773 6,000 8,500



4,778 9,000 12,000



O



4,756 540 O



4,761 2,000 3,700



4,763 4,000 3,700



4,768 6,000 5,500



4,852 22,000 25,000



Seccion transversal 10 Milla 43.0 Elevaci6n de la superficie de agua (pies NMM) Ancho superior Ancho superior, almacenamiento por fuera del canal



4,729 O O



4,737 250 O



4,749 587



4,757 1,750 1,500



4,759 2,000 2,000



4,830 16,000 8,000



Secci6n transversal Il MiIla 51.5 Elevaci6n de la superficie de agua (pies NMM) Ancho superior Ancho superior, aImacenamiento por fuera del canal



4,654 O O



4,659 70 O



4,668 352



4,678 400 O



4,683 420 O



4,810 Il,000 5,000



Seccion transversal 12 MiIla 59.5 Elevaci6n de la superficie de agua (pies NMM) Ancho superior Ancho superior, almacenamiento por fuera del canal



4,601 O O



4,604 245



4,606 450 O



4,615 500 O



4,620 520 O



5,051 820 O



5,125 1,200 O



4,980 850 O



5,015 1,100 3,500



5,020 1,200 4,300



5,030 1,300 5,300



4,930 800 O



4,953 4,942 4,000 Il,000 O 7,000



4,812 1,000 O 4,792 286 O



4,845 4.000 30,000 4,814 1,200 O 4.802 7,000 O



4,847 11,000 27,000 4,825 Il,000 6,000 4,808 10,000 3,500



4,958 15,000 10,000



4,762



4,780 4,785 10,000 18,000 10,000 24,000



4,774 352 O



5,107 1,130 O



4,827 884 O



Seccion transversal 7 Milla 32.5 Elevaci6nde la superficie de agua (pies NMM) Ancho superior Ancho superior, almacenamiento por fuera del canal



O



O



Seccion transversal8 Milla 37.5 Elevaci6n de la superficie de agua (pies NMM) Ancho superior Ancho superior, almacenamiento por fuera del canal



4,752 O



Seccion transversal 9 Milla 41.0 Elevaci6n de la superficie de agua (pies NMM) Ancho superior Ancho superior, almacenamiento por fuera del canal



4,736 O



O



°



O



°
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del mar, tiempo de simulaci6n = 55 h. Debido a que se esta simulando una falla por tubificaci6n, se iguala la parte superior de la falla con el niveI inicial de la superficie del agua. El flujo para cQndiciones iniciales se fija en 13,000 cfs. Compare los resultados con la informaci6n de Ias figuras 10.7.3-10.7.6. Desarrolle un analisis de sensibilidad para diferentes panimetros de entrada en la aplicaci6n de la presa Teton (problema 10.7.8). Por ejemplo, varie el ancho final en el fondo y la pendiente lateral de la brecha. También, varie el tiempo maximo de falla. Para cada una de las simulaciones que haga, grafique la elevaci6n de creciente maxima vs. la distancia aguas abajo en la misma grafica y compare con los resultados de la figura 10.7.4.



Il



CAPITULO



ESTADfsTICA " HIDROLOGICA



Los procesos hidrologicos evolucionan en el espacio y en el tiempo en una forma que es parcialmente predecible, o determinIstica, y parcialmente aleatoria. Un proceso de este tipo se conoce con el nombre de proceso estocastico. En algunos casos, la variabilidad aleatoria del proceso es tan grande comparada con su variabilidad deterministica, que se justifica que el hidrologo trate el proceso como puramente aleatorio. De esta manera, el valor de una observacion del proceso no esta correlacionada con 10s valores de observaciones adyacentes, y las propiedades estadisticas de todas las observaciones son iguales. Cuando no existe correlaci6n entre observaciones adyacentes, la salida de un sistema hidrol6gico es tratada como estocastica, independiente del espacio e independiente del tiempo, en el esquema de c1asificaci6n mostrado en la figura 1.4.1. Este tipo de tratamiento es apropiado para observaciones de eventos hidrol6gicos extremos, como crecientes o sequIas, y para informaci6n hidrol6gica promediada a lo largo de intervalos de tiempo grandes, como la precipitaci6n anual. Este capitulo describe informaci6n hidrol6gica de procesos enteramente aleatorios utilizando parametros y funciones estadfsticos. Los métodos estadisticos estan basados en principios matematicos que describen la variaci6n aleatoria de un conjunto de observaciones de un proceso, y éstos centran su atenci6n en las observaciones mismas en lugar de los procesos ffsicos que las producen. La estadistica es una ciericia de descripci6n, no de causalidad.



11.1 TRATAMIENTO PROBABILISTICO DE LA INFORMACléN HIDROLéGICA Una variable aleatoria X es una variable descrita por una distribuci6n de probabilidad. La distribuci6n determina la posibilidad de que una observaci6n x de la variable caiga en un rango especificado de X. Por ejemplo, si X es la precipitaci6n anual en un lugar especificado, entonces la distribuci6n de probabilidad de X determina la posibilidad de que la precipitaci6n anual observada en un ano dado caiga en un rango definido, tal como menos de 30 pulg, o 30 pulg-40 pulg, y asi sucesivamente. 361
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Un eonjunto de observaeiones Xl, X2, ••• , X n de la variable aleatoria se denomina una muestra. Se supone que las muestras san sacadas de una hipotétiea poblaci6n infinita que posee propiedades estadfstieas constantes, mientras que las propiedades de una muestra pueden variar de una muestra a otra. El conjunto de todas las muestras posibles que pueden extraerse de una poblacion se eonoee como el espacio muestral, y un evento es un subconjunto del espacio muestral (véase la figura l l . l . l). Por ejempl0, el espacio muestral para la precipitacion anual es teoricamente el rango desde cero hasta infinito positivo (a pesar de que 10s lfmites pnicticos inferior y superior son mas cercanos gue esto) y un evento A, puede ser la ocurrencia de una precipitaci6n anual menor que una cierta cantidad, tal como 30 pulg. La probabilidad de un evento, P(A), es la posibilidad de que éste ocurra cuando se hace una observaei6n de la variable aleatoria. Las probabilidades de eventos pueden estimarse. Si unamuestra de n observaciones tiene nA valores en el rango de evento A, entonces ]a frecuencia relativa de A es nA/n. A medida gue e] tamano de la muestra aumenta, la frecuencia relativa se convierte progresivamente en una estimacion mejor de la probabilidad del evento, es decir, P(A)



= lim n----.oo



nA



n



Probabilidad condicional. Sup6ngase que existen dos eventos A y B tal como se muestra en la figura 11.1.1. El evento A podrfa ser el que la precipitacion de este ano fuera menar que 40 pulg mientras que B podrfa ser el evento de que la precipitacion del proximo ano sea menor que 40 pulg. Su interseccion es A n B, el evento de que tanto A como B OCUITan, es decir, dos anos sucesivas con precipitaci6n anual menor de 40 pulg. Si P(B/A) es la probabilidad condicional de gue oeurra B dado que ya ha ocurrido A, entonces la probabilidad conjunta de que A y B ocurran, P(A nlB), es el produetode P(B/A) y la probabilidad de que A oeurra, es decir, P(A n B) = P(B/A)P(A), o P(A



p(BIA) =



Las probabilidades de eventos 'obedeeen ciertos principios: Probabilidad total. Si e] espacio muestral il esta completamente dividido en m eventos o areas no translapadas A 1.A 2 , ••• , A m , entonces (11.1.2)



n



B)



(11.1.4)



P(A)



Si la ocurrencia de B no depende de la oeurrencia de A se,dice que los eventos son independientes y P(BIA) = P(B). Para eventos independientes, de (11.1.4),



(11.1.1)



Tales probabilidades se conocen como probabilidades objetivas o posteriores debido a que dependen concretamente de las observaciones de la variable aleatoria. La gente esta acostumbrada a estimar la posibilidad de que un evento futuro ocurrini con base en su juicio y experiencia. Tales estimaciones se conocen como probabilidades subjetivas o a priori. 1.



3.



P(A



n B)



= P(A)P(B)



(11.1.5)



Si, para el ejemplo citado anteriormente, los eventos de precipitacion san independientes de un ano a otro, entonces la probabilidad de que la precipitacién sea menor de 40 pulg en dos anos sucesivos es simplemente el euadrado de la'probabilidad de que la precipitaei6n anual en un solo ano sea menar gue 40 pulg. El concepto de eventos u observaciones independientes es critico para la interpretacion estadistica correcta de secuencias de informacion hidrol6gica, porque si la informaci6n es independiente puede analizarse sin tener en euenta su orden de ocurrencia. Si observaciones sucesivas estan correlacionadas (no independientes), los métodos estadisticos requeridos son mas eomplejos debido a que la probabilidad conjunta P(A n B) de eventos sucesivos no es igual a P(A)P(B). Ejemplo 11.1.1 Los valores de precipitaci6n anual en College Station, Texas, desde



2.



Complementariedad. Se sigue que si A es el complemento de A, es decir, A = il - A, entonces



P(A)



=



l - P(A)



1911 hasta 1979 se muestran en la tabla Il.1.1 y en forma grafica como una serie de tiempo en la figura 11.1.2a). i,CuAI es la probabilidad de que la precipitaci6n anual R en cualquier ano sea menor que 35 pulg? l,Mayor que 45 pulg? i,Entre 35 y 45 pulg?



(11.1.3) TABLA 11.1.1



Precipitacion anual en College Station, Texas, 1911-1979 (pulg) Ano Espacio muestral



Q



~ CAnB



FIGURA 11.1.1 Los eventos A y B son subconjuntos del espacio muestral.



1910



1920



1930



1940



1950



1960



1970



39.9 31.0 42.3 42.1 41.1 28.7 16.8 34.1 56.4



48.7 44.1 42.8 48.4 34.2 32.4 46.4 38.9 37.3 50.6



44.8 34.0 45.6 37.3 43.7 41.8 41.1 31.2 35.2 35.1



49.3 44.2 41.7 30.8 53.6, 34.5 50.3 43.8 21.6 47.1



31.2 27.0 37.0 46.8 26.9 25.4 23.0 56.5 43.4 41.3



46.0 44.3 37.8 29.6 35.1 49.7 36.6 32.5 61.7 47.4



33.9 31.7 31.5 59.6 50.5 38.6 43.4 28.7 32.0 51.8



o l 2 3 4 5 6 7 8 9
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Solud6n. Existen n = 79 - I I + 1 = 69 aftosde informaci6n. Sea A eI evento de gue R < 35.0 pulg, B eI evento de que R > 45.0 pulg. Los numeros de valores en la tabIa 11.1.1 gue caen en estos rangos son nA = 23 y nB = 19, luego P(A) = 23/69 = 0.333 y peR) = 19/69 = 0.275. De la ecuaci6n (11.1.3), la probabilidad de gue la precipitaci6n anual esté entre 35 y 45 pulg puede calcularse ahora P(35.0



~



R



~



= l - 0.333 - 0.275



=0.392 Ejemplo 11.1.2 Suponiendo que la precipitaci6n anual en College Station es un proceso independiente, calcule la probabilidad de gue haya dos afios sucesivos con precipitaci6n menor gue 35.0 pulg. Compare esta probabilidad estimada con la frecuencia relativa de este evento en la informaci6n desde 1911 a 1979 (tabla Il.1.1).



So/udon. Sea C el evento de gue R < 35.0 pulg para dos aftos sucesivos. Del ejemplo Il.1.1, peR < 35.0 pulg) = 0.333 y suponiendo una precipitacion anual independiente, P(C) = [peR < 35.0 pulg)]1



= (0.333)2 =0.111
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la cual, tal como en la ecuaci6n (11.1.1), es una estimaci6n de P(Xi - Ax ::; X $ Xi), la probabilidad de que la variable aleatoria X caiga en el intervalo [Xi - 8x, xil. El subfndice s indica que la funci6n se calcula utilizando informaci6n de la muestra. La suma de los valores de las frecuencias relativas hasta un punto dado es la funci6n de frecuencia acumulada Fs(x):



l



ò: 20-



i



Fs(Xi) =



15 -



L



fs(Xj)



(11.2.2)



j=l



105-



40



(11.2.1)



:;1



O



30



Si las observaciones de una muestra eshin idénticamente distribuidas (cada valor de la muestra extrafdo de la misma distribucion de probabilidad), éstas pueden ordenarse para formar un histograma de frecuencia. Primero, el rango factible de la variable aleatoria se divide en intervalos discretos, luego se cuenta el numero de observaciones que cae en cada uno de los intervalos y finalmente el resultado se dibuja como una grafica de barras, tal como se muestra en la figura 11.1.2b) para la precipitaci6n anual en College Station. El ancho Ax del intervalo utilizado para construir el histograma de frecuencia se escoge tan pequefio como sea posible y de tal manera que caigan suficientes observaciones dentro de cada uno de 105 intervalos para que el histograma tenga una variaci6n razonablemente suave en el rango de la informaci6n. Si el numero de observaciones ni en el intervalo i, que cubre el rango [Xi - 8x, xil, se divide por el numero total de observaciones n, el resultado se conoce como la funci6n de frecuencia relativa f...(x):



55-M



o -+---ì~--...--I----,I.----------,I-----,I----rI----1 20



11.2 FUNCIONES DE FRECUENCIA V DE PROBABILIDAD



:~=~



5-+--------------------1 1911



I



En la informaci6n se observa que existen 9 pares de afios sucesivos con precipitaci6n menor que 35.0 pulg, de los 68 pares posibles; luego, utilizando un conteo directo, se podria estimar gue P(C) ::::: nc1n = 9/68 = 0.132, aproximadamente el valor encontrado anteriormente suponiendo independencia.



Las probabilidades estimadas utilizando informacion de muestra, tal como en los ejemplos 11.1.1 y 11.1.2, son aproximadas debido a quedependen de valores especfficos de las observaciones en una muestra de tamafio limitado. Una alternativa es ajustar una funci6n de distribuci6n de probabilidad a la informaci6n y luego determinar las probabilidades de los eventos utilizando esta funcian de distribucion.



45.0 puIg) = l - peR < 35.0) - peR > 45.0)
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r ì ì I r l O 2 4 6 8 lO 12 14 16 I



I



N umero de datos b) Histograma de frecuencia.



FIGURA 11.1.2 Precipitaci6n anua} en College Station, Texas, 1911-1979. El histograma de frecuencia se forma sumando el numero de precipitaciones observadas que caen en cada intervalo.



Es un estimativo de P(X·::; Xi), la probabilidad acumulada de Xi. Las funciones de frecuencia relativa y de frecuencia acuIDulada estan definidas para una muestra; las funciones correspondientes para la poblaci6n se aproximan como lfmites a medida que n --00 y 8x --o. En el1fmite la funci6n de frecuencia relativa dividida por el intervalo de longitud 8x se convierte en la funci6n de densidad de probabilidad f(x): f(x) = lim



n~OO àx~



!s(x)



Ax



(l1.2.3)
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La funci6n de frecuencia acumulada se convierte en la fundon de distribucion de probabilidad F(x) , F(x)



Xi



p(Xj)



= f f(x)dx Xj-



= lim



Fs (x)



&x



(11.2.4)



n~OO



Muestra



ax~



cuya derivada es la funci6n de densidad de probabilidad



Poblaci6n d) Funcion de densidad de probabilidad f(x)



a) Funcion de frecuencia relativa p(Xj)



f(x) = dF(x)



or



(11.2.5)



dx



f.t(Xj)



Para un valor dado de x, F(x) es la probabilidad acumulada P(X ~ x), y puede expresarse como la integraI de la funci6n de densidad de probabilidad sobre el ran-



goX:S;x: P(X:5 x)



=



F(x)



=



I.



.of(U) du



o (11.2.6)



~~



~ ._~-; Il



donde u es una variable de integraci6n auxiliar. Desde el punto de vista de ajuste de la informaci6n de la muestra a una distribucion te6rica, las cuatro funciones -frecuencia relativa fs (x) y frecuencia acumulada Fs (x) para la muestra, y distribuci6n de probabilidad F(x) y densidad de probabilidad f(x) para la poblacian- pueden ordenarse en un ciclo, tal como se muestra en la figura Il.2. 1. Empezando por la parte superior izquierda, a), la funcian de frecuencia relativa se calcula utilizando la datos de la muestra divididos en intervalos y acumulados para formar la funci6n de frecuencia acumulada mostrada en la parte inferior izquierda, b). La funcian de distribuci6n de probabilidad, en la parte inferior derecha, c), es ellfmite te6rico de la funcian de frecuencia acumulada a medida que el tamafto de la muestra se vuelve infinitamente grande y el intervalo de la informaci6n infinitamente pequefto. La funcian de densidad de probabilidad, en la parte superior derecha, d), es el valor de la pendiente de la funci6n de distribuci6n para un valor especifico de x. El ciclo puedc cerrarse calculando un valor te6rico de la funcian de frecuencia relativa, denominado la funcian de probabilidad incrementada: P(Xi) =P(Xi -
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b) Funci6n de frecuencia acumulada I
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c) Funci6n de distribucion de probabilidad't-..
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FIGURA Il.2.1 Funciones de frecuencia para la informaci6n de muestra y funciones de probabilidad para la poblaci6n.



f{x) dx



f(x) dx -
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= F(Xi) - F(Xi - dx)



= F(Xi) -
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:..A!



I
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F(Xi-l)



(11.2.7)



La comparaci6n entre P(Xi) y la funci6n de frecuencia relativa observada fr (Xi) para cada Xi puede utilizarse como una medi da del grado de ajuste de la distribuci6n a la informaci6n.



Las funciones de frecuencia relativa, frecuencia acumulada y distribuci6n de probabilidad son todas adimensionales y varian en el rango [0,1]. Sin embargo, como dF(x) es adimensional y dx tiene dimensiones de X, la funci6n de densidad de probabilidadf(x) = dF(x)/dx tiene dimensiones de [X]-l y varia en el rango [0,00]. La relaci6n dF(x) = f (x) dx puede describirse diciendo que f (x) representa la "densidad" o "concentraci6n" de probabilidad en el intervalo [x, x + dx]. Una de las funciones de densidad de probabilidad mas conocidas es la familiar curva en forma de campana de la distribuci6n normal: f(x) = _1_ exp [



.J2ira



(x -



p-i]



·20-2



(l1.2.8)
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donde J-L Y eT son panlmetros. Esta funci6n puede simplificarse definiendo la variable normal estandar z como



x - J.L z=--



T ABLA Il.2.1



Probabilidad acumulada de la distribucion normal eshindar .00



.01



.02



.03



.04



.05



.06



.07



.08



.09



0.0 0.1 0.2 0.3 0.4



0.5000 0.5398 0.5793 0.6179 0.6554



0.5040 0.5438 0.5832 0.6217 0.6591



0.5080 0.5478 0.5871 0.6255 0.6628



0.5120 0.5517 0.5910 0.6293 0.6664



0.5160 0.5557 0.5948 0.6331 0.6700



0.5199 0.5596 0.5987 0.6368 0.6736



0.5239 0.5636 0.6026 0.6406 0.6772



0.5279 0.5675 0.6064 0.6443 0.6808



0.5319 0.5714 0.6103 0.6480 0.6844



0.5359 0.5753 0.6141 0.6517 0.6879



0.5 0.6 0.7 0.8 0.9



0.6915 0.7257 0.7580 0.7881 0.8159



0.6950 0.7291 0.7611 0.7910 0.8186



0.6985 0.7324 0.7642 0.7939 0.8212



0.7019 0.7357 0.7673 0.7967 0.8238



0.7054 0.7389 0.7704 0.7995 0.8264



0.7088 0.7422 0.7734 0.8023 0.8289



0.7123 0.7454 0.7764 0.8051 0.8315



0.7157 0.7486 0.7794 0.8078 0.8340



0.7190 0-.7517 0.7823 0.8106 0.8365



0.7224 0.7549 0.7852 0.8133 0.8389



1.0 1.1 1.2 1.3 1.4



0.8413 0.8643 0.8849 0.9032 0.9192



0.8438 0.8665 0.8869 0.9049 0.9207



0.8461 0.8686 0.8888 0.9066 0.9222



0.8485 0.8708 0.8907 0.9082 0.9236



0.8508 0.8729 0.8925 0.9099 0.9251



0.8531 0.8749 0.8944 0.9115 0.9265



0.8554 0.8770 0.8962 0.9131 0.9279



0.857'1 0.8790 0.8980 0.9147 0.9292



0.8599 0.8810 0.8997 0.9162 0.9306



0.8621 0.8830 0.9015 0.9177 0.9319



1.5 1.6 1.7 1.8 1.9



0.9332 0.9452 0.9554 0.9641 0.9713



0.9345 0.9463 0.9564 0.9649 0.9719



0.9357 0.9474 0.9573 0.9656 0.9726



0.9370 0.9484 0.9582 0.9664 0.9732



0.9382 0.9495 0.9591 0.9671 0.9738



0.9394 0.9505 0.9599 0.9678 0.9744



0.9406 0.9515 0.9608 0.9686 0.9750



0.9418 0.9525 0.9616 0.9693 0.9756



0.9429 0.9535 0.9625 0.9699 0.9761



0.9441 0.9545 0.9633 0.9706 0.9767



2.0 2.1 2.2 2.3 2.4



0.9772 0.9821 0.9861 0.9893 0.9918



0.9778 0.9826 0.9864 0.9896 0.9920



0.9783 0.9830 0.9868 0.9898 0.9922



0.9788 0.9834 0.9871 0.9901 0.9925



0.9793 0.9838 0.9875 0.9904 0.9927



0.9798 0.9842 0.9878 0.9906 0.9929



0.9803 0.9846 0.9881 0.9909 0.9931



0.9808 0.9850 0.9884 0.9911 0.9932



0.9812 0.9854 0.9887 0.9913 0.9934



0.9817 0.9857 0.9890 0.9916 0.9936



2.5 2.6 2.7 2.8 2.9



0.9938 0.9953 0.9965 0.9974 0.9981



0.9940 0.9955 0.9966 0.9975 0.9982



0.9941 0.9956 0.9967 0.9976 0.9982



0.9943 0.9957 0.9968 0.9977 0.9983



0.9945 0.9959 0.9969 0.9977 0.9984



0.9946 0.9960 0.9970 0.9978 0.9984



0.9948 0.9961 0.9971 0.9979 0.9985



0.9949 0.9962 0.9972 0.9979 0.9985



0.9951 0.9963 0.9973 0.9980 0.9986



0.9952 0.9964 0.9974 0.9981 0.9986



0.3



3.0 3.1 3.2 3.3 3.4



0.9987 0.9990 0.9993 0.9995 0.9997



0.9987 0.9991 0.9993 0.9995 0.9997



0.9987 0.9991 0.9994 0.9995 0.9997



0.9988 0.9991 0.9994 0.9996 0.9997



0.9988 0.9992 0.9994 0.9996 0.9997



0.9989 0.9992 0.9994 0.9996 0.9997



0.9989 0.9992 0.9994 0.9996 0.9997



0.9989 0.9992 0.9995 0.9996 0.9997



0.9990 0.9993 0.9995 0.9996 0.9997



0.9990 0.9993 0.9995 0.9997 0.9998



0.2



Fllen{(': Grant. E. L.. y R. s. Leavenworth. Statistical Qllali(v and COlltrol, tabla A. p. 643. McGraw-HìlI. New York,' 1972. Utilizada con autorizaci6n.



(11.2.9)



a-



La distribuci6n normal estandar correspondiente tiene la siguiente funei6n de densidad de probabilidad



fez) = _1_ e --;.2/2



-oo:::;z:::;oo



(11.2.10)



~



la eual depende solamente del valor z Y se eneuentra grafieada en la figura Il.2.2. La funci6n de distribuci6n de probabilidad normal estandar,



F(z)



=



r



-I-



e-



u2 2 /



du



(11.2.11)



-x~



donde u es una variable de integraci6n auxiliar, no tiene forma analitica. Sus valores estan tabulados en la tabla Il.2.1 Y pueden aproximarse mediante el siguiente polinomio (Abramowitz y Stegun, 1965):



B



=



l 2[1



+ 0.1968541z1 + 0.1151941z1 2 +



0.0003441z1 3



+ 0.019527Iz1 4]-4 (11.2. 12a)



donde Izi es el valor absoluto de z y la distribuci6n normal estandar tiene



F(z) =B =



para



z


l - B para Z



2:



(1 1.2. 12b)



O



(l 1.2. 12c)



El error de la evaluaei6n de F(z) utilizando esta f6rmula es menar de 0.00025. 0.5



DA



" ~



0.1



z



f(:z)



-2.0



-1.0



O



1.0



2.0



Para cmplcar la tabla para z < O. usar F: (z) = 1- F: (Iz I) donde F:(Izl) es el valor tabulado.



3.0



FIGURA 11.2.2 Funci6n de densidad de probabilidad para la distribuci6n normal estandar



j.L



= O,



eT



= 1). I+-z -'1



O



+"",
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Ejemplo Il.2.1 i,Cual es la probabilidad de que la variable aleatoria normal estandar z sea menor que -2? l,Menor que l? l,Cmil es P (-2 < Z < 1)?



Solucion. P (Z 5 - 2)



= F (-2)



Yde la eeuaei6n (l1.2.12a) con Iz l = 1- 21 = 2,



La tabla 11.3.1 resume las eeuaeiones para algunos parametros de poblacion y de sus estadisticas de muestra. T ABLA 11.3.1



Parametros de poblaci6n y estadisticas de muestra



1



B = 2[1 + 0.196854 x 2 + 0.115194 x (2)2



Parametr'o de la poblaci6n



+ 0.000344 x



(2)3



+ 0.019527 x



(2)4]-4



1.



==0.023



Estadistica de la muestra



P unto medio Media aritmética



De (11.2.12b). F( -2) = B = 0.023.



P(Z:S l) = F(l) y de (l1.2.12a)



B



=



IL



= E(X) = [. xf(x) dx



x=



1



2[1 + 0.196854 x 1 + 0.115194 x (1)2



Mediana x tal que F(x) == 0.5



+ 0.000344 x (1)3 + 0.019527 x (1)4]-4 =0.159



Media geométrica



De (l1.2.12c), F(l) = l - B = l - 0.159 = 0.841. Finalmente,



P(-2



Valor de la informaci6n en el 500. percentil






nXi )lIn n



antilog [E(log x)] (



i= I



l)=F(1) - F(-2)



2.



=0.841 - 0.023



Variabilidad Varianza



=0.818. S2



=



_1_ n-l



~ (Xi -



L



i)2



i=1



11.3 PARAMETROS ESTADISTICOS



Desviaci6n estandar



El objetivo de la estadistica es extraer la informaci6n eseneial de un conjunto de datos, reduciendo un conjunto grande de numeros a un conjunto pequefio de numeroso Las estadfsticas son numeros calculados de una muestra los cuales resumen sus caracteristicas mas importantes. Los parametros estadisticos son caracteristicas de una poblaei6n, tales como 1-L Y (T en la ecuaci6n (11.2.8) Un parametro estadistico es el valor esperado E de alguna funcion de una variable aleatoria. Un parametro simple es la media }L, el valor esperado de la variable aleatoria. Para una variable aleatoria X, la media es E(X), y se calcula como el producto de x y la correspondiente densidad de probabilidad I(x), integrando sobre el rango factible de la variable aleatoria:



= {E[(x



- JL)2]} 112



S



=



[



n



~ 1 L (Xi -



=



IL



=



(Xf(X) dx



(11.3.1)



X)'



1=1



Coeficiente de variaci6n



cv = !!.



CV =



I-'



3.



s



-=x



Simetria Coeficiente de asimetrfa (oblicuidad) n



n



E(X)



]1/2



n



eT



L (Xi - x)3



C s = __ i =_1



_



(n - l)(n - 2)S3



es el primer momento alrededor del origen de la variable aleatoria, una medida del punto medio o "tendencia centra)" de la distribucion. La estimaci6n por la muestra de la media es el promedio :x de la informacion de ]a muestra: E(X)



l



X= n



La variabilidad de la informacion se mide por medio de la varianza es el segundo momento alrededor de la media:



cr, la eual



n



LXi i=l



(11.3.2)



E[(x - ILi] = u 2 = ((X - IL)'l(X) dx



(11.3.3)
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El valor estimado de la muestra de la varianza esta dado por



=



S2



_1_ n- l



i



o



(x; - x)2



(11.3.4)



;=1



en la eual el divisor es n-l en lugar de n para asegurar que la estadfstica de la muestra no sea sesgada, es decir, que no tenga una tendencia, en promedio, a ser mayor o menor que el valor verdadero. La varianza tiene dimensiones de [Xp. La desviaci6n estandar U es una medida de la variabilidad que tiene las mismas dimensiones de X. La cantidad de U es la raiz euadrada de la varianza y se estima por s. El significado de la desviaci6n estandar se ilustra en la figura Il.3.la); a medida que la desviaci6n estandar aumenta, aumenta la dispersi6n de la informaci6n. El coeficiente de variaci6n CV = u/f-L, estimado por s/X, es una medida adimensional de la variabilidad. La simetrfa de una distribuci6n alrededor de la media se mide utilizando la asimetrfa (oblieuidad) la cual es el tercer monlento alrededor de la media:



(11.3.5) La asimetria normalmente se construye en forma adimensional dividiendo la ecuaci6n (11.3.5) por (T" para dar el coeficiente de asimetria y:



'Y



= -l



a3
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3



E [(x - JL) ]



es =



-----------------n(n - 1)(n - 2)s3



Tal como se muestra en la figura 11.3.1b), para la asimetrfa positiva ('Y > O), la informaci6n esta desviada hacia la derecha, con s610 un pequefio numero de valores grandes; para una asimetria negativa ('Y < 0), la informacion esta desviada hacia la izquierda. Si la datos tienen una asimetrfa pronunciada, un pequefio numero de valores extremos causa un efecto significativo en la media aritmética calculada mediante la ecuaci6n (11.3.2), luego son apropiadas medidas alternativas de la tendencia centrai, tales como la mediana o la media geométrica listadas en la tabla Il.3.1. Ejemplo 11.3.1 Calcule la media de la muestra, la desviacion estandar de la muestra y el eoeficiente de asimetrfa de la muestra de la informacion de precipitacion anual en College Station, Texas, desde 1970 hasta 1979. La informaci6n esta dada en la tabla 11.1.1. Solucion. Los valores de precipitaci6n anual desde 1970 hasta 1979 se muestran en la co1umna 2 de la tabla 11.3.2. Utilizando la ecuaci6n (11.3.2) la media es



_ x



(11.3.6)



l ~



= -n LX; ;=1



Un estimativo de la muestrade 'Y esta dado por:



401.7



-



n



n



L (x; -



es



=



lO



= 40.17 pulg.



i)3



;=1



(11.3.7)



(n - l)(n - 2)s3



T ABLA 11.3.2



Calculo de las estadisticas de muestra para la precipitaci6n anDai en College Station, 1970-1979 (pulg) (ejemplo 11.3.1) Cs=



o



Columna:



...... Pequefia o



Asimetrfa positiva Cs > O



x a)



Desviaci6n estandar o.



x b) Coeficiente de asimetria Cs.



FIGURA Il.3.1 Efectos en la funei6n de densidad de probabilidad causados por cambios en la desviaci6n estandar y en el eoeficiente de asimetrfa.



(11.3.8)



1



2



ano



Precipitaci6n x



1970 1971 1972 1973 1974 1975 1976 1977 1978 1979 Total



33.9 31.7 31.5 59.6 50.5 38.6 43.4 28.7 32.0 51.8 401.7



4 (x - X)3



39.3 71.7 75.2 377.5 106.7 2.5 10.4 131.6 66.7 135.3 1,016.9



-246.5 -607.6 -651.7 7,335.3 1,102.3 -3.9 33.7 -1,509.0 -545.3 1,573.0 6,480.3



 374



HIDROLOGfA APLICADA



375



ESTADfSTICA HIDROLOGICA



Los cuadrados de las desviaciones de la media se muestraI'l en la columna 3 de la tabla, totalizando 1,016.9 pulg'. De la ccuaci6n (I 1.3.4)



/ = _1_



~ (x; _ x)2



~



/ Il =_rf(X)dX (primer momento alrededor del origen)



n-I L... i=l



=



ti . ~



1,016.9 9



()



kf(')dx" " - '



~j-~



= 113.0 pulg' La desviaci6n estandar es



I-x-I s



=



(113.0)112



\



= 10.63 pulg



a)



x



Brazo de momento



Funci6n de densidad de probabilidad.



Los cubos de la desviaci6n de la media se muestran cn la columna 4 de la tabla Il 3 2 totalizando 6,480.3. Utìlizando la ecuaci6n (11.3.7) .. ,



n



es =



L



_....:i_=..:.I



(Xi - X)3



n



X =



_



lO x 6,480.3



"masa"



l. n



9 x 8 x (10.63)3



= 0.749



, t



(primer momento alrededor del origen)



; =1



(n - 1)(n - 2)s3 =



L .-LXi n



I~x;-I



X



"Brazo de momento h)



11.4 AJUSTE A UNA DISTRIBUCION DE PROBABILIDAD Una distribucion de probabilidad es una funcion que representa la probabilidad de ocurrencia de una variable aleatoria. Mediante el ajuste a una distribucion de un conjunto de datos hidrologicos, una gran cantidad de informacion probabilfstica en la muestra puede resumirse en forma compacta en la funcion y en sus panimetros asociados. El ajuste de distribuciones puede lIevarse a cabo por el método de los momentos o el método de la maxima verosimilitud.



Método de



105



momentos



El mét?do de los momentos fue desarrollado por primera vez por Karl Pearson en 1902. El considero que unos buenos estimativos de los panlmetros de una funcion de probabilidad son aquellos para los cuales los momentos de la funcion de densidad de probabilidad alrededor del origen son iguales a los momentos correspondientes de la informacion de la muestra. Tal como se muestra en la figura 11.4.1, si a cada uno de los valores de la informacion se le asigna una "masa" hipotética igual a su frecuencia relativa de ocurrencia (l/n) y si se imagina que este sistema de masas se rota alrededor del origen x = O, entonces el primer momento de cada observaci6.n Xi alrededor del origen es el producto de su brazo de momento Xi y de su masa l/n, y la suma de estos momentos para toda la informaci6n es la media de la muestra. Esto



Informaci6n de la muestra.



FIGURA 11.4.1 El método de los momentos selecciona valores para 10s panimetros de la funci6n de densidad de probabilidad de tal manera que sus momentos san iguales a aquellos de la informaci6n de la muestra. n



I



n



L ~n = -n LX; = X



i=l



i=l



es equivalente al centroide de un cuerpo. El centroide correspondiente de la funci6n de probabilidad es fJ- =



[00



xf(x) dx



(11.4.1)



Igualmente, los segundo y tercer momentos en la distribucion de probabilidad pueden igualarse a los valores de la muestra para determinar los valores de los panimetros de la distribucion de probabilidad. Originalmente Pearson considero solamente momentos alrededor del origen, pero posteriormente se volvio comun el uso de la varianza como el segundo momento centrai, ~ = E[(x - fJ-)2], Y el coeficiente de asimetrfa como el tercer momento centrai estandarizado, ì' = E[(x - fJ-)3Vcr\ para determInar el segundo y el tercer parametro de la distribucion si se requerfa.
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Ejemplo Il.4.1 La distribuci6n exponencial puede utilizarse para describir varios tipos de informaci6n hidrol6gica, tales como los tiempos de interarribo de eventos de lluvia. Su funci6n de densidad de probabilidad es f(x) = Àe- M para x > o. Determine la relaci6n entre el parametro À y el primer momento alrededor del origen, IL. Soluci6n~
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Ejemplo 11.4.2 Los siguientes datos contienen 108 tiempos observados entre eventos de lluvia en un lugar dado. Suponiendo que cl tiempo de interarribo de eventos de lluvia sigue una funci6n exponencial, determìne el parametro À para este proceso utilizando el método de la maxima verosimilitud. Los tìempos entre lluvias (dfas) son: 2.40, 4.25, 0.77, 13.32,3.55 Y 1.37.



Utilizando la ecuaci6n (11.4.1),



Soluci6n. Para un valor dado Xi, la densidad de probabilidad exponencial es j.t



= E (x) = [Xf(X) d.x luego, de la ecuaci6n (11.4.3), la funci6n logaritmo de verosimilitud es



In L =



L



In [(Xi)]



i=1



la cual puede integrarse por partes para arrojar 1



=



p.=À



L



In (Ae-A.t



j



)



i=1



En este caso À = 1Ip" y el estimativo de muestra para À es l/x. Como algo interesantc, puede observarse que la funci6n de densidad de probabilidad exponencial f(x) = Àe~M y la funci6n impulso respuesta para un embalse lineal (véase el ejemplo 7.2.1) u(l) = (llk)e- lIk son idénticas si x = l y À= llk. En este sentido, la distribuci6n exponencial puede entenderse como la funci6n que describe la probabilidad del "tiempo de retenci6n" del agua en un embalse lineal.



i=l



=n



lnA-ALxi i=1



El rnaximo valor de In L ocurre cuando aOn L)ldA = O; es decir, cuando



Método de la maxima verosimilitud El método de la maxima verosimilitud fue desarrollado por R. A. Fisher (1922). Él razon6 que el mejor valor de un parametro de una distribuci6n de probabilidad deberfa ser el valor que maximizara la verosimilitud o probabilidad conjunta de ocurrencia de la muestra observada. Sup6ngase que el espacio muestral se divide en intervalos de longitud dx y se tOrna una muestra de observaciones independientes e idénticamente distribuidas Xl' X2' ••. , X n • El valor de la densidad de probabilidad para X = Xi es f (Xi)' y la probabilidad de que la variable aleatoria ocurra en el intervalo que incluye Xi es f (Xi) dx. Debido a que las observacianes san independientes, su probabilidad de ocurrencia conjunta esta dada por la ecuaci6n (11.1.5) como el productO!eXI) dxf(x 2 ) dx ... f(xn)dx = [TI 7=1 f(x;)] dx n, y puesto que el tamafio del intervalo dx es fijo, el maximizar la probabilidad conjunta de la muestra observada es equivalente a maximizar lafunci6n de verosimilitud n



L =



n/ex;)



(11.4.2)



;=1



Debido a que muchas funciones de densidad de probabilidad son exponenciales, algunas veces es conveniente trabajar con la funci6n logaritmo de la verosimilitud



acln L) = !! _ aA



A



L i=1



I



i=1



luego



A=lx



Este es el mismo estimador de la muestra para À. que el producido por el método de los momentos. En este caso, x = (2.40 + 4.25 + 0.77 + 13.22 + 3.55 + 1.37)/6 = 25.56/6 = 4.28 dias, luego À = 114.28 = 0.234 dia-I. N6tese que a2 (1n L)ldÀ 2 = -nÀ 2 , lo que es negativo tal como 'se requiere en un maximo. El valor de la funci6n logaritmo de verosimilitud puede calcularse para cualquier valor de À. Por ejemplo, para À = 0.234 dia-l, el valor de la funci6n logaritmo de verosimilitud es n



In L = n In A -



n



In L =



~ x. = O



L



À



L



Xi



i=1



In [((x;)]



01.4.3)



=



6 In (0.234) - 0.234 x 25.56



= -14.70
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-15.0 "O



-15.2



J I I



:~



-15.4



I



~ o



~



>



Il)



"O Cl)



o



....:l



I



-16.0 -16.2 -16.4 0.10



n



: In L :::: n In À. -



-15.6 -15.8



a elevar al cuadrado la diferencia entre el numero de ocurrencias observadas y esperadas, dividiendo por el numero de ocurrencias esperadas en el intervalo y sumando el resultado para todos los intervalos. Para describir la prueba X 2 , debe definirse la distribuci6n de probabilidad X 2 • Una distribuci6n X2 con v grados de libertad es la distribuci6n para la suma de Ios cuadrados de v variables aleatorias normales estandar independientes Zi; esta suma es la variable aleatoria



I I l l



I



À.L XI i = I



Estimativo de--: :::: 6In À. - 25.6À. I maxima verosimilitud : de À. À.:::: 0.234 0.20



0.30



v



i= LZ;



(11.4.5)



i=1



0.40



FIGURA 11.4.2 Funci6n logaritmo de verosimilitud para una distribuci6n exponencial (ejemplo 11.4.2).



La figura 11.4.2 muestra la variaci6n de la funci6n logaritmo de verosimilitud con respecto a À, con un valor maximo de À = 0.234 dfa-! tal como se determino analfticamente.



El método de la maxima verosimilitud teoricamente es el mas correcto para ajustar distribuciones de probabilidad a informacian en el sentido de que produce los estimativos de parametros mas eficientes, aquellos que estiman los parametros de la poblacion con los menores errores promedio. Pero, para algunas distribuciones de probabilidad, no existe soluci6n analftica para todos los parametros en términos de las estadisticas de la muestra y la funci6n logaritmo de verosimilitud debe maximizarse numéricamente, lo cual puede ser bastante diffcil. En generaI, el método de 10s mon'lentos es mas facil de aplicar que el método de la maxima verosimilitud y es mas apropiado para analisis practicos en hidrologia.



Prueba de la bondad del ajuste



La funcion de distribucion X 2 esta tabulada en muchos textos de estadfstica (por ejemplo, Haan, 1977). En la prueba .X 2 , v = m- p - l , donde m es el numero de intervalos tal como se describi6 anteriormente y p es el numero de parametros utilizado en el ajuste de la distribuci6n propuesta. Se escoge un nivei de confianza para la prueba; éste usualmente se expresa como 1 - u, donde U se conoce como el nivei de signijicancia. Un valor tipico para el niveI de confianza es del 95%. La hip6tesis nula para la prueba es que la distribuci6n de probabilidad propuesta ajusta adecuadamente la informaci6n. Esta hip6tesis se rechaza (esdecir, el ajuste se considera como inadecuado) si el valor de X~ en (11.4.4) es mayor que un valor 1fmite, X~, l _ a' determinado de la distribuci6n X 2 con v grados de libertad como el valor que tiene una probabilidad acumulada de 1 - a. Ejemplo 11.4.3 Usando el método de los momentos, ajuste la distribuci6n normal a la precipitaci6n anual en College Station, Texas, de 1911 a 1979 (tabla 11.1.1). Grafique las funciones de frecuencia relativa y de probabilidad incrementaI, y las funciones de frecuencia acumulada yprobabilidad acumulada. Utilice la prueba X 2 para determinar si la distribuci6n normal se ajusta adecuadamente a 10s datos.



So/udon. El rango de precipitaci6n R se divide en lO intervalos. El primer intervalo es R ~ 20 pulg, ell1ltimo intervalo es R > 60 pulg y cada uno de Ios intervalos intermedios cubre un rango de 5 puig. Examinando la tabla 11.1.1 puede recopilarse el histograma de frecuencias, tal como se muestra en la columna 2 de la tabla Il.4.1. La funcion de frecuencia relativa f s(x;) (columna 3) se calcula utilizando la ecuaci6n (11.2.1) con n = 69. Por ejemplo, para i = 4 (30 - 35 pulg), n; = 14, Y



La bondad del ajuste de una distribuci6n de probabilidad puede probarse comparando los valores te6ricos y muestrales de las funciones de frecuencia relativa o de frecuenciaacumulada. En el caso de la funcian de frecuencia relativa se utiliza la prueba X 2 • El valor muestral de la frecuencia relativa del intervalo i es, de la ecuaci6n (11.2.1), fsCxJ = n/n; el valorte6rico de (11.2.7) esp(x;) = F(xJ - F(xj - -,- l, Laprueba estadistica, x2 , xl, estadada por



(11.4.4)



14



69 =0.203 La funci6n de frecuencia acumulada (columna 4) se encuentra sumando las frecuencias relativas tal como en la ecuaci6n (11.2.2). Para i = 4 4



F s(X4) = L!s(Xj)



donde m es el numero de intervalos. Debe notarse que nfsCx;) = n" el numero de ocurrencias observadas en el intervalo i, Y np(x;) es el correspondiente numero esperado de ocurrencias en el intervalo i; luego el calculo de la ecuaci6n (11.4.4) se limita



j=l



=



F s(X3)



=0.130



+ !s(X4) + 0.203



 380



HIDROLOGfA APLlCADA



TABLA 11.4.1



y los valores calculados en forma similar para otros intervalos se muestran en la columna 7. Las funciones de frecuencia relativa..fs (x;) YP(Xi) de la tabla 11.4.1 se grafican en la figura 11.4.3a) Y las funciones de frecuencia acumulada y de distribucian de probabilidad Fs(xJ Y F(x) estan graficadas en la figura Il.4.3b). Debido a la similitud de las dos funciones mostradas en cada una de las gnificas, es evidente que la distribuci6n nonnal se ajusta muy bien a esta infonnaci6n de precipitaci6n anuaI. Para verificar la bondad del ajustc, se calcula la prueba de estadistica X 2 utilizando la ecuacian (11.4.4). Para i = 4,



Ajuste de una distribuci6n normal a la precipitacion anual eD College Station, Texas, 1911-1979 (ejemplo 11.4.3) 2



3



4



S



6



7



8



Rango (pulg)



nj



fJxJ



FJxJ



Zi



F(xJ



p(xJ



X~



< 20 20-25 25-30 30-35 35-40 40-45 45-50 50-55 55-60 >60



2 6 14 11 16 lO 5 3 1



0.014 0.029 0.087 0.203 0.159 0.232 0.145 0.072 0.043 0.014



0.014 0.043 0.130 0.333 0.493 0.725 0.870 0.942 0.986 1.000



0.015 0.053 0.144 0.301 0.510 0.716 0.868 0.952 0.986 1.000



0.015 0.038 0.090 0.158 0.209 0.206 0.151 0.084 0.034 0.014



0.004 0.147 0.008 0.891 0.805 0.222 0.019 0.114 0.163 0.004



69



1.000



1.000



2.377



Columna Intervalo



1



2 3 4 5 6 7



l ~



8 9 lO



Total



1



-2.157 -1.611 -1.065 -0.520 0.026 0.571 1.117 1.662 2.208 2.753



n[fAX4) - P(X4)] 2



69 X(0.20290 - 0.15777)2 0.15777



P(X4)



=0.891 0.24 0.20 (Od



.::: ~



"E



0.16



(Od



39.77 Media Desviaci6n est/lndar 9.17



'r:)



s:: Q)



0.12



::I



u



Q)



~



=0.333



•
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0.08 0.04



Puede notarse que esta es P(X ~ 35.0 pulg) tal como se usa en el ejemplo 11.1.1. Para ajustar la funcian de distribuci6n normal, las estadisticas de la muestra x::: 39.77 pulg Y s = 9.17 pu'lg se calculan de la informaci6n obtenida desde 1911 hasta 1979 en la forma mostrada en cl ejemplo Il.3.1, Y se usan como cstimativos para JL Y CI. La variable normal estandar z correspondiente al llmite superior en cada uno de los intervalos de la informaci6n se calcula utilizando (11.2.9) Y se muestra en la colurnna 5 de la tabla. Por ejemplo, para i = 4,
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El valor correspondiente de la funcian de probabilidad normal acumulada esta dado por (11.2.12) o en la tabla 11.2.1 como 0.301, tal como se muestra en la columna 6 de la tabla 11.4.1. La funci6n de probabilidad incrementaI se calcula utilizando (11.2.7). Para i = 4,
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h) Funcion de frecuencia acumulada. FIGURA 11.4.3 Funciones de frecuencia para una distribuci6n normal ajustada a la precipitacion anual en College Station, Texas (ejemplo Il.4.3).



 HIDROLOGfA APLICADA



382



383



ESTADfsTICA HIDROLOGICA



tal como se muestra en la columna 8 de la tabla 11.4.1. El valor total dado en la colurnna 8 es X; = 2.377. El valor de X ~. l-a para una probabilidad acurnulada de 1 - a = 0.95 y v = m - p - l = 10 - 2 - 1 = 7 grados de libertad esX~.O.95 = 14.1 (Abrarnowitz y Stegun, 1965). Como este valor esmayor que X;, la hip6tesis nula (la distribuci6n se ajusta a la informacion) no puede rechazarse con un nivei de confianza del 95%; eI ajuste de la distribuci6n normal a la informaci6n de precipitaci6n anua! de College Station se acepta. Si la distribucion se hubiera ajustado pobremente, los valores de f,(x;} y p(x,) habrfan sido bastante diferentes el uno del otro, resultando en un valor de X; mayor que 14.1, en cuyo caso la hipotesis nula se hubiera rechazado. ~.
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En la seccion IlA se utilizo la distribuci6n normal para describir la precipitaci6n anual en College Station, Texas. A pesar de que esta distribucion se ajusta particularmente bien a este conjunto de datos, observaciones de otras variables hidrologicas siguen distribuciones diferentes. En esta secci6n se presenta una seleccion de las distribuciones de probabilidad comunmente utilizadas para variables hidrologicas y se dan ejemplos de los tipos de variables a los cuales se han aplicado dichas distribuciones. La tabla 11.5.1 resume, para cada distribucion, la funcion de densidad de probabilidad y el rango de la variable, junto con las ecuaciones para estimar los parametros de la distribucion a partir de los momentos de la muestra.



Distribuci6n normal La distribuci6n normal surge del teorema del lfmite centrai, el cual establece que si una secuencia de variables aleatorias Xi son independientes y estan idénticamente distribuidas con media JL Y varianza 0'2, entonces la distribucion de la suma de n de estas variables aleatorias, Y = L 7=1 Xi, tiende hacia la distribucion normal con media nJL y varianza nO'2 a medida que n aumenta. El punto importante es que esto es cierto sin importar cual es la funcion de distribucion de probabilidad de X. Asi, por ~emplo, la distribucion de probabilidad de la media de la muestra i = 1/ n L i = l X i puede aproximarse como una distribucion normal con media JL Y varianza (l/n)2nu 2 = u 2/n sin importar cual es la distribucion de x. Las variables hidrologicas, como la precipitaci6n anual, calculadas como la suma de los efectos de muchos eventos independientes tienden a seguir la distribuci6n norma!. Las principales limitaciones de la distribucion normal en la descripcion de variables hidrologicas son, por un lado, que ésta varia a lo largo de un rango continuo [-00, 00], mientras que la mayor parte de las variables hidrologicas son no negativas, y por otro lado, que es simétrica alrededor de la media, mientras que la informaci6n hidrologica tiende a ser asimétrica.



Distribuci6n lognormal
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Si la variable aleatoria Y = log X esta normalmente distribuida, entonces se dice que X esta distribuida en forma lognormal. Chow (1954) llego a la conclusion de que esta distribucion se aplica a variables hidrologicas formadas como productos d~ otras variables debido a que si X = X 1X ZX3 ... Xm entonces Y =;olog X = L 7=11og Xi = L 7=1 Y i ,
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11.5 DISTRIBUCIONES DE PROBABILIDAD PARA LAS VARIABLES HIDROLOGICAS
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lo cual tiende a la distribuci6n normal para valores grandes de n siempre y cuando los Xi sean independientes y estén idénticamente distribuidos. Se ha encontrado que la distribuci6n lognormal describe la distribuci6n de la conductividad hidraulica en un medio poroso (Freeze, 1975), la distribuci6n de tamafio de gotas de lluvia en una tormenta y otras variables hidrol6gicas. La distribuci6n lognormal tiene las ventajas sobre la distribuci6n normal de que esta limitada (X > O) y de que la transformaci6n log tiende a reducir la asimetrfa positiva comunmente encontrada en informaci6n hidrol6gica, debido a que al tornar logaritmos se reducen en una proporci6n mayor los numeros grandes que los numero~ pequefios. Algunas limitaciones de la distribuci6n lognormal son, por un lado, que tiene solamente dos parametros y, por otro lado, que requiere que los logaritmos de los datos sean simétricos alrededor de su media .



Distribuci6n exponencial AIgunas secuencias de eventos hidrol6gicos, como la ocurrencia de precipitaci6n, pueden considerarse como procesos de Poisson, en 10s cuales los eventos ocurren instantanea e independientemente en un horizonte de tiempo, o a lo largo de una lfnea. El tiempo entre tales eventos, o tiempo de interarribo, esta descrito por una distribuci6n exponencial cuyo parametro A es la tasa media de ocurrencia de los eventos. La distribuci6n exponencial se utiliza para describir los tiempos de interarribo de choques aleatorios a sistemas hidrol6gicos, tales como volumenes de escorrentfa contaminada que entran en los rlOS a medida que la lluvia lava los contaminantes 10calizados en la superficie del terreno. La ventaja de la distribuci6n exponencial radica en que es facil estimar À a partir de la infomaci6n observada y que la distribuci6n exponencial se adapta muy bien a estudios te6ricos, tales como un model0 de probabilidad para el embalse lineal (À = l/k, donde k es la constante de almacenamiento en el embalse lineal). Su desventaja es que requiere que la ocurrencia de cada evento sea completamente independiente de sus vecinos, lo cual puede ser un supuesto no valido para el proceso en estudio -por ejemplo, el arriba de un frente puede generar muchos procesos de lluvia- y esto ha llevado a los investigadores a estudiar varias formas de procesos de Poisson compuestos, en los cuales À se considera como una variable aleatoria en lugar de una constante (Kavvas y Delleur, 1981; Waymire y Gupta, 1981).



Distribuci6n gamma El tiempo que torna la ocurrencia de un numero f3 de eventos en un proceso de Poisson esta descrito por la distribuci6n gamma, la cual es la distribuci6n de una suma de f3 variables aleatorias independientes e idénticas, distribuidas exponencialmente. La distribuci6n gamma tiene una forma que varia suavemente similar a la funci6n de densidad de probabilidad tipica ilustrada en la figura 11.2.1 y es muy util para la descripci6n de variables hidrol6gicas asimétricas sin el uso de la transformaci6n log. Se ha aplicado a la descripci6n de la distribuci6n de profundidades de precipitaci6n en tormentas, por ejemplo. La distribuci6n gamma incluye lafunci6n gamma f(f3), la cual esta dada por f(f3) = (f3 - I)! = (f3 - 1)(f3 - 2) ... 3'2'1 para un entero positivo f3, y en generaI por (11.5,1)
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(Abramowitz y Stegun, 1965). La distribuci6n gamma de dos panimetros (panimetros f3 y À) tiene como llmite inferior cero, lo cual es una desventaja para la aplicacion a variables hidrologicas que tienen un Hmite inferior superior a cero.



Distribucion Pearson tipo III La distribuci6n Pearson tipo III, también llamada la distribuci6n gamma de tres panimetros, introduce un tercer parametro el limite inferior E, de tal manera que por el método de los momentos, los tres momentos de la muestra (la media, la desviaci6n estandar y el coeficiente de asimetrfa) pueden transformarse en los tres panimetros À, f3 Y E de la distribuci6n de probabilidad. Esta es una distribuci6n muy flexible, que puede asumir diferentes formas a medida que À, f3 Y E varfan (Bobee y Robitaille, 1977). El sistema de distribuciones Pearson incluye siete tipos; todos son soluciones para f(x) en una ecuaci6n de la forma f(x)(x -d)



(11.5.2)



donde d es la moda de la distribuci6n (el valor de x para el cual/(x) es un maximo) y Co, Cl Y C 2 son coeficientes que deben determinarse. Cuando C 2 = O, la soluci6n de la ecuaci6n (11.5.2) es una distribuci6n Pearson tipo III, con una funcion de densidad de probabil1dad de la forma que se muestra en la tabla 11.5.1. Para Cl = C2 = O la solucion de (11.5.2) es una distribucion norma!. Por tanto, la distribucion normal es un caso especial de la distribuci6n Pearson tipo III para describir una variable no asimétrica. La distribuci6n Pearson tipo III se aplic6 por primera vez en la hidrologfa por Foster (1924) para describir la distribuci6n de probabilidad de picos de crecientes maximos anuales. Cuando la informaci6n es muy asimétrica positivamente, se utiliza una transformaci6n log para reducir la asimetrfa.



Distribucion log-Pearson tipo III Si log X sigue una distribuci6n Pearson tipo III, entonces se dice que X sigue una distribuci6n log-Pearson tipo III. Esta es la distribuci6n estandar para analisis de frecuencia de crecientes maximas anuales en los Estados U nidos (Benson, 1968), y su uso se describe en detalle en el capftulo 12. Como un caso especial, cuando log X es simétrico alrededorde su media, la distribuci6n log-Pearson tipo III se reduce a la distribuci6n lognormal. La loca1izaci6n del lfmite ~ en la distribuci6n log-Pearson tipo III depende de la asimetrfa de la informaci6n. Si ésta tiene asimetrfa positiva, entonces log X ? E Y E es un 1fmite inferior, mientras que si la informaci6n tiene asimetrfa negativa, log X ~ E Y E es un lfmite superior. La transformaci6n log reduce la asimetrfa de la informaci6n transformada y puede producir informaci6n transformada con asimetrfa negativa utilizando informaci6n originaI con asimetrfa positiva. En este caso, la aplicaci6n de la distribucion log-Pearson tipo III impondrfa un lfmite superior artificiai a la informaci6n. Dependiendo de los valores de 10s panimetros, la distribucion log-Pearson tipo III puede asumir muchas formas diferentes, tal como se muestra en la tabla 11.5.2 (Bobee, 1975).
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TABLA 11.5.2 Forma y localizacion de la moda para la distribucion log-Pearson tipo III como



una funcion de sus parametros



< -In 10







Parametro de forma f3



À



O


Sin moda forma en J



Moda minima forma en U



Sin moda forma en J invertida



f3 >



UnimodaI



Sin moda forma en J invertida



Unimodal



1
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O
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O



Fuente: Bobee. 1975.



Tal como se describi6 previamente, la distribuci6n log- Pearson tipo III se desarroll6 como un método para ajustar una curva a eierta informacion. Su uso esta justificado porque se ha encontrado que arroja buenos resultados en muchas aplicaciones, particularmente para la informacion de picos de crecientes. El ajuste de la distribuci6n a la informaci6n puede probarse utilizando la prueba X 2 , o utilizando la graficaci6n de probabilidad descrita en el capftulo 12.



Distribuci6n de valor extremo Los valores e~tremos son valores maximos o mfnimos ~eleccionados de conjuntos de datos. Por ejemplo, ei caudal maximo anual en un lugar dado es el mayor caudal registrado durante un ano y los valores de caudal maximo anual para cada ano de registro hist6rico conforman un conjunto de valores extremos que puede analizarse estadfsticamente. Fisher y Tippett (1928) han demostrado que las distribuciones de valores extremos seleccionados de conjuntos de muestras de cualquier distribuci6n de probabilidfld, convergen en una de las tres formas de distribuciones de valor extremo, llamadastipo I, II y III respectivamente, cuando el numero de valores extremos seleccioriados es grande. Las propiedades de las tres formas limitantes fueron desarrolladas en mayor detalle por Gumbel (1941) para la distribuci6n de Valor Extremo tipo I (EVI, por sus siglas en inglés), por Frechet (1927) para la distribuei6n de Valor Extremo tipo II (EVII) y por Weibull (1939) para la distribuci6n de Valor Extremo tipo III (EVIII). Jenkinson (1955) demostr6 que estas tres formas limitantes eran casos especiales de una distribuci6n unica llamada la distribucion de Valor Extremo GeneraI (GEV, por sus siglas en inglés). La funcicn de distribucion de probabilidad para la GEV es F(x) = exp [- (l - k



X- U) IIk]



-0'-



(11.5.3)



donde k, U Ya son parametros que deben ser determinados. Los tres casos limitantes son l) para k = O, la distribuci6n de Valor Extremo tipo I, para la cual la funci6n de densidad de probabilidad esta dada en la tabla Il.5.1; 2) para k < O, la distribuci6n de Valor Extremo tipo II, para la cual (11.5.3) se aplica con (u + a/k) ~ x ~ 00, y 3) para k > O, la distribuci6n de Valor
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Extremo tipo III para la cual (11.5.3) se aplica en - oc ::; x::; (u + a/k). En todos los tres casos, se supone que a es positivo. Para la distribuci6n EVI, x no tiene limites (tabla 11.5.1), mientras que para EVII, x esta acotado por abajo (por u + a/k), y para la distribuci6n EVIII, x esta similarmente acotado por arriba. Las distribuciones EVI y EVII también se conocen como las distribuciones Gumbel y Frechet respectivamente. Si una variable x esta descrita por la distribuci6n EVIII, entonces se dice que -x tiene una distribuci6n
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Weibull.
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PROBLEMAS La informaci6n de precipitaci6n anual para College Station, Texas, desde 1911 hasta



1979 esta dada en la tabla 11.1.1. Utilizando estos datos, estime la probabilidad de que la precipitaci6n anual sea mayor que 50 pulg en cualquier ano. Calcule la probabilidad de que la precipitaci6n anual sea mayor que 50 pulg en dos anos consecutivos a) suponiendo que la precipitaci6n anual es un proceso independiente; b) directamente de la informaci6n, iLos datos sugieren la existencia de algunas tendencias para anos con precipitaci6n > 50 pulg a seguir uno a otro en College Station?



Resuelva el problema Il.1.1 para precipitaci6n menar de 30 pulg. iExiste alguna tendencia para anos de precipitaci6n menor de 30 pulg a estar seguidos unos con respecto a otros mas que lo sugerido por la independencia de eventos de un aiio a otro? Calcule la media, la desviaci6n estandar y el coeficiente de asimetrfa para la precipitaci6n anual en College Station desde 1960 hasta 1969. La datos se dan en la tabla 11.1.1. Calcule la media, la desviaci6n estandar y el coeficiente de asimetrfa para la precipitaci6n anual en College Station para los seis periodos de IO aiios empezando en 1920,1930,1940,1950,1960, 1970 (por ejemplo, 1920-1929). Compare los valores de estas estadfsticas para las seis muestras. Calcule la media y la desviaci6n estandar de las medias de las seis muestras y sus coeficientes de variaci6n. Repita este ejercicio para las desviaciones estlindar de las seis muestras y los seis coeficientes de asimetrfa. Tal como se mide por el coeficiente de variaci6n de cada estadfstica de la muestra, icual de estas tres estadfsticas de la muestra (media, desviaci6n estandar o coeficiente de asimetrfa) varfa mas de una muestra a otra? Demuestre que la mcdia IL de la distribuci6n exponencial f(x) = Ae- h eshi dada por IL = l/A. Demuestre que los estimativos de maxima verosimilitud para los parametros de distribuci6n normal estan dados por
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Calcule el valor de los estimativos de maxima verosimilitud para los parametros de la distribuci6n normal ajustada para la precipitaci6n anual en College Station desde 1970 hasta 1979. Utilice las ecuaciones dadas en el problema 11.4.2 y los datos dados en la tabla 11.1.1. Compare los resultados con los estimativos de momentos dados en el ejemplo 11.3. I. Calcule el valor de la funci6n logaritmo de verosimilitud para la precipitaci6n anual en College Station desde 1970 hasta 1979 con IL = 40.17 pulg Y cr = 10.63 pulg. Manteniendo IL constante, calcule y grafique los valores de la funci6n logaritmo de verosimilitud variando cr en incrementos de 0.1 desde 9.5 hasta Il.5. Determine el val or de crque maximiza la funci6n logaritmo de verosimilitud. Resue1va el ejemplo Il.1.1 utilizando las probabilidades para los eventos A y B calculadas mediante una distribuci6n normal con IL = 39.77 pulg y cr = 9.17 pulg (tal como es ajustado para la informaci6n de precipitaci6n en College Station en cl ejemplo 11.4.3). Compare los resultados obtenidos con aquellos del ejemplo Il.1.1. iCual método es mas confiable? Un sistema de embalses cerca de College Station, Texas, ha experimentado una sequfa y se ha determinado que si la precipitaci6n anual en el pr6ximo aiio en la cuenca del embalse es menor de 35 pulg, se requerira una reducci6n en el suministro de agua para irrigaci6n desde el embalse durante dicho ano. Si la precipitaci6n anual es menor de 35 pulg para cada uno de los siguientes dos anos, también se requerira una reducci6n en el suministro de agua para consumo municipal. Utilizando la distribuci6n normal ajustada a la informaci6n de precipitaci6n en el ejemplo Il.4.3, calcule la probabilidad de que estas reducciones en los suministros sean necesarias. iPuede considerarse que estas probabilidades son lo suficientemente altas para justificar cl que se prevenga a los usuarios de agua municipal y de irrigaci6n sobre posibles reducciones en los suministros?
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En el sistema de distribuciones Pearson se deduce la ecuaci6n d [f(x)]fdx = [f(x)(xd)]/ (C o + C iX + C2X2), donde d es la moda de la distribuci6n [el valor de x donde f(x) es maximo] y Co, CI y C2 son coeficientes. Haciendo que C 2 = O, demuestre que se obtiene la distribuci6n Pearson tipo III. En el problema Il.5.1, haga que CI = C2 = O Y demuestre que se obtiene la distribuci6n normaI. La demanda sobre el sistema de tratamiento de aguas y distribuci6n de una ciudad esta aumentando hasta cerca de la capacidad del sistema debido a un periodo largo de clima seco y calido. La lluvia evitara una situaci6n en la cual la demanda exceda la capacidad del sistema. Si el tiempo promedio entre l1uvias en esa ciudad en esa época del ano es 5 dfas, calcule la posibilidad de que no haya lluvias a) en 10s siguientes 5 dfas, b) lO dfas, c) 15 dras. Utilice la distribuci6n exponenciaL La informaci6n para el caudal maximo anual en el rfo Guadalupe en Victoria, Texas, se presenta en la tabla 12.1.1. Las estadfsticas para los logaritmos en base lO de estos datos son y = 4.2743 Y Sy = 0.3981. Ajuste la distribuci6n lognonnal a estos datoso Grafique las funciones de frecuencia relativa y probabilidad incrementaI y las funciones de frecuencia acumulada y distribuci6n de probabilidad de la informaci6n tal como se muestra en la figura Il.4.3 (utilice una esca1a logarftmica para 10s cauda1es del rfo Guadalupe). En la tabla 15.P.5 se da la infonnaci6n del caudal de entrada al sitio propuesto para la represa Justiceburg. Calcule la media, la desviaci6n estandar y el coeficiente de asimetria para los flujos de entrada totales anuales y ajuste una distribuci6n de probabilidad a la informaci6n.
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CAPITULO



" ANALISIS DE FRECUENCIA



Los sistemas hidro16gicos son afectados algunas veces por eventos extremos, tales como tormentas severas, crecientes y sequfas. La magnitud de un evento extremo esta inversamente relacionada con su frecuencia de ocurrencia, es decir, eventos muy severos ocurren con menor frecuencia que eventos mas moderados. El objetivo del amilisis de frecuencia de informaci6n hidrol6gica es relacionar la magnitud de los eventos extremos con su frecuencia de ocurrencia mediante el uso de distribuciones de probabilidad. Se supone que la informaci6n hidrol6gica analizada es independiente y esta idénticamente distribuida, y el sistema hidrol6gico que la produce (por ejemplo, un sistema de tormenta) se considera estocastico, independiente del espacio y del tiempo, en el esquema de c1asificaci6n mostrado en la figura 1.4.1. La informaci6n hidro16gica empleada debe seleccionarse cuidadosamente de tal manera que se satisfagan las suposiciones de independencia y de distribuci6n idéntica. En la pnictica, usualmente esto se lleva a cabo seleccionando el maximo anual de la variable que esta siendo analizada (por ejemplo, el caudal maximo anual, que es el flujo pico instantaneo maximo que ocurre en cualquier momento durante el ano) con la expectativa de que observaciones sucesivas de esta variable de un ano a otro sean independientes. Los resultados del amHisis de frecuencia de flujo de crecientes pueden utilizarse para muchos prop6sitos en ingenierfa: para el disefio de presas, puentes, culverts y estructuras de control de crecientes; para determinar el beneficio economico de proyectos de controi de crecientes; y para delinear planicies de inundaci6n y determinar el efecto de invasiones o construcciones en éstas.



12.1 PERIODO DE RETORNO Sup6ngase que por definicion un evento extremo ocurre si una variable aleatoria X es mayor o igual que un cierto niveI XT. El intervalo de recurrencia t es ei tiempo entre ocurrencias de X ~ XT. Por ejemplo, la figura 12.1.1 muestra el registro de caudales maximos anuales del rfo Guadalupe cerca de Victoria, Texas, de 1935 a 1978, graficado a partir de los datos dados en la tabla 12.1.1. Si XT = 50,000 cfs,
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TABLA 12.1.2



Afios con un caudal maximo igual o superior a 50,000 cfs en el rio Guadalupe cerca de Victoria, Texas, con sus correspondientes intervalos de recurrencia Ano de excedencia Intervalo de recurrencia



60



40



1980



al Serie de tiempo de caudales maximos anuales



0.08



0.16



0.24



0.32



Frecuencia relativa hl Funci6n de frecuencia relativa



Caudales maximos anuales para el rio Guadalupe cerca de Victoria, Texas, 1935-1978, en cfs
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1940



1930



1940



1950



1960



1970



38,500 179,000 17,200 25,400 4,940



55,900 58,000 56,000 7,710 12,300 22,000 17,900 46,000 6,970 20,600



13,300 12,300 28,400 Il,600 8,560 4,950 1,730 25,300 58,300 10,100



23,700 55,800 10,800 4,100 5,720 15,000 9.790 70,000 44,300 15,200



9,190 9,740 58,500 33,100 25,200 30,200 14,100 54,500 12,700
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Promedio 5.1



La probabilidad p = P(X ~ XT) de ocurrencia del evento X ~ XT en cualquier observaci6n puede relacionarse con el periodo de retomo en la siguiente forma. Para cada observaci6n existen dos resultados posibles: ya sea "éxito" X ~ Xr (probabilidad p) o "falla" X < XT (probabilidad I - p). Debido a que las observaciones son independientes, la probabilidad de un intervalo de recurrencia de duraci6n 7' es el producto de las probabilidades de 7' - 1 fallas seguidas por un éxito, es decir. (] - p)'1'-lp Yel valor esperado para 7' esta dado por E(7') =
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FIGURA 12.1.1 Caudal maximo anual para el rfo Guadalupe cerca de Victoria, Texas.
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(12. 1.1 a)



+ 3(1 - p)2p + 4(1 _ p)3p + , .. p) + 3(1 - p)2 + 4(1 - p)3 + ...]
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La expresi6n dentro de los corchetes tiene la forma de una expansi6n de series de potencia(l + xr = 1 + nx + [n(n - 1)I2].r + [n(n - l)(n - 2)/6]x3 + ... , conx = -(1 - p) y n = -2, luego (l2.1.la) puede reescribirse como E(7') =



P [1 - (l - p)]2



(12. 1.1 b)



l



P



Luego E(7') = T = l/p; es decir, la probabilidad de ocurrencia de un evento en cualquier observaci6n es el inverso de su periodo de retomo: puede verse que el caudal maximo excede este nivei nueve veces durante el periodo de registro, con intervalos de recurrencia que varCan desde un ano a 16 anos, tal corno se muestra en la tabla 12.1.2. El periodo de retorno T de un evento X ~ XT es el valor esperado de 7', E(7'), su valor promedio medido sobre un numero de ocurrencias suficientemente grande. Para los datos acerca del no Guadalupe, existen 8 intervalos de recurrencia que cubren un periodo total de 41 anos entre la primera y la ultima excedencia de 50,000 cfs, luego el periodo de retomo de un caudal maximo anual de 50,000 cfs en el rCo Guadalupe es aproximadamente T = 41/8 = 5.1 anos. Por consiguiente, el periodo de retomo de un evento con una magnitud dada puede definirse corno eI intervalo de recurrencia promedio entre eventos que igualan o exceden una magnitud especificada.



P(X



l T



'2:. XT) = -



(12.1.2)



Por ejemplo, la probabilidad de que el caudal maximo en el rio Guadalupe sea igual o exceda 50,000 cfs en cualquier ano es aproximadamente p = l/T = 1/5.1 = 0.195. i,eual es la probabilidad de que un evento con periodo de retomo de T anos ocurra al menos una vez en N anos? Para calcular esto, primero se considera la situaci6n de que no ocurra el evento de T anos en N anos. Esto requeriria una secuen· cia de N "fallas" sucesivas, de tal manera que P(X < XT cada ano durante N anos) = (1 - p)N
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El complemento de esta situacion es el caso requerido, luego utilizando la ecuacion (11.1.3) P(X Como p



XT al menos una vez en N afios) = l - (1 - p)N



= l/T, P(X
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Ejemplo 12.1.1 Estime la probabilidad de que el caudal maximo anual Q en el rfo Guadalupe exceda 50,000 cfs al menos una vez durante 10s pr6ximos tres afios. ~ 50,000 efs en cua]quier ano) = 0.195, luego de ]a ecuaei6n (12. l .3) P(Q ~ 50,000 cfs al menos una vez durante ]os pr6ximos tres afios) = 1 - (1 - 0.195)3 = 0.48



= 20 afios.
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La pregunta en el ejemplo 12.1.1 pudiera haber sido ""Cmi! es la probabilidad de que el caudal en el rio Guadalupe exceda 50,000 cfs al menos una vez durante los proximos tres afios?" Los calculos hechos usaron solo los datos maximos anuales, pero, alternativamente hubieran podido considerarse todas las excedencias de 50,000 cfs contenidas en el registro del rlO Guadalupe. Este conjunto de informacion se conoce como la serie de duracion parcial. Ésta contendria mas de las nueve excedencias mostradas en la tabla 12.1.2 si existieran dos o mas excedencias de 50,000 cfs en algun afio de registro.
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Series de informaci6n hidrol6gica Una serie de duraci6n completa esta compuesta por toda la informacion disponible tal como se muestra en la figura 12.1.2a). Una serie de duraci6n parcial es una serie de datos seleccionados de tal manera que su magnitud es mayor que un valor base predefinido. Si el valor base se selecciona de tal manera que el numero de valores en la serie es igual al numero de afios en el registro, la serie se conoce como una serie de excedencia anual; un ejemplo se muestra en la figura 12.1.2b). Una serie de valor extremo incluye el valor maximo o minimo que ocurre en cada uno de los intervalos de tiempo de igual longitud del registro. La longitud del intervalo de tiempo usualmente se torna como un afio, y una serie seleccionada de esta manera se conoce como una serie anual. Si se utilizan los valores maximos anuales es una serie anual maxima tal como se muestra en la figura 12.1.2c). La seleccion de los valoresrninimos anuales produce una serie anual minima. Los valores maximos anuales y los valores de excedencia anual de la informacian hipotética que se muestra en la figura 12.1.3a) estan ordenados graficamente en la figura 12.1.3b) segun su orden de rnagnitud. En este ejemplo particular, solamente 16 de los 20 rnaximos anuales aparecen en la serie de excedencia anual; el segundo valor maximo en varios afios tiene una magnitud mayor que la de algunos maximos anuales. Sin embargo, en la serie de maximos anuales, estos segundos valores maximos se excluyen, con lo cual no se tiene en cuenta su efecto en el analisis.
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FIGURA 12.1.2 Infonnaci6n hidrol6giea ordenada por su tiempo de ocurrencia (Fuente: Chow, 1964. Utilizada con autorizaei6n).



El periodo de retorno TE de rnagnitudes de evento deducido de una serie de excedencia anual se relaciona con el correspondiente periodo de retorno T para magnitudes deducido de una serie maxima anual por (Chow, 1964) (12.1.5) A pesar de que la serie de excedencia anual es util para algunos propositos, esta limitada por el hecho de que puede ser diffcil verificar que todas las observaciones son independientes; la ocurrencia de una gran creciente bien podrfa estar relacionada con unas condiciones de suelo saturado producidas por otra gran creciente ocurrida un corto tiempo antes. Como resultado, usualmente es mejor utilizar la serie de maximos anuales para el analisis. En cualquier caso, a medida que el periodo
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90



rante ese afto. Y este ejercicio se realiza para cada uno de 10s afios de informaci6n hist6rica. Debido a que estas observaciones se localizan en la cola extrema de la distribuci6n de probabilidad de todas las observaciones de la cual se extraen (la poblaci6n matriz), no es sorprendente que su distribuci6n de probabilidad sea diferente a aquella de la poblaci6n matriz. Tal corno se describi6 en la secci6n 11.5, existen tres forrnas asint6ticas para las distribuciones de valores extremos, conocidas corno Tipo I, Tipo II y Tipo III, respectivamente . La funci6n de distribuci6n de probabilidad de Valor Extremo Tipo I (EVI) es
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Base para valores de excedencia anual
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(12.2.1)
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Los parametros se estiman, tal corno se muestra en la tabla 11.5.1, por
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El parametro u es la moda de la distribuci6n (punto de maxima densidad de probabilidad). Una variable reducida y puede definirse como
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Sustituyendo la variable reducida en (12.2.1) se encuentra
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F(x) = exp [-exp( -y)]



Rango de valores hl Excedencia anual y valores rnaxirnos..



Resolviendo para y:



FIGURA 12.1.3



(12.2.6)



Infonnaci6n hidroI6gica ordenada por orden de rnagnitud (Fuente: Chow, 1964. Utilizada con autorizaci6n).



de retorno del evento considerado es mayor, los resultados de las dos metodologias se vuelven muy similares, debido a que la posibilidad de que dos de estos eventos ocurran durante un mismo afto es muy pequefta.



12.2 DISTRIBUCIONES DE VALORES EXTREMOS El estudio de eventos hidrol6gicos extremos incluye la selecci6n de una secuencia de observaciones maximas o mfnimas de conjuntos de datos. Por ejemplo, el estudio de 10s caudales picos en una estaci6n hidrométrica utiliza solamente el maximo caudal registrado cada afto, entre los muchos miles de valores registrados. De hecho, usualmente el niveI de agua se registra cada 15 minutos, de modo que existen 4 x 24 = 96 valores registrados cada dia, y 365 x 96 = 35,040 valores registrados cada afto; luego el evento de caudal maximo anual utilizado para el analisis de frecuencia de caudales de crecientes es la mayor de mas de 35,000 observaciones hechas du-



(12.2.5)



Puede utilizarse la ecuaci6n (12.2.6) para definir y para las distribuciones Tipo II y Tipo III. Los valores de x y y pueden graficarse tal corno se muestra en la figura 12.2.1. Para la distribuci6n EVI la grafica es una lfnea recta mientras que, para va10res grandes de y, la curva correspondiente para la distribuci6n EVII tiene una pendiente mayor que aquella para EVI, y la curva para la distribuci6n EVIII tiene una pendiente menar, sjendo acotada por arriba. La figura 12.2.1 también muestra los valores del periodo de retorno T corno un eje alterno a y. Tal corno se demostr6 utilizando la ecuaci6n (12. 1. 2),



1 T



- =P(x;:;: XT) =



1- P(x < XT)



= 1- F(XT)
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FIGURA 12.2.1



25



y



=x -



Para cada uno de los tres tipos de distribuciones de valores extremos la variable x se grafica contra la variable reducida y calculada para la distribuci6n de Valor Extremo Tipo I. La distribucion Tipo I no es acotada en x, mientras que la distribuci6n Tipo II tiene un limite infefior y la Tipo III tiene un lfrnite superior (Fuente: Naturai Environment Research Council, 1975, Figura 1.10, p. 41. Utilizada con autorizaci6n).
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lO r-------,---,-------,------,--,j



2



lO



20



50



T



100 aiios



o -2



-1



o



2 3 Variable reducida, y



4



5



J6 x 0.177 7T"



=0.138 U



=x - 0.5772a =0.649 - 0.5772 x 0.138 =0.569



El modelo de probabilidad es X - 0.569)] F(x) = exp [ -exp ( - ---



0.138



6



Para determinar los valores de XT para varios valores del periodo de retorno T, es conveniente utilizar la variable reducida YT. Para T = 5 afios, la ecuaci6n (12.2.7) da



YT=-InHT~ J]



luego



=-lnH5 ~ J)]



y, sustituyendo en (12.2.6),



= 1.500



(12.2.7) Para la distribuci6n EVI,



XT



y la ecuaci6n (12.2.8) da



se relaciona con YT mediante la ecuaci6n (12.2.4), o Xr = u + aYr



XT=U



+



aYT



= 0.569



(12.2.8)



+ 0.138 x 1.500



= 0.78 pulg



Las di-stribuciones de valor extremo han sido ampliamente utilizadas en hidrologfa. Éstas forman la base para el método estandar de amilisis de frecuencia de crecientes en Gran Bretaiia (Natural Environment Research Council, 1975). Las tormentas de lluvia son comunmente modeladas utilizando la distribuci6n de Valor Extremo Tipo I (Chow, 1953; Tomlinson, 1980), y los flujos de estiraje mediante la distribuci6n Weibull, es decir, la distribuci6n EVIII aplicada a - x (GumbeI, 1954, 1963). Ejemplo 12.2.1 Las valares maximos anuales para lluvias de lO minutos de duraci6n en Chicago, Illinois, desde 1913 hasta 1947 se presentan en la tabla 12.2.1. Desarrolle un modelo para el analisis de frecuencia de tonnentas de lluvia utilizando la distribuci6n de Valor Extremo Tipo I y calcule los valores maximos de lluvias de lO minutos de duraci6n con periodos de retorno de 5, IO Y 50 afios en Chicago.



Soluci6n. Los momentos de la muestra calculados de la infonnaci6n dada en la tabla 12.2.1 san i = 0.649 pulg y s = 0.177 pulg. Sustituyendo en las ecuaciones (12.2.2) y (12.2.3) se encuentra



~s



a=-7T"



TABLA 12.2.1



Lluvia maxima anual de lO minutos en pulgad&s para Chicago, Illinois, 1913-1947 Ano



1920



1930



1940



o



0.53



l 2 3 4 5 6 7



0.76 0.57 0.80 0.66 0.68 0.68 0.61 0.88 0.49



0.33 0.96 0.94 0.80 0.62 0.71 1.11 0.64 0.52 0.64



0.34 0.70 0.57 0.92 0.66 0.65 0.63 0.60



1910



0.49 0.66 0.36 0.58 0.41 8 0.47 9 0.74 Media:;:: 0.649 pulg Desviaci6n estandar = 0.177 pulg
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Luego la lluvia de lO minutos y de 5 afios de periodo de retorno en Chicago tiene una magnitud de 0.78 pulg. Utilizando ei mismo método los valores de lO y 50 afios resuItan ser 0.88 puig y 1.11 pulg respectivamente. En la informaci6n dada en la tabla 12.2.1 puede notarse que la lluvia con 50 afios de periodo de retorno fue igualada una vez en Ios 35 afios de informacì6n (en 1936), y la lIuvia de lO afios de periodo de retorno fue igualada o excedida cuatro veces durante este periodo, de tal manera que la frecuencia de ocurrencia de valores de lluvia extrema observados es aproximadamente la predicha por el modelo.



FIGURA 12.3.1



12.3 ANALISIS DE FRECUENCIA UTILIZANDO



La magnitud de un evento extremo XT expresado como una desviaci6n K-,u de la media /-L, donde K T es et factor de frccuencia.



x



FACTORES DE FRECUENCIA El calculo de las magnitudes de eventos extremos por el método utilizado en el ejemplo 12.2.1 requiere que la funcion de distribucion de probabilidad sea invertible, es decir, dado un valor para T o [F(xr) = T/(T - l)], el correspondiente valor de Xr puede determinarse. AIgunas funciones de distribuci6n de probabilidad no son facilmente invertibles, induyendo las distribuciones normal y Pearson Tipo III, requiriéndose un método alternativo para calcular las magnitudes de eventos extremos para estas distribuciones. La magnitud Xr de un evento hidrologico extremo puede representarse como la media JL mas una desviacion dxr de la variable con respeeto a la media (véase la figura 12.3.1):



do de los momentos en la informaci6n dada. Para un periodo de retorno dado, el factor de frecuencia puede determinarse de la relaci6n K~T para la distribuci6n propuesta y la magnitud Xr puede calcularse utilizando las ecuaciones (12.3.3) o (12.3.4). Las relaciones K-T tevricas para varias distribuciones de probabilidad comunmente utilizadas en el amllisis de frecuencias hidrol6gicas se describen a continuacion. DISTRIBUCION NORMAL. El faetor de frecuencia puede expresarse utilizando la ecuaci6n (12.3.2) como



(12.3.1)



XT -



IL



KT = - Esta desviaci6n con r~specto a la media puede igualarse al producto de la desviaci6n estandar (T y elfaelor de freeuencia Kr ; es decir, dxr = Kpr. La desviaci6n dxr y el factor de frecuencia K r son funciones del periodo de retorno y del tipo de distribucion de probabilidad a utilizarse en el analisis. Por consiguiente, la ecuaci6n (12.3.1) puede expresarse como



(12.3.5)



U



Este es el mismo de la variable normal estélndar z definida en la eeuaei6n (11.2.9). El valor de z eorrespondiente a una probabilidad de excedeneia de p(p = 1fT) puede calcularse encontrando eI valor de una variable intermedia w:



(12.3.2)



(O






:5



0.5)



(12.3.6)



la cual puede aproximarse por XT



=



x+



KTs



(12.3.3)



y luego ealculando z utilizando la aproximaci6n



En el evento de que la variable analizada sea y = log x, entonces se apliea el mismo método a las estadfstieas para los logaritmos de los datos, utilizando



YT



= y + KTsy



(12.3.4)



y el valor requerido de Xr se eneuentra tornando el antilogaritmo de Yr. La eeuaei6n del factor de frecuencia (12.3.2) fue propuesta por Chow (1951), y se aplica a muchas distribuciones de probabilidad utilizadas en el analisis de frecueneia hidrol6gica. Para una distribuci6n dada, puede determinarse una relaei6n K-T entre el faetor de freeueneia y el periodo de retorno eorrespondiente. Esta relaei6n puede expresarse en términos matematieos o mediante una -tabla. El analisis de frecuencia comienza con el calculo de los parametros estadfsticos requeridos para una distribuci6n de probabilidad propuesta, utilizando el méto-



z



2.515517 + 0.802853w + 0.010328w 2 = w - l + 1.432788w + 0.189269w 2 + 0.001308w3



(12.3.7)



Cuando p > 0.5, l - p es sustiluido por p en la ecuacion (12.3.6) y el valor de z calculado al utilizar (12.3.7) se le a·signa un signo negativo. El error en esta formula es menor que 0.00045 en z (Abramowitz y Stegun, 1965). El factor de freeueneia K r para la distribucion normal es igual a z, tal como se menciono anteriormente. Para la distribuei6n lognormal, se apliea el mis procedimiento excepto gue éste se aplica a los logaritmos de las variables y su media y desviaci6n estandar son utilizadas en la eeuaci6n (12.3.4).



I



Ejemplo 12.3.1 Calcule el factor de frecuencia para la distribuci6n normal de un evento con un periodo de retomo de 50 anos.
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So/ucion. Para T = 50 aiios, p = l/50 = 0.02. De la ecuaci6n (12.3.6)



=0.719



w=H;,)r



Utilizando (12.3.3),



=HO.~22)r



=0.649 + 0.719 x 0.177 = 0.78 pulg



tal como se determino en el ejemplo 12.2.1.



=2.7971 Luego, sustituyendo w en (12.3.7)



Kr=z =2.7971 _



2.51557 + 0.80285 x 2.7971 + 0.01033 x (2.7971)1 1 + 1.43279 x 2.7971 + 0.18927 x (2.7971)2 + 0.00131 x (2.7971)3



=2.054



DISTRIBUCION LOG·PEARSON TIPO III. Para esta distribuci6n, el primer paso es tornar los logaritmos de la inforrnaci6n hidrol6gica, y = log x. Usualmente se utilizan logaritmos con base lO. Se calculan la media )l, la desviaci6n estandar Sy y cl cocficiente de asimetrfa C s para los logaritrnos de los datos. El factor de frecuencia depende del periodo de retorno T y del coeficiente de asimetria Cuando C,ç = O el factor de frecuencia es igual a la variable normal estandar z. Cuando C s ;;j; 0, K T se aproxima por Kite (1977) como



c.t.



DISTRIBUCIONES DE VALOR EXTREMO. Para la distribuci6n de Valor Extremo Tipo I, Chow (1953) dedujo la siguiente expresi6n



KT = Z



(12.3.8) Para expresar T en términos de K T , la anterior ecuaci6n puede escribirse como



(12.3.9)



donde y = 0.5772. Cuando Xr = J-L, la ecuaci6n (12.3.5) arroja K T = O y la ecuaci6n (12.3.8) arroja T = 2.33 anos. Este es el periodo de retorno de la media de la distribucion de Valor Extremo Tipo 1. Para la distribuci6n de Valor Extremo Tipo Il, el logaritmo de la variable sigue la distribuci6n EVI. Para este caso, la ecuaci6n (l2.3.4) se utiliza para calcular YT, utilizando el valor de K T de (12.3.8). Ejemplo 12.3.2 Determine la IIuvia de 5 anos de periodo de retorno para Chicago utilizando e1 método de factor de frecuencia y la informaci6n de lIuvia anual maxima dada en la tabla 12.2.1.



So/ucion. La media y la desviaci6n estandar de las Iluvias anuales maximas en Chicago son x = 0.649 pulg y s = 0.177 pulg, respectivamente. Para T = 5, la ecuaci6n (12.3.H) da



KT = -



=-



~ { 0.5772 +



'nH ~ J]} H~ J]}



~ {0.5772 + In



T



5



+



(Z2 - l)k



l 3(Z3 - 6z)k 2 - (z2 - l)k 3



+ zk 4 +



l 3kS



(12.3.10)



donde k = C.i6. El valor de z para un periodo de retorno dado puede calcularse utilizando el procedirniento del ejemplo 12.3.1. La tabla 12.3.1 da 10s valores del factor de frecuencia para la distribuci6n Pearson Tipo III (y log-Pearson tipo III) para diferentes valorcs del periodo de retorno y del coeficiente de asirnetrfa. Ejemplo 12.3.3 Calcule los caudales anua1es maximos con 5 y 50 afios de periodo de retomo para el rio Guadalupe cerca de Victoria, Texas, utilizando 1as distribuciones lognorma1 y log-Pearson Tipo III. La informaci6n desde 1935 a 1978 esta dada en la tabla 12.1.1.



Solucion. Se toman 10s logaritmos de 10s va10res de caudal y se calcu1an sus estadisticas: y = 4.2743, Sy = 0.4027. Cf = -0.0696. Distribuci6n lognormal. El factor de frecuencia puede obtenerse de laecuaci6n (12.3.7) o de la tabla 12.3.1 para un coeficiente de asimetrfa O. Para T = 50 anos, K T fue calculado en e1 ejemplo 12.3.1 como K 50 = 2.054; el mismo valor puede obtenerse de la tabla 12.3.1. Utilizando (12.3".4)



Yr=Y + KTs y Yso =4.2743



+ 2.054



=5.101



I



1



+



Entonces XSO =



(IOi,lol



= 126,300 cfs



X



0.4027
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..



Valores de K T para la distribucion Pearson Tipo III (asimetria posItiva)



TABLA 12.3.1 (cont.)



Valores de K r para la distribucion Pearson Tipo III (asimetria negativa)



Periodo de retorno en aoos 2 Coeficiente de asimetria CsoCw 3.0 2.9 2.8 2.7 2.6 2.5 2.4 2.3 2.2 2.1 2.0 1.9 1.8 1.7 1.6 1.5 1.4 1.3 1.2 1.1 1.0 0.9 0.8 0.7 0.6 0.5 0.4 0.3 0.2 0.1 0.0



5



Periodo de retorno en aoQS



lO



25 50 100 Probabilidad de excedencia



200



0.50



0.20



0.10



0.04



0.02



0.01



0.005



-0.396 -0.390 -0.384 -0.376 -0.368 -0.360 -0.351 -0.341 -0.330 -0.319 -0.307 -0.294 -0.282 -0.268 -0.254 -0.240 -0.225 -0.210 -0.195 -0.180 -0.164 -0.148 -0.132 -0.116 -0.099 -0.083 -0.066 -0.050 -0.033 -0.017



0.420 0.440 0.460 0.479 0.499 0.518 0.537 0.555 0.574 0.592 0.609 0.627 0.643 0.660 0.675 0.690 0.705 0.719 0.732 0.745 0.758 0.769 0.780 0.790 0.800 0.808 0.816 0.824 0.830 0.836 0.842



1.180 1.195 1.210 1.224 1.238 1.250 1.262 1.274 1.284 1.294 1.302 1.310 1.318 1.324 1.329 1.333 1.337 1.339 1.340 1.341 1.340 1.339 1.336 1.333 1.328 1.323 1.317 1.309 1.301 1.292 1.282



2.278 2.277 2.275 2.272 2.267 2.262 2.256 2.248 2.240 2.230 2.219 2.207 2.193 2.179 2.163 2.146 2.128 2.108 2.087 2.066 2.043 2.018 1.993 1.967 1.939 1.910 1.880 1.849 1.818 1.785 1. 751



3.152 3.134 3.114 3.093 3.071 3.048 3.023 2.997 2.970 2.942 2.912 2.881 2.848 2.815 2.780 2.743 2.706 2.666 2.626 2.585 2.542 2.498 2.453 2.407 2.359 2.311 2.261 2.211 2.159 2.107 2.054



4.051 4.013 3.973 3.932 3.889 3.845 3.800 3.753 3.705 3.656 3.605 3.553 3.499 3.444 3.388 3.330 3.271 3.211 3.149 3.087 3.022 2.957 2.891 2.824 2.755 2.686 2.615 2.544 2.472 2.400 2.326



4.970 4.909 4.847 4.783 4.718 4.652 4.584 4.515 4.444 4.372 4.298 4.223 4.147 4.069 3.990 3.910 3.828 3.745 3.661 3.575 3.489 3.401 3.312 3.223 3.132 3.041 2.949 2.856 2.763 2.670 2.576
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2 Coeficiente de asimetria 0.50 Cs o C"' 0.017 0.033 0.050 0.066 0.083 0.099 0.116 0.132 0.148 0.164 0.180 0.195 0.210 0.225 0.240 0.254 0.268 0.282 0.294 0.307 0.319 0.330 0.341 0.351 0.360 0.368 0.376 0.384 0.390 0.396



-0.1 -0.2 -0.3 -0.4 -0.5 -0.6 -0.7 -0.8 -0.9 -1.0 -1.1 -1.2 -1.3 -lA



-1.5 -1.6 -1.7 -1.8 -1.9 -2.0 -2.1 -2.2 -2.3 -204 -2.5 -2.6 -2.7 -2.8 -2.9 -3.0



5



lO



25 50 100 Probabilidad de excedenda



200



0.20



0.10



0.04



0.02



0.01



0.005



0.846 0.850 0.853 0.855 0.856 0.857 0.857 0.856 0.854 0.852 0.848 0.844 0.838 0.832 0.825 0.817 0.808 0.799 0.788 0.777 0.765 0.752 0.739 0.725 0.711 0.696 0.681 0.666 0.651 0.636



1.270 1.258 1.245 1.231 1.216 1.200 1.183 1.166 1.147 1.128 1.107 1.086 1.064 1.041 1.018 0.994 0.970 0.945 0.920 0.895 0.869 0.844 0.819 0.795 0.771 0.747 0.724 0.702 0.681 0.666



1.716 1.680 1.643 1.606 1.567 1.528 1.488 1.448 1.407 1.366 1.324 1.282 1.240 1.198 1.157 1.116 1.075 1.035 0.996 0.959 0.923 0.888 0.855 0.823 0.793 0.764 0.738 0.712 0.683 0.666



2.000 1.945 1.890 1.834 1.777 1.720 1.663 1.606 1.549 1.492 1.435 1.379 1.324 1.270 1.217 1.166 1.116 1.069 1.023 0.980 0.939 0.900 0.864 0.830 0.798 0.768 0.740 0.714 0.689 0.666



2.252 2.178 2.104 2.029 1.955 1.880 1.806 1.733 1.660 1.588 1.518 1.449 1.383 1.318 1.256 1.197 1.140 1.087 1.037 0.990 0.946 0.905 0.867 0.832 0.799 0.769 0.740 0.714 0.690 0.667



2.482 2.388 2'.294 2.201 2.108 2.016 1.926 1.837 1.749 1.664 1.581 1.501 1.424 1.351 1.282 1.216 1.155 1.097 1.044 0.995 0.949 0.907 0.869 0.833 0.800 0.769 0.741 0.714 0.690 0.667



Fuente: U. S. Water Resources enunci1 (1981).



Similarmente, dc la tabla ] 2.3.1 K s = 0.842, Ys = 4.2743 + 0.842 x 0.4027 = 4.6134 y = (10)4.6134 = 41,060 cfs. . Distribuci6n log-Pearson Tipo III. Para C.~ = - 0.0696, cl valor de Kso se obtlene mediante interpolacion en la tabla 12.3.1 o utilizando la ecuacion (12.3.10). Por interpolacion con T = 50 anos:



Periodo de retorno



Xs



K50 = 2.054 + (2.00 - 2.054) (-0.0696 - O) = 2.016



Lognorrnal (C s :::: O) Log-Pearson Tipo III (C s



::::



5 aiios



SOao08



41,060



126,300



41,170



121,990



-0.07)



(-0.1 - O)



Luego Yso = Y+ K 50S y = 4.2743 + 2.016 x 0.4027 = 5.0863 y X50 = (10)M863 = 121,990 cfs. Utilizando un calculo similar K s = 0.845, Ys = 4.6146 y X5 = 41,170 efs. Los resultados para 10s caudales maximos anuales estimados son:



Puede observarse que el efecto de incluir el pequefio coeficiente de asimetria negativa en los calculos es el de alterar levemente el caudal estimado, y ese efecto es mas pronunciado en T = 50 afios que en T = 5 afios. Otro aspecto de los resultados es que el es-
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timativo para 50 aiios de periodo de retomo es alrededor de tres veces mas grande que el estimativo para 5 aiios de periodo de retorno; para este ejempl0, el incremento en 10s caudales de creciente estimados es menor que el incremento proporcional en el periodo de retorno.



Las dos ecuaciones anteriores representan los lfmites dentro de los cuales deberfan localizarse las posiciones de graficaci6n apropiadas. Un término medio entre estas dos ecuaciones es P(X;:::: x m )



12.4 GRAFICAS DE PROBABILIDAD Como una verificaci6n de que la distribuci6n de probabilidad se ajusta a un conjunto de datos hidrol6gicos, éstos pueden graficarse en un papel de probabilidad disefiado especialmente o utilizando una escala de graficaci6n que linealice la funci6n de distribuci6n. Luego, los datos graficados se ajustan por medio de una 1fnea recta con prop6sitos de interpolaci6n y extrapolaci6n.



=



La probabilidad acumulada de una distribuci6n teorica puede representarse graficamente en un papel de probabilidad diseiiado para la distribucion. En uno de estos papeles las. ordenadas usualmente representan el valor de x en una eierta escala y las abscisas representan la probabilidad P (X 2: x) o P (X < x), el periodo de retorno T o la variable reducida yr. Las escalas para las ordenadas y las abscisas esbin diseiiadas de tal manera que se espera que los datos que van a ser ajustados aparezcan cercanos a una lfnea recta. El proposito del uso del papel de probabilidad es el de linealizar la relacion de probabilidad de tal manera que los datos graficados puedan ser facilmente utilizados para interpolaci6n, extrapolaci6n o con prop6sitos de comparaci6n. En el caso de la extrapolaci6n, sin embargo, el efecto de varios errores se aumenta frecuentemente; por consiguiente, los hidrologos deben alertarse contra tal practica si no se tiene en cuenta algun tipo de consideraci6n contra este efecto.



Posiciones de graficaci6n Una posicion de graficaci6n se refiere al valor de la probabilidad asignada a cada uno de 10s datos que van a graficarse. Se han propuesto numerosos métodospara la determinaci6n de las posiciones de graficacion, la mayorfa de los cuales son empfricoso Si n es el numero totai de los valores que van a ser graficados y m es la posici6n de un valor en una lista ordenada por magnitud descendente, la probabilidad de excedencia del m-ésimo valor mayor, X m , es, para un n grande, m P(X;:::: x m ) = n



(12.4.1)



Sin embargo, esta f6rmula simple (conocida como la f6rmula de California) produce una probabilidad del ciento por eiento para m = n, que puede ser dificil de graficar en una escala de probabilidad. Como un ajuste, la anterior ecuaci6n puede modificarse a



m-l n



P(X;::::xm ) = - -



(12.4.2)



Aun cuando esta ecuaci6n no produce una probabilidad del ciento por ciento, sf produce una probabilidad de cero (para m =1), lo cual también puede ser diffcil de graficar en un papel de probabilidad.



n



(12.4.3)



la cual fue propuesta por primera vez por Hazen (1930). Otra ecuaci6n intermedia (conocida como la de Chegodayev) ampliamente utilizada en Rusia y 10s pafses de Europa OrientaI es P(X;:::: x m )



Papel de probabilidad



m - 0.5



=



m -0.3 04 n + .



(12.4.4)



La ecuaci6n de Weibull es un término medio con una mejor justificaci6n estadfstica. Si 10s n valores estan uniformemente distribuidos entre el O y el 100% de probabilidad, entonces deben existir n + 1 intervalos, n - ] entre 10s puntos de los datos y 2 en 10s extremos. Este sistema simple de graficaci6n se expresa mediante la ecuaci6n de Weibull: P(X;:::: x m ) =



m n



+ l



(12.4.5)



indicando un periodo de retorno un aiio mayor que el periodo de retorno del registro del valor maximo. En la practica, para una serie de duraci6n completa (empleando toda la informacion, no solamente los valoresextremos seleccionados), se utiliza la ecuaci6n (12.4.1), con n refiriéndose al numero total de los ftems en la informaci6n en lugar de al numero de afios. Para series anuales maximas, la ecuaci6n (12.4.5), la cual es equivalente a la siguiente ecuaci6n para periodo de retorno, fue adoptada como el método estandar de posici6n de graficacion por el V.S. Water Resources Council (1981):



T=n+l m



(12.4.6)



donde n se refiere al numero de aiios en el registro. La mayor parte de las f6rmulas de posici6n de graficaci6n estan representadas en la siguiente forma: P(X 2: x m )



=



m-b n



+



l - 2b



(12.4.7)



donde h es un parametro. Por ejemplo, b = 0.5 para la formula de Hazen, b = 0.3 para la formula de Chegodayev, y b = O para la de Weibull. También, para algunos otros ejemplos b = 3/8 para la formula de Blom, 113 para la de Tukey y 0.44 para la de Ori ngorten (véase Chow, 1964). Cunnane (1978) estudi6 10s diferentes métodos disponibles paralas posiciones de graficacion utilizando criterios de varianza minima y no sesgo. Un método de graficacion no sesgado es aquel que, si se utiliza para la graficaci6n de un numero grande de muestras de igual tamaiio, resultarci en que el promedio de los puntos gra-
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ficados para cada valor de m cae en la lfnea de distribuci6n teorica." Un método de graficacion con varianza mInima es aque1 que minimiza la varianza de 10s puntos graficados alrededor de la linea teorica. Cunnane concluyo que la ecuaci6n de graficaci6n de Weibull es sesgada y grafica los valores maximos de una muestra con periodos de retorno demasiado pequeiios. Para datos normalmente distribuidos, él encontro que la posici6n de graficacion (b 3/8) de Blom (1958) esta bastante cercana a ser no sesgada, mientras que para datos distribuidos de acuerdo con la distribucion de Valor Extremo Tipo I, la formula de Gringorten (b = 0.44) (1963) es la mejor. Para la distribuci6n log-Pearson Tipo III el valor optimo de b depende del valor del coeficiente de asimetria, siendo mayor que 3/8 cuando los datos tienen asimetria positiva y menor que 3/8 cuando 10s datos tienen asimetrfa negativa. Las mismas posiciones de graficaci6n pueden aplicarse a los logaritmos de 10s datos, cuando se utiliza la distribucion lognormal, por ejemplo. Una vez que la serie de datos ha sido identificada y ordenada y las posiciones de graficaci6n calculadas, puede elaborarse una grafica de magnitud (x) vs. probabilidad [(P (X > x), P(X < x), o T)] para ajustar graficamente una distribuci6n. Alternativamente, puede hacerse un ajuste analitico utilizando el método de los momentos y la lfnea ajustada resultante puede compararse con la informaci6n de la muestra.



Soluci6n. Primero 105 datos se ordenan del mayor caudal (m = l) al menor (m = n = 44), tal como se mucstra en las columnas 1 y 2 de la tabla 12.4.1 . Se utiliza la ceuaci6n de graficaei6n de Blom, dcbido a que 10s 10garitmos de los datos se estan ajustando a una distribuci6n nonnal. Laecuaci6n de Blom utiliza b = 3/8 en laecuaci6n (12.4.7). Por ejemplo, para m = 1, la probabilidad de excedencia P(Q 2:: 179,000 cfs) = (m - 3/8)/(n + I - 6/8) = (I - 3/8)/(44 + 1/4) = 0.014, tal como se muestra en la columna 3 de la tabla 12.4.1. El valor eorrespondiente de la variable normai estandar z se determina utilizando p = 0.014 en las ecuaciones (12.3.6) y (12.3.7) en la forma mostrada en ei ejemplo 12.3.1; cl resultado, z = 2.194, se lista en la columna 4 de la tabla. La magnitud dc evento con la misma probabilidad dc cxccdencia cn la distribuci6n lognormal ajustada sc cncucntra al utilizar cl método del factorde frecucneiacon y = 4.2743, S\, = 0.40.27 YK T = Z = 2.194; el resultado es 10gQ = 4.2743 + 2.194 x 0.4027 = 5.158 (c·olumna5). Estevalorse compara con log Q para la observaci6n, es decir, log (179,000) = 5.253, tal como se muestra cn la eolumna 6. Las observaciones cstan graficadas junto con la eurva ajustada en la figura 12.4. l, cn la eual el valor de la variable normal estandar se utiliza como el eje hOflzontal para linealizar la grafica; esto es equivalente a utilizar un papel de graficaci6n de probabilidad normai. La grafica muestra que la linea ajustada es consistente con las observacioncs, aun para la mayor con un valor de 179,000 efs, el eual apareee bastante diferente al resto de los datos en la figura 12. I . 1.
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Ejemplo 12.4.1 Desarrolle un amilisis de graficaci6n de probabilidad para los caudales maximos anuales del do Guadalupe cerca de Victoria, Texas, dados en la tabla 12.1.1. Compare los datos graficados con la distribuci6n lognormal ajustada a ellos en el ejempIo 12.3.3.



l'



Periodo de retorno T (afios) 2



10



100



500



Probabilidad de excedencia (1m 0.998 0.99



TABLA 12.4.1



0.9



0.7



0.5



0.3



0.1



0.01 0.002



Graficaci6n de probabilidades utilizando la distribuci6n normal y la f6rmula de Blom para los caudales maximos anuales en el rio Guadalupe cerca de Victoria, Texas (ejemplo 12.4.1) 100,000



Columna:



l Caudal Q



(cfs)



Rango



3 Probabiiidad de excedencia



m



!1!.=.-JL8.



2



n



179,000 70,000 58,500 58,300 58,000



1 2 3 4 5



+ 1/4



0.014 0.037 0.059 0.082 0.105



4 Variable normal estandar



.z 2.194 1.790 1.561 1.393 1.256



5 6 Log Qde la LogQ distribuci6n de los datos log normal 5.158 4.995 4.903 4.835 4.780



5.253 4.845 4.767 4.766 4.763



...-..



~



Cii -o ::l



ctI



u



10,000



1,000



+---~---'--------r----'-------r--_



-3



-2



o



-I



2



Variable nonnal estandar z Il



0.002 0.01



5,720 4,950 4,940 4,100 1,730



40 41 42 43 44



0.895 0.918 0.941 0.963 0.986



-1.256 -1.393 -1.561 -1.790 -2.194



3.768 3.714 3.646 3.553 3.391



3.757 3.695 3.694 3.613 3.238



l'



0.1
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0.5



0.7



0.9



0.99 0.998



Probabilidad acumulada



FIGURA 12.4.1 Caudal maximo anual para el rfo Guadalupe cerca de Victoria, Texas, graficado utilizando la f6rmula de Blom en una escala probabilistica para la distribuci6n lognormal.
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ANÀLISIS DE FRECVENCIA



12.5 MÉTODO DEL WATER RESOURCES COUNCIL El V.S. Water Resources Council* recomendo que la distribucion log-Pearson Tipo III fuera utilizada como una distribucion base para estudios de frecuencia de caudales de crecientes (V.S. Water Resources Council, 1967, 1976, 1977 Y 1981; Benson, 1968). Esta decisi6n fue un intento para promover un método de determinaci6n de frecuencias de caudales de crecientes consistente y uniforme para ser usado en toda la planificaci6n federaI que involucre recursos hfdricos y de tierra relacionados. Sin embargo, la escogencia de la distribuci6n log-Pearson Tipo III es subjetiva en alguna forma, en el sentido de que existen varios criterios que pueden emplearse para seleceionar la mejor distribuci6n, y ninguna distribuei6n de probabilidad es la mejor bajo todos los criterios.



Determinacién del coeficiente de asimetria El coeficiente de asimetrfa utilizado en el ajuste de la distribueion log-Pearson Tipo III es muy sensible al tamaiio de la muestra y, en particular, es diffcil de estimar en forma aeertada utilizando muestras pequeiias. Debido a esto, el Water Resources Couneil reeomend6 la utilizaci6n de un estimativo generalizado para el eoeficiente de asimetrfa, CIV' basado en la eeuaei6n CII' = WC s



+



(l - W)C m



(12.5. I)



donde W es un faetar de ponderacion, C s es el coeficiente de asimetrfa caIculado utilizando la informaei6n de la muestra y Cm es una asimetrfa de mapa, la eual es lefda en un· mapa tal como el que se muestra en la figura 12.5.1. El factor de ponderacion W se caIcula de tal manera que se minimice la varianza de Ca, como se expIica a continuacion. Se supone que los estimativos de los coeficientes de asimetrfa de muestra y de asimetrfa de mapa en la ecuacion (12.5. I) son independientes con la misma media y diferentes varianzas, V(Cs) y V(Cm ). La varianza de la asimetrfa ponderada, V(C w ), puede expresarse como (12.5.2) El valor de W que minimiza la varianza C w puede determinarse diferenciando (12.5.2) con respecto a W y resolviendo d[V(Cw)]ldW = O para W con el fin de obtener



W=



(12.5.3)



La segunda derivada d 2 V(C ) -'---,.-\:.:..:.." = 2[V(C.)



dWZ



' .• +



V(C )] m



(12.5.4)



* El V.S. Water Resources Counci! fue abolido en 1981. El trabajo de esta agencia en las pautas para determinar las frccuencias de f1ujos de crecienles fue asumido por ellnteragency Advisory Commitee on Water Data, V.S. Geological Survey, Reston, Virginia.



o-l-:~~--+----t-~



ryC-::::nr..~-----+---';!-.,~+----~
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es mayor que cero, confirmando que el peso dado por (12.5.3) minimiza la varianza de laasimetria, V(C".). La determinacion de W utilizando la ecuacion (12.5.3) requiere el conocimiento de V(C m) y V(Cr). V(C m) se estima del mapa del coeficiente de asimetrfa para los Estados Unidos como 0.3025. Alternativamente, V(C m ) puede deducirse de un estudio de regresion que relacione la asimetria con las caracteristicas fisiognificas y meteorol6gicas de las cuencas (Tung y Mays, 1981). Sustituyendo la ecuacion (12.5.3) en la ecuaci6n (12.5.1), la asimetria ponderada C", puede escribirse como



=



'C w



V(Cm)C s + V(Cs)C m V(C m )



+



(12.5.5)



V(C s )



La varianza de la asimetrfa por estaci6n Cr para las variables aleatorias logPearson Tipo III pueden obtenerse de los resultados de los experimentos Monte Carlo hechos por Wallis, Matalas & Slack (1974). Ellos demostraron que V(C s ) de la asimetrfa logarftmica de estacion es una funcion de la longitud del registro y de la asimetrfa de la poblacion. Para usarse en el calculo de CII" esta funcion puede aproximarse, con suficiente exactitud, como



V(C s) = 10A-B



]oglO(nlIO)



(12.5.6)



donde



o



o
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TABLA 12.5.1



Calculo de las estadisticas para los logaritmos de los caudales maximos anuales de la quebrada Walnut (ejemplo 12.5.1) Columna: Ano



2 Candal x (cfs)



1967 1968 1969 1970 1971 1972 1973 1974 1975 1976 1977 1978 1979 1980 1981 1982



303 5,640 1,050 6,020 3.740 4,580 5,140 10,560 12,840 5,140 2,520 1,730 12,400 3,400 14,300 9,540



2.4814 3.7513 3.0212 3.7796 3.5729 3.6609 3.7110 4.0237 4.1086 3.7110 3.4014 3.2380 4.0934 3.5315 4.1553 3.9795



1.3395 0.0127 0.3814 0.0198 0.0043 0.0005 0.0052 0.1481 0.2207 0.0052 0.0564 0.1606 0.2067 0.0115 0.2668 0.1161



-1.5502 0.0014 -0.2356 0.0028 -0.0003 0.0000 0.0004 0.0570 0.1037 0.0004 -0.0134 -0.0644 0.0940 -0.0012 0.1378 0.0396



58.2206 3.6388



2.9555



-1.4280



Y=



Tetal



A= - 0.33 + O.oslcsl



si



Icsl ~ 0.90



(l2.5.7a)



A= - 0.52 + 0.3olc s j



si



Icsl



>



0.90



(l2.5.7b)



B=



0.94 - 0.261 C si



si



jCsl ~ 1.50



(12.5.7c)



B=



0.55



si



Icsl



>



(l2.5.7d)



1.50



n



=



16



3 y



=



log x



4



5



(y _ ])2



(y _ ])3



Utilizando la columna 4 de la tabla, la desviaci6n esté'indar es



Sy = (n



~ l ::i>'j -\-)0)'· L2 1=1



en las cuales IC.. . I es el valor absoluto de la simetrfa de estaci6n (utilizada como un estimativo de la asimetria de poblaci6n) y n es la longitud del registro en anos.



l



. 1/2



= (152.9555) Ejemplo 12.5.1 Determine la curva de frecuencia que contiene las magnitudes de crecientes estimadas con periodos de retorno de 2, 5, lO, 25, 50 Y 100 afios utilizando el método del Water Resources Council para la informaci6n de la quebrada Walnut en Martin Luther King Boulevard, Austin, Texas, tal como se registra en la tabla 12.5.1.



Soluci6n. Los datos mostrados en las columnas l y 2 de la tabla 12.5.1 cubren n ::: 16 afios, desde 1967 a 1982. Paso l. Transforme la informaci6n de muestra, Xi, a sus valores logarftmicos, Yi; es decir. sea Yi ::: log Xj para i ::: l,... , n, tal como se muestra en la columna 3 de la tabla. Paso 2. Calcule las estadisticas de la muestra. La media de los valores logaritmicos transformados es



L l1



_



Y



l



= -n



58.22 16



y. = - - = I·



3 .639



=0.4439 Utilizando la columna 5 dc la tabla, el coeficiente de asimetrfa es n



nL(y; """' - y) -3 Cs



16



;=1



= -----(n - 1)(n - 2)s~



15



X



(-1.4280) = -1.244 14 X (0.4439)3



X



Paso 3. Calcule la asimetrfa ponderada. La asimetrfa del mapa es -0.3, con base en la figura 12.5.1, en Austin, Texas. La varianza de la asimetrfa de estaci6n puede calcularse utilizando la ecuaci6n (12.5.6) en la siguiente forma. De la ecuaci6n (l2.5.7b) con IC"I > 0.90



;=1



A = -0.52



+ 0.301- 1.2441



=



-0.147
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De (l2.5.7c) con IC,1 < 1.50



y Qr = (10)4.460 = 28,900 cfs,tal como se muestra en las columnas 3 y 4 de la tabla. Tam-



B = 0.94 ~ 0.261- 1.2441 = 0.617 Luego, utilizando (12.5.6) V(C s)



= (lO) -O.I47~O.617 log(l6/1O) = 0.533



La varianza de la asirnetrfa generalizada es V(C m ) = 0.303. El peso que debe aplicarse a C$ es W = V(Cnr)/[V(C nr ) + V(C.,)] = 0.303/(0.303 + 0.533) = 0.362, y el peso complementario que debe aplicarse a Cm es 1 - W = l - 0.362 = 0.638. Entonces, de (12.5.1) C w = WC s



+



(l



~



W)C m



=0.362 x (-1.244)



+ 0.638 x



Pruebas de datos dudosos



Paso 4. Calcule las coordenadas de la curva de frecuencia. Los factores de frecuencia log-Pcarson Tipo III K T para los valores de coeficiente de asirnetrfa de - 0.6 y - 0.7 se encuentran en la tabla 12.3.1. Los valores para C". = -0.64 se encuentran por interpolaci6n lineal tal como se hizo en el ejempl0 12.3.3, con Ios resultados presentados en la colurnna 2 de la tabla 12.5.2. El valor correspondiente de YT se encuentra utilizando la ecuaci6n (12.3.4) y se torna su antilogaritmo para determinar la magnitud de la creciente estimada. Por ejemplo, para T = 100 aiios, K T = 1.850 Y



T ABLA 12.5.2



Resultados del analisis de frecuencia utilizando el método del Water Resources Council (ejemplos 12.5.1 y 12.5.2) 1 Periodo de retorno T



2 Factor de frecuencia Kr



4 Estimativos de crecientes QT (cfs)



3



log Qr



(aoos)



2 5 10 25 50 100



0.106 0.857 1.193 1.512 1.697 1.850



4,900 10,500 14,700 20,400 24,700



3.686 4.019 4.169 4.310 4.392 4.460



28~900



Los valores en la columna 4 son 10s calculados sin ajustes por datos dudosos y los de la columna 5 105 'Calculados después del ajuste por datos dudosos.



I



Yr=Y + Krsy = 3.639 =4.460



bién se muestran estimativos de crecientes calculados en forma similar para los otros periodos de retomo req ueridos. Tal como se mostr6 en el ejemplo (12.3.3), ei incremento en la magnitud de la creciente es menos que directamente proporcional al incremento en el periodo de retomo. Por ejemplo, un incremento en el periodo de retorno de lO a 100 aiios aproximadamente duplica la magnitud de la creciente estimada en la tabla. Tal como se estableci6 previamente, las magnitudes de crecientes estimadas utilizando la distribuci6n log-Pearson Tipo III san muy sensibles al valor del coeficiente de asimetrfa. Las magnitudes de crecientes para periodos de retorno mayores (50 y 100 aiios) son dificiles de estimar en forma confiable utilizando s610 16 aiios de informaci6n.



(~0.3)



= -0.64



Columna:
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+ 1.850



X



0.4439



5



QT (cfs)



5,500 10,000 13,200 17,600 20,900 24,200



El método del Water Resources Council recomienda la realizaci6n de ajustes de datos dudosos. Los datos dudosos (outliers) son puntos de la informaci6n que se alejan significativamente de la tendencia de la infonnaci6n restante. La retenci6n o eliminaci6n de estos datos puede afectar significativamente la magnitud de los panimetros estadfsticos calculados para la informaci6n, especialmente en muestras pequefias. Los procedimientos para tratar los datos dudosos requieren un criterio que involucra consideraciones matematicas e hidrol6gicas. De acuerdo con el Water Resources Council (1981), si la asimetria de estaci6n es mayor que +0.4, se consideran primero las pruebas para detectar datos dudosos altos; si la asimetria de estaci6n es menor que -0.4, primero se consideran pruebas para detectar datos dudosos bajos. Cuando la asimetria de la estaci6n esta entre ±0.4, deben aplicarse pruebas para detectar datos dudosos altos y bajos antes de eliminar cualquier dato dudoso del conjunto de datos. La siguiente ecuaci6n de frecuencia puede utilizarse para detectar datos dudosos altos:



(12.5.8) donde YH es el umbral de dato 'dudoso alto en unidades logaritmicas y K n es tal como se da en la tabla 12.5.3 para un tamano de muestra n. Los valores de K n dados en la tabla 12.5.3 se usan en pruebas de un lado para detectar datos dudosos en el niveI 10% de significancia en informaci6n normalmente distribuida. Si los logaritmos de los valores en una muestra son mayores que YH en la anterior ecuaci6n, entonces se consideran como datos dudosos altos. Picos de creciente considerados como datos dudosos alt08 deben compararse con la informacion hist6rica y de crecientes en sitios cercanos. La informacion hist6rica de crecientes contiene informaci6n de eventos inusualmente extremos, fuera del registro sistematico. De acuerdo con el Water Resources Council (1981), si existe informaci6n disponible que indica que un dato dudoso alto es el maximo sobre un periodo extendido, el dato dudoso es tratado como informaci6n hist6rica de crecientes y es excluido del aml.lisis. Si no hay disponibilidad de informaci6n hist6rica util para comparar con los datos dudosos altos, entonces éstos deben ser retenidos como parte del registro sistematico. Una ecuaci6n similar puede utilizarse para detectar los datos dudosos bajos:



(12.5.9)
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TABLA 12.5.3



Valores K n para la prueba de datos dudosos Tamaiio muestra n



Kn



Tamaiio de muestra n Kn



lO



2.036 2.088 2.134 2.175 2.213 2.247 2.279 2.309 2.335 2.361 2.385 2.408 2.429 2.448



24 25 26 27 28 29 30 31 32 33 34 35 36 37



de



Il 12 13 14 15 16 17 18 19 20 21 22 23



2.467 2.486 2.502 2.519 2.534 2.549 2.563 2.577 2.591 2.604 2.616 2.628 2.639 2.650



Tamaiio



Tamaiio



de



de



muestra n



Kn



muestra n K'l



38 39 40 41 42 43 44 45 46 47 48 49 50 55



2.661 2.671 2.682 2.692 2.700 2.710 2.719 2.727 2.736 2.744 2.753 2.760 2.768 2.804



60 65 70 75 80 85 90 95 100 110 120 130 140



2.837 2.866 2.893 2.917 2.940 2.961 2.981 3.000 3.017 3.049 3.078 3.104 3.129



Fllente: U. S. Water Resources Council. 1981. Esta tabla contiene valores de K" de un lado con un niveI de significancia del 10% para la distribucion nonna\.



donde YL es el umbral de datos dudosos bajos en unidades logaritmieas. Los pieos de ereeientes eonsiderados como datos dudosos bajos se eliminan del registro y puede aplicarse un ajuste de probabilidad eondieional deserito por el Water Resourees Couneil (1981). Ejemplo 12.5.2 Utilizando la informaci6n para el ejemplo de la quebrada Walnut (tabla 12.5.1), determine si existe cualquier dato dudoso alto o bajo en la muestra. Si este es el
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El flujo pico de 1967 con 303 cfs es menor que QL por lo cual se considera como un dato dudoso bajo. Paso 3. El dato dudoso bajo es eliminarlo de la muestra y se repite el analisis de frecuencia utilizando el mismo procedimiento que en el ejemplo 12.5.1. Las estadisticas para los logaritmos del nuevo conjunto de datos, ah ora reducido a 15 valores, son y = 3.716, Sl' = 0.3302 Y C.~ = - 0.545. Puede verse que la omisi6n del valor en 303 cfs ha alterado SIgnificativamente el valor de asimetria calculado (del valor de -1.24 encontrado en el ejemplo 12.5.1). La asimctrfa por mapa permanece igual a -0.3 para Austin, Texas, y la asimetrfa ponderada revisada es C", = -0.41. Los valores de K T se interpolan en la tabla 12.3.1 para los pcriodos de retorno requeridos, y los estimativos del f1ujo de creciente corrcspondiente se calculan como Q I T, tal como se muestra cn la columna 5 de la tabla 12.5.2. Comparando estos valores con aquellos dados en la co1umna 4 para el conjunto completo de datos, puede verse que el efecto de eliminar 10s datos dudosos bajos en este ejemplo es disminuir los estimativos de creciente para largos periodos de retorno.



Programa de computador HECWRC El programa de computador HECWRC (V.S. Army Corps of Engineers, 1982) Beva a cabo el analisis de freeuencia de flujos de creciente para series de erecientes maximas anuales de acuerdo con V.S. Water Resourees Couneil Bulletin 17B (1981). Este programa se encuentra disponible en el V.S. Army Corps of Engineers Hydrologic Engineering Center en Davis, California, en versiones para eomputadores grandes y microcomputadores.



12.6 ANALI515 DE CONFIABILIDAD La eonfiabilidad de los resultados de un analisis de frecueneia depende de qué tan bien se apliea el modelo probabilistieo supuesto a un eonjunto de datos hidrol6gieos dado.



caso, ornltalo del conjunto de datos y vuelva a calcular la curva dc frecuencia de crecientes.



Limites de confianza Soluci6n. Paso 1. Determine el valor del umbral para datos dudosos altos. De la taola 12.5.3, K" = 2.279 para Il = 16 datos. De la ecuaci6n (12.5.8) utilizando y y Sy del ejemplo 12.5.1, YH = y + Klls y



= 3.639 + 2.279(0.4439) = 4.651



Los estimativos estadistieos usualmente se presentan con un rango, o intervaio de confianza, dentro del eual razonablemente puede esperarse gue eaiga el valor eorreeto. El tamafio del intervalo de confianza depende del nivei de confianza fi. Los valores extrernos superior e inferior del intervalo de confianza se conoeen como 10s lfmites de confianza (véase la figura 12.6.1). A cada niveI de eonfianza f3 eorresponde un nivei de significancia il', dado por



Entonces



QH = (10)4-651



= 44, 735



cfs



El mayor valor registrado (14,300 cfs en la tabla 12.5. l) no excede el valor del umbral, luego no existen datos dudosos a110s en esta muestra. Paso 2. Detcrmine el valor del umbral para datos dudosos bajos. El mismo valor de K n es utilizado:



= Y- Knsy = 3.639 - 2.279(0.4439) = 2.627 QL = (10)2.627 = 424 efs YL



a=



1-{3 2



(12.6.1)



Por ejemplo, si f3 = 90%, entonces ex = (l - 0.9)/2 = 0.05, o 5%. Para estimar la magnitud del evento eon un periodo de retorno T, el limite superior Lr.a y ellfrnite inferiorU T,a pueden espeeificarse ajustando la eeuaei6n del factor de frecuencia:



(12.6.2)
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logarftmica, la desviaci6n estandar y el coeficiente de asimetrfa son 3.639, 0.4439 Y -0.64, respectivamente, para 10s 16 anos de informacion.



= 0.05 y la variable normal estandar requerida Za tiene una probabilidad de excedencia de 0.05 o una probabilidad acumulada de 0.95. De la tabla 11.2.1, el valor requerido es 2(1 = 1.645. El factor de frecuencia K r para T = 100 anos se calculo en el ejemplo 12.5.1 como K IOO = 1.850. Por tanto utilizando Ias ecuaciones (12.6.4) a (12.6.7) Solucion. Para f3 = 0.9, a



Limite superior UT,a



xr



Umite inferior



L T •a



=I-



ProbabiIidad ~



2 ex



Curvas de controI



a=



Curva de frecuencia



l -



~



= l -



2(n - l) 2 Za



(1. 645)2 - O 9098 2(16 - I) - .



(1 645)2



b=K~ - -;; = (1.850)2 - -'-16- = 3.253 FIGURA 12.6.1 Definici6n de los llrnites de confianza.



Periodo de retorno T



KT+~



KU 100.0.05



y



Y + SyK~,a.



LT,a. =



KT + ,a.



a



KT K!:;,a.



-



JK~ -



_



=



KT



-



JK2 -ab T



------



a



2(n - l)



UlOO.O.05



(12.6.4)



L 1OQ,o.05



y



X



3.253] 1/2



=



Y + syKfOQ,o.05 X



2.781



= 4.874 = y + SyK700,O.05 3.639 + 0.4439 x 1.286



= 4.210



(12.6.5)



(12.6.6)



3.253] 112



1.286



=



Z2 a.__



1.850 - [(1.850)2 - 0.9098 0.9098



= 3.639 + 0.4439



en las cuales



X



Los limites de confianza se calculan utilizando las ecuaciones (12.6.2) y (12.6.3):



ab



= ------a



a= l



L



K100.0.05 -



JK~-ab



K~ = - - - - - - -



1.850 + [(1.850)2 - 0.9098 0.9098



=2.781



(12.6.3)



donde K ~,o. y K ~.a son los factores de los lfmites de confianza superior e inferior, los cuales pueden determinarse para unos datos distribuidos normalmente utilizando la distribuci6n no centraI t (Kendall y Stuart, 1967). Los mismos factores se utilizan para construir 1fmites de confianza aproximados para la distribuci6n Pearson Tipo III. Valores aproximados para estos factores se encuentran utilizando las siguientes ecuaciones (NatreIla, 1963; o.S. Water Resources eouncil, 1981):



a



Los caudales correspondientes a 105 lfrnites superior e inferior son (10)4.874 = 74,820 efs y (10)4.210 = 16,200 cfs, respectivamente, comparados con una magnitud de evento estimada de 28,900 cfs tal como se muestra en la tabla 12.5.2. El intervalo de confianza es en este caso, bastante amplio debido a que el tamaiio de la muestra es pequeiio. A mcdi: da que el tamaiio de la muestra aumenta, el ancho del intervalo de confianza alrededor de la magnitud de creciente estimada seni menor.



Z2



b=K~ - ~ n



La cantidad



I



ZOo



(12.6.7)



es la variable normal estandar con una probabilidad de excedencia a.



Ejemplo 12.6.1 Determine 10s lfmites de confianza del 90% para el caudal de 100 alios en la quebrada Walnut, utilizando 108 datos presentados en ~l ejemplo 12.5.1. La media



Error estendar El error estimdar de un estimativo Se es una medida de la desviaci6n esHindar de las magnitudes de eventos calculadas mediante muestras con respecto a la magnitud verdadera del evento. Lasecuaciones para el calculo del error estandar de estimativos para las distribuciones normales y de Valor Extremo Tipo I son (Kite, 1977): Normal
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(12.6.8) VaIor Extremo Tipo I Se =



1 [ ~(1



+



1.1396KT



+



.] 112 1.1000K}l S



(12.6.9)



rada para eventos de creciente en cuaIquier afio puede estimarse, para eventos con periodo de retorno nominaI T, utilizando las siguientes ecuaciones, las cuales estan deducidas para la distribuci6n normaI y se aplican en forma aproximada a la distribuci6n Pearson Tipo III (Beard, 1960; Hardison y Jennings, 1972). Para una muestra de tamafio n la probabilidad esperada para la distribuci6n normal se expresa como



donde s es la desviaci6n estandar de la muestra originaI de tamafio n. Los errores estandar pueden utilizarse para construir llmites de confianza en una forma similar a la mostrada en el ejempio 12.6.1, excepto que en este caso Ios limites de confianza para niveIes de significancia a estan definidos como XT" ± SeZa' Ejemplo 12.6.2 Investigue el error estandar de un estimativo y Ios limites de confianza del 90% para el periodo de retorno de 5 afios y la lluvia de lO minutos de duraci6n en Chicago~ Illinois. Del ejemplo l 2.3.2~ la profundidad de 5 afios estimada es X t = 0.78 pulg~ también s = 0.177 pulg, K T = 0.719 y n = 35.



E(P.)



=



+.-1



>



Z(n :



1



r]



(12.6.10)



donde z es la variable normal estandar para la probabilidad de excedencia esperada y (11_1 es la estadistica t de student con n - l grados de Iibertad. Los calculos pueden lIevarse a cabo utilizando Ias tabIas apropiadas para (11_1 y z. Estos calculos también pueden realizarse utilizando las siguientes ecuaciones (V.S. Water Resources CounciI, 1981; V.S. Army Corps of Engineers, 1972).



Soluci6n. Para la distribuci6n de Valor Extremo Tipo I cl error estandar se calcula utilizando la ccuaci6n (12.6.9)



1



Se



= [ ~(1 + 1. 1396Kr + 1.1000K~)



T (anos)



Probabilidad de excedencia



Probabilidad esperada E(P n)



1000



0.001



0.001 (l.O + 280 )



(l2.6.11a)



100



0.01



0.01(1.0+~) . nl. 16



(l2.6.1Ib)



20



0.05



0.05(1.0+ _6_)



(12.6.11c)



lO



0.10



0.1O(1.0+ _3_)



(12.6.11d)



3.33



0.30



0.30(1.0+ 0.46 )



(l2.6.11e)



]112 S



{l }



= 35 [I + 1.1396 X 0.719 + 1.1000 X (0.719)21



1/2



X



n 1.55



0.177



= 0.046 pulg Los Iimitcs de confianza del 90%, con Za = 1.645 para ex = 0.05 son Xr ± SeZa = 0.78 ± 0.046 x ] ~645 = 0.7~ ~ 0.86 pulg: Luego la cstimaci6n para la lluvia con periodo de retorno de 5 anos y duraclOn de ]O mmutos cn Chicago es 0.78 pulg con lfmites de confianza dcI 90% de [0.7"O~ 0.861 pulg.



n 1.04



n 1.04



Probabilidad esperada La probabilidad esperada se define como el promedio de las probabilidades de excedencia verdaderas para todos los estimativos de magnitud que pueden hacerse sobre muestras sucesivas de un tamafio especificado. para una frecuencia de crecientes especificada (Beard, 1960; V.S. Water Resources Council, 1981). El estimativo d€ magnitud de creciente calculado para una muestra es aproximadamente igual a la mediana de todos los estimativos posibles; es decir, existe una posibilidad aproximadamente igual de que la magnitud verdadera sea mayor o menor que la magnitud estimada. Debido a que la distribuci6n de probabilidad del estimativo tiene asimetrta positiva, el promedio de Ias magnitudes calculadas de muchas muestras es mayor que la mediana. Esta asimetria aparece debido a que la magnitud de creciente tiene a cero como lImite inferior pero no tiene Hmite superior. La consecuencia de la discrepancia entre la mediana y la creciente promedio estimada es que, si sobre una regi6n se hace un numero grande de estimativos de magnitud de crecientes, en promedio ocurriran mas crecientes con periodo de retorno de 100 afios que lo esperado (Beard, 1978). La probabilidad de ocurrencia espe-



nO. 925



Ejemplo 12.6.3. Deterrnine la probabilidad esperada para el caudal de 100 afios para la quebrada Walnut utilizando la informaci6n dada en el ejemplo 12.5.1 (n = 16).



So/ucion. Para T = 100 afios, se utiliza la ecuaci6n (l2.6.llb) para obtener



E(P,)=O.01(1



+



n7~6)



=O.oI(1 +



(1:)~16)



=0.020



De acuerdo con el ajuste anterior el caudal de 100 afios tiene una probabilidad esperada de 0.02 (no 0.01) o un periodo de retomo de 1/0.02 = 50 afios.
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PROBLEMAS 12.1.1 12.1.2



12.1.3



12.1.4 12.2.1 12.3.1



Estime el periodo de retorno de un caudal maximo anual de 40,000 cfs utilizando 105 datos dados en la tabla 12.1.1. Estime el periodo de retorno para caudales maximos anuales de 10,000, 20,000, 30,000, 40,000 Y SO,OOO cfs para el Tio Guadalupe en Victoria, Texas, utilizando los datos dados en la tabla 12.1.1. Elabore una grafica de caudal de creciente de vs. periodo de retorno utilizando estos resultados. . Calcule la probabilidad de que ocurra una creciente de 100 anos de periodo de retorno en un sitio dado al menos una vez durante los pr6ximos S, lO, 50 Y 100 afios. "Cual es la posibilidad de que no ocurra una creciente de 100 afios de periodo de retorno en ese mismo sitio durante los pr6ximos 100 afios? "Cual es la probabilidad de que ocurra una creciente de cinco afios: a) en el pr6ximo ano; b) al menos una vez durante los proximos cinco afios, y c) al menos una vez durante los pr6ximos SO afios? Calcule la l1uvia de lO minutos de duraci6n con periodos de retorno de 20 y 100 afios en Chicago, utilizando los datos dados en la tabla 12.2.1. Utilice una distribucion de Valor Extremo Tipo I. a) Para la serie de maximos anuales dada a continuacion, determine los caudales pico de 25, 50 Y 100 anos de periodo de retorno utilizando la distribuci6n de Valor Extremo Tipo I.



Ano



l



2



3



4



5



6



7



Caudal Pico (cfs)



4,780



1,520



9,260



17,600



4,300



21,200



12,000



Ano



8



9



lO



Il



12



13



14



Caudal Pico



2,840



2,120



3,170



3,490



3,920



3,310



13,200



Ano



15



16



17



18



19



20



21



Caudal Pico



9,700



3,380



9,540



12,200



20,400



7,960



15,000



Ano



22



23



24



25



26



27



Caudal Pico



3,930



3,840



4,470



16,000



6,540



4,130



Determine el riesgo de que ocurra un caudal que iguale o exceda 25,000 cfs en ese sitio durante Ios pr6ximos 15 afios. c) Determine el periodo de retorno para un caudal de 15,000 cfs. Los caudales maximos tal como se registraron en una estaci6n hidrométrica en un rfo son 105 siguientes: b)



12.3.2



12.3.3



12.3.4 12.3.5



Se1eccione la serie anua1 maxima para este conjunto de datos. Ajustando los datos anuales maximos a una distribuci6n de Valor Extremo Tipo I, determinc los caudales con periodos de retorno de lO, SO Y 100 afios. Seleccione la serie anua1 de excedencia utilizando 10s datos dados en el problema 12.3.2 y calcule 10s valores del caudal con periodos de retorno de 10,50 y 100 afios utilizando la distribuci6n de Valor Extremo Tipo I. Compare 105 valores calculados con 10s obtenidos en el problema 12.3.2. Resuelva el problema 12.3.2 utilizando la distribuci6n lognonnal. Resuelva el problema 12.3.2 utilizando la distribuci6n log-Pearson Tipo III.
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Feeha de oenrrencia



Candal (ers)



1940 junio 23 1941 feb. 13 1941 marzo 20 1941 mayo 31 1941 junio 3 1941 junio 28 1941 sept. 8 1941 oet. 23 1942 junio 3 1942 junio IO 1942 junio Il 1942 sept. 3 1942 dico 27 1943 feb. 20 1943 marzo 15 1943 junio 2 1943 junio 20 1943 ago. 2 1944 feb. 23



908 1,930 3,010 2,670 2,720 2,570 1,930 2,270 1,770 1,770 1,970 1,570 3,850 2,650 2,450 1,290 1,200 1,200 1,490



Feeha de oenrrencia



Candal (ers)



1944 feb. 26 1944 marzo ]3 1945 mayo 14 1946 enero 5 1946 enero9 1946 marzo 5 1947 marzo 13 1948 feb. 28 1948 marzo 15 1948 marzo 19 1949 enero 4 1949 enero 15 1949 feb. 13 1949 feb. 18 1949 feb. 24 1950 enero 25 1950 marzo 5 1950 junio 2



1,610 4,160 770 5,980 2,410 1,650 1,260 4,630 2,690 4,160 1,680 1,640 2,310 3,300 3,460 3,050 2,880 1,450



12.4.3



12.4.4 12.5.1



12.5.2



Caudales maximos anualespara el rio Leaf, Illinois Ano



Los rcgistros de caudales maximos anuales en una estaei6n deaforo son los siguienles:



Ano



Caudal



(m3/s)



1961



1962



1963



1964



1965



1966



1967



1968



1969



45.3



27.5



16.9



41.1



31.2



19.9



22.7



59.0



35.4



Determine, utilizando la distribuci6n lognormal, 3 La probabilidad de que no sea excedido un flujo pico anual de 42.5 m /s. 3 b) El periodo de retorno de un caudal de 42.5 m /s. c) La magnitud de la creciente con periodo de retorno de 20 anos.



a)



12.3.7



Demuestre que el factor de frecuencia para la distribuci6n de Valor Extremo Tipo I esta dado por



KT



,J6 [0.5772 + In (In 'T = - -:;; T_



I )]



12.5.4 12.4.1 12.4.2



1940



1941



1942



1943



1944



1945



Caudal (cfs) 2,160 3,210 3,070 4,000 3,830 978



12.5.3 12.3.6



Grafique los datos en el problema 12.3.1 cn una cscala de probabilidad de Valor Extremo Tipo lutilizando la variable reducida y como el eje horizontal y el caudal como el eje vertical. Vtilice la ecuaci6n de graficaci6n de Gringorten. Resuelva el problema 12.4.3 utilizando la ecuaci6n de graficaci6n de Weibull y compare los resultados de las dos ecuaciones de graficaci6n. Desarrolle un analisis de frecuencia para el caudal maximo anual en la quebrada Walnut utilizando los datos dados en la tabla 12.5.1 y empleando la distribuci6n log-Pearson Tipo III sin las correcciones por asimetrfa y por datos dudosos recomendadas por el U .S. Water Resources eounci!. Compare los resuitados con aque110s mostrados en la tabla 12.5.2 para eventos con periodos de retorno de 2, 5, IO, 25,50 Y 100 afios. Utilizando la distribuci6n log-Pearson Tipo III y la informaci6n hidro16gica dada en la siguiente tabla, calcule las crecientes maximas anuales con periodos de retorno de 2, 5, IO, 25, 50 y 100 afios en el rio Leaf, Illinois. Utilice el método del V.S. Water Resources Council para asimetria y para verificaci6n de datos dudosos. La asimetrfa de mapa para el rfo Leaf es -0.4.



Grafique los datos de cauda1es maximos anua1es para la quebrada Walnut dados en la tabla 12.5.1 sobre una escala de probabilidad lognorma1 utilizando la ecuaci6n de graficaci6n de Blom. Resue1va e1 problema 12.4.1 utilizando la ecuaci6n de graficaci6n de Walnut y compare los resultados de las dos ecuaciones de graficaci6n.



1946



1947



6,090



1,150 6,510 3,070 3,360



1948



1949



1950



Vtilizando los flujos anuales maximos que se dan a continuaci6n para la quebrada Mills cerca de Los Molinos, California, determine los caudales maximos con periodo de retorno de 2, 10,25,50 Y 100 afios utilizando la distribuci6n log-Pearson Tipo III y los ajustes por asimetrfa del V.S. Water Resources CounciI. La asimetria de mapa en Los Molinos es Cm = O.



Ano Candal (cfs)



1929 1,520



1930 6,000



1931 1,500



1932 5,440



1933 1,080



1934 2,630



1935 4,010



1936 4.380



Ano Candal



1937 3,310



1938 23,000



1939 1,260



1940 Il,400



1941 12,200



1942 1943 Il,000 6,970



1944 3,220



Ano Caudal



1945 3,230



1946 6,180



1947 4,070



1948 7,320



1949 3,870



1950 4,430



1951 3,870



1952 5,280



Ano Caudal



1953 7,710



1954 4,910



1955 2,480



1956 9,180



1957 6,150



1958 6,880



Las estadfsticas para los logaritmos con base lO para estos datos son: media 3.6656, desviaci6n estandar 0.3031, coeficiente de asimetria -0.165. El registro hidrométrico para la quebrada Fishkill en Beacon, New York, tiene una media para caudales transformados (log Q) de 3.3684, una desviaci6n estandar para caudales transformados de 0.2456 y un coeficiente de asimetria para caudales transformados de 0.7300. El registro esta. dado en cfs y se basa en 24 valores. a) Determine el caudal de creciente con periodos de retomo de 2, 20 Y 100 anos utilizando la distribuci6n lognormal. b) Determine los caudales de creciente con Ios mismos periodos de retorno utilizando la asimetrfa de muestra para la distribuci6nlog-Pearson Tipo III.
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Determine los caudales de creciente utilizando el procedimiento recomendado por el D.S. Water Resources Council. La asimetrfa de mapa es 0.6. Compare los resultados obtenidos en las partes a), h) y c). Dtilice el método del D.S. Water Resources Council para determinar los caudales pico con periodos de retorno de 2, 10,25,50 Y 100 alios para el registro hidrométrico del rfo San Gabriel en Georgetown, Texas. La asimetrfa dc mapa es -0.3



c)



12.5.5



12.5.6



12.5.7



12.5.8



12.6.1



12.6.2



12.6.3



12.6.4 12.6.5 12.6.6 12.6.7



Ano Caudal (efs)



1938 1939 1936 1937 1935 25,100 32,400 16,300 24,800 903



1940 1941 34,500 30,000



Ano Caudal



1943 7,800



1946 1944 1945 37,500 10,300 8,000



Ano Caudal



1951 5,350



1956 1952 1953 1954 1955 Il,000 14,300 24,200 12,400 5,660



Ano Caudal



1959 3,080



1961 1962 1960 71,500 22,800 4,040



Ano Caudal



1967 1,900



1969 1970 1971 1968 21,800 20,700 11,200 9,640



1948 1949 1947 21,000 14,000 6,600



1963 858



1942 18,600 1950 5,080



CAPTTULO



13



.



DISENO ~



HIDROLOGICO



1957 1958 155,00021,800



1964 1965 1966 13,800 26,700 5,480 1972 4,790



1973 18,100



Resuelva el probkma 12.5.5 utilizando el programa de computador HECWRC del U.S. Army Corps of Engineers para el aniilisis de frecuencia de crecientes con la distribuci6n log-Pearson Tipo III. Utilice el método del D.S. Water Resources Council para determinar los caudales pico con periodos de retorno de 2, lO, 25, 50 Y 100 alios para el registro hidrométrico (tabla 12.1.1) del rfo Guadalupe en Victoria, Texas. El coeficiente de asimetrfa es -0.3. Resuelva el problema 12.5.7 utilizando el programa de computador HECWRC del U.S. Army Corps of Engineers para el amilisis de frecuencia de crecientes con la distribuci6n log- Pearson III. Grafique los lfmites de confianza del 90% de la curva de frecuencia de crecientes para la informaci6n en la quebrada Walnut dada en la tabla 12.5.1. Considere periodos de retorno de 2, 10,25,50 Y 100 alios. Grafique los lfmites de confianza del 90% de la curva de frecuencia de crecientes para el registro hidrométrico de Los Molinos, California (problema 12.5.3). Considere periodos de retorno de 2, lO, 25, 50 Y 100 anos. Grafique los Ifmites de confianza del 90% de la curva de frecuencia de crecientes para el rfo San Gabriel, en Georgetown, Texas (problema 12.5.5). Considere periodos de retorno de 2, 10,25,50 Y 100 anos. Grafique los lfmites de confianza del 90% de la curva de frecuencia de crecientes para el rfo Guadalupe, en Victoria, Texas (problema 12.5.7). Determine la probabilidad esperada para un evento de lO alios de periodo de retorno utilizando la informaci6n de la quebrada Walnut (tabla 12.5.1). Determine la probabilidad esperada para crecientes con periodos de retorno de lO y 100 alios en el rio Guadalupe, en Victoria. Texas (datos dados en la tabla 12.1.1). Determine la probabilidad esperada para caudales estimados con periodos de retorno de lO y 100 anos para el do San Gabriel, en Georgetown, Texas (problema 12.5.5).



El di seno hidrol6gico es el proceso de evaluaci6n del impacto de los eventos hidro16gicos en un sistema de recursos hidniulicos y de escogencia de valores para las variables importantes del sistema para que éste se comporte adecuadamente. El diseno hidrol6gico puede utilizarse para desarrollar esquemas de una nueva estructura, corno un dique para el control de crecientes, o para desarrollar programas de manejo y administraci6n para controlar mejor un sistema existente, por ejemplo, produciendo un mapa de la planicie de inundaci6n para limitar la construcci6n cerca de un rfo. Aparte de la hidrologfa, existen muchos factores que estan envueltos en los disefios de sistemas de recursos hidniulicos; éstos incluyen la seguridad y salud publica, la economfa, la estética, los aspectos legales y factores de ingenierfa tales corno disenos geotécnicos y estructurales. A pesar de que la principal preocupaci6n del hidr610go es el flujo de agua a través de un sistema. siempre debe tener presentes dichos factores y la forma como podria afectarlos la operaci6n hidrol6gica del sistema. En este sentido, el disefio hidrol6gico es un tema mas amplio que el analisis hidrol6gico desarrollado en los capftulos previos.



13.1 ESCALA DEL DISENO HIDROLOGICO Los fines de la planeaci6n yel manejo de los recursos hidraulicos pueden clasificarse en dos categorfas. Una es el contrai del agua, tal corno el drenaje, el control de crecientes, la disminuci6n de contaminaci6n, el control de insectos, el control de sedimentos y el control de salinidad. El otro es el uso de agua y su maneja, como en el suministro de agua doméstica e industriaI, la irrigaci6n, la generaci6n hidroeléctrica, la recreacion y el mejoramiento de la vida silvestre, el aumento de los caudales bajos para el manejo de la calidad del agua y el manejo integraI de la cuenca. En ambos casos, la tarea del hidrologo es la misma, es decir, determinar un caudal de entrada de diseiio, transitarlo a través del sistema y verificar que los valores del caudal de salida sean satisfactorios. La diferencia entre 105 dos casos es que el diseno para el control de agua usualmente esta relacionado con eventos extremos de 427



 428



HIDROLoafA APLICADA DISENO HIDROLÒGICO



corta duraci6n tales como los caudales picos instantaneos en una creciente o el caudal minimo durante un periodo de unos pocos dias en una estaci6n seca, mientras gue el disefio para el uso de agua esta relacionado con el hidrograma de caudales completo durante un periodo de varios afios. La escala del diseno hidrol6gico es el rango en magnitud de la variable de diseno (tal como el caudal de disefio) dentro del cuai se debe seleccionar un valor para determinar el flujo de entrada al sistema (véase la figura 13.1.1). Los factores mas importantes en la selecci6n del valor de disefio son el costo y la seguridad. Es demasiado costoso disefiar estructuras pequefias como culverls para caudales pico muy grandes; sin embargo, si una estructura hidraulica importante, como el vertedero en una presa grande, se disefia para una creciente demasiado pequeria, el resultado puede ser una catastrofe tal como la falla de la presa. La magnitud 6ptima para el disefio es aquella que equilibra Ios criterios enfrentados de costo y seguridad.



Valor limite estimado El limite superior practico de la escala de disefio hidrol6gico no es infinito, debido a gue el ciclo hidrol6gico global es un sistema cerrado; es decir, la cantidad total de agua en la Tierra es esencialmente constante. Algunos hidr610gos no reconocen un limite superior, pero tal criterio no es realista fisicamente. El limite inferior de la escaJa de disefio es cero en la mayoria de los casos, debido a gue el valor de la variable de disefio no puede ser negativo. A pesar de que el limite superior real es usualmente desconocido, para prop6sitos practicos puede estimarse un limite superior. Este valor Umile estimado (ELV por sus siglas en inglés) se define como la maxima magnilud posible de un evento hidrol6gico en un lugar dado utilizando la mejor informaci6n hidrol6gicadisponible. El rango de incertidumbre para el ELV
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FIGURA 13.1.1 Escala de diseiio hidro16gico. Se muestran rangos aproximados de nivei de disefio para diferentes tipos de estructuras. El disefio puede basarse en un porcentaje del ELVo en un periodo de retorno de diseiio. Los valores de las dos escalas mostradas en el diagrama son solamente il ustrativos y no corresponden directamente el uno con respecto al otro.
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depende de la confiabilidad de la informaci6n, del conocimiento técnico y de la exactitud del analisis. A medida que mejora la informaci6n, el conocimiento y el analisis, el val or lfmite estimado se aproxima mas al lfmite superior real y su rango de incertidumbre disminuye. Han existido algunos casos en Ios cuales eventos hidrol6gicos observados excedieron sus valores lfmites estimados previamente. El concepto de un valor lfmite estimado esta implicito en las comunmente usadas precipitaci6n maxima probable (PMP) y la correspondiente creciente maxima probable (CMP). La precipi llaci6n maxima probable esta definida por la Organizaci6n Meteorologica Mundial (1983) como "una cantidad de precipitaci6n que es cercana al limite fisico superi or para una duracion dada sobre una cuenca particular" Con base en registros mundiales, la PMP puede tener periodos de retorno tan grandes como 500,000,000 de aftos, que corresponde aproximadamente a un factor de frecuencia de 15. Sin embargo, el periodo de retorno varfa geograficamente. Algunas personas asignan arbitrariamente a la PMP o a la CMP un periodo de retorno dado, por ejemplo 10,000 aftos, pero esta sugerencia no tiene bases ffsicas.



Limites basados en probabilidades Debido a que su probabilidad es desconocida, el valor limite estimado se utiliza deterministicamente. Mas abajo en la escala de diseiio, comunmente se adopta un método basado en probabilidades o frecuencias. Las magnitudes de eventos hidrologicos en este niveI son mas pequefias, usualmente localizadas dentro o cerca del rango de observaciones frecuentes. Como resultado, sus probabilidades de ocurrencia pueden estimarse adecuadamente cuando estan disponibles registros hidro16gicos suficientemente largos para el analisis de frecuencia. El método probabilistico es menos subjetivo y teoricamente mas manejable que el método deterministico. Las métodos probabilisticos también conducen a formas logicas para determinar los niveles de disenos 6ptimos, como aquellos hechos mediante amilisis hidroeconomicos y de riesgo, los cuales seran discutidos en la seccion 13.2. Para un area densamente poblada, donde la falla de estructuras para el control de agua causaria pérdidas de vidas y extensos dafios a propiedades, puede justificarse el uso del ELV en un disefio. En areas menos pobladas, donde las fallas causarian solamente pequefios dafios, se justificarfa un disefio con un menar grado de protecci6n. Entre estos dos extremos de la escala de disefio hidrologica existen condiciones diferentes y por consiguiente se requieren valores de. disefio diferentes. Cuando el comportamiento probabilistico de un evento hidrologico puede determinarse, usualmente es mejor utilizar la magnitud del evento para un periodo de retorno especificado como el valor de disefio. Con base en experiencias pasadas, se han desarrollado algunos criterios generalizados de diseno para estructuras de control de agua, tal como se resume en la tabla 13.1.1. Teniendo en cuenta las consecuencias potenciales de falla, las estructuras se clasifican como grandes, intermedias y pequeiias; en la figura 13. 1. 1 se muestran 10s rangos aproximados correspondientes en la escala de diseno. Los criterios para presas mostrados en la tabla 13.1.1 estan relacionados con el di serio de las capacidades de los vertederos, y fueron tomados de la National Academy of Scìences (1983). La Academia define como presas pequefias aquellas que tienen un almacenamiento de 50 a 1,000 acres-pie o que tienen una altura de 25 a 40 pies, co-
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Criterios de diseno generalizados para estructuras de control de agua Tipo de estruc1ura Alcantarillas de carreteras Volumenes de trafico bajos Volumenes de tnifico intermedios VoI umenes de tnifico altos Puentes de carreteras Sistema secundario Sistema primario Drenaje agricola Cu/verts Surcos Drenaje urbano Alcantarillas en ciudades pequefias Alcantarillas en ciudades grandes Aeropuertos Volumenes bajos Volumenes intermedios VoI umenes altos Diques En fincas Alrededor de ciudades Presas con poca probabilidad de pérdidas de vidas (baja amenaza) Presas pequefias Presas intermedias Presas grandes Presas con probabilidad de pérdidas de vidas (amenaza significativa) Presas pequefias Presas intermedias Presas grandes Presas con probabilidad de altas pérdidas de vidas (alta amenaza) Presas pequefias Presas intermedias • Presas grandes



Periodo de retorno (aiios)



ELV



5-10 10-25 50-100 10-50 50-100 5-50 5-50 2-25 25-50 5-10 10-25 50-100 2-50 50-200



50-100 100+ 50-100%



100+



50% 50-100% 100%



50-100% 100% 100%



mo presas intermedias aquellas que tienen una capacidad de almacenamiento de 1,000 a 50,000 acres-pie o que tienen una altura de 40 a 100 pies, y como presas grandes aquellas que tienen mas de 50,000 acres-pie de capacidad de almacenamiento o tienen mas de 100 pies de alto. En generaI, si una estructura grande falla existinin altas pérdidas de vidas y dafios considerables. En el caso de una estructura intermedia, es posible que se produzcan pocas pérdidas de vidas y los daiios· estarian dentro de las capacidades financieras del propietario. Para estructuras menores, en generaI. no existiran pérdidas de vidas y los dafios tendnln la misma magnitud que el costo de reemplazar o reparar la estructura.



DISENO HIDROLOOICO



431



Disefio para uso de agua Toda la discusi6n anterior se aplica al diseiio hidrologico de estructuras para el control de aguas en exceso, como crecientes. El diseiio para el uso del agua se maneja en forma similar, excepto que el problema es de agua insuficiente en lugar de agua en exceso. Debidoa los largos intervalos de tiempo entre sequfas, en los registros hidrologicos historicos existen menos de éstas que crecientes extremas. Por consiguiente, es mas diffcil determinar 10s niveles de disefio de sequfas a través de analisis de frecuencias, especialmente si el evento de disefio dura varios afios, como es el caso del diserio de sistemas de suministro de agua. Una base comun para el disefio de sistemas de suministro de agua municipal es la sequta cr[tica de registro, es decir, la peor sequia registrada. Se considera que el diseiio es satisfactorio si puede suministrarse agua a las tasas requeridas durante un periodo critico equivalente. La limitaci6n de este método de periodo critico es que no se conoce el niveI de riesgo asociado con el hecho de basar el disefio en un unico registro hist6rico. Con el fin de eliminar esta limitacion, se han desarrollado métodos de generacion sintética de caudales utilizando computadores y generaci6n de numeros aleatorios para preparar registros sintéticos de caudales, 10s cuales son estadisticamente equivalentes al registro hist6rico. En conjunto con los registros hist6ricos, los registros sintéticos conforman una base probabilfstica para el disefio contra eventos de sequfa (Hirsch, 1979; Salas, et al., 1980). El disefio hidrol6gico para el uso del agua esta estrictamente regulado por los aspectos legales de derechos de agua, especialmente en regiones aridas. La ley especifica qué usuarios deben reducir sus consumos de agua en el evento de una sequfa. Como un esfuerzo para proteger los peces y la vida siivestre en los rios, en 10s ultimos afios se han desarrollado métodos para cuantificar su necesidad de caudal en la corriente (Milhous y Grenney, 1980). A diferencia del control de crecientes y el suministro de agua, para los cuales los caudales y los niveles de agua proveen toda la informaci6n hidrol6gica necesaria, en el caso de los caudales en la corriente las necesidades estan también influidas en forma compleja por la turbiedad, la temperatura y otras variables de calidad de agua, variando de una especie acmitica a otra. Los sistemas de recursos hidraulicos estan sujetos a las demandas de 10s diferentes usuarios, a la necesidad de mantener un caudal en la corriente y a las diferentes demandas relacionadas con el control de crecientes. El disefio hidrologico debe especificar los niveles de disefio adecuados para cada uno de estos factores.



13.2 SELECCION DEL NIVEL DE DISENO Un nivei de diseflO hidrol6gico en la escala de diseiio es la magnitud del evento hidrologico que debe considerarse para el disefio de una estructura o proyecto. No siempre resulta economico disefiar estructuras o proyectos utilizando el valor limite estimado, el cual se modifica frecuentemente para algunos prop6sitos especfficos de disefio. El valor de diseiio definitivo puede ser modificado adicionalmente de acuerdo con criterios de ingenierfa y con la experiencia del disefiador o planificador. Existen tres formas de uso comun para determinar el valor de disefio hidrol6gico: una aproximaci6n empirica, un analisis de riesgo y un analisis hidroecon6mico.



Aproximacién empirica Durante los primeros afios de practica de la ingenierfa hidraulica, alrededor del afio 1900, se consideraba adecuado disefiar un vertedero para permitir el paso de una



 HIDROLoafA APLlCADA



432



433



DlSENO HIDROLOGICO creciente con una magnitud SO a 100% mayor que la mayor creciente registrada en un periodo de alrededor de 25 aiios. Este criterio de diseiio no es mas que una regIa empirica la cual involucra un factor de seguridad arbitrario. Como ejemplo de lo inadecuado de este criterio, el rio Republicano en Nebraska experimento en 1935 una creciente lO veces mas grande que cualquiera de las que habian ocurrido en el rio durante los 40 aiios de registro anteriores. Se encontro que esta practica de diseiio era completamente inadecuada y los hidr6logos e ingenieros hidraulicos empezaron a buscar mejores métodos. Como una aproximaci6n empirica, usualmente se selecciona el evento mas extremo de las observaciones pasadas como el valor de diseiio. La probabilidad de que el evento mas extremo de los pasados N aiios sea igualado o excedido una vez durante los proximos n aiios puede estimarse como



n P(N,n) = - N +n
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Luego, por ejemplo, la probabilidad de que la creciente maxima observada en N aiios sea igualada o excedida en N aiios futuros es 0.50. Si una sequia con m aiios de duracion es el evento critico registrado sobre un periodo de N aiios, i,cual es la probabilidad P(N, m, n) de que ocurra una sequia mas severa durante los proximos n aiios? El numero de secuencias con longitud m en los N anos de registro es N - m + I, Y en n aiios de registro es n - m + l. Luego la probabi!idad de que el peor evento de la combinacion que abarca los periodos pasados y futuros esté contenida en los n aiios futuros esta dada aproximadamente por (n - m -'----
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(13.2.2) (n 2: m)



So/udon. Utilizando la ccuaci6n (13.2.2)
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Riesgo de por lo menos una excedencia del evento de diseno durante la vida util.
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Ejemplo 13.2.1 Si la sequia critica registrada, determinada de 40 afios de informaci6n hidrol6gica, dur6 5 afios, i,cUlii es la probabilidad de que ocurra una sequia mas severa durante los pr6ximos 20 afios?



(



500



Vida 11til de disefio n (anos)



te riesgo hidrologico natura/, o inherente, de falla puede calcularse utilizando la ecuacion (12.1.4):



(I3.2.3)



la cual se reduce a (13.2.1) cuando m = 1.
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FIGURA 13.2.1



I)



-é.-



(12 - m



n- m + I N+n-2m+2



'C



20 - 5 + I 40+20-2x5+2 0.308



Amilisis de riesgo El diseiio de estructuras para el control de agua incluye la consideracion de riesgos. Una estructura para el control de agua puede fallar si la magnitud correspondiente al periodo de retorno de diseiio T se excede durante la vida util de la estructura. Es-



donde P(X 2: XT) = l/T, Y n es la vida util de la estructura; R representa la probabilidad de que un evento x 2: XT ocurra por lo menos una vez en n anos. Esta relacion se encuentra graficada en la figura 13.2.1. Si, por ejemplo, un hidrologo desea estar seguro con una aproximacion del 90% de que la capacidad de diseiio de un culvert no sea excedida durante la vida uti! de IO aiios de la estructura, debe diseiiar para un caudal de escorrentfa pico de 100 aiios de periodo de retorno. Si un riesgo de falla del 40% es aceptable, el periodo de re torno de diseiio debe reducirse a 20 aiios O la vida util de la estructura extenderse a 50 aiios. Ejemplo 13.2.2 Un eu/vert tiene una vida litil de IO afios. Si el riesgo aceptable de que al menos ocurra un evento que exceda la capacidad del cu/vert durante su vida liti! es del 10%, i,qué periodo de retorno de diseno debe utilizarse? i,eual es la posibilidad de que un eu!vert diseiiado para un evento con este periodo de retorno no sea excedido en su capacidad durante los pr6ximos 50 afios? So/udon. Utilizando la ecuaci6n (13.2.3)



-R=I-(I- I)n T
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El periodo de retorno de disefio 6ptirno puede determinarse por un analisis hidroecon6mico si se conocen tanto la naturaleza probabilistica de un evento hidrol6gico como el dano que resultarla si éste ocurre sobre un rango posible de eventos hidrol6gicos. A medida que el periodo de retorno de disefio se incrementa, los costos de capitaI de la estructura aumentan, pero 10s dafios esperados disrninuyen debido a que se proporciona una mejor protecci6n. Sumando 108 costos de capitaI y 108 cost05 de 10s dafios esperados anualmente, puede encontrarse el periodo de retorno de disefio que tenga 105 menores costos totales.



0.10=1-(1-1' y reso1viendo se encuentra que T = 95 afios.



Si T



= 95 afios, el riesgo de falla enn = 50 afios es
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)50



(l - 95



=0.41 Luego la probabilidad de que la capacidad no sea excedida durante este periodo de 50 afios es 1 - 0.41 = 0.59, o 59%.



En la figura 13.2.1 puede verse que, para un riesgo de falla dado, el periodo de retorno de disefio requerido T se incrementa linealmente con la vida uti! de disefio n, a medida que T y n aumentano Bajo estas condiciones, l,cmil es el riesgo de falla si el periodo de retorno de diserio es igual que la vida util de disefto, es decir, T = n? Expandiendo la ecuaci6n (13.2.3) como una serie de potencias, puede demostrarse que para valores altos de n, 1-(1 - IIn n = l - e-n/T, luego, para T = nel riesgo es 1 - e-l = 0.632. Por ejemplo, existe una posibilidad del 63% aproximada- . mente de que un evento con periodo de retorno de 100 afios sea excedido al menos una vez durante los pr6ximos 100 afios. A pesar de que la incertidumbre hidrol6gica natural puede tenerse en cuenta tal como se describi6 previamente, otras clases de ineertidumbre son dificiles de calcular. A menudo éstas son tratadas utilizando un factor de seguridad, FS, o un margen de seguridad, MS. Si el valor dado por el disefio hidrol6gico es L y la capacidad real adoptada para el proyecto es C, el faetor de seguridad es



C



FS=L



(13.2.4)



y el margen de seguridad es



MS=C-L



(13.2.5)



La capacidad real es mayor que el valor dado por el diserio hidrol6gico debido a que se tienen en cuenta otras clases de incertidumbre: teenol6gicas (hidniuliea, estructural, de construcci6n, de operaci6n, etc.), soeioecon6mieas, politieas y ambientales. Para un riesgo hidrol6gico especificado li. y una vida util de disefio n de una estructura, la ecuaci6n (13.2.3) puede utilizarse para calcular el periodo de retorno relevante T. La magnitud L del evento hidro16gico que corresponde a esta probabilidad de exeedencia se encuentra al utilizar un analisis de frecuencia de la informaci6n hidrol6gica. El valor de diseflo C se encuentra al multiplicar L por un faetor de seguridad asignado, o sumando a L el margen de seguridad adoptado. Por ejemplo, se acostumbra disefiar diques con un margen de seguridad de uno a tres pies, es decir, con un borde libre de uno a tres pies por encirna de la rnaxima elevaci6n de la superficie de agua calcularla.
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Analisis hidroecon6mico.



FIGURA 13.2.2 Determinaci6n del periodo de retomo de disefio 6ptimo mediante analisis hidroecon6mico (ejemplo 13.2.3).
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La figura I3.2.2a) muestra el dafio que resultarla si ocurre un evento, como una creciente, con el periodo de retorno especificado. Si la magnitud del evento de di seno es XT, la estructura evitarfa todos los danos para eventos con x ::::::: XT, pero ninguno para eventos con x ::::::: XT, luego el costo anual de danos esperado se encuentra mediante el producto de la probabilidad f(x)dx de que un evento de magnitud x OCUITa en un ano dado, y eI dano D(x) que resultarfa de este evento, e integrando para x > XT (eI niveI de disefio). Es decir, eI costo anual esperado D T es



Solucion. Para cada uno de 10s periodos de retorno mostrados en la columna 2 de la tabla 13.2.1, la probabilidad de excedencia anual es P(x ~ XT) = 1/T. El costo de danos correspondiente MJ se encuentra al utilizar la ecuaci6n (13.2.9). Por ejemplo, para el intervalo i = l entre T = l ano y T = 2 anos,



(13.2.6)



DT = [D(X)f(X)dx



=(



el cual esta representado por el area sombreada en la figura I3.2.2a).
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La integraI (13.2.6) se evalua al dividir el rango de x> XT en intervalos y calcular el costo anual de dafios esperado para eventos en cada uno de 10s intervalos. Para Xi-l ~x ~ Xi,



/::iDi =



r



(13.2.7)



D(x)f(x)dx



Xi-!



la cual puede aproximarse por



~Di = [D(Xi-l) + 2



D(Xi)]



ft;



f(x)dx



JXi-!



= D(Xi-l)2+ D(Xd[p(X-X, 


(13.2.8) P(



X-X1-I )1 


.



Pero P(x ::::::: Xi) - P(x ::::::: Xi-l) = [1 - P(x 2: Xi)] - [1 - P(x P(x 2: Xi-l) - P(x 2: Xi), luego (13.2.8) puede escribirse como



tal como se muestra en la columna 5 de la tabla. Sumando estos costos incrementales se calcula el costo anual de daiios esperados en $49,098/aiio si no se construye ninguna estructura. Esto representa el costo promedio anual de los danos causados por crecientes a lo largo de muchos anos, suponiendo condiciones economicas constantes. Esta cantidad es el costo de riesgo de dano correspondiente a que no se construya ninguna estructura, y se muestra en la primera Hnea de la columna 6 de la tabla. Las costos de rlesgo de daiio disminuyen a medida que aumenta cl periodo de rctorno de discno de la estructura dc contraI. Por ejemplo, si se selecclona T = 2 aiios, cl costo de riesgo de daiio seria 49,098 - 6.0 1 = 49,098 - 5,000 = $44,098/ano. Las valores de costo de riesgo de daiio y costo de capitai (coIumna 7) se suman para ealcular el costo total (columna 8); los tres costos estan graficados en la figura 13.2.2 b). Puede verse tanto en la tabla como en la figura que cl periodo de retorno de diseiio 6ptimo, aquel que tiene el costo total minimo, es de 25 anos, para el eual el costo total es $40,250/ano. De esta eantidad, $29,000/afio (72%) correspondcn a los costos de capitai y $ I 1,250/ano (28%) corrcsponden al costo de riesgo del dano.



2:



(13.2.9) y el costo anual de dafios esperado para una estructura con un periodo de retorno T



esta dado por



TABLA 13.2.1



Calculo del periodo de retorno de diseiio 6ptimo mediante analisis hidroecon6mico (ejemplo 13.2.3) 2



3



Ineremento



Periodo de retorno T (Afios)



Probabilidad Dano de excelencia anual· ($)



l



2 5 lO 15 20 25 50 100 200



Columna



(13.2.10)



l



El costo total puede calcularse sumando Dr a los costos de capitaI anuales de la estructura; el periodo de retorno del diserio 6ptimo es aquel que tenga el costo lotal minimo.



I



O + 20,000) 2 (1.0 - 0.5)



Ejemplo 13.2.3 Para eventos con diferentes periodos de retorno en un lugar dado, los costos de daiios y 10s costos de capitaI anuales de estructuras diseiiadas para controlar los eventos, se muestran en las columnas 4 y 7 de la tabla 13.2.1, respectivamente. Detennine los danos anuales esperados si no se construye ninguna estructura y calcule el periodo de retorno de disefio 6ptimo.



2 3 4



5 6 7 8 9



1.000 0.500 0.200 0.100 0.067 0.050 0.040 0.020 0.010 0.005



4



5 Dano incrementai esperado (S/afto)



O 20,000 5,000 60,000 12,000 140,000 10,000 177,000 5,283 213,000 3,250 250,000 2,315 300,000 5,500 400,000 3,500 500,000 2,250



DafIos anuales esperados = $49,098



6 7 8 Costo de Costo de Costo riesgo de capitai totaI dano (S/ano) (S/afto) (S/afto) 49,098 44,098 32,098 22,098 16,815 13,565 11,250 5,750 2,250



°



°



3,000 14,000 23,000 25,000 27,000 29,000 40,000 60,000 80,000



49,098 47,098 46,098 45,098 41,815 40,565 40,250



-+5,750 62,250 80,000
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El analisis hidroeconomico se ha aplicado al diseiio de embalses para el contraI de crecientes, diques, canales y cruces de rlOS en carreteras (Corry, Jones y Thompson, 1980). Para llevar a cabo un estudio de daiios causados por crecientes, debe determinarse la duracion y la extension de inundacion para eventos con varios periodos de retorno y deben hacerse encuestas economicas para cuantificar 10s daflos correspondientes a cada niveI de inundacion. Es muy diffcil calcular los costos sociales causados por una inundaci6n. El U.S. Army Corps of Engineers Hidrologic Engineering Center en Davis, California, tiene disponibles los siguientes programas de computador para el analisis hidroecon6mico (U.S. Army Corps of Engineers, 1986): DAMCAL (Damage Reach Stage-Damage Calculation), EAD (Expected Annual Flood Damage Computation), SID (Structure Inventoryfor Damage Analysis), AGDAM (Agricultural Flood Damage Analysis) y SIPP (lnteractive Nonstructural Analysis Package).



df 1 tPf w =f(x) + -(x-x) + --(x-x-)2 + dx 2! dx2



.••



(13.3.3)



donde las derivadas df/dx, cf2f/dx2 , ... , se evaluan en x = x. Si se desprecian los términos de orden segundo o superior, la expresion de primer orden resultante para el error en wes



w - w = df (x - x) dx



(13.3.4)



La varianza de este error es s~ = E[(w - w)2] donde E es e1 operador de esperanza [véase la ecuaci6n (11.3.3)]; es decir,



13.3 ANALI515 DE INCERTIDUMBRE DE PRIMER ORDEN Muchas de las incertidumbres asociadas con sistemas hidrol6gicos no son cuantificables. Por ejemplo, la capacidad de conduccion de un eu/vert con una entrada no obstruida puede calcularse con un pequefio margen de errar, pero durante una creciente es usual que la entrada se vea obstruida por basuras y desechos vegetales, redueiendo la capacidad de conduccion del eulvert en una cantidad que no puede predeterminarse. La incertidumbre hidro16gica puede dividirse en tres categorias: ineertidumbre natural, o inherente, la cual surge debido a la vai'iabilidad aleatoria del fenomeno hidrologico; ineertidumbre de modelo, la cual resulta de las aproximaciones hechas en la representaci6n de los fenomenos mediante ecuaciones, e ineertidumbre de parametro, la cual surge de la naturaleza desconocida de los coeficientes en las ecuaciones, tales como la rugosidad del lecho en la ecuaci6n de Manning. La incertidumbre inherente en la magnitud del evento de disefio esta descrita por la ecuaci6n (13.2.3); en esta seccion se consideraran las incertidumbres de modelo y de panlmetro. El analisis' de ineertidumbre de primer orden es un procedimiento para calcular la variabilidad esperada en una variable dependiente calculada como una funci6n de una o mas variables independientes (Ang y Tang, 1975; Kapur y Lamberson, 1977; Ang y Tang, 1984; Yen, 1986). Supongase que w se expresa como una funci6n de x; w



= f(x)



= f(x)



(13.3.5) donde s} es la varianza de x. La ecuacion (13.3.5) permite el calculode la varianza de una variable dependiente w como una funci6n de la varianza de una variable independiente x, suponiendo que la relaci6n funcional w = f(x) es correcta. Et va10r Sw es el error de estimaei6n estandar de w. Si. w es dependiente de varias variables mutuamente independientes Xl, X2, ... , X n , puede demostrarse, utilizando un procedimiento similar al anterior, gue



(13.3.6) Kapur y Lamberson (1977) mostraron como extender la ecuaci6n (13.3.6) para tener en cuenta el efecto de la correlacion entre x], X2, ... , x n , si existe, sobre s;, .



(13.3.1)



Existen dos fuentes de error en w: primero, la funci6n j, o modelo, puede ser incorrecta; segundo, la medida de x puede ser inexacta. En el siguiente analisis se supone que no existe error de modelo, o sesgo. Kapur y Lamberson (1977) demostraron como puede extenderse el analisis cuando existe error de modelo. Entonces, suponiendo que f(·) es un modelo correcto, se se1ecciona un va10r nominai de x, denotado por X, como una entrada de diseiio y se calcula el valor correspondiente de w: iV



o



(13.3.2)



Si el valor real de x es diferente de X, el efecto de esta discrepancia de w se estima expandiendo f(x) en una serie de Taylor alrededor de x = x:



Analisis de primer orden de la ecuaci6n de Manning: profundidad como la variable dependiente La ecuacion de Manning es ampliamente utilizada en hidrologia con el fin de determinar la profundidad de flujo correspondiente a un caudal especificado, o para determinar caudales para profundidades de flujo especificadas, teniendo en cuenta la resistencia al flujo en canales ocasionada por la rugosidad dellecho. Una aplicacion comun, para el disefio de un canal o para la delineacion de una llanura de inundaci6n, es calcular la profundidad de flujo y en el canal, dado un caudal Q, un coeficiente de rugosidad n y la forma y la pendiente del canal determinadas por eldisefio o por topografia. Una vez que la profundidad de flujo (o elevacion de la superficie de agua) se conoce, pueden determinarse ios valores de las variables de disefio, tales como la elevaci6n de las paredes del canal o la extension de la llanura de inun-
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daci6n. Cualquier hidr610go a cargo de esta tarea es consciente de todas las incertidumbres envueltas, especialmente en la selecci6n del caudal de di serio y del coeficiente de rugosidad de Manning. A pesar de que no es tan obvio, también existe incertidumbre en el valor de la pendiente de fricci6n, SJ, dependiendo de c6mo se calcu]a, variando desde e] caso simp]e de f]ujo uniforme (So = Sf) a ]os casos mas complejos de flujo no uniforme permanente o flujo no uniforme no permanente [véase la ecuaci6n (9.2.1)]. El analisis de incertidumbre de primer orden debe utilizarse para estimar el efecto de incertidumbre en Q, n Y SI sobre y. En primer lugar, se considera el efecto de la variaci6n en el caudal Q sobre la profundidad del flujo. La ecuaci6n de Manning para unidades inglesas se escribe como



1.49S1l2 2/3 fAR n



Q =-



(13.3.7)



donde A es el area de la secci6n transversal, R es el radio hidniuIico, los cuales dependen de la profundidad de flujo y. Si las variaciones en y dependen solamente de variaciones en Q, entonces, utilizando la ecuaci6n (13.3.5), (13.3.8) donde dy/dQ es la tasa a la eual cambia la profundidad con cambios en Q. Ahora, en el capitulo 5, se demostr6 [ecuaci6n (5.6.15)] que el inverso de esta derivada, es decir dQ/dy, esta dado para la ecuaci6n de Manning por



dQ dy



= Q[l:- dR + ~ dA] 3R dy



A dy
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ning y en la pendiente de fricci6n SI' puede demostrarse en forma similar, utilizando la ecuaci6n (13.3.6), que



cv~



+ CV~ + (l/4)CV~[



(13.3.12)



2 dR + ~ dA)2 (3R dy A dy



la cual representa la varianza de la profundidad de flujo y como una funci6n de los coeficientes de variaci6n del caudal, del n de Manning, de la pendiente de fricci6n y de la funci6n de forma del canal. Ejemplo 13.3.1 Un canal rectangular de 50 pies de ancho tiene una pendiente de lecho del 1%. Un hidr61ogo estima que el caudal de diseiio es 5,000 cfs y que la rugosidad es n = 0.035. Si los coeficientes de variacion del caudal y de la rngosidad estimados son del 30% y del 15% respectivamente. (,cmi! es el error de estimaci6n estandar para la profundidad de flujo y? Si se han construido algunas casas allado de este canal con una elevaci6n del piso un pie por encima de la elevaci6n de la superficie del agua calculada para el evento de diseiio. estime la posibilidad de que dichas casas se inunden durante el evento de diseiio debido a las incertidumbres envueltas en el calculo del niveI del agua. Suponga flujo uniforme. Soludon. Para un ancho de 50 pies, A = 50y Y R = 50y/(50 + 2y); la profundidad de flujo para el caso base se calcula utilizando la ecuaci6n de Manning:



Q = 1.49 S)12 AR2/3 n



(13.3.9)



5,000 = 1.49 (0.01)1I2(50y)(~)2/3 0.035 50 + 2y



La tabla 5.6.1 suministra algunas f6rmulas para la funci6n de la forma del canal (2/3R)(dR/dy) + (l/A)(dA/dy) para secciones transversales comunes. Sustituyendo en la ecuaci6n (13.3.8),



que puede resolverse utilizando la técnica de iteraci6n de Newton (véase la secci6n 5.6) para encontrar



(13.3.10)



El error de estimaci6n estandar es Sy, calculado al utilizar la ecuaci6n (13.3.12) con CV Q = 0.30, CV n = 0.15 Y CV Si = O. De la tabla 5.6.1, para un canal rectangular,



Q2(l:-dR + ~ dA)2 3R dy A dy



y = 7.37 pies



2 dR ( 3R dy



Pero sQ/Q = CV Q, el coeficiente de variaci6n de caudal (véase la tabla Il.3.1), luego (13.3. IO) puede reescribirse como 52 y



=



cv2Q



(~dR 3R dy



+



~ dA)2..



(13.3.11)



l dA)



+



A dy



5 X 50 + 6 X 7.37 3 X 7.37(50 + 2 X 7.37) = 0.206



Luego



A dy



s2 y



la cual especifica la varianza de la profundidad de flujo como una funci6n del CQeficiente de variaci6n del caudal y del valor de la funci6n de forma del canal. Para tener en cuenta también la incertidumbre en el eoeficiente de rugosidad n de Man-



5B + 6)' = 3y(B + 2y)



o



Sy



= 1.63 pies.



=



CV~ + CV~ + (l/4)CV~



(2 dR 3R dy



[



+ 1. dA )2 A dy



(0.30)2 + (0.15)2 (0.206)2
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Si Ias casas estan construidas de tal manera que los pisos se localicen un pie por encima de su niveI de agua calculado, éstas se inundanln si la profundidad real es mayor gue 7.37 + 1.00 = 8.37 pies. Si la elevacion de la superficie de agua y esta distribuida normalmente, entonces la probabilidad de gue se presente una inundacion en las casas se evahla convirtiendo y a la variable normal estandar z al restar el valor de la media de y (7.37 pies) a ambos lados de la desigualdad y dividir por el error estandar (1.63 pies):



Ejemplo 13.3.2 Para las mismas condiciones dci ejcmplo 13.3.1 (8 = 50 pies, Q = 5,000 cfs, So = 0.01, n = 0.035), en la figura 13.3.1 puede eneontrarse gue la variaci6n del caudal con la profundidad de flujo en el nivei del caso base es aQ/ay = 1,028 efs/pie y que la -variaci6n dc n con la profundidad de flujo es an/ay = 0.0072 pieç'. Si CV Q = 0.30 y CV n = O. 15, calcule cl errar estandar en y.



So/udon. De la ecuaci6n (13.3.6), P(y> 8.37) =



p(oy - 7.37



> 8.37 - 7.37)



1.63



= p(y ~.~;37 >



2 Sy



1.63



l



o



En el ejemplo 13.3.1 es claro que cantidades razonables de incertidumbre en la estimaci6n de Q y n pueden producir incertidumbres significativas en la profundidad del flujo. Un error del 15% en la estimaci6n de n = 0.035 es un error de 0.035 x 0.15 = 0.005. Esto se indicarfa en una medi da de 0.035 ± 0.005, gue es tan precisa como la que puede ser dada por un hidr61ogo experimentado observando un canal existente. Un error del 30% en la estimaci6n de Q es 5,000 x 0.30 = 1,500 cfs. Una estimaci6n de Q = 5,000 ± 1,5000 cfs también puede reflejar el orden de magnitud de incertidumbre correcto, especialmente si el periodo de retorno de diseiio es grande (por ejempl0 T = 100 aiios). El uso de la funci6n de forma de canal (2/3R)(dR/dy) + (l/A)(dAldy) en la ecuaci6n (13.3.12) depende del conocimiento de dR/dy y dA/dy, que pueden ser dificiles de obtener para canales con formas irregulares. Asi mismo, la suposici6n de que y solamente depende de Q puede no ser valida. En tales casos, la ecuacion (13.3.6) puede utilizarse para obtener Sy, tratando a y como una funci6n de Q y n, y utilizar un programa de computarlor paia simular el fIujo en el canal para estimar las derivadas parciales requeridas aylaQ y ay/an, ejecutando el programa para diferentes valores de Q y n y usando los resultados calculados de profundidad de flujo o de la superficie del agua. La figura 13.3.1 muestra los resultados de este procedimiento para el canal y las condiciones dadas en el ejemplo 13.3.1. Para este ejempIo los gradientes ay/aQ y aylan son aproximadamente lineales; esto valida el usar unicamente términos de primer orden para el amilisis de incertidumbre (si las lfneas estuvieran significativamente curvadas, el analisis habrfa requerido el haber tenido en cuenta los términos de segundo orden en la serie de expansi6n de Taylor).



l



S.~ = ~1,028



l - F;:(0.613)



donde F= es la funcion de distribuci6n normai estandar. Utilizando la tabla Il.2.1 o cl método empIe ado en cl ejemplo l 1.2. l , cl resultado es F=(0.613) = 0.73, luego P(y > 8.37) = l - 0.73 = 0.27. Exìstc una posibilìdad aproximada del 27% de que las casas se ìnunden durante cl evento de diseno debido a las incertidumbres en cl calculo del niveI dcI agua para dicho evento. Este cjemplo tuvo en cuenta solamente la inccrtidumbrc de parametro para los calculos. La probabilidad real de gue las easas se inundcn es mayor guc la ealculada aguf, dcbido a gue la creciente crftica puede exccdcr la magnitud de diseiio (debido a la incertidumbre naturaI).



SQ



+



an



en este caso, So = 5,000 x 0.30 = 1,500, S" iJy/iJQ = 111,028, iJy/an = 110.0072. Luego,



0.613)



= P(z > 0.613) =



(By)2 2 (By)2 2



= aQ



Sol'



)2



X



(1,500)2



(



SII



= 0.035 x 0.15 = 0.0053; también 1



+ \0.0072



)2



X



(0.0053)2



= 1.63 pies tal como se ca1culo en el ejemplo 13.3.1.



Analisis de primer orden de la ecuaci6n de Manning: caudal como la variable dependiente Otra aplicacion de la ecuaci6n de Manning es la de calcular el caudal o capacidad C de un canal o cualquier otra estructura de conducci6n en funcion de una profundidad de flujo dada, un coeficiente n de rugosidad, una pendiente de lecho y una geometria de la seccion transversal. La ecuaci6n de Manning (l3~3.7) puede expresarse, utilizando R = A/P, como S1l2 5/3p-213 C=Q= 01.49 A n f



(13.3.13)
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Q = 5,000 cfs, n = 0.035
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Profundidad y (pies) FIGURA 13.3.1 Variaci6n de la profundidad de flujo con respeeto al eaudal y al n de Manning. Canal reetangular con ancho de 50 pies, pendiente de fondo de 0.0 l. Se supone flujo uniforme (ejemplo 13.3.2).
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en la cual P es el perimetro mojado. Llevando a cabo el analisis de primer orden sobre (13.3.13), el coeficiente de variaci6n de la capacidad puede expresarse como



(13.3.14) suponiendo CV A = O.y CV p = O También puede expresarse la ecuaci6n de Manning para un canal y una planicie de inundaci6n como (Chow, 1959)



Q=



1.49(~A5/3P-2/3 ne e e



+



~A5/3P-2/3)Sl/2 nb b b f
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te gue utiliza el agua. La magnitud de una. creciente rapida depende de las caracterlsticas de la tormenta gue la produce y de las condiciones de la euenea en el momento de la tormenta. La capacidad, o resistencia, es la medida de la habilidad del sistema para soportar la carga o satisfacer la demanda. Si L representa la carga y C la capacidad, entonces el riesgo de falla Resta dado por la probabilidad de que L exceda a C, o



(13.4.1) =P(C- L< O)



(13.3.15)



en la cual n c y nb son los coeficientes de rugosidad para el canal y la planicie de inundaci6n, respectivamente, y Al" p(., Ah Y P h son las areas de la secci6n transversal y los perfrnetros mojados del canal y del flujo en la planicie de inundaci6n. La ecuaci6n (13.3.15) supone gue la forma de la secci6n transversal del canal y de la planicie de inundaci6n son simétricas alrededor de la lfnea centraI del canal. Esta ecuaci6n puede utilizarse para evaluar las capacidades de digues (el caudal gue puede transportarse sin que ocurra flujo por encima de los digues). La capacidad de digue puede considerarse como una variable aleatoria relacionada con las variables aleatorias independientes no nh Y SI' Aplicando un amilisis de primer orden, el coeficiente de variaci6n de la capacidad es (Lee y Mays, 1986).



(13.3.16) donde CV A" CV p", CV AI>' Y CV p/> se han supuesto muy pequefios, y



(13.3.17) Estudiando la informacion de crecientes en el rlo Ohio, Lee ,y Mays (] 986) concluyeron gue las incertidumbres en los coeficientes de rugosidad y en la pendiente de friccion explicaban el 95% de las incertidumbres de la capacidad calculada. Ellos presentaron un nuevo método para determinar la incertidumbre en la pendiente de friccion utilizando el hidrograma de crecientes del fio observado.



El riesgo depende de las distribuciones de probabilidad de L y C. Supongase que la funci6n de densidad de probabilidad de L es f(L). Esta funci6n podrfa ser. por ejemplo, una funci6n de densidad de probabilidad de Valor Extremo o log-Pearson Tipo III para valores extremos. tal como se describi6 anteriormente. Dado f(L). la posibilidad de gue la carga exceda una capacidad C* fija y conocida es (véase la figura 13.4. l) P(L



Las secciones previas introdujeron los conceptos de incertidumbre inherente debida a la variabilidad natural de 10s fenomenos hidrologicos y la incertidumbre de modelo y de parametro causadas por la forma en queson analizados dichos fenomenos. El analisis de riesgo compuesto es un método para tener en cuenta los riesgos que resultan en las diferentes fuentes de incertidumbres para producir el calculo del riesgo total en un disefio particular. Para este an~Hisis, los coneeptos de earga y capacidad son vitales. La carga, o demanda, puesta sobre un sistema es la medida del impaeto de los eventos externos. La demanda para el suministro de agua es determinarla por la gen-



r f(L)dL



(13..+.21



Jc*



La capacidad real no se conoce en forma exacta, pero puede considerarse gue tiene una funcion de densidad de probabilidad g(C), la cual puede ser la distribucion normal o lognormal resultante en el analisis de incertidumbre de primer orden sobre la capacidad del sistema. Por ejemplo, si se ha utilizado la ecuaci6n de Manning para determinar la capacidad de una estructura hidniulica. la incertidumbre C puede ev-aluarse utilizando el analisis de primer orden descrito anteriormente. La probabilidad de gue la capacidad caiga dentro de un pegueno rango dC alrededor de un val or C es g(C)dC. Suponiendo gue L y C san variables aleatorias independientes, el riesgo compuesto se evaluarfa calculando la probabilidad de que la carga exceda la capacidad en cada uno de los valores en el rango de capacidades p-usible, e integrando para obtener
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13.4 ANALISIS DE RIESGO COMPUESTO
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FIGURA 13.4.1 Amilisis de riesgo compuesto. El area sombreada es el riesgo Rs de que la carga exceda una capacidad fija de 5 unidades. El riesgo de que la carga exceda la capacidad cuando ésta es aleatoria esta dado por
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J:x [ J; fiL) dL] g(C) dC.



Tanto la carga como la capacidad mostradas estan distribuidas normalmente (ejemplo 13.4.1).
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li =



[co [r



-R= 1 - J2



f(L)dL }(C) dC



-x



La confiabilidad de un sistema se define como la probabilidad de que el sistema cumplira sus funciones requeridas durante un periodo especificado bajo unas condiciones establecidas (Harr, 1987). La confiabilidad R es el complemento del riesgo~ o la probabilidad de que la carga no exceda la capacidad:



R=P(L



S



C)



donde F z , es la funci6n de distribuci6n normal estandar. De la tabla Il.2. l, F z (2) = 0.977, y



R= 1 - 0.977



(13.4.4)



=0.023



o



=



[x [[



f(L)dL



~(C)dC



(13.4.5)



La posibilidad de que la demanda ex ceda la oferta para una capacidad fija de 5 unidades es aproximadamente el 2%. b) Ahora la capacidad tiene una distribuci6n normal }Lc Y (Tc = 0.75. Luego, su densidad de probabilidad es g(C)=



Ejemplo 13.4.1 Para el pr6ximo ano, la demanda de agua estimada para una ciudad es tres unidades con una desviaci6n estandar de una unidad. Calcule a) el riesgo de que la demanda exceda la oferta si el sistema de suministro de agua de la ciudad tiene una capacidad estimada de 5 unidades; b) el riesgo de falla si el estimativo de la capacidad tiene un error estandar de 0.75 unidades. Suponga que tanto la carga como la capacidad estan distribuidas normalmente. So/adon. a) La carga esta distribuida normalmente con /-LL



[CL) = __I_e~(L-J.LL>2/2oi
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- - - - e -(C-5)2/2X(O.75)2 -/2ir(0.75) =



1.333 e -(C-5)21l . 125



v2ir y el riesgo de falla esta dado por la ecuaci6n (13.4.3), con f(L) igual que antes:



R=



[[I:



feL) dL ]ge c )dC



e - CL - 3)212



El riesgo R se evalua utilizando (13.4.2) con C* = 5;



R= f.feL)dL = J~ _1_ e - CL - 3)2I2dL 5



1



---e~(C-J1..e) f2ue



.,J2;uc



= 3 Y UI. = 1. Su funci6n de



probabilidad, de la ecuaci6n (11.2.5), es



= _1_
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=1-F z(2)
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!:a integraI se evalua mediante integraci6n numérica en un computador para encontrar R = 0.052. Entonces, la capacidad de que la demanda de agua de la ciudad exceda su oferta durante el pr6ximo ano, suponiendo que la capacidad esta distribuida normalmente con una media de 5 unidades y una desviaci6n estandar de 0.75 unidades, es aproximadamente del 5% compare este resultado con el resultado del 2% cuando la capacidad se consider6 fija e igual a 5 unidades.



.j2;



o



La integrai se evalua convirtiendo la variable de integraci6n a la variable normal estandar; u = (L - ILdiuL = (L - 3)/1 = L - 3, luegodL = du y L = 5 seconvierteen u = 5 - 3 = 2; L = - 00 se convierte en u = -00, y entonces



En el ejemplo 13.4.1 queda claro que el caleulo de un riesgo compuesto de falla puede ser un ejercicio complicado que requiera el uso de un computador para Ilevar a cabo las integraciones necesarias. Esto es especialmente cierto cuando se escogen distribuciones mas realistas para la carga y la capacidad, tales como las distribuciones de Valor Extremo o log-Pearson Tipo III para la carga y la distribuci6n lognormal para la capacidad. Yen y colaboradores en la Universidad de Illinois (Yen, 1970; Tang y Yen, 1972; Yen, et aL, 1976) y Mays y colaboradores de la Universidad de Texas en Austin (Tung y Mays, 1980; Lee y Mays, 1986) han hecho estudios detallados de analisis de riesgo para diferentes clases de problemas de diserio de canales abiertos y flujos en tuberias.
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El an:Hisis de riesgo compuesto descrito en esta secci6n es un amllisis estatico, lo cual significa que estima el riesgo de falla unicamente bajo el peor caso de carga en el sistema durante su vida util de disefio. Un an:Hisis de riesgo dinamico, mas compIejo, considera la posibilidad de que exista un cierto numero de cargas extremas durante la vida util de disefio, cualquiera de las cuales padria causar una falla; el riesgo totaI de falla incIuye la posibilidad de multiples fallas durante la vida util de disefio (Tung y Mays, 1980; Lee y Mays, 1983).
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Ejemplo 13.5.1 Calcule el riesgo de falla del sistema de distribuci6n de agua deserito en el ejemplo 13.4.1, suponiendo que el margen de seguridad esta distribuido normalmente y que f.Lc = 5 unidades, (Te = 0.75 unidades, f.LL = 3 unidades, Y (TL = l unidad. Soluci6n. De la ecuaci6n (13.5.2),jLMS=jLC-f.LI.= 5 - 3 = 2. De la ecuaci6n (13.5.4) a MS =(~ + dfJlf2 = (12 + 0.75 2 )1/2 = 1.250. Utilizando (13.5.5),



13.5 ANALISIS DEL RIESGO DE MARGENES DE SEGURIDAD V FACTORES DE SEGURIDAD = F z( -



Margen de seguridad



1.~50)



=FJ-1.60)



En la ecuaci6n (13.2.5) se defini6 el margen de seguridad como la diferencia entre la capacidad del proyecto y_el valor calculado de la carga de disefio MS = C-L. De (13.4.1), el riesgo de falla R e~



R=P(C - L < O) = P(MS)



(13.5.1)



< O)



Si C Y L son variables aleatorias independientes, entonces el valor medio del MS esta dado por f.LMS



(13.5.2)



= J.Le - /LL



y su varianza por (13.5.3) luego la desviaci6n estandar, o error de estimaci6n estandar, del margen de seguridad es (13.5.4) Si el margen de seguridad esta normalmente distribuido, entonces (MS - f.LMS)/UMS es una variable normal estandar z. Si a ambos lados de la desigualdad (13.5.1) se les resta /LMS y luego se dividen por (TMS, puede demostrarse que



R=



p(MS - JLMS (TMS



la eual puede evaluarse utilizando la tabla Il.2.1 para encontrar R = 0.055, que es bastante aproximado al valor obtenido en el ejemplo 13.4.1 en el eual se uti1iz6 integraci6n numériea (un procedimient2.- intrinsecamente aproximado). El riesgo de falla bajo las condiciones establecidas es R = 0.055, o 5.5%.



N6tese gue este método de analisis supone que el margen de seguridad se encuentra normalmente distribuido pero no especifica cuales pued~n ser las di§tribuciones para la carga y la capacidad. Ang (1973) indica que, si R > 0.001, R no es influido en forma importante por la escogencia de las distribuciones para L y C, Y que la suposici6n de que el MS tiene u~a distribuci6n normal es satisfactoria. Para un riesgo menor que éste (por ejemplo R = 0.00001)) las formas de las colas de las distribuciones de probabilidad para L y C se vuelven criticas y, en este caso) el riesgo de falla debe evaluarse utilizando el analisis de riesgo compuesto completo descrito en la secci6n 13.4.



Factor de seguridad El factor de seguridad FS esta dado por la relaci6n e/L y el riesgo de falla se expresa como P(FS < l). Si se toman logaritmos a ambos Iados en esta desigualdad se obtiene R=P(SF
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(13.5.6)
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(13.5.5)



Si tanto la capacidad como la carga son independientes y estan distribuidas en forma lognormat entonces el riesgo puede expresarse (Huang) 1986) como _ In



O"MS



{ In [(l donde F z es la funci6n de distribuci6n normal estandar.
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(13.5.7)
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HIDROLOGIA APLICADA Ejemplo 13.5.2 Resuelva el ejemplo 13.5.1 suponiendo que tanto la capacidad como la carga estan distribuidas en forma lognormal.
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So/adon. Del ejemplo 13.5.1, ILe = 5 Y(Te = 0.75, Ypor consiguienteCVc = 0.75/5 = 0.15. En forma similar, ILL = 3 Y (h = I, luego CV L = 113 = 0.333. Teniendo en cuenta esto, el riesgo se evalua utilizando la ecuacì6n (13.5.7) como
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+ (0.15)2)(1 + (0.333)2)])



112



l



= F z ( -1.5463)



= 0.061



Luego, el riesgo de falla bajo las suposiciones mencionadas es del 6.1 %. Para el mismo problema (ejemplo 13.5.1), en el cual se supuso que el margen de seguridad estaba distribuido normalmente, el riesgo encontrado fue de 5.5%; el niveI de riesgo no cambi6 en forma apreciable por el uso de la distribuci6n lognormal en lugar de la distribuci6n normal. ~
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Riesgo de falla (ano-) ) FIGURA 13.5.1 Relaci6n riesgo-factor de seguridad-periodo de retomo para el disefio de un culvert en ei rio GIade, cerca de Reston, Virginia. La distribuci6n de probabilidad de la carga usada para esta figura fue la distribuci6n de Valor Extremo Tipo I de crecientes maximas anuales. Se desarro1l6 una distribuci6n



lognormal para la capacidad del culvert utilizando analisis de ìncertidumbre de primer orden. El niveI de riesgo para un periodo de retorno y un faetor de seguridad dados se determin6 usando amilisis de riesgo compuesto (Fuente: Tung y Mays, 1980).



Relaciones riesgo-factor de seguridad-periodo de retorno Una pnictica de disefio bastante comun es escoger un periodo de retorno y luego determinar la carga correspondiente r-y utilizarla como la capaddad de disefio para una estructura hidnlulica. El factor de seguridad esta contenido intrinsecamente en la escogencia del periodo de retorno. Alternativamente, el valor de la carga puede multiplicarse por un factor de seguridad FS;luego la estructura se disena para una capacidad de C = FS x L. Tal como se discuti6 previamente en este capitulo, existen varias clases de incertidumbre asociadas tanto a L como a la capacidad C de la estructura en el disefio. Utilizando el analisis deriesgo compuesto, puede calcularse un riesgo de falla para los periodos de retorno y el factor de seguridad seleccionadoso El resultado de este tipo de caIculos se muestra en la figura 13.5.1, la cual presenta una carta de riesgo aplicada al disefio de un eulvert en el rio GIade cerca de Reston,. Virginia. Los valores de riesgo de la carta ~epresentan las probabilidades de falla anuales. Por ejemplo, si el periodo de retorno es 100 afios y el factor de seguridad es LO, el riesgo de falla es 0.015 o 1.5% en cualquier ano dado, 1!!.ientras que si el factor de seguridad se aumenta a 2, el riesgo de falla se reduce a R = 0.006, o a 0.6% en cualquier ano dado. Las pnicticas de disefio hidrol6gico actuales manejan la incertidumbre intrinseca de los fen6menos hidrol6gicos seleccionando el periodo de retorno de disefio, y las incertidumbres de modelo y parametro mediante la asignaci6n de factores de seguridad o margenes de seguridad arbitrarios. Los riesgos y las incertidumbres pueden evaluarse en una forma mas sistematica utilizando los procedimientos dados por 10s analisis de incertidumbre de primer orden y los analisis de riesgo· compuesto, tal como se presentaron aqui. Sin embargo, siempre debe tenerse presente que como cualquier funci6n de variables aleatorias es una variable aleatoria en si mis-



ma, los estimativos de riesgo y confiabilidad dados por estos métodos también tienen una incertidumbre asociada, y sus valores reales nunca podran ser determinados en forma exacta.
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PROBLEMAS 13.2.1
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13.2.7
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La sequfa critica de registro determinada a partir de informaci6n hldrol6gica de 30 afios tuvo una duraci6n de 3 afios. Si el disefio de un sistema de suministro de agua esta basado en esta sequfa y la vida util de disefio es 50 afios, i.,cual es la probabilidad de que durante la vida util de disefio OCUITa una sequfa peor que ésta? En el problema 13.2.1 i,cual es la probabilidad de que durante los primeros lO afios de la vida util de disefio OCUITa una sequfa peor? i., Y durante los primeros 20 afios? l,Cual es la probabilidad de que en los pr6ximos lO afios se exceda la mayor creciente observada en 50 afios de registro? i, Y en los pr6ximos 20 afios? Si una estructura tiene una vida util de disefio de 15 afios, ca1cule el periodo de retorno de disefio requerido si el tiesgo de falla aceptable es 20% a) en cualquier afio, b) durante la vida util de disefio. La reglamentaci6n legaI de una llanura de inundaci6n prohibe la construcci6n dentrO de la zona de inundaci6n con periodo de retorno de 25 afios. i.,Cual es el riesgo de que una estructura construida exactamente en el borde de esta llanura se inunde durante los pr6ximos lO afios? i.,Cuanto se reducirfa este riesgo si la construcci6n estuviera limitada al borde de la inundaci6n causada por la creciente de 100 afios? Una casa tiene una vida I1til de disefio de 30 afios. i.,Cual es la probabilidad de que se inunde dentro de su vida 6tH si se encuentra localizada en el borde de una llanura de inundaci6n con periodo de retorno de 25 afios? i., Y en el borde de la llanura de inundaci6n con periodo de retorno de 100 afios? Determine la escala 6ptima de desaITollo (periodo de retomo) para la estructura de control de inundaci6n considerada en el ejemplo 13.2.3 si los costos de capitaI anuales dados en la tabla 13.2.1 se duplicano Utilice los mismos costos de dafio que se muestran en la tabla 13.2.1. Determine la escala 6ptima de desaITollo (periodo de retomo) para la estructura de controI de inundaciones considerada en el ejemplo 13.2.3 si se duplican los costos de dano. Los costos de capitaI anuales permanecen iguales a los mostradosen la tabla 13.2.1. Determine la escala 6ptima de desaITollo (periodo de retorno) para la estructura de control de inundaciones considerada en el ejemplo 13.2.3, si tanto 10s costos de dafios como 108 costos de capitaI anuales se duplicano
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Un canal rectangular tiene 200 pies de ancho, pendiente de lecho del 0.5%, un coeficiente n de Manning estimado en 0.040 y un caudal de disefio de 10,000 cfs. Calcule la profundidad de flujo de disefio. Si el coeficiente de variaci6n del caudal de disefio es 0.20 y el del n de Manning es 0.15, calcule el error de estimaci6n estandar para la profundidad de flujo. l,Cual es la probabilidad de que el niveI de agua real sea mayor que el valor esperado en un pie o mas? l,En qué rango se esperaria que estuviera el niveI del agua para el evento de disefio en el 70% de los eventos? En el problema 13.3.1, calcule iJy/iJQ y iJy/iJn para las condiciones dadas (Q = 10.000 cfs y n = 0.040) Y resuelva el problema utilizando estas derivadas. Resuelva el problema 13.3.1 si el canal es trapezoidal con un ancho en la base de 150 pies y pendientes laterales de 1 vert. = 3 hor. En un programa de computador se ha modelado el flujo en un canal natural y se ha encontrado una profundidad de flujo de 15 pies para un caudal de 8,000 cfs y un vaIor de n de Manning de 0.045. Nuevas corridas del programa muestran que cambiando el caudal de disefio en 1,000 cfs cambia la elevaci6n de la superficie del agua en 0.8 pies y cambiando el n de Manning en 0.005 cambia la e!evaci6n de la superficie del agua en 0.6 pies. Si se ha supuesto que el caudal de disefio puede aproximarse con un margen de error de ± 30% Yel n de Manning con un margen de error de ± 10%, calcule ei correspondiente error en la profundidad de flujo (o elevaci6n de la superficie de agua). Sup6ngase que para las condiciones dadas en el ejemplo 13.3.1 resuelto, se adopta una altura de las paredes del canal de 804 pies, es decir, la profundidad calculada de 7 A pies mas 1.0 pie de borde libre, o margen de seguridad. i., Cual es el factor de seguridad FS implicito en esta alternativa? l,Cual seria el factor de seguridad si el coeficiente de rugosidad de Manning verdadero fuera 0.045 en lugar de 0.035 tal como se supuso? l,Es este un disefio seguro? Utilizando el analisis de incertidumbre de primer orden en la ecuaci6n de Manning, demuestre que el coeficiente de variaci6n del caudal Q esta dado por CVi) = CV; + (114 )CV} . l, Cuales son las suposiciones implfcitas para las variables en la ecuaci6n de Manningfen esta ecuaci6n para CV Q? En algunos casos, los estudios sobre planicies de inundaci6n se hacen utilizando secciones transversales de canales determinadas a partir de mapas topograficos en lugar de estudios topograficos in situo Extienda el analisis de incertidumbre de primer orden para el niveI del agua en la secci6n 13.3 para inc1uir la incertidumbre en el area de la secci6n transversal A y en el perimetro mojado P. Si estas variables pueden determinarse con coeficientes de variaci6n del 20% utilizando los mapas topograficos, calcule el riesgo adicional de que las casas del ejemplo 13.3.1 se inunden durante el evento de disefio, como resultado de utilizar, para delinear la planicie de inundaci6n, secciones transversales de canales de mapas topograficos en lugar de estudios topograficos in situo Un disefio hidrol6gico tiene una carga con una media de lO unidades y una desviaci6n estandar de 2 unidades. Calcule el riesgo de falla si la capacidad es 12 unidades. Suponga que la carga esta normalmente distribuida. Resuelva el problema 13 04.1 si la carga esta distribuida en forma lognormai. En el problema 1304.1, suponga que la capacidad esta distribuida normalmente con una media de 12 unidades y una desviaci6n estandar de l unidad. Vuelva a calcular el riesgo de falla suponiendo que la carga también esta distribuida normalmente. Alrededor de la mitad del 5uministro total de agua en el sur de California proviene de transferencias de agua de largas distancias desde el norte de California y desde el rio Colorado. La demanda anual para estas transferencias se estim6 en 1048 MAF (millones de acres-pies, por 5US siglas en inglés) en 1980, y se proyect6 a 1.77 MAF en 1990 con un aumento lineai. Un estudio sobre las demandas anuales observadas desde 1980 a 1985 indic6 que el coeficiente de variaci6n de las demandas anuales observadas a1rededor de las esperadas es aproximadamente 0.1 (esta variabilidad es causada por las variaciones afio tras afio en Ias condiciones climaticas y otros facto-
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res). Estime el niveI de demanda anual que tenga una posibilidad del 70% de ser excedido o igualado en 1986 y en 1990. Calcule la probabilidad de que las demandas observadas excedan el valor de 2.0 MAF/ano en 1986 y en 1990. Suponga que las demandas anuales estan distribuidas normalmente. En el problema 13.4.4, calcule la probabilidad de que un lfmite de 2.0 MAF en las transferencias de agua sea excedido al menos una vez desde 1986 hasta 1990. Suponga que las demandas anuales son independientes de un ano al siguiente. Si tanto la capacidad como la carga estan distribuidas en forma lognormal, demuestre que el riesgo puede calcularse utilizando la ecuaci6n (13.5.7):
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donde F z es la funci6n de distribuci6n normal.estandar.



13.5.2



Si tanto la capacidad como la carga estan distribuidas en forma lognormal, demues.tre que el riesgo puede aproximarse por
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donde F z es la funci6n de distribuci6n normal estandar.



13.5.3
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Calcule el riesgo de falla en un canal, suponiendo que el margen de seguridad esta distribuido normalmente. Se utiliza la ecuaci6n de Manning para calcular la capacidad y se usa un amilisis de primer orden para determinar el coeficiente de variaci6n de la capacidad C. La carga media es5 ,000 cfs y el coeficiente de variaci6n de la carga es Oo2. La pendiente del canal es OoOl con un coeficiente de variaci6n CVSf = O. lO. El factor de rugosidad de Manning es 0.035 y tiene un coeficiente de variaci6n de CV n = O015. La secci6n transversal del canal es rectangular con un ancho de 50 pies y una altura de 9 pieso Se supone que la falla ocurre si hay flujo que pase por encima de sus paredes laterales o Ca1cule el riesgo de falla en el problema 13.5.3 suponiendo que tanto la capacidad como la carga estan distribuidas en forma lognormal. Utilice el método de amHisis de riesgo de margenes de seguridad para determinar la probabilidad de que las casas del'ejemplo 13.3.1 se inunden.



Una tormenta de disefio es un patr6n de precipitaci6n definido para utilizarse en el disefio de un sistema hidrol6gico. Usualmente la tormenta de disefio conforma la entrada al sistema, y los caudales resultantes a través de éste se calculan utilizando procedimientos de lluvia-escorrentla y transito de caudales. Una tormenta de disefio puede definirse mediante un valor de profundidad de precipitaci6n .en un punto, mediante un hietograma de disefio que especifique la distribuci6n temporal de la precipitaci6n durante una tormenta, o mediante un mapa de isoyetas que especifigue el patr6n espacial de la precipitaci6n. Las tormentas de disefio pueden basarse en informaci6n hist6rica de precipitaci6n en un sitio o pueden construirse utilizando las caracterfsticas generales de la precipitaci6n en regiones adyacentes. Su aplicaci6n va desde el uso de valores puntuales de precipitaci6n en el método racional para determinar los caudales picos en alcantarillados de aguas lluvias y alcantarillas de earreteras, hasta el uso de hietogramas de tormenta como las entradas para el analisis de lluvia-escorrentfa en embalses de detencion de aguas urbanas o en el disefio de vertederos en proyectos gue involucren grandes embalses. Este capftulo cubre el desarrollo de la informacion puntual de .precipitaci6n, las relaciones intensidad-duraci6n-frecuencia, 10s hietogramas de disefio y las tormentas lfmites estimadas basadas en la preeipitaci6n maxima probable.



14.1 PROFUNDIDAD DE PRECIPITACION DE DI5ENO Precipitaci6n puntual La precipitaci6n puntual es aquella que ocurre en un punto unico del espacio en contraste con la precipitaci6n promedio sobre un area gue es la precipitaci6n gue OCUITe sobre una regi6n completa. Para· el amilisis de frecuencia de la precipitaci6n puntual, se selecciona la precipitaci6n maxima anual con una duraci6n dada aplicando el método descrito en la secci6n 3.4 para todas las tormentas de un afio, para cada uno de los afios del registro hist6rico Este proceso se repite para cada una de o
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las series de duraciones. Para cada duracion, el analisis de frecuencia se lIeva a cabo, tal como se describio en la seccion 12.2, para deducir las profundidades de precipitacion de disefio con varios periodos de retorno~ después, Ias profundidades de disefio se convierten en intensidades dividiéndolas por la duracion de la precipitaci6n. Analizando los datos en esta forma, Hershfield (1961) desarro1l6 mapas de isoyetas de profundidad de lluvia de diseiio para Ios Estados Unidos; éstos se publicaron en el reporte técnico No. 40 del U.S. Weather Bureau, comunmente llamado TP 40. Los mapas presentados en el TP 40 tienen duraciones gue varian desde 30 minutos a 24 horas y periodos de retorno gue varian desde 1 hasta 100 anos. Hershfield también elaboro diagramas de interpolacion para hacer estimaciones de precipitaci6n con duraciones y periodos de retorno diferenfes a los mostrados en 10s mapas. La figura 14.1.1 muestra el mapa del TP 40 para lluvia de 100 afios y 24 horaso Mas tarde el U. S. Weather Bureau (1964) publico mapas para duraciones de 2 a lO dfas. En muchos casos de diselio, como en e1 disefio de un alcantarillado de aguas lluvias, deben considerarse duraciones de 30 minutos o menos. En una publicacion comunmente conocida como HYDRO 35 (Frederick, Meyers y Auciello, 1977), e1 U. S. National Weather Service presento mapas de isoyetas para eventos con duraciones desde 5 hasta 60 minutos, reemp1azando parcialmente el TP 40. Los mapas de profundidades de precipitacion para 5, 15 Y 60 minutos de duracion con periodos de retorno de 2 y 100 alios para 10s 37 estados del este de 10s Estados Unidos se
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muestranen la figura 14.1.2. Las profundidades para duraciones de lO y 30 minutos para un periodo de retorno dado se obtienen interpo1ando Ios datos de 5, 15 y 60 minutos para el mismo periodo de retorno: P lO



min



= 0.41P5



P 30



min



=O.51P 15



min min



+ 0.59P 15 + 0.49P60



(I4.1.1a)
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(I4.1.1b)
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Leyenda: Precipitaci6n de 2 afios y 5 minutos (pulgadas) *El valor de Key WestFlorida es representativo para todos los cayos de La Florida ~ \
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FIGURA 14.1.2a) Precipitaci6n de 2 afios y 5 minutos (pulgadas). (Fuente: Frederick, Meyers y Auciello, 1977).



FIGURA 14.1.1 Lluvia de 100 afios y 24 horas (pulg) en 10s Estados Unidos tal como se presenta en el repoTte técnico 40 del V.S. Weather Bureau. '(Fuente: Hershfield, 1961).
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Leyenda: Precipitaci6n de 100 alios y 5 minutos (pulgadas) *El valor de Key WestFlorida es representativo para todos 108 cayos de La Florida
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Precipitaci6n de 100 afios y 5 minutos (pu1gadas). (Fuente: Frederick, Meyers y Auciello, 1977).
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FIGURA 14.1.2c) Precipitaci6n de 2 afios y 15 minutos (pulgadas). (Fuente: Frederick, Meyers y Auciello, 1977).
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Leyenda: Precipitaci6n de 2 afios y Y60 minutos (pulgadas) *EI valor de Key WestFlorida es representativo para todos los cayos de \ La Florida
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Precipitaci6n de afios y60 minutos (pulgadas). (Fuente: Frederick, Meyers yAuciello. 1977).
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Para periodos de retorno diferentes de 2 6 100 arros, se utiliza la siguiente ecuaci6n de interpolaci6n, con los coeficientes apropiados a y b tomados de la tabla 14.1.1. Pranos



= aPz afios + bP IOO anos



(14.1.2)



Miller, Frederick y Tracey (1973) presentaron mapas de isoyetas para duraciones de 6 y 24 horas para los 11 estados montarrosos del oeste de los Estados Unidos; éstos reemplazan los correspondientes mapas en el TP 40. Ejemplo 14.1.1 Determine la profundidad de lIuvia de disefio para una tormenta de 25 afios y 30 minutos en Oklahoma City.



So/ucion. Oklahoma City esta localizada muy cerca del centro del estado de Oklahoma y los valores de precipitaciones de 15 y 60 minutos con periodos de retorno de 2 y 100 afios pueden leerse en la figura 14.1.2 como P2." = 1.02 pulg, P,oa.15 = 1.86 pulg, P 2.60 = 1.85 pulg y P 100,60 = 3.80 pulg, respectivamente. Utilizando (14.1.lb), se calculan los valores de la profundidad para la precipitaci6n de 30 minutog
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P'Omi"



= 0.51P"mi" + 0.49P 60m,"



Para T = 2 afios, P 2.30= 0.51 x 1.02 + 0.49 x 1.85 Para T



=
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01)



P Z5 •30 = aP2 •3o
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=0.293
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TABLA 14.1.1






Coeflcientes para la interporlaci6n de profundidades de precipitaci6n utilizando la ecuacion (14.1.2)



• "



u



1.43



= 2.30 pulg



'">.



I::::3i::::======±=====::::::J!::::::=====±===='=========:C..J t J:



=



2.81 pulg.



+ bP lOO •30



o



;! ;~



1.43 pulg.



Luego se utiliza la ecuaci6n (14.1.2) con coeficientes a = 0.293 y b = 0.669 tomados de la tabla 14.1.1 con lo cual se obtiene la profundidad de precipitaci6n de 25 afios y 30 minutos:



--'



.



=



100 afios, P 100,30 = 0.51 x 1.86 + 0.49 x 3.80



Periodo de retorno T d~



a



b



5



0.674



0.278



lO



0.496



0.449



25



0.293



0.669



50



0.146



0.835



Fuente: Frederick, Meyers y Auciello, 1977.



+ 0.669



x 2.81
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Profundidad de precipitacién promedio sobre un area El anaIisis de frecuencia para la precipitaci6n sobre un area no se encuentra tan desarrollado como el analisis de la precipitaci6n puntual. Ante la falta de informaci6n sobre la verdadera distribuci6n de probabilidad de la precipitaci6n promedio sobre un area, usualmente se extienden estimativos de precipitaci6n puntual para desarroIlar unas profundidades promedio de precipitaci6n sobre un area. La estimaci6n de la precipitaci6n sobre el area puede ser centrada alrededor de la tormenta o fijada localmente. Para este ultimo caso, se tiene en cuenta el hecho de que las estaciones de precipitaci6n algunas veces estan cerca del centro de la tormenta, otras veces cerca de los bordes exteriores y otras veces entre estos dos puntos. Un proceso de promediar produce curvas de profundidad-area fijadas localmente que relacionan la precipitaci6n promedio sobre el area con medidas puntuales. La figura 14.1.3 muestra curvas para calcular profundidades de precipitaci6n promedio sobre un area como un porcentaje de 10s valores de precipitaci6n puntual (Organizaci6n Meteorol6gica Mundial, 1983). Las relaciones profundidad-area para diferentes duraciones, tales como las que se muestran en la figura 14,1.3, se deducen de un analisis de profundidad-areaduraci6n, en el cual se preparan mapas de isoyetas para cada duraci6n utilizando la tabulacion de Iluvias maximas de n horas registradas en un area densamente instrumentada. Se determina el area contenida dentro de cada una de las isoyetasde estos



Area (mi2 ) 48



97



145



193
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mapas y luegose dibuja una grafica de profundidad de precipitacion promedio vs. area para cada duracion.



14.2 RELACIONES INTENSIDAD-DURACION-FRECUENCIA Uno de los primeros pasos que debe seguirseen muchos proyectos de disefio hidrologico, como el disefio de un drenaje urbano, es la determinaci6n del evento o 10s eventos de Iluvia que deben usm:se. La forma mas comun de hacerl0 es utilizar una tormenta de disefio o un evento que. involucre una relaci6n entre la ìntensidad de Iluvia (o profundidad), la duraci6n y las frecuencias o periodos de retorno apropiados para la obra y el sitio. En muchos casos existen curvas estandar de intensidadduraci6n-frecuencia (IDF) disponibles para el sitio, luego no hay que Ilevar a cabo este anaIisis. Sin embargo, es conveniente entender el procedimiento utilizado para desarrollar estas relaciones. Usualmente los datos se presentan en forma grafica, con la duraci6n en el eje horizontal y la intensidad en el eje vertical, mostrando una serie de curvas, para cada uno de los periodos de retorno de disefio, tal como se muestra en la figura 14.2.1 para la ciudad de Chicago. La intensidad es la tasa temporal de precipitaci6n, es decir, laprofundidad por unidad de tiempo (mmfh o pulgfh). Puede ser la intensidad inStanHinea o la intensi-
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FIGURA 14.1.3 CurVAS profundidad-area para reducir precipitaci6n puntual con el fin de obtener valores promedio en el area. (Fuente: Organizaci6n Meteoro16gica Mundial, 1983; onginalmente publicada en el Technical Paper 29, U. S. Weather Bureau, 1958).
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FIGURA 14.2.1 Curvas intensidad-duraci6n-frecuencia para l1uvia maxima en Chicago, Estados Unidos.
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dad promedio sobre la duracion de la lluvia. Comunmente se utiliza la intensidad promedio, que puede expresarse como



11.0



(14.2.1)



9.0 8.0



Periodo de retorno (anos) 100 50 25



10.0



lO



7.0



donde P es la profundidad de lluvia (mm o pulg) y Td es la duraci6n, dada usualmente en horas. La frecuencia se expresa en funcion del periodo de retomo, T, que es el intervalo de tiempo promedio entre eventos de precipitaci6n que igualan o exceden la magnitud de disefio. Ejemplo 14.2.1 Detennine la intensidad de la precipitaci6n de disefio y la profundidad para una tormenta de 20 minutos de duraci6n con un periodo de retomo de 5 afios en Chicago.



Soluci6n. Utilizando las curvas IDF para Chicago véase la figura 14.2.1), se encuentra que la intensidad de disefio para la tormenta de 5 afios y 20 minutos es i = 3.50 pulg/h. La profundidad de precipitaci6n correspondiente esta dada por la ecuaci6n (14.2.1) con T d = 20 min = 0.333 h.
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Ejemplo 14.2.2 Utilice los mapas del U. S. National Weather Service (véase la figura 14.1.2) y las ecuaciones (14.1.1) y (14.1.2) para graficar las curvas IDF para Oklahoma City, Oklahoma, para periodos de retomo de 2, 5, 10,25,50 y 100 afios. Considere duraciones de lluvia que vayan de 5 minutos hasta 1 hora.



Soluci6n. Los seis mapas presentados en la figura 14.1.2 muestran la precipitaci6n para duraciones de S, 15 Y 60 minutos y para periodos de retomo de 2 y 100 afios. Los seis valores encontrados en estos mapas para Oklahoma City son: P,.5 = 0.48 pulg, p ,OO ., =



TABLA 14.2.1



Profundidades de precipitaci6n de disefio (pulg) en Oklahoma City para diferentes duraciones y periodos de retorno (ejemplo 14.2.1) Periodo de retorno T (aiios) 5 2 5 IO



0.48



25



0.72 0.80 0.87



SO 100



0.57 0.63



Duracion T d (min)



lO



15



30



60



0.80 0.94 1.05 1.21



1.02



1.43



1.20



1.74



1.85 2.30 2.62



1.33 1.45



Los valores eo cursiva se leen de la figura 14.1.2; utilizando las ecuaciones (14.1.1) y (14.1.2).



108



1.34



1.97



1.54 1.70 1.86



2.30



2.56



3.08 3.44



2.81



3.80



demas se obtienen por interpolaci6n



lO



15



30



60



Duraci6n (min) FIGURA 14.2.2



Curvas intensidad-duraci6n-frecuencia para Oklahoma City (ejemplo 14.2.]).



0.87 pulg, P 215 =1.02 pulg, P IOO . " = 1.86 pulg, P'50 = 1.85 pulg y P IUO •60 = 3.80 pulg. Para T = 2 Y 100 ai'ios, las precipitaciones con duraciones de lO y 30 minutos se obtienen por interpolaci6n entre los valores de 5, 15 Y 60 minutos utilizando (14.1.1), tal como se ilustr6 en el ejemplo 14.1.1. Los valores para cada duraci6n para los periodos de retomo T = 5, lO, 25 y 50 afios, se obtienen utilizando los valores para T = 2 Y 100 aiios en la ecuaci6n (14.1.2) y en la tabla 14.1.1, tal como tambiénse ilustr6 en el ejemplo 14.1.1. Los resultados se muestran en la tabla 14.2.1 en funci6n de la profundidad de preeipitaci6n, y luego se eonvierten en intensidades dividiéndolos por su duraci6n. Por ejemplo, P".30 = 2.30 pulg, luego la intensidad correspondiente es i = PITd = 2.30 pulg/0.50 h = 4.60 pulg/h. En la figura 14.2.2 se muestran las intensidades de precipitaci6n resultantes para cada una de las duraciones y periodos de retomo.



Curvas IDF mediante analisis de frecuencia Cuando la informaei6n de lIuvia loeal esta disponible, las curvas IDF pueden desarrollarse utilizando el amilisis de frecueneia. Una distribucion eomunmente utilizada en el analisis de frecuencia de lluvia es la distribuci6n de valor ex tremo tipo I o Gumbel diseutida en la seeeion 12.2. Para cada una de las duraciones seleccionadas, las profundidades de lluvias maximas anuales se extraen de los registros histo-
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TABLA 14.2.2 Serie de excedencia anuai de datos de lluvia en Coshocton, Ohio Orden



Periodo de retorno



(anos) 25.00 2



12.50



3



8.33



4



6.25 5.00



6



4.17



7



3.57



8



3.13



9



2.78



10



2.50



11



2.27



12



2.08



13



1.92



14



1.79



15



1.67



16



1.56



17



1.47



18



1.39



19



1.32



20



1.25



21



1.19



22



1.14



23



1.09



24



1.04



25



1.00



Maxima profundidad (pulg) y fecha para la duraci6n mostrada 30mìn



15min 11.423 6/12/57



,.""



17/11/51 0.920 6/12/59 0.910 5/13/64 0.890 6127175 0.884 6/23/52 0.860 8/14/73 0 810 1 . 7127/69 0.805 6122/51 0.783 6124/56 0.770 8115175 0.770 7122/58 0.750 7/10173 0.750 6117170 0.733 7119/67 0.732 7130/58 0.710 713152 0.707 813163 0.700 7124/68 0.700 614163 0.700 6122/60 0.692 413174 0.688 8127174 0 687 1 . 9/12/57 0.670 4113/55



H



2.625 6/12/57



H



""



7124/68 1.238 5/13/64 1.177 6123152 1.170 7122158 1.167 6127n5 1.149 6117170 1.087 6115175 1.063 8122151 1.060 7111/51 1.040 6112159 1.037 7119167 1.027 9/5/75 1.023 7110173 1.000 7/10/55 0.975 7/27/69



~~~~"



0.934 8/27174 0.919 7/28161 0.907 9/12157 0.890 8114173 0.880 6/24156 0.873 6111160 0.869 7/4/69 0.850 8111164



120min



60mìn



H



3.220 6/12/57'



3.421 6/12/57



6/27n5 1.756 7/27/69 1.510 8121/60 1.431 7124/68 1.375 7122/58 1.313 6117170 1.306 5113/64 1.290 6123/52 1.269 4125/61 1.225 6112159 1.213 714169 1.204 6113172 1.203 8111/64 1.200 813163 1.194 8/2/64



7127/69 1.883 8/21/60 1.792 7/4/69 1.733 7/24168 1.703 8/4159 1.623 6/12159 1.609 6/28157 1.604 6113172 1.600 7/28161 1.570 4125161 1.482 7122/58 1.393 8111/64 1.353 5113/64 1.351 9/24170 1.335 6/23/69 1.310 8114/57 1.305 6/24/57 1.300 6111/60 1.300 6/23/52 1.290 8/2/64






I



Fuente: Wenzel, 1982. Copyright de la American Geophysical Union.



;;:i:" 1.174 7/28/61 1.143 6122151 1.130 9124170 1.130 7119/67 1.109 915175 1.095 716/58 1.094 6128/57 1.063 8127174



~



I



'"00 I



1.274 9112157 1.230 7/3/52 1.220 7/6/58 1.200 9/5175
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ricos de Iluvias y luego se aplica el anaIisis de frecuencia a la inforrnacion anual. En algunos casos, particularmente donde solo estan disponibles datos de algunos pocos anos (menos de 20 a 25 anos), puede determinarse una serie de excedencia anual para cada una las duraciones ordenando Ias profundidades y escogiendo los N valores maximos de un registro de N afios. Una serie de este tipo se muestra en la tabla 14.2.2 para un pluvi6metro en Coshocton, Ohio. En la tabla, las lfneas unen las precipitaciones para varias duraciones correspondientes al mismo evento de tormenta. Las profundidades de precipitaci6n de di seno determinadas mediante la serie de excedencia anual pueden ajustarse para igualar Ias profundidades encontradas mediante una serie maxima anual, multiplicando las precipitaciones por 0.88 para los valores con periodo de retorno de 2 afios, por 0.96 para valores con periodo de retorno de 5 anos y por 0.99 para los valores con periodo de retorno de lO afios (Hershfield, 1961). Para periodos de retorno mayores no es ne cesario ajustar los estimativos.



I Ejempio 14.2.3 Utilizando la informaci6n presentada en la tabla 14.2.2, estime la profundidad de precipitaci6n de 2 y 25 afios para una tormenta de 15 minutos de duraci6n



en Coshocton, Ohio. Suponga que la distribuci6n de Valor Extremo Tipo I (Gumbel) es aplicable. Soludon. La profundidad de lIuvia de disefio para un periodo de retorno T dado se determina utilizando la ecuaci6n (12.3.3):



donde XT Y ST son la media y la desviaci6n estandar de las profundidades de lIuvia para una duraci6n especificada Td • YK T es el factor de frecuencia dado por la ecuaci6n (12.3.8):



Por ejemplo, considérese una duraci6n de 15 minutos; la media y la desviaci6n estandar para las precipitaciones de 15 minutos dadas en la tabla 14.2.2 son Xl5 = 0.799 pulg y S15 = 0.154 pulg, respectivamente. Utilizando la ecuaci6n (12.3.8), K 2 = -( $br)(0.5772 + In{ In [T/(T - l)]}) = -( ~/1T'){0.5772 + In[ln [211]) = -0.164; el valor correspondiente para T = 25 anos es K 25 = 2.044. Luego, utilizando (12.3.3) para un periodo de retorno de dos anos.



I =0.799 - 0.164



X



0.154



= 0.774 pulg Debido a que la informaci6n dada en la tabla 14.2.2 es una serie de excedencia anual, este valor debe multiplicarse por 0.88 para obtener la profundidad de precipitaci6n de disefio 0.774 x 0.88 = 0.68 pulg correspondiente a un periodo de retorno de dos afios. Para un periodo de retorno de 25 anos
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=0.799 + 2.044 x 0.154 = 1.11 pulg Este valor no debe ajustarse debido a que su periodo de retomo es superior a lO anos.



TABLA 14.2.3 Constantes para la ecuaclOn de lIuvia (14.2.2) para intensidades de tormenta de lO aiios de periodo de retorno en diferentes lugares Lugar



Ecuaciones para las curvas IDF Las curvas de intensidad-duraci6n-frecuencia también pueden expresarse como ecuaciones con el fin de evitar la lectura de la intensidad de lluvia de di seno en una grafica. Por ejemplo, Wenzel (1982) dedujo, para algunas ciudades de los Estados Unidos, coeficientes para utilizarse en una ecuaci6n de la forma



c T~



+f



(14.2.2)



donde i es la intensidad de lluvia de diseno, Td es la duraci6n y c, e y f son coeficientes que varian con ellugar y el periodo de retomo. La tabla 14.2.3 muestra los valores de estos coeficientes para periodos de re torno de lO anos en lO ciudades de los Estados Unidos. También es posible extender la ecuaci6n (14.2.2) para incluir el periodo de retorno T utilizando la ecuaci6n (14.2.3) o



cTm T~



+f



(14.2.4)



Ejemplo 14.2.4 Determine y compare las intensidades de lluvia de diseiio de lO anos y 20 minutos en Los Angeles y Denver. Soluci6n. La intensidad de lluvia de diseiio se calcula utilizandoTd = 20 min y los valores de los coeficientes para Los Angeles (c = 20.3, e = 0.63 y f= 2.06) se obtienen de la



tabla 14.2.3, con lo cualla ecuaci6n (14.2.2) arroja .



C



1=---



T~



+f



20.3 20°·63 + 2.06 = 2.34 pulg/h En forma similar, para Denver i =c/(T';; + f) = 96.6/( 20"" + 13.90) = 3.00 pulg/h. La intensidad de diseiio en Denver es mayor en 3.00 - 2.34 = 0.66 pulg/h, o 28%.
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Atlanta Chicago Cleveland Denver Houston Los Angeles Miami New York Santa Fe St. Louis



c



97.5 94.9 73.7 96.6 97.4 20.3 124.2 78.1



62.5 104.7



e



f



0.83 0.88 0.86 0.97



6.88 9.04 8.25 13.90 4.80 2.06 6.19 6.57



0.77



0.63 0.81 0.82 0.89 0.89



9.10 9.44



Las constantes corresponden a i en pulgadas por hora y Td en minlltos. Fuente: Wenzel, 1982. Copyright de la American Geophysical Union.



14.3 HIETOGRAMAS DE DISENO UTIUZANDO ANAuSIS DE EVENTOS DE TORMENTA Analizando los eventos de tormenta observados, puede determinarse la secuencia temporal de precipitaci6n en tormentas tipicas. Huff (1967) desarro1l6 relaciones de distribuci6n temporal para tormentas fuertes en areas de hasta 400 mi2 en Illinois. Los patrones de distribuci6n temporal se desarrollaron para cuatro grupos de probabilidad, desde los mas severos (primer cuartil) hasta los menos severos (cuarto cuarti!). La figura 14.3.la) muestra la distribuci6n de probabilidad para las tormentas del primer cuarti!. Estas curvas son suaves, lo cual refleja una distribuci6n promedio de lluvia con el tiempo; no muestran las caracterfsticas bruscas de las tormentas observadas. La figura 14.3.1b) muestra histogramas seleccionados para las tormentas del primer cuarti! con probabilidades de ocurrencia acumuladas de lO, 50 y 90%, cada uno ilustra el porcentaje de la lluvia total para incrementos del 10% en la duraci6n de la tormenta. El histograma del 50% representa un patr6n de lluvia acumulada que debe ser excedido por la mitad de las tormentas. El histograma del 90% puede interpretarse como una distribuci6n de tormenta que es igualada o excedida en el 10% de las tormentas o menos. La distribuci6n del 50% del primer cuartil se ha utilizado en el modelo de simulaci6n de drenaje de tormentas ILLUDAS por Terstriep y Stall (1974). El Soi! Conservation Service del U. S. Department of Agriculture (1986) desarro1l6 hietogramas sintéticos de tormentas para utilizarse en los Estados Unidos con duraciones de tormentas de 6 y 24 horas. Estos hietogramas se dedujeron al utilizar la informaci6n presentada por Hershfield (1961) y Miller, Frederick y Tracey (1973) y datos de tormentas adicionales. La tabla 14.3.1 y la figura 14.3.2 presentan 10s hietogramas acumulados. Existen cuatro tormentas de 24 horas de duraci6n, llamadas Tipo I, lA, II Y III, respectivamente; la figura 14.3.3 muestra la localizaci6n
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60 10% de probabilidad
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T ABLA 14.3.1



Distribuciones de Iluvia SCS Tormenta de 6 horas



Tormenta de 24 horas PtlP24



.~ 40



50% de probabilidad



;§ 10% J0;9 30%}0' 50%60% 70% 80% 90%



Probabilidad



,g 3 8



20



~



.~



E



2



If



O--'-L.---od.-.L.......LL....L.L.L..-..L.......L...L.L----


40 90% de probabilidad



o O 20 40 60 80 100 Porcentaje acumulado de tiempo de tormenta a)



Porcentaje acumulado de tiempo de tonnenta b)



Horat



t /24



Tipo I



Tipo lA



Tipo II



Tipo III



Horat



t /6



PtlP6



O 2.0 4.0 6.0 7.0 8.0 8.5 9.0 9.5 9.75 10.0 10.5 11.0 11.5 11. 75 12.0 12.5 13.0 13.5 14.0 16.0 20.0 24.0



O 0.083 0.167 0.250 0.292 0.333 0.354 0.375 0.396 0.406 0.417 0.438 0.459 0.479 0.489 0.500 0.521 0.542 0.563 0.583 0.667 0.833 1.000



O 0.035 0.076 0.125 0.156 0.194 0.219 0.254 0.303 0.362 0.515 0.583 0.624 0.654 0.669 0.682 0.706 0.727 0.748 0.767 0.830 0.926 1.000



O 0.050 0.116 0.206 0.268 0.425 0.480 0.520 0.550 0.564 0.577 0.601 0.624



O 0.022 0.048 0.080 0.098 0.120 0.133 0.147 0.163 0.172



O 0,020 0.043 0.072 0.089 0.115 0.130 0.148 0.167 0.178 0.189 0.216 0.250 0.298 0.339 0.500



O 0.60 1.20 1.50 1.80 2.10 2.28 2.40 2.52 2.64 2.76 3.00 3.30 3.60 3.90 4.20 4.50 4.80 5.40 6.00



O 0.10 0.20 0.25 0.30 0.35 0.38 0.40 0.42 0.44 0.46 0.50 0.55 0'.60 0.65 0.70 0.75



O 0.04 0.10 0.14 0.19 0.31 0.44 0.53 0.60 0.63 0.66 0.70 0.75 0.79 0.83 0.86 0.89 0.91



0.181



0.204 0.235



0.645



0.283



0.655 0.664 0.683 0.701 0.719 0.736



0.357 0.663 0.735 0.772 0.799 0.820 0.880 0.952 1.000



0.800



0.906 1.000



0.702



0.751 0.785 0.811 0.886 0.957 1.000



0.80



0.90 1.0



0.96



1.00



FIGURA 14.3.1 a) Distrjbucj6~ temporal de tonnentas de l?rimer c~arti.l. La probabilidad mostrada es la posibilidad de que el patron de torm~nta obser~ado calga a la lzqmerda de la curva. b) Histogramas selecciona-



Fuente: U. S. Dept. of Agricu1ture, Soi1 Conservation Service, 1973, 1986.



doso de tonnentas del pnmer cuartll. (Fuente: Huff, 1967, Copyright de la American Geophysical Umon).



Método del hietograma triangular



geografica en los Estados Unidos donde dichos hietogramas podrfan aplicarse, Los Tipos l Y lA corresponden al clima marftimo del Pacifico con inviernos humedos y veranos secos. El Tipo III cOITesponde al Golfo de México y las areas costeras del Atlantico, donde las tormentas tropicales producen lluvias de 24 horas muy grandes. El Tipo II corresponde al resto del pais. Pilgrim y Cordery (1975) desarrollaron un método de analisis de hietogramas basado en el ordenamiento de los intervalos de tiempo de una tormenta teniendo en cuenta la profundidad de precipitaci6n que OCUITe en cada uno de ellos y repitiendo ese procedimiento en muchas tormentas en la regi6n. Sumando el orden de cada intervalo, puede obtenerse la forma tipica del hietograma. Esta metodologia es la estandar en el diseiio hidrol6gico en Australia (The Institution of Engineers Australia, 1987).



Un triangulo es una figura simple para un hietograma de disefio debido a que una vez que se conozcan tanto la profundidad de precipitaci6n de disefio P como la duraci6n T d , la longitud de la base y la altura del triangulo se determinano Considérese un hietogram.a triangular como el mostràdo en la figura 14.3.4. La longitud de la base es T d y la altura es h, luego la profundidad totaI. de precipitaci6n en el hietograma esta dada por P = 1. Tdh, de donde 2



h = 2P



Td



(14.3.1)



Un coeficiente del avance de tormenta r se define como la relaci6n del tiempo antes del pico fa con respecto a la duraci6n total:



r=



la



(14.3.2)
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Tiempo (horas) FIGURA 14.3.2 Hietogramas de lluvia de 24 horas del Soil Conservation Service. (Fuente: U. S. Dep!. of Agriculture, Soi! Conservation Service. 1986).



Luego el tiempo de recesi6n



tb



esta dado por



=(1- r)Td



(14.3.3)



Un valor de r igual a 0.5 corre sponde a una intensidad pico que ocurre en la mitad de la tormenta, mientras que un valor menor que 0.5 tendra el pico antes y un valor mayor que 0.5 tendra el pico después del punto medio de la tormenta. Un valor apropiado de r se determina calculando la relaci6n entre el tiempo de intensidad pico y la duraci6n de la tormenta para una serie de tormentas de diferentes duraciones. La media de estas relaciones, ponderada de acuerdo con la duraci6n de cada evento, es el valor de r. Los valores de r reportados en la literatura técnica se presentan en la tabla 14.3.2, la cual muestra que en muchos lugares las tormentas tienden a ser de un tipo avanzado, con r menor que 0.5. Yen y Chow (1980) analizaron 9,869 tormentas en cuatro lugares: Urbana, Illinois; Boston, Massachusetts; Elizabeth City, New Jersey; y San Luis Obispo, California. Su analisis indic6 que los hietogramas triangulares para la mayor parte de las tormentas fuertes eran idénticos en su forma, con s6lo algunos efectos secundarios causados por la duraci6n de la tormenta, las inexactitudes de las medidas y la localizaci6n geografica.
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Ejemplo 14.3.1 Determine el hietograma triangular para el disefio de un alcantarillado de aguas lluvias en Urbana, Illinois; el periodo de retomo de disefio es de 5 afios y la duraci6n de lluvia de disefio se ha fijado en 15 minutos. El coeficiente de avance de la tormenta es r = 0.38.



·1



Soludon. De la figura 14.1.2, para la precipitaci6n en Urbana (Illinois centraI), P 2,15



=



0.88 pulg y PIOO,15 :::: 1.70 pulg. La profundidad para un periodo de retorno de 5 afios esta dada por la ecuaci6n (14.1.2) con a = 0.674 y b = 0.278 de acuerdo con la tabla 14.1.1:



PS,lS =0. 674Pz,15



+ 0.278PlQO,15



= 0.674 x 0.88 + 0.278 x 1.70



o



= 1.07 pulg



Tiempo t



La intensidad pico h se calcula utilizando (14.3.1) con T d = 15 min = 0.25 h:



a)



2P 2 h = - =



Td



- - - - 8.53 in/h - - -



X



1.07



0.25



= 8.56 pulg/h



El tiempo ta hasta la intensidad pico se calcula utilizando la ecuaci6n (14.3.2): fa



= rTd = 0.38



X



0.25



= 0.095



h = 5.7 min



El tiempo de recesi6n t" es



j



I



I I I I I



tb



I



I I I I



I



5.7 min-I.....- - - 9 . 3



min---~------r--..-----'-I-r------.---,----...,--~~



O



o



2



4



6



8



lO



12



14



Tiempo (min) b)



FIGURA 14.3.4 Hietogramas trianguiares de disefio. a) Hietograma trianguiar generaI de disefio. b) Hietograma trianguiar de disefio para una tormenta de 5 afios y 15 minutos en Urbana, Illinois (ejemplo 14.3.1).



T ABLA 14.3.2



Valores del coeficiente de avance de tormenta r para varios lugares Lugar



r



Referencia



Baltimare Chicago Chicago Cincinnati Cleveland Gauhati, India Ontario Philadelphia



0.399 0.375 0.294 0.325 0.375 0.416 0.480 0.414



McPherson (1958) Keifer y Chu (1957) McPherson (1958) Preu! y Papadakis (1973) Havens y Emerson (1968) Bandyopadhyay(1972) Marsalek (1978) McPherson (1958)



Fuente: WenzeI, 1982. Copyright de la American Geophysical Union.



= Td



-



fa



= 0.25 - 0.095 = 0.155 h = 9.3 min



El hietograma de disefio resultante esta graficado en la figura 14.3 Ab. Los valores para intensidad de precipitaci6n en intervalos regulares pueden ca1cularse y convertirse en profundidades de precipitaci6n para el analisis de lluvia-escorrentfa del alcantarillado de aE"uas lluvias.



14.4 HIETOGRAMAS DE PRECIPITACION DE DISENO UTILIZANDO LAS RELACIONES IDF En los métodos de diseiio en hidrologfa desarrollados hace muchos aiios, tal como el método racional, solo se utilizaba el caudal pico. No existfa consideracion alguna sobre el tiempo de distribuci6n del caudal (el hidrograma de caudal) o sobre la distribuci6n temporal de la precipitaci6n (el hietograma de precipitacion). Sin embargo, los métodos de diseiio desarrollados mas recientemente, los cuales utilizan el analisis de flujo no permanente, requieren de predicciones confiables del hietograma de diseiio para obtener los hidrogramas de diseiio.



Método del bloque alterno El método del bloque alterno es una forma simple para desarrollar un hietograma de disefio utilizando una curva de intensidad-duraci6n-frecuencia. El hietograma de disefio produci do por este método especifica la profundidad de precipitaci6n que ocurre en n intervalos de tiempo sucesivos de duracion t1.t sobre una duracion total de Td = nt1.t. Después de seleccionar el periodo de retorno de diseiio, la intensidad es leida en una curva IDF para cada una de las duraciones t1.!, 2a!, 3a!, ... , y la profundidad de precipitaci6n correspondiente se encuentra al multiplicar la intensidad y la duraci6n. Tornando diferencias entre valores sucesivos de profundidad de precipita-
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cian, se encuentra la cantidad de precipitaci6n que debe afiadirse por cada unid~d adicional de tiempo /1t. Estos incrementos o bloques se reordenan en una secuenCla temporal de modo que la intensidad maxima ocuna en el centro de la dur~ci6n requerida T d y que los demas bloques queden en orden descendente alterna~lvamente hacia la derecha y hacia la izquierda del bloque centraI para formar el hletograma de disefio. Ejemplo 14.4.1 Determine, en incrementos de lO minutos, el hietograma de precipitacion de disefio para una tormenta de 2 horas en Denver con un periodo de retomo de lO afios.



Soluci6n. Tal como se ilustro en el ejemplo 14.2.4, la intensidad de precipitaci6n de lO afios para una duracion dada en Denver puede calcularse utilizando la ecuaci6n (14.2.2) con c = 96.6, e = 0.97 Yf = 13.90. Para una duraci6n de 20 minutos, este calculo arroja i = 3.00 pulg/h. Los valores para otras duraciones en intervalos de lO minutos se muestran en la columna 2 de la tabla 14.4.1. Multiplicando la intensidad y la duraci6n se calcula la correspondiente profundidad de precipitacion. Para una duraci6n de 20 minutos p = iTd = (3.00 pulg/h) x 0.333 = 1.001 pulg~ en la columna 3 de la tabla 14.4.1 se muestran calculos similares para las otras duraciones. Se puede ver que la profundidad acumulada se incrementa con la duraci6n hasta ellfmite de 2 horas o 120 minutos. La profundidad dè precipitaci6n de lO minutos es 0.693 comparada con 1.001 pulg. para 20 minutos, luego, durante los 20 minutos mas intensos de la tormenta de diseflO, 0.693 pulg caenin cn 10 minutos, mientras que 1.001 - 0.693 = 0.308 pulg caeran en los lO minutos restantes. Utilizando este razonamiento y tornando incrementos sucesivos de profundidad de precipitaci6n acumulada, tal como se muestra en la columna 4 de la tabla 14.4.1, se encuentra la profundidad de precipitaci6n afiadida por cada uno de los incrementos adicionales en la duraci6n de la tormenta. En la columna 6 se encuentran orde-



TABLA 14.4.1



Hietograma de precipitaci6n de diseno desarrollado en incrementos de lO min para una tormenta de lO anos y 2 horas en Denver, utilizando et método del bloque alterno (ejemplo 14.4.1) Columna:



1 Duraci6n



2 Intensidad



(min)



(pllig/h)



lO



4.158 3.002 2.357 1.943 1.655 1.443 1.279 1.149 1.044 0.956 0.883 0.820



20 30 40 50 60 70 80 90 100 110 120



4 Profundidad Profllndidad acumlliada incrementai (plllg) (pulg)



3



0.693 1.001 1.178 1.296 1.379 1.443 1.492 1.533 1.566 1.594 1.618 1.639



0.693 0.308 0.178 0.117 0.084 0.063 0.050 0.040 0.033 0.028 0.024 0.021



Tiempo



6 Precipitaci6n



(min)



(pulg)



0-10 10-20 20-30 30-40 40-50 50-60 60-70 70-80 80-90 90-100 100-110 110-120



0.024 0.033 0.050 0.084 0.178 0.693 0.308 0.117 0.063 0.040 0.028 0',021



5



FIGURA 14.4.1
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40



60



80



100
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Hietograma de disefio de lO afios y 2 horas desarrollado para Denver utilizando el 120 método del bloque alterno (ejemplo 14.4.1).



nadas las profundidades de precipitaci6n, de tal manera q ue el bloque maximo (0.693 pulg) se localiza en el intervalo 50-60 min; el segundo mayor bloque (0.308 pulg) se 10caliza a la derecha del bloque maxilno, en el intervalo 60-70 min (usando una intensidad de 1.00 pulg entre los minutos 50-70, tal como se requiere), el tercer mayor bloque (0.178 pulg) se localiza a la izquierda del bloque maximo (40-50 min) y asi sucesivamente. Los resultados se encuentran graficados en la figura 14.4.1, en donde puede verse el orden descendente de los bloques a la izquierda y a la derecha del bloque maximo. Un hietograma de diseiio construido en esta forma, representa un evento de lO afios tanto para una duracion total de 2 horas como para cualquier otro periodo dentTO de esta duracion centrado en el bloque maximo.



Método de la intensidad instantanea Si se conoce la ecuaci6n que define la curva intensidad-duraci6n-frecuencia, pueden desarrollarse ecuaciones gue describan la variaci6n de la intensidad con el tiempo en el hietograma de disefio. El principio es similar al empleado en el método del bloque alterno, es decir, la profundidad de precipitaci6n para un periodo de duraci6n T d alrededor del pico de la torrl1enta es igual al valor dado por la curva o ecuaci6n de IDF. La diferencia entre este nuevo método y el método del bloque alterno es que se considera que la intensidad de precipitaci6n varia en forma continua a través de la tormenta. Considérese el hietograma de tormenta mostrado en la figura 14.4.2. La linea horizontal punteada dibujada en el hietograma para una intensidad de precipitacian dada i intersecani el hietograma antes y después del pico. Medido con respecto al tiempo de intensidad pico, el tiempo de intersecci6n antes del pico se denota como fa y después del pico como tb. El tiempo total entre las intersecciones se denomina T d , de tal manera gue



(14.4.1) El coeficiente de avance de la tormenta r se define igual gue antes, como la relaci6n del tiempo antes del pico con respecto al tiempo entre intersecciones
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Keifer y Chu (1957) desarrollaron un hietograma sintético de este tipo para usarse en el diseiio del sistema de a1cantarillado en Chicago. Ellos definieron la intensidad promedio de lluvia i med tal como en la ecuaci6n (14.2.2):



---



i med =



c



(14.4.8)



Td + f



Diferenciando la ecuaci6n (14.4.8) Y sustituyendo el resultado en la ecuaci6n (14.4.7) puede demostrarse que la intensidad i para la cualla linea interseca el hietograma para una duraci6n T d esta dada por



i =



c[ (1



- e)Td + f]



(14.4.9)



{TJ + f)2 Tiempo



r=



FIGURA 14.4.2 Ajuste de un hietograma mediante curvas.



ta



(14.4.2)



Ìb =



f



=



ta



y



tb



se encuentran al



Ejemplo 14.4.2 Desarrolle un hietograma de disefio de 2 horas para una tormenta con periodo de retorno de lO afios, en Denver, utilizando un coeficiente de avance de tormenta de r = 0.5.



Td Soluci6n. Para el valor de r



Utilizando las ecuaciones (14.4.1) y (14.4.2) se encuentra que



Td



Las ecuaciones para las intensidades Ì a e Ì b en términos de sustituir T d de la ecuaci6n (14.4.3) en la ecuaci6n (14.4.9).



!E. = ~ r



1- r



(14.4.3)



Tal como se muestra en la figura 14.4.2, se supone que dos curvas, Ì a =f (ta) e (tb), se ajustan a las intensidades de precipitaci6n del hietograma, donde Ì a e h



san las intensidades de precipitaci6n antes y después del pico, respectivamente. Luego, la cantidad total de lluvia R durante el tiempo Td esta dada por el area bajo las curvas: (14.4.4)



= 0.5 en una tormenta de 120 minutos de duraci6n la intensidad pico ocurre en el tiempo t = 60 min medido desde el inicio de la tormenta. Los tiempos relativos t a Y tb antes y después del tiempo del pico se muestran en la columna 2 de la tab1a 14.4.2. Se utiliza un intervalo de tiempo de 2 minutos alrededor del pico para aumentar la exactitud y un intervalo de tiempo de lO minutos para el resto. Las intensidades de lluvia se calcu1an mediante la ecuaci6n (14.4.9) usando 10s va10res c = 96.6, e = 0.97 y f = 13.9 tomados de la tabla 14.2.3; r = 0.5; Y T d dado por la ecuaci6n (14.4.3).



i =



c[ (1



- e )TJ



+ f]



(TJ + f)2



Antes del pico, T d = talr, luego para t = 50 min, por ejemplo, t a = 60 - 50 = lO min y = talr = 1010.5 = 20 min; luego



Td



N6tese que f(t a) = /(tb) para cualquier T d; diferenciando la ecuaci6n (14.4.4) con respecto a T d se obtiene (14.4.5)



imed



=



=



96.6[(1 - 0.97)20°·97 + 13.9] (20°·97 + 13.9)2



---=~-----'------



1.348 pulgjh



(14.4.6)



En la columna 3 de la tab1a 14.4.2 se muestran valores calculados en forma similar para todos 10s intervalos de tiempo. Los valores de intensidad después del pico se calculan utilizando cl mismo procedimiento con T d = tbl(l - r). Por ejcmplo, cuando t = 70 min, tb = 70- 60 = lO min y T d = 10/(1-0.5) = 20 min, luego i b = 1.348 pulg/h para cste caso también.



(14.4.7)



Los valores de intensidad de precipitaci6n determinados en esta forma son va10res instantaneos; la profundidad de precipitaci6n en cada interva10 de tiempo puede calcularse uti1izando la regIa trapezoidal. Por ejempl0, con referencia a la tabla 14.4.2, la



Si la intensidad de lluvia promedio para la duraci6n T d es i med , entonces R = Td



i = ia



Diferenciando (14.4.6) con respecto a T d se obtiene
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T ABLA 14.4.2



Calculo del hietograma de diseiio de lO anos y 2 horas. en Denvermediante el método de la intensidad instantanea (ejemplo 14.4.2)



~ 6 CJJ :;



r= 0.5



B-



/



I=:



'o



Columna:
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1 Tiempo



2 Tiempo relativo



t



ta, tb



(mio)



(min)



o lO



20 30 40 50 52 54 56 58 60 62 64



66 68 70 80 90 100 110



120



60 50 40 30 20 lO 8



6 4 2 O 2 4 6 8 lO 20 30 40 50 60



3



Intensidad (pulg/h) 0.118 0.156 0.219 0.334 0.585 1.348 1.691 2.193 2.975 4.303 6.950 4.303 2.975 2.193 1.691 1.348 0.585 0.334 0.219 0.156 0.118



Profundidad tota1 (pu1g)



4 Precitaci6n incrementai (pulg)



'u



.s



4



:§.. u



~



o.. Il)



"O "O



2



~



0.023 0.031 0.046 0.077 0.161 0.051 0.065 0.086 0.121 0.188 0.188 0.121 0.086 0.065 0.051 0.161 0.077 0.046 0.031 0.023 1.697
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FIGURA 14.4.3 Hietogramas de disefio para una tormenta de lO afios en Denver, desarrolladosmediante e1 método de la intensidad instantanea, con coeficientes de avance r = 0.25 y 0.5 (ejemplo 14.4.2).



14.5 TORMENTA5 LIMITE5 E5TIMADA5 Los valores lfmites estimados (VLE) comunmente utilizados en el disefio de estructuras para el control de agua son la precipitacion maxima probable (PMP), la tormenta maxima probable (TMP) y la creciente maxima probable (CMP), a pesar de que seria posible desarrollar otros VLE como criterios para diferentes tipos de disefios hidrol6gicos. La PMP proporciona solamente una profundidad de precipitaci6n, cuya distribuci6n temporal debe definirse para formar una TMP. La TMP puede utilizarse como entrada a un modelo de lluvia-escorrentfa de un sistema de drenaje de cuencas, el cual puede utilizarse posteriormente para desarrollar una CMP para el diseiio de estructuras de control de escorrentfa.



Precipitacion maxima probable profundidad de precipitaci6n durante 10s primeros lO minutos es [(0.118 + 0.156)/2] x (10/60) = 0.023 pulg, tal como se muestra en la columna 4. La suma de todos los incrementos de precipitaci6n es 1.697 pulg, la cual es levemente mayor que la profund-idad de precipitaci6n real de 1.64 pulg para una tormenta de lO afios de periodo de retorno y 2 horas de duraci6n en Denver, calcu1ada en el ejemplo 14.4.1. Esta diferencia surge debido a la discretizaci6o"de la esca1a continua de tiempo que se hace en este ejemp10 y al uso de una simple regIa trapezoidal para calcular la profundidad de precipitaci6n. La diferenciase hubiera disminuido si se utilizan incrementos de tiempo de 2 minutos para todo el horizonte de tiempo, y no solamente alrededor de la intensidad pico en la tabla 14.4.2. La figura 14.4.3 muestra el hietograma desarrollado en este ejemplo junto con un hietograma calcu1ado en forma simi1ar con un coeficiente de avance de 0.25. Puede verse que el efecto del cambio en el coeficiente de avance simplemente es cambiar la localizaci6n de la intensidad pico pero no su magnitud.



La PMP es el valor lfmite estimado de precipitaci6n. En consecuencia, la PMP puede definirse como la mayor profundidad de precipitaci6n estimada analfticamente para una duraci6n dada que sea fisicamente posible y que caracterice razonablemente una regi6n geognifica particular en un determinado periodo del ano. En la pnictica no se tienen en cuenta los efectos del cambio de clima a largo plazo para la estimaci6n de la PMP. Debe tenerse en cuenta que el concepto de PMP no es totalmente cqnfiable, debido a que no puede estimarse perfectamente y a que su probabilidad de ocurrencia es desconocida. Sin embargo, en las aplicaciones pnlcticas, se ha encontrado que la PMP es util y su uso continuara debido a la preocupaci6n publica acerca de la seguridad de proyectos tales como grandes represas. Existe una gran variedad de métodos para determinar la PMP. Debido a las incertidumbres y limitaciones en los datos y suconocimiento, puede considerarse la PMP como un estimativo y el criterio y la experiencia deben utilizarse al fijar su valor. En los siguientes parrafos se discuten los métodos para estimar la PMP. l. Aplicacion de modelos de tormenta. Las modelos de tormenta pueden utilizarse para estimar la PMP donde no exista suficiente informaci6n de tormentas o ésta no sea representativa, o donde existe una topografia abrupta que complica el
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fenomeno de la tormenta y hace que la medida de precipitacion sea difici1. El modelo de ceIda convectiva para tormentas eléctricas presentado en la secci6n 3.3 es un ejemplo de un modelo de tormenta y Wiesner (1970) presento un modelo similar para la precipitacion producida por la elevaci6n orognifica de masas de aire humedo sobre colinas o montafias. Cuando los efectos orognificos y convectivos ocurren en forma simultanea, los dos tipos de modelos pueden superponerse. El uso de modelos de tormenta es mas eficiente para determinar la PMP en grandes areas que en areas pequefias. Sobre un area grande el principio de continuidad puede aplicarse mas facilmente utilizando velocidades medias del flujo de entrada y de salida, y el contenido de humedad del aire entrante puede definirse a partir de la temperatura del punto de roclo que persista durante un tiempo considerable (usualmente 12 horas). Es mas dificil definir estos factores para las tasas de precipitaci6n extremas que ocurren localmente y durante periodos cortos. Por consiguiente, a pesar de gue los modelos de tormenta pueden indicar la magnitud de la precipitaci6n gue puede esperarse, de ben calibrarse cuidadosamente a partir de los datos de tormentas observadas en la regi6n de interés antes de utilizarse en disefios. 2. Maximizaci6n de tormentas reales. La principal deficiencia de los modelos de tormenta es su representaci6n demasiado simplificada de la tormenta real. Si hay disponlbilidad de registros de torrhentas reales, éstos deben maximizarse para obtener los valores de la PMP. Este proceso involucra incrementar la precipitaci6n de las tormentas observadas usando la relaci6n del flujo de entrada de humedad real de la tormenta con respecto al maximo flujo de entrada de humedad te6ricamente posible en el sitio. Si no existen registros de tormenta adecuados en la cuenca del proyecto, es posible transponer tormentas de otras areas a la cuenca del proyecto para el calculo de la PMP como si estas tormentas hubieran ocurrido en la cuenca. El procedimiento de transposici6n de tormentas involucra la selecci6n de tormentas adecuadas para la transposici6n, la determinaci6n de la orientaci6n de las tormentas criticas para la cuenca y los ajustes por diferencias, si existen, en la temperatura de punto de rOelo, la elevaci6n, el viento prevaleciente y los efectos orognificos. Las lluvias mas intensas registradas en el mundo, de acuerdo con la Organizaci6n Meteorol6gica Mundial (1983), se aproximan por la ecuaci6n



p = 422T~.475
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D Al este dçl meridiano 105 se basa en el reporte hidrometeorol6gico Reporte 33 y HMR nos. 51 (1978),



•



52 (1982),



y 53 (1980)



Reporte hidrometeoro16gico 49 (1977) Reporte hidrometeoro16gico 36 (1961) Estudio no publicado de la cuenca del alto no Grande (1967) Reporte hidrometeoro16gico 43 (1966)



Informe técnico 38 (1960)



Referencias del NWS para: Alaska Islas Hawaii Puerto Rico e Islas Virgenes



- Informe técnico 47, USWB (1963) -Reportelhidrometeorol6gic039 (1963) - Informe técnico 42, USWB (1961)



FIGURA 14.5.1



(14.5.1)



donde P es la profundidad de precipitaci6n en milimetros y T d es la duraci6nen horaso Esta ecuaci6n se obtuvo ajustando los datos de lluvias extremas observadas en muchos lugares para duraciones que varian desde un minuto hasta algunos meses. Esta ecuaci6n es un estimativo de las profundidades de precipitaci6n gue pueden ocurrir bajo circunstancias muy extremas. 3. Cartas generalizadas de PMP. Los estimativos dePMP pueden hacerse ya sea para cuencas individuales o para grandes regiones gue incluyan numerosas cuencas de varios tamafios. En este ultimo caso, los estimativos se conocen como estimativos generalizados y usualmente se muestran como mapas de isoyetas gue describen la variaci6n regional de la PMP para alguna duraci6n especificada, tamafio de cuenca y variaci6n anual o estaciona1. Estos mapas seconocen como cartas generalizadas de PMP.



Fuentes de informaci6n para calculos de precipitaci6n maxima probable en los Estados Unidos. (Fuente: National Academy of Sciences, 1983. Utilizada con autorizaci6n).



Las cartas genera1izadas de PMP mas ampliamente utilizadas en 10s Estados Unidos son aquellas contenidas en e1 reporte hidrometeoro16gico No. 51 del U. S. National Weather Service, comun mente conocido como HMR 51 (Schreiner y Riedel, 1978), para 10s Estados Unidos al este del meridiano 105. Estos mapas especifican la profundidad de precipitaci6n maxima probable para cualquier periodo del ano (conocido como un estimativo para todas las estaciones) como una funci6n del area de la tormenta, variando desde 10 hasta 20,000 mi 2 , y una duraci6n de tormenta que varia desde 6 hasta 72 horas. Para las regiones localizada3 al oeste del meridiano 105, la National Academy of Sciences (1983) ha preparado el diagrama mostrado en la figura 14.5.1, e1 cual especifica la publicaci6n del Natianal Weather Service apropiada para obtener informaci6n de precipitaci6n maxima probable.
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Tormenta méxima probable La TMP, o tormenta maxima probable, involucra la distribuci6n temporal de la lluvia. Los valores de TMP generalmente estan dados como profundidades maximas acumuladas para cualquier duracion especificada. Por ejemplo, las profundidades dadas para 6, 12, 18 Y 24 horas representan en forma tipica la profundidad total para cada duraci6n y no la secuencia temporal en la cual ocurre la precipitacion. Con el fin de desarrollar el hietograma de una TMP, es necesario conocer las distribuciones espaciales y temporales de la PMP. Hansen, Schreiner y Miller (1982) esbozaron, en el reporte hidrometeorologico No. 52 (HMR 52), un procedimiento para determinar la TMP para areas de los Estados Unidos localizadas al este del meridiano 105. Con el proposito de modelar la escorrentfa maxima, es necesario investigar diferentes secuencias temporales cdticas de incrementos de PMP. En generaI, la distribucion temporal critica de los incrementos de PMP se determina utilizando la experiencia y la informaci6n disponible, tal como la que se obtiene de mapas climaticos de tormentas historicas criticas. Una secuencia comunmente adoptada es la distribucion temporal mas avanzada, es decir, aquella que comienza con la mayor cantidad y continua con incrementos decrecientes.



Creciente méxima probable La CMP es la mayor creciente que puede esperarse suponiendo una coincidencia completa de todos los factores que producirian la maxima lluvia y la maxima escorrentfa. Esta creciente esta basada en una PMP y por consiguiente su frecuencia no puede determinarse. Desde el punto de vista economico, usualmente es prohibitivo disefiar una estructura para la CMP, con excepci6n de los vertederos de grandes presas cuya falla podria producir dafios excesivos y pérdidas de vidas humanas. Por consiguiente, una forma pragmlitica utilizada en muchas situaciones de disefio es no definir la creciente de disefio como el valor lfmite estimado, sino disminuir éste en un determinado porcentaje que es funcion del tipo de estructura y de su amenaza en caso de falla. Con este proposito, en el diserio realmente se utiliza un evento de creciente que corresponde a la creciente maxima que puede esperarse razonablemente, teniendo en cuenta todas las condiciones pertinentes de 10calizaci6n, meteorologia, hidrologia y topografia. Esta creciente de disefio puede determinarse analiticamente como la creciente causada por la mayor tormenta historica transpuesta y su magnitud puede ser una fraccion del VLE. En la practica, la creciente de disefio usualmente se conoce como creciente estandar de proyecto (CEP). La CEP se estima al utilizar una modelaci6n de lluviaescorrentia aplicando el método del hidrograma unitario a la tormenta estandar de proyecto (TEP), la cual es la mayor tormenta que puede esperarse en forma razonable. La TEP puede deducirse a partir de un analisis detallado de los patrones de tormenta y una transposicion de tormentas a posiciones que produzcan las maximas escorrentias. Para un area de drenaje particular y una estacion del afio en la cual el derretimiento de nieve no sea de interés, el estimativo de la TEP deberia representar la relaci6n profundidad-area-duracion que produzca la creciente mas severa y el patron de isoyetas de cualquier tormenta que razonablemente se considere como caractedstica de la region. Deben considerarse las caracteristicas de escorrentia de la cuenca y cualquier estructura para el control de aguas en ésta. Cuando el derreti-
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miento de nieve constituya un volumen sustancial de la escorrentla para el hidrograma de la CEP, deben tenerseen cuenta dichos derretimientos en el estimativo. Cuando las crecientes predominantemente son el resultado del derretimiento de nieve, el estimativo de la CEP deberfa basarse en las combinaciones mas criticas de nieve, temperatura y pérdida de agua, consideradas como razonablemente caracteristicas. Estimativos pasados han indicado que las magnitudes de la TEP y los caudales de la CEP generalmente se localizan en el rango del 40 al 60% del VLE para la misma cuenca. En algunos casos el estimativo de la CEP puede tener mucho que ver en el disefio de un proyecto particular; en otros casos este estimativo puede servir solamente como una indicaci6n del grado de protecci6n parcial propuesto para el proyecto. Los estimativos de la CEP se hacen s610 para estructuras intermedias y grandes debido a que necesitan un esfuerzo considerable en los estudios



Programas de computador para el desarrollo de TMP Y CMP El U. S. Army Corps of Engineers Hydrologic Engineering Center (1984) describe un programa de computador conocido como el HMR 52 el cual calcula la precipitacion promedio sobre una cuenca para la tormenta maxima probable de acuerdo con los criterios planteados en el reporte hidrometeoro16gico No. 52. Las entradas a este programa incluyen los estimativos de la PMP del HMR 51; el programa calcula la PMP promediada espacialmente para cada una de las subcuencas o combinaciones de subcuencas en el area de drenaje. Asi mismo selecciona el tamafio del area de la tormenta y su orientaci6n con el fin de producir la precipitacion promedio maxima de la cuenca. El usuario debe proporcionar el centro de las tormentas y su distribucion temporal. Este programa puede utilizarse en conjunto con el U. S. Army Corps of Engineers HEC-I (seccion 15.2) que es un modelo de lluvia-escorrentia para calcular la creciente maxima probable.



14.6 CAlCUlO DE PRECIPITACION MAxlMA PROBABlE Las estimativos de la escorrentia causada por la PMP se requieren para el disefio de vertederos y para el estudio de seguridad de presas. Con el fin de llevar a cabo un analisis de lluvia-escorrentla que utili ce la PMP, se deben conocer las distribuciones temporales y espaciales de los estimativos de PMP. Hansen, Schreiner y Miller (1982) desarrollaron un procedimiento para deducir la distribuci6n de la PMP para los Estados Unidos al este del meridiano 105, en el informe hidrometeorol6gico No. 52. Este procedimiento se utiliza para la determinaci6n de la tormenta maxima probable, la cual se requiere para determinar el caudal pico y para encontrar el hidrograma de la crecientemaxima probable por medio de un analisis de lluvia-escorrentia. El procedimiento esta basado en la informacion deducida de las mayores tormentas registradas y es aplicable a las regiones no orogriificas localizadas al este de los Estados Unidos. El procedimiento para determinar la precipitacion maxima probable sobre una cuenca tiene cinco elementos importantes: 1) curvas profundidad-area-duracion, las cuales especifican la PMP para un area de tormenta y una duraci6n determinadas; 2) un patron de isoyetas estandar que distribuya espacialmente la precipitaci6n
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en la forma de una elipse; 3) unfactor de ajuste de orientaci6n, el cual reduce el estimativo de la PMP si el eje longitudinal del patr6n de isoyetas estandar no esta orientado en la direcci6n del flujo de la humedad atmosférica normal para la regi6n; 4) un area de tormenta critica, la cual genera la PMP sobre la cuenca; y 5) un factor de ajuste de isoyetas, que especifica el porcentaje de profundidad del PMP que se aplica a cada uno de Ios niveles del patr6n de isoyetas estandar.



Curvas profundidad-area-duracion. En 10s estimativos de precipitaci6npuntuai basados en probabilidades, existen tres variables gue deben considerarse: intensidad (o profundidad), duraci6n y frecuencia de ocurrencia. Para la PMP, la frecuencia de ocurrencia se reemplaza por el area de tormenta como la tercera variable. La figura 14.6.1 muestra la PMP para el este de 10s Estados Unidos con un area de lO mi 2 y con duraciones de 6 y 12 horas. Por ejemplo, para Chicago la figura 14.6.1a) indica gue la PMP con 6 horas de duraci6n tiene una profundidad de 26 pulg aproximadamente, y la figura 14.6.1b) arroja una profundidad de 30 pulg aproximadamente para la PMP de 12 horas. Entonces en una tormenta maxima probable de 12 horas sobre un area de IO mi 2 en Chicago, caeran 26 pulg en las 6 horas mas intensas y 30 - 26 = 4 pulg ocurriran en las 6 horas restantes. Para un lugar dado, la grafica de profundidad-area-duraci6n es una gnifica de profundidad vs. area de tormenta con curvas para diferentes duraciones.



FIGURA 14.6.1b) PMP (pulg) de todas las estaciones para 12 horas, lO mi 2 • (Fuente: Hansen, Schreiner y Miller, 1982).



FIGURA 14.6.1a) PMP (pulg) de todas las estaciones para 6 horas, lO mi 2• (Fuente: Hansen, Schreiner y Miller, 1982).



FIGURA 14.6.1c) PMP (pu1g) de todas las estaciones para 6 horas, 200 mi 2 • (Fuente: Hansen, Schreiner y Miller, 1982).
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Patron de isoyetas estandar. En la figura 14.6.2 se muestra un patr6n de tormenta eliptico estandar adoptado en el HMR 52. Éste tiene 14 niveles, denominados de A a N, cada uno de 10s cuales encierra un area especifica: ei niveI A contiene lO mi:. el niveI B 25 mi 2 , y asi sucesivamente. La relaci6n de las longitudes de 10s ejes mayor y menor de las elipses mostradas es 2.5 a 1. Si a y b son las longitudes de 105 semiejes mayor y menor mostrados en la figura 14.6.2, el area de la elipse esta dada por (14.6.1)



A = 1Tab



Como a = 2.5b, la sustituci6n en (14.6.1) da la longitud del semieje menar como:



-I



::;1; 119'



b =



(~). 112



(14.6.2)



2.51T



Por ejemplo, para A = lO mi 2 , b = (l0/2.57T) 1/2 = 1.13 mi y a = 2.5b = 2.5 X 1.13 = 2.82 mi. La longitud r para un radio que subtiende un angulo (} con respecto al eje mayor esta dada por



FIGURA 14.6.1d) . 2 ' . PMP (pulg) de todas las estaciones para 6 horas, 1,000 mI . (Fuente: Hansen, Schremer y MI11er, 1982).



(14.6.3)



Por ejemplo, para () = 45°, a = 2.82 y b = 1.13 mi, r 2 = 2.82 2



X



1.13 2/(2.82 2 sen 2 45°



+ 1.13 2 cos 2 45°) = 2.20 mi. Factor de ajuste por orientacion. La orientaci6n del patron de isoyetas que conduzca con mayor posibilidad a un evento de PMP en cualquier lugar de los Estados Unidos al este del meridiano 105 se indica en la figura 14.6.3. El norte se considera como 0° en esta figura, y los angulos se miden en el sentido de las ~gujas del reloj desde esta direccion. La figura esta basada en promedios de orientaciones de isoyetas promedio para las tormentas mas grandes en los Estados Unidos, las cuales tienen predominantemente un flujo de humedad desde el sur y el oeste (180° a 270°). Es importante anotar que el flujo de humedad para un evento de PMP en cualquier lugar no esta restringido a orientacion alguna; es razonable esperar gue el contenido de humedad ocurra sobre un rango de orientaciones centradas alrededor de los valores dados en la figura 14.6.3. Si el eje Iongitudinal de patron de tormenta es oblicuo con respecto a la orientaci6n reeomendada, el estimativo de PMP debe reducirse en un poreentaje dependiendo del angulo entre las dos direeeiones. La figura 14.6.4 muestra el faetor de ajuste para diferencias de la orientaei6n.



FIGURA 14.6.1e) PMP (pulg) de todas las estaciones para 6 horas, 5,000 mi 2 . (Fuente: Hansen, Schreiner y Miller, 1982).



Area de tormenta critica. El area de tormenta critica es aquella para la cualla preeipitaci6n de la curva profundidad-area-duraeion arroja la mayor PMP sobre la cuenea, teniendo en cuenta gue el area de la euenea no tiene una forma elfptica similar a la del patron de isoyetas estandar.
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FIGURA 14.6.3 Aniilisis de la orientaci6n de isoyetas para torrnentas grandes seleccionadas. adoptadas como orientaciones recomendadas de la PMP, dentro de ± 40° (Fuente: Hansen, Schreiner y Miller, 1982).
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Factor de area de isoyetas. El valor de la PMP representa la profundidad promedio de precipitaci6n sobre un area especffica para una duraci6n' dada. Cuando una tormenta esta representada por el patron de isoyetas estandar, existiran regiones con mayores profundidades de precipitacion cerca del centro del patr6n y regiones con menor profundidad de precipitacion cerca de los bordes. La figura 14.6.5 muestra, para el intervalo de tormenta con las 6 horas mas extensas, el porcentaje de la profundidad ·de la PMP especffica que debe aplicarse a cada uno de los niveles en el patron de isoyetas estandar para obtener la distribuci6n espacial correcta. Por ejempio, utilizando la PMP para un area de lO mi 2 , de acuerdo con la grafica, el nivei A (area IO mi 2 ) recibe el 100% de la profundidad de la PMP y el nivei B (area 25 mi 2 ) recibe el 64%. Por consiguiente, como la profundidad de la PMP de 6 horas para lO mi 2 en Chicago es 26 pulg, tal como se encontr6 anteriormente, esta tormenta tendrfa una profundidad de 26 X 0.64 = 16.4 pulg sobre 25 mi 2 , lo cual representa un volumen de 25 mi 2 X 16.4 pulg = 416 mi 2 • pulg de precipitaci6n, de la cual lO mi 2 X 26 pulg = 260 mi 2 • pulg, o el 63% ocurre en el area de lO mi 2 con mayor intensidad de lluvia.
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FIGURA 14.6.4 Factores de ajusle para diferencias de orientaci6n de isoyelas. Esta figura se utiliza para detenninar e1 factor de ajuste que debe aplicarse a los valores de la figura 14.6.2 cuando el patr6n se coloca con una orientaci6n desviada mas de 40 con respecto a lo recomendado en la figura 14.6.3. (Fuen/e: Hansen, Schreiner y Miller, 1982).
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l. Desarrollo de la curva profundidad-area-duraci6n. La profundidad de la PMP 6 horas en el rfo Lean para diferentes tormentas puede leerse en los mapas estandar PMP, incluyendo aquellos mostrados en la figura 14.6.1. La profundidad de PMP grafica como una funcian del area de tormenta y de la duracian, tal como se muestra
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Ejemplo 14.6.1 Determine la distribucian espacial y la profundidad promedio sobre la cuenca producida por la precipitaci6n maxima probable de 6 horas en la cuenca de drenaje del r[o Lean aguas arriba del embalse Bellon, en Texas. El area de la cuenca de drenaje cs de 3,660 mi 2 aproximadamente con el centro de drenaje localizado en 31° 45'N, 98° 15'0. (Este ejemplo es una versian simplificada de un ejemplo de disefio presentado cn el HMR 52).
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FIGURA 14.6.6



Curvas profundidad-area-duraci6n para 31°45'N, 98° 15'0 aphcable al drenaje del rfo Lecin, Texas. (Fuente: Hansen, Schreiner y Miller, 1982). la figura 14.6.6. En este ejemplo solamente se considerara la curva de 6 horas. Los puntos tomados de los mapas se grafican y se conectan con una linea suave para formar la curva de profundidad-area para esta duraci6n. Luego se leen las profundidades de la PMP para un cierto numero de areas de tormenta tal como se muestra en la columna 2 de la tabla 14.6.1. 2. Ajuste por orientaci6n de la cuenca. En la figura 14.6.7 se muestra la forma corno se centra el patr6n de isoyetas estandar sobre la cuenca de drenaje del rfo Le6n. El eje longitudinal de la cuenca parte del sureste (134') hacia el noroeste (314') en forma oblicua a la direcci6n preferencial para este lugar, desde el suroeste (208°). El mapa mostrado en la figura 14.6.4 se aplica a una orientaci6n que varfa desde 13Y hasta 315', luego la orientaci6n preferencial (208°) se resta de la direcci6n del eje de la cuenca que caiga en el rango 135' a 315' (314' en este caso), es decir, 314° - 208° = 106°. Cuando la diferencia en orientaci6n es mayor que 900, se utiliza el valor de 180' menos la diferencia en orientaci6n para esta figura, es decir, en este caso 180 106 = 74"Los valores de factor de ajuste por orientaci6n para 74' y para areas de tormenta pueden leerse en la figura 14.6.4 para ser colocados en la columna 3 de la tabla 14.6.1. Lamultiplicaci6n de las columnas 2 y 3 arroja las profundidades ajustadas que se muestran en la columna 4. 0
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3. Encontrar el area de tormenta critica. Para un area de tormenta dada, los factores de ajuste de isoyetas para cada niveI se leen en la figura 14.6.5 encontrando el area de la tormenta en el eje vertical y leyendo horizontalmente la curva para esa isoyeta. Por ejemplo, para un area de 1,500 mF la grafica da un factor de ajuste del 162% o 1.62 para la isoyeta A. Los factores de ajuste para todas las isoyetas en un area de tormenta de 1,500 mF se muestran en la columna 2 dela tabla 14.6.2. El ajuste en la profundidad de PMP para el area de tormenta de 1,5 00 mP es 13.44 pulg tal como se muestra en la tabla 14.6.1, y este valor se multiplica por el factor de ajuste de isoyetas para dar la profundidad de precipitaci6n de cada isoyeta en la columna 3 de la tabla 14.6.2; por ejemplo, en la isoyeta A, la profundidad es 1.62 x 13.44 = 21.77 pulg. En la columna 4 se muestran las profundidades de precipitaci6n promedio P med entre isoyetas adyacentes. Para la isoyetaB, Pmed = (21.77 + 20.43)/2 = 21.10 pulg, por ejemplo.



T ABLA 14.6.1



Precipitacion maxima probable de 6 horas para el rio Leon, ajustada por orientacion de la cuenca con respecto a la direccion del maximo flujo de humedad atmosférica (ejemplo 14.6.1). Columna:



1 Area de tormenta nominai



(mi



2



)



1,000 1,500 2,150 3,000 4,500 6,500 10,000 15,000



2 PMP de 6 h de la curva profundidadarea-duracion (pulg) 16.1 14.4 12.9 11.5 9.8 8.5 7.1 5.9



3 Factor de ajuste por orientacion



0.961 0.933 0.897 0.850 0.850 0.850 0.850 0.850



4 PMP de 6 h ajustada
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TABLA 14.6.2



Calculo de las profundidades promedio de isoyeta y de area para la precipitacion maxima probable de 6 horas en el do Leon para un area nominai de tormenta de 1,500 mP (ejemplo 14.6.1) Columna:



2 1 Nombre Factor de isoyeta de ajuste de isoyeta



1.62 1.52 1.42 1.32 1.22 1.12 1.05 0.96 0.88 0.80 0.56 0.41 0.26 0.16



H I



J K L



M N



de isoyeta*



21.77 20.43 19.08 17.74 16.40 15.05 14.11 12.90 11.83 10.75 7.53 5.51 3.49 2.15



21.77 21.10 19.7618.41 17.07 15.72 14.58 13.51 12.36 11.29 9.14 6.52 4.50 2.82



Total



15.47 13.44 11.57 9.78 8.33 7.23 6.04 5.02



PMP promedio sobre la cuenca (pulg)



En la columna 5 de la tabla 14.6.2 se muestran las areas incrementales M sumadas para incluir cada isoyeta sucesiva. Tal como se muestra en la figura 14.6.7, las isoyetas A a H estan contenidas completamente dentro de la cuenca, de tal manera que el area incrementaI asignada a cada una de ellas es simplemente el incremento en areas, desde la isoyeta previa, cuyas areas se muestran en la figura 14.6.2. Por ejemplo, la isoyeta B mide 25 mi 2 , de las cuales lO mi 2 caen dentro de la isoyeta A, de tal manera que el area incrementaI para la isoyeta B es 25 - lO = 15 mi 2 . Para las isoyetas I hasta N, el area incrementaI mostrada en la columna 5 corresponde a aquella parte del area de isoyeta que esta comprendida dentro de la cuenca. El voIumen incrementaI Li V aftadido por cada una de las isoyetas se calcula de Li V = P medLiA. Por ejemplo, el volumen dentro de la isoyeta A es 21.77 pulg X lO mi 2 = 217.7 pulg . mi 2 , mientras que la isoyeta B incluye un volumen adicional de 21.10 pulg x 15 mi 2 = 316.5 pulg . mi 2 , tal como se muestra en la columna 6 de la tabla. Sumando todos los volumenes incrementales para las isoyetas que contienen al



(mi 2 )



(pulg . mi 2 )



10



15 25 50 75 125 150 250 271 393 488 582 737 489



217.7 316.5 493.9 920.6 1,280.2 1,965.6 2,187.4 3,376.8 3,350.9 4,436.8 4,459.9 3,793.7 3,318.3 1,380.2



3,660



31,498.5



Profundidad promedio Prned entre isoyetas (puIg)



(pulg)



* La PMP para 1,500 mi 2 es



Volumen incrementaI de precipitaci6n .1 V =PrnedM



4



Profundidad de precipitacion (puIg)



A B C D E F G



5 Area incrementaI Menla cuenca



3



6



= 31,498.5 /3,660 = 8.61 pulg



13.44 pulg.



menos parte de su area dentro de la cuenca, se encuentra el volumen total y luego éste se divide por el area de la cuenca para ca1cular la profundidad de precipitaci6n promedio. En este caso la profundidad promedio es 31,489.5 pulg . mi 2 /3,660 mi 2 = 8.61 pulg. El procedimiento descrito anteriormente se repite para todas las areas de tormenta dadas en la tabla 14.6.1 con el fin de encontrar el area de tormenta critica: el area que da la mayor PMP promedio sobre la cuenca. En este caso el area de 1,500 mj2 arroja la mayor profundidad promedio y es el area de tormenta critica. En la columna 3 de la tabla 14.6.2 se muestra el patr6n de isoyetas de precipitaci6n para la PMP de 6 horas en el rio Leon y la PMP promedio de 6 horas para la cuenca es 8.61 pulg. Este proceso puede repetirse para varias duraciones con el fin de obtener las correspondientes profundidades de isoyetas y profundidades promedio. Con estas profundidades se puede desarrollar un hietograma de tormenta utilizando el método del bloque alterno (secci6n 14.4) o cualquier otro método. Si para un disefJ.o especffico se requiere solamente un porcentaje de la precipitaci6n maxima probable (por ejemplo, 50%, tal como se muestra en la tabla 13. I . I para algunos disefios de presas), los valores de las profundidades de precipitacion de isoyetas dadas en la columna 3 de la tabla 14.6.2 se reducen en el porcentaje deseado.
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PROBLEMAS 14.1.1 14.1.2 14.1.3



14.2.1 14.2.2



14.2.3 14.2.4



14.2.5 14.2.6



Determine la profundidad de precipitaci6n con periodo de retorno de 50 alios para una duraci6n de 30 minutos en Austin, Texas, utilizando 10s mapas de isoyetas dados en la figura 14.1.2. Determine las profundidades de precipitaci6n con periodos de retorno de 2, 10,25 y 100 alios para una tormenta de 15 minutos de duraci6n en San Luis, Missouri. Determine las profundidades de precipitaci6n con periodos de retorno de 2, lO, 25 y 100 alios en Miami, Florida, para una duraci6n de 15 minutos. lQué tan grandes son estos valores en comparaci6n con 10s encontrados para San Luis? l.Por qué la profundidad de precìpitaci6n en Miami es mayor que en San Luis? Determine la profundidad y la intensidad de lluvia de diseno con periodo de retorno de lO aiios y 1 hora de duraci6n para Chicago, utilizando la curva IDF dada en la figura 14.2.1. Utilizando los mapas de isoyetas dados en la figura 14.1.2, desarrolle las curvas de intensidad-duraci6n-frecuencia para San Luis, Missouri, graficando los puntos para duraciones de 5, lO, 15,30 y 60 minutos y periodos de retorno de 2, 5, 10,25,50 Y 100 aiios. Resuelva eI problema 14.2.2 para Atlanta, Georgia. Determine las intensidades de lluvia de disefio para tormentas con periodos de retorno de lO, 25 Y 100 afios y 120 minutos de duraci6n para un lugar donde la profundidad de lluvia promedio es 2.22 pulg y la desviaci6n estandar es 0.823 pulg. Sup~mga que puede aplicarse la distribuci6n Gumbel (Valor Extremo Tipo I). Utilice el analisis de incertidumbre de primer orden y la ecuaci6n (14.2.2) de intensidad-duracion de lluvia para encontrar una expresi6n del coeficiente de variaci6n de intensidad de lluvia i debido a la incertidumbre en la duracion Td • Utilizando el ana1isis de incertidumbre de primer orden, determine el coeficiente de variaci6n de la intensidad de lluvia i debido a la incertidumbre en la duraci6n para la cuenca Derby en Inglaterra centraI (Yen, 1975). La relaci6n intensidad-duracion-frecuencia de lluvia aplicable en este caso es 12.1To. 25



c



TJ·75 + 0.125



TJ·75 + 0.125
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donde i esta dada en mil:fmetros por hora y Td en horas. Suponga que el coeficiente de variaci6n de T d es 0.20. Determine CVi para duraciones de lO, 20, 30 min, 1 hora y 2 horas. Grafique los datos de profundidad-duraci6n-frecuencia para Coshocton, Ohio, dados 14.2.7 en la tabla 14.2.2 con el periodo de retomo en las abscisas y la profundidad de precipitaci6n (pulgadas) en las ordenadas. Utilizando la distribuci6n de Valor Extremo Tipo I, ajuste una linea para cada una de las duraciones 15, 30, 60 y 120 minutos. Utilice periodos de retorno de 2, 5, lO Y 25 afios. Utilizando los datos de Coshocton, Ohio (tabla 14.2.2) lleve a cabo un amHisis de 14.2.8 frecuencia utilizando la distribuci6n de Valor Extremo Tipo I para las profundidades de lluvia de 30 minutos de duraci6n, e identifique las profundidades de lluvia con periodos de retorno de 10,25 Y 100 afios para esta duraci6n. Utilizando los datos de Coshocton, Ohio (tabla 14.2.2), haga un analisis de frecuen14.2.9 eia utilizando la distribuei6n de Valor Extremo Tipo I para las profundidades de lluvia con duraci6n de 120 minutos, e identifique las profundidades de lluvia con periodos de retorno de 10, 25 Y 100 afios para esta duraci6n. 14.2.10 La media y la desviaci6n estandar de las profundidades de lluvias anuales maximas para diferentes duraciones en Austin, Texas, se muestran a continuaci6n. Determine, para cada una de las duraciones, la intensidad de lluvia de disefiocon periodos de retorno de 2,5, 10,25,50 Y 100 anos. Utilice la distribuci6n de Valor Extremo Tipo I (Gumbel). Grafique los resultados como un conjunto de curvas intensidad-duraci6nfrecuencia.
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14.4.2 14.4.3 14.4.4



14.4.5



14.4.6



14.4.7



Encuentre y grafique el hietograma de lluvia de disefio de una hora para Los Angeles utilizando el método de la intensidad instantanea con r = 0.5. Resuelva el problema 14.4.2 utilizando un coeficiente de avance r de 0.375. Grafique los hietogramas de disefio para r = 0.5 Y r = 0.375 en la misma gnifica. Desarrolle el hietograma de disefio de l hora para Los Angeles utilizando el método del bloque alterno e incrementos de tiempo de lO minutos. Utilice un periodo de retorno de lO afios. Desarrolle y grafique un hietograma de lluvia de disefio de lO afios y 2 horas para Miami utilizando el método del bloque alterno con incrementos de tiempo de lO minutos. Desarrolle y grafique el hietograma de disefio de lO afios y 1 hora para Cleveland utilizando el método de la intensidad instantanea. En las tablas 14.2.3 y 14.3.2 se dan los valores de los coeficientes requeridos. Deduzca la ecuaci6n de intensidad para un hietograma de disefio desarrollado utilizando el método de la intensidad instantanea con la siguiente ecuaci6n de intensidad-duraci6n-frecuencìa de lluvia: imed =



C'



---~



(Td



+ f')e'



donde T d es la duraci6n de la lluvia. Para Los Angeles C' = 10.9, e' = 0.51, f' y r = 0.5. Construya un hietograma de disefio de una hora para esta ciudad. Duracion



Profundidad media (pulg)



Desviacion esbindar (pulg)



5 min 10 min 15 min 30 min 1h



0.493 0.795 1.040 1.480 1.910 2.220 2.470 4.140



0.133 0.225 0.298 0.493 0.665 0.823 0.793 2.490



2h 3 h l dia



14.3.1



14.3.2



14.3.3



14.3.4



14.4.1



Utiliee el mapa de precipitaci6n de 100 afios y 24 horas en 105 Estados Unidos (véase la figura 14.1.1) y el patr6n de distribuci6n de tormentas del SCS ~tibla 14.3.1) para desarrollar el hietograma de tormenta de disefio de 100 afios y 24 horas en Washington, D. C. Determine un hietograma triangular para el disefio de un eulvert en Philadelphia. El periodo de retorno de diserio es de lO afios y la duraci6n es de 60 minutos. El valor de r se da en la tabla 14.3.2. Construya un hietograma triangular para el disefio de un culvert en Baltimore con un periodo de retorno de 50 afios y una duraci6n de l hora. El valor de r se da en la tabla 14.3.2. Demuestre que el tiempo entre el inicio y el centroide de la precipitaci6n para un hietograma triangular de disefio esta dado por (Td + ta )/3, donde T d es la duraei6n del hietograma y ta es el tiempo hasta la intensidad pico. Utilizando las curvas IDF para Chicago dadas en la figura 14.2.1, desarrolle un hietograma de disefio de 1 hora con incrementos de lO minutos utilizando el método del bloque alterno; considere un periodo de retorno de lO afios.
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FIGURA 14.P.l Rio Ouachita, Arkansas (1,600 mi 2 ) aguas arriba de la presa Renne], mostrando cl area de drenaje. (Fuente: Hansen, Schreiner y Miller, 1982).
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14.5.1



14.6.1



14.6.2



14.6.3



14.6.4



Utilice la eeuacion (14.5.1) que deseribe las mayores lluvias registradas en el mundo, con el fin de encontrar y grafique un hietograma de disefio de 24 horas utilizando incrementos de tiempo de 1 hora y el método de bloque alterno. Determine la profundidad de la PMP promedio de 6 horas sobre la cuenca del rfo Leon con una tormenta de area nominaI de 2,150 mP. Tenga en cuenta el ejemplo 14.6.1 para abtener informacion. Tornando areas de tormenta diferentes a aquellas mostradas en la tabla 14.6.1, determine el area de tormenta erftica para la profundidad maxima de PMP de 6 horas sobre la euenea del rfo Leon. Evahie la profundidad de la PMP promedio de 6 horas sobre la cuenea del rfo Le6n suponiendo que no existe ajuste por orientaeion. Tenga en euenta el ejemplo 14.6.1 para obtener informaci6n. Utilice las curvas de profundidad-area-duraci6n para el rfo Leon (véase la figura 14.6.6), con el fin de desarrollar un hietograma de PMP de disefio para una precipitaci6n promedio sobre un area de 1,000 mF la eual tiene la forma eliptica del patr6n de isoyetas estandar. Suponga que no es necesario hacer ningun ajuste por orientaci6n.



14.6.5



14.6.6



14.6.7



14.6.8
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FIGURA 14.P.2 Curvas profundidad-area-duraci6n para 34°36'N, 93°27'0, aplicable al drenaje del rlo Ouachita, Arkansas. (Fuente: Hansen, Schreiner y Miller, 1982).
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Utilizando las curvas profundidad-area-duraci6n para el rfo Le6n (véase la ttgura 14.6.6), calcu1e la profundidad de precipitaci6n adicional en una PMP de 12 horas adicional a aquella de una PMP de 6 horas para areas de tonnenta de lO, 100, 1,000 Y 10,000 mP. Determine la distribuci6n espacial y la profundidad promedio de la precipitaci6n maxima probable de 6 horas en el Tfo Ouachita, Arkansas, aguas arriba de la presa Rennel (véase la figura 14.P.1). El area dé la cuenca de drenaje es de 1,600 mP aproximadamente con su centro de drenaje localizado en 34° 36'N, 93° 27'0. Considere un area de tormenta de 2,150 mi 2 •. Las curvas de profundidad-area-duraci6n para este sitio estan dadas en la figura 14.P.2. Suponga que el eje mayor del patr6n de tormenta elfptico apunta en la direccion 95°/275°. La cuenca contiene todos los niveIes desde eI A hasta el H para el patron de tormenta. Los niveles desde I hasta L afladen las siguientes areas incrementales (en mi 2 ): I, 242; J, 242; K, 224; L, 192. Resuelva el problema 14.6.6 para determinar la profundidad promedio de la precipitacion maxima probable de 6 horas en el rfo Ouachita, Arkansas, aguas arriba de la presa Renne! (véase la figura 14.P.l) considerando un area de tormenta de 1,500 mP. Considere varias areas de tormenta con el fin de determinar el area de tonnenta crftica para PMP de 6 horas en la cuenca del do Ouachita (véase el problema 14.6.6).
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15.1 DISENO DE ALCANTARILLADO DE AGUAS LLUVIAS



CRECIENTES ,..., DE DISENO



El disefio hidro16gico para el control de aguas esta relacionado con la mitigaci6n de los efectos adversos causados por caudales altos o crecientes. Se considera que una creciente es cualquier caudal alto que desborde los terraplenes ya sean artificiales o naturales a lo largo de la corriente. Las magnitudes de las crecientes estan descritas por sus caudales, sus elevaciones y sus volumenes. Cada uno de estos factores es importante en el disefio hidro16gico de diferentes tipos de estructuras para el control de flujo. La mayor parte de este capitulo se relaciona con el estudio del caudal de disefio o la creciente de disefio para estructuras de regulaci6n (embalses de detenci6n, embalses para el contraI de crecientes, etc.) y para estructuras de conducci6n (alcantarillados de aguas lluvias, canales de drenaje, diques de crecientes, estructuras de derivacion, etc.) El proposito de las esfructuras de regulaci6n de crecientes es atenuar los caudales picos, haciendo decrecer de esta manera los picos de elevaei6n de la creciente aguas abajo, y el proposito de las estructuras de conducci6n es llevar en forma segura el flujo hacia puntos localizados aguas abajo donde los efectos adversos de las crecientes sean controlados o se minimicen. Este capftulo discute 10s métodos y los modelos de simulaci6n que pueden utilizarse en el disefio hidro16gico de estructuras de contraI de flujos, desde sistemas de drenaje urbano hasta embalses para el control de crecientes. El disefio hidrologico para el uso del agua esta relacionado con el desarrol1o de los recursos hidraulicos para cubrir las necesidades humanas y con la conservaci6n de la vida natural en los ambientes hidricos. A medida que la poblaci6n y la actividad economica se incrementan, también aumentan las demandas para uso de agua. Pero ésta tiene que balancearse con la oferta finita dada por la naturaleza y el deseo de mantener la vida vegetaI y animaI en los rlOS, lagos y estuarios. La informaci6n hidrologica juega un papel vital en el manejo del balance entre la oferta y la demanda de recursos hidraulicos y en la planeaci6n de proyectos de desarrollo de este tipo de recursos. En contraste con el disefio hidrologico para el control de aguas, el cual esta relacionado con la mitigaci6n de efectos adversos causados por grandes crecientes, el disefio hidrologico para el uso del agua esta dirigido a la utilizaci6n de 10s caudales promedios y a la mitigaci6n de los efectos causados por caudales extremadamente bajos.



506



Tanto el crecimiento de la poblaci6n como el desarrollo urbano pueden crear severos problemas potenciales en el manejo de aguas urbanas. Una de las estructuras mas importantes para la preservaci6n y el mejoramiento del ambiente de aguas urbanas es un sistema de drenaje de aguas lluvias adecuado y que funcione correctamente. La construcci6n de casas, edificios comerciales, parqueaderos, caminos pavimentados y calles incrementa la cubierta impermeable en una cuenca y reduce la infiltraci6n. Ademas, con la urbanizaci6n, el patr6n espacial del fIujo en la cuenca se altera y la eficiencia hidnlulica se incrementa a través de canales artificiales, cunetas y sistemas de recoleccion y drenaje de aguas lluvias. Estos factores incrementan el volumen y la velocidad de la escorrentfa y producen caudales de crecientes con picos mayores en las cuencas urbanizadas que aquellos que ocurrfan antes de la urbanizaci6n. Muchos sistemas de drenaje urbano construidos bajo un eierto niveI de urbanizaci6n operan hoy en dia bajo niveles de urbanizaci6n mayores por lo cual tienen una capacidad inadecuada. En la figura 15.1.1 se muestra un esquema de un sistema de drenaje urbano tipico. Puede considerarse que el sistema consta de dos tipos de elementos principales: elementos de localizacion y elementos de transferencia. Los elementos de localizaci6n son los lugares donde el agua es retenida y sufre algunos cambios como resultado de los procesos controlados por el hombre, como por ejemplo el almacenamiento de agua, la purificaci6n y el uso de la misma y el tratamiento de aguas residuales. Los elementos de transferencia conectan los elementos de localizaci6n; estos elementos incluyen canales, tuberfas, alcantarillados de aguas lluvias, alcanta-



FIGURA 15.1.1 Sistema de drenaje urbano tIpico. (Fuente: Roesner, 1982, Copyright de la American Geophysical Union).
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rillados de aguas resìduales y calles. El sistema es alimentado por la l1uvia, el agua proveniente de diferentes fuentes y el agua traida por tuberias y canales. El cuerpo de agua receptor puede ser un fio, un lago o un oceano. La figura 15.1.1 muestra un sistema de alcantarillado de aguas lluvias utilizado para la recolecci6n de aguas lluvias mediante un sistema de tuberfas que descarga en un cuerpo de agua receptor. Esta seccion considera el diserio de un sistema de alcantarillado para el drenaje de aguas lluvias. Los conceptos de sistemas se estan utilizando cada vez mas como una ayuda para el entendimiento y la soluci6n a problemas urbanos complejos. Estos problemas involucran sistemas distribuidos y deben analizarse para tener en cuenta tanto las variaciones espaciales como las temporales. Las cuencas urbanas varian en el espacio debido a que la pendiente de la superficie del suelo, su cubierta y el tipo de suelo cambian de un lugar a otro dentro de la cuenca. Las cuencas varian coneI tiempo ya que las caracterfsticas hidrologicas cambian con el proceso de urbanizaci6n. La formulacion matematica de modelos para los sistemas de aguas urbanas distribuidos tanto en el tiempo como en el espacio es una tarea complicada. En consecuencia, algunas veces se ignora la variaci6n espacial, y el sistema se maneja como un sistema agregado. Algtin tipo de variaci6n espacial puede introducirse dividiendo el sistema de la cuenca en varios subsistemas, cada uno de los cuales se considera como agregado, y luego se unen estos modelos de sistemas agregados para producir un modelo del sistema completo. Los modelos pueden utilizarse como herramienta para la planeacion y administracion. En particular, se han propuesto varios modelos para la simulacion de cuencas en computadores. La determinaci6n del volumen de escorrentia y el caudal pico son asuntos muy importantes en el manejo de aguas lluvias urbanas, y los métodos para calcular estas variables van desde la muy conocida f6rmula racional hasta los mas avanzados modelos de simulacion en computador tal como el Storm Water Management Model (SWMM; véase Huber, et al., 1975).



Filosofia de diseno Un sistema de alcantarillado de aguas lluvias es una red de tuberias utilizada para conducir la escorrentia de una tormenta a través de una ciudad. El diseiio de sistemas de alcantarillado de aguas lluvias involucra la determinaci6n de los diametros, las pendientes, las elevaciones de clave y de batea para cada tubo del sistema. Las elevaciones de clave y de batea en un tubo son, respectivamente, las elevaciones de la parte superior y de la parte inferior de la circunferencia interna de la tuberia. La selecci6n de una distribuci6n o localizaci6n de la red de tuberia para un sistema de alcantarillado de aguas lluvias requiere cantidades considerables de criterios subjetivos. Usualmente los hidr610gos pueden investigar s610 una pequefia cantidad de las posibles distribuciones. Generalmente, los pozos de inspeccion se localizan en las intersecciones de calles y en los cambios de pendientes mas fuertes, y las tuberfas de alcantarillado se tienden con una pendiente paralela a la superficie del terreno, con el fin de conectarlas con los alcantarillados principales o matrices localizados aguas abajo. Una vez que se ha seleccionado una distribucion, puede utilizarse el método racional para seleccionar el diametro de las tuberfas. Este enfoque convencional de disefio esta basado en un conjunto de criterios y estandares de disefio, tales como los propuestos por' la American Society of Civil Engineers (1960) Y varias agencias de planeaci6n.
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El disefio del drenaje de aguas lluvias puede dividirse en dos partes: prediccion de la escorrentia y diseiio del sistema. En afios recientes, la modelaci6n del proceso de I1uvia-escorrentia para cuencas urbanas ha sido una actividad muy popular y hoy en dfa esta disponible una gran variedad de tales modelos de lluvia-escorrentfa, como 10s descritos por Chow y Yen (1977), Heeps y Mein (1974), Brandstetter (1976), McPherson (1975), Colyery Pethick (1977), Yen (1978) y Kibler (1982). Los modelos de computador se describen en fonna mas completa en la secci6n 15.2. Las siguientes restricciones y suposiciones son de uso comun en la practica de diseiio de alcantarillado de aguas lluvias:



1. 2. 3.



4.



5. 6.



7. 8. 9.



Existe flujo a superficie libre para los caudales de diseiio; es decir, el sistema de alcantarillado se diseiia para "flujo gravitacional"; no se consideran ni estaciones de bombeo ni alcantarillados presurizados. Las tuberias de alcantarillado son de seccion circular con di


Método racional El método racional, el cual empez6 a utilizarse alrededor de la mitad del siglo XIX, es probablemente el método mas ampliamente utilizado hoy en dia para el disefio de alcantarillados de aguas lluvias (Pilgrim, 1986; Linsley, 1986). A pesar de que han surgido crfticas vaIidas acerca de lo adecuado de este método, se sigue utilizando para el diseiio de alcantarillados debido a su simplicidad. Una vez que se ha seleccionado la distribuci6n y se han determinado los tamafios de las tuberias por el método racional, la bondad del sistema puede verificarse utilizando un transito dinamico de 10s hidrogramas de caudal a través del sistema.



 510



HIDROLOOIA APLICADA



La idea detnis del método racional es que si una lluvia con intensidad i empieza en forma instantanea y continua en forma indefinida, la tasa de escorrentia continuani hasta que se llegue al tiempo de concentraci6n te, en el cual toda la cuenca esta contribuyendo al flujo en la salida. El producto de la intensidad de lluvia i y el area de la cuenca A es el caudal de entrada al sistema, iA, y la relaci6n entre este caudal y el caudal pico Q (que oçurre en el tiempo te) se conoce como el coeficiente de escorrent(a C (O ::; C ::; l). Este se expresa en la formula racional: Q



=



eiA



(15.1.1)



Comunmente, Q esta dado en pies cubicos por segundo (cfs), i en pulgadas por hora y A en acres, por lo eual el factor de conversion (1 efs = 1.008 acre. pulg/hora) se considera incluido en el coeficiente de eseorrentfa. La duraci6n utilizada para la determinaci6n de la intensidad de precipitaci6n de diseiio i en (15.1.1) es el tiempo de concentraci6n en la euenca. En areas urbanas, el area de drenaje usualmente esta compuesta de subareas o subcueneas de diferentes earaeterfstieas superfieiales. Como resultado, se requiere un analisis compuesto que tenga en cuenta las diferentes caraeterfsticas superficiales. Las areas de las subcuencas se denominan como A j Ylos eoeficientes de escorrentfa para cada una de ellas se denominan como Cj . La escorrentfa pico se ealcula al utilizar la siguiente forma de la f6rmula raeiomil: m



Q= i



L CjA



j



(15.1.2)



j=l



donde m es el numero de subcuencas drenadas por un alcantarillado. Las suposiciones asociadas con el método racional son:
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depresion. Debe escogerse un coeficiente razonable para representar l(js efectos integrados de todos estos factores. En la tabla 15.1.1 se dan algunos coeficientes escogidos para diferentes tipos de superficie, utilizados en Austin, Texas.



Intensidad de lIuvia La intensidad de lluvia i es la tasa promedio de lluvia en pulgadas por hora para una cuenca o subcuenca de drenaje particular. La intensidad se selecciona con base en la duraci6n de lluvia de diserio y el periodo de retorno, tal como se describi6 en la secci6n 14.2. La duraci6n de diseiio es igual al tiempo de concentraci6n para el area de drenaje en consideraci6n. El periodo de retorno se establece utilizando estandares de diseiio o es escogido por el hidr610go como un parametro de diserio. Se supone que la escorrentfa alcanza su pico en el tiempo de concentracion t e cuando toda la cuenca esm contribuyendo al flujo en su salida. El tiempo de concentraci6n es el tiempo requerido por una gota de agua para fluir desde el punto mas remoto en la cuencahasta el punto de interés. Puede utilizarse un procedimiento de tanteos para determinar el tiempo critico de concentraci6n donde existen varias rutas posibles que deben considerarse. El tiempo de concentraci6n de eualquier punto en un sistema de drenaje de aguas lluvias es la suma del tiempo de entrada to (el tiempo que se torna para fluir desde el punto mas remoto hasta la entrada al alcantarillado) y del tiempo de flujo t f en Ios alcantarillados localizados aguas arriba conectados al punto de salida: te = t o



2.



3.



La tasa de escorrentfa pico ealculada en el punto de salida de la cuenca es una funci6n de la tasa de lluvia promedio durante el tiempo de concentraci6n, es decir, el caudal pico no resulta de una lluvia mas intensa, de menor duraci6n, durante la cual solamente una porci6n de la cuenca contribuye ~ la escorrentfa a la salida de ésta. El tiempo de concentraci6n empleado es el tiempo para que la escorrentfa se . establezca y fluya desde la parte mas remota del area de drenaje hacia el punto de entrada del alcantarillado que se esta diseiiando. La intensidad de lluvia es constante durante toda la tormenta.



Coeficiente de escorrentia El coeficiente de escorrentfa C es la variable menos precisa del método racional. Su uso en la f6rmula implica una relaci6n fija entre la tasa de escorrentia pico y la tasa de lluvia para la cuenca de drenaje, lo cual no es cierto en la realidad. Una selecci6n apropiada del coeficiente de escorrenti'a requiere del conocimiento y la experiencia por parte del hidr610go. La proporcion de la lluvia total que alcanzanin los drenajes de tormenta depende del porcentaje de permeabilidad,_ de la pendiente y de las caracterfsticas de encharcamiento de la superficie. Superficies impermeables, tales como 10s pavimentos de asfalto o 10s techos de edificios, produc'inin una escorrentfa de casi el ciento por ciento después de que la superficie haya sido completamente mojada, independientemente de la pendiente. Inspecciones de cam-



(15.1.3)



El tiempo de flujo esta dado por la ecuaci6n (5.7.3): n



1.



+ tf



tf=



L.



L~ ;=1 Vi



(15.1.4)



donde Li es la longitud del i-ésimo tubo a lo largo de la trayectoria de flujo Y Vi es la velocidad del flujo en eI tubo. El tiempo de entrada, o tiempo de concentraci6n para el caso de que no exista alcantarillado aguas arriba, puede obtenerse mediante observaciones experimentales o puede estimarse utilizando eeuaciones como las presentadas en la tabla 15.1.2. Pueden existir varias rutas posibles de flujo para diferentes cuencas drenadas por un alcantarillado; el mayor tiempo de concentraci6n de todos los tiempos para las diferentes rutas se supone que es el tiempo de concentraci6n critico del area drenada. Debido a que las areas que llegan a la mayor parte de las obras de captaci6n de aguas lluvias son relativamente pequeiias, también es bastante comun determinar el tiempo de entrada con base en experiencias bajo condiciones similares. El tiempo de entrada disminuye a medida que tanto la pendiente como la impermeabilidad de la superficie aumentan, y se incrementa a medida que la distancia sobre la cual tiene que viajar el agua se incrementa y a medida que la retencion en las superficies de eontacto aumenta. Torlos los tiempos de entrarla determinados con base en la experiencia deben verificarse mediante calculos directos de la escorrentfa superficial en el terreno.
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po y fotograffas aéreas son muy I1tiles en la estimaci6n de la naturaleza de la superficie dentro del area de drenaje. El coeficiente de escorrentfa también depende de las caracteristicas y las condiciones del suelo. La tasa de infiltraci6n disminuye a medida que la lluvia continua y también es influida por las condiciones de humedad antecedentes en el suelo. Otros factores que influyen en el coeficiente de escorrentia son la intensidad de lluvia, la proximidad del niveI freatico, el grado de compactaci6n del suelo, la porosidad del subsuelo, la vegetaci6n, la pendiente del suelo y el almacenamiento por



TABLA 15.1.1



Coeficientes de escorrentia para ser usados eD el método racional Periodo de retorno (ailos) Caracteristica de la superficie



2



5



lO



25



50



100



Areas desarrolladas Asfaltico 0.73 0.77 0.81 0.86 0.90 0.95 Concreto/techo 0.75 0.80 0.83 0.88 0.92 0.97 Zonas verdes Uardines, parques, etc.) Condicion pobre (cubierta de pasto menor del 50% del area) Plano, 0-2% 0.32 0.34 0.37 0.40 0.44 0.47 Promedio, 2-7% 0.37 0.40 0.43 0.46 0.49 0.53 Pendiente, superior a 7% 0.40 0.43 0.45 0.49 0.52 0.55 Condicion promedio (cubierta de pasto del 50 al 75% del area) Plano, 0-2% 0.25 0.28 0.34 0.30 0.37 0.41 Promedio, 2-7% 0.33 0.42 0.36 0.38 0.45 0.49 Pendiente, superiora 7% 0.37 0.40 0.42 0.46 0.49 0.53 Condicion huena (cubierta de pasto mayor del 75% del area) Plano, 0-2% 0.21 0.23 0.25 0.29 0.32 0.36 Promedio, 2-7% 0.29 0.32 0.35 0.39 0.42 0.46 Pendiente, superior a 7% 0.34 0.37 0.40 0.44 0.47 0.51 Areas no desarrolladas Area de cultivos Plano, 0-2% 0.31 0.34 0.36 0.40 0.43 0.47 Promedio, 2-7% 0.35 0.38 0.41 0.44 0.48 0.51 Pendiente, superior a 7% 0.39 0.42 0.44 0.48 0.51 0.54 Pastizales Plano, 0-2% 0.25 0.28 0.30 0.34 0.37 0.41 Promedio, 2-7% 0.33 0.36 0.38 0.42 0.45 0.49 Pendiente, superior a 7% 0.37 0.40 0.42 0.46 0.49 0.53 Bosques Plano, 0-2% 0.22 0.25 0.28 0.31 0.35 0.39 Promedio, 2-7% 0.31 0.34 0.36 0.40 0.43 0.47 Pendiente, superior a 7% 0.35 0.39 0.41 0.45 0.52 0.48 Nota: Los valores de la tabla son 10s estandares utilizados en la ciudad de Austin, Texas. con autorizaci6n.
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Area de drenaje Debe determinarse el tamaiio y la forma de la cuenca o subcuenca bajo consideracion. El area puede determinarse utilizando planfmetros en mapas topognificos, o mediante trabajos topograficos de campo cuando los datos topognificos han cambiado o cuando el intervalo entre las lineas de niveI en los mapas es demasiado grande para distinguir la direccion del flujo. Deben medirse el area de drenaje que contribuye al sistema que se esta diseiiando y la subarea de drenaje que contribuye a cada uno de los puntos de entrada. El esquema de la divisoria del drenaje debe seguir las fronteras reales de la cuenca, en lugar de las fronteras comerciales de los terrenos, como puede utilizarse en alcantarillados de aguas residuales. Las lfneas divisorias del drenaje estan influidas por las pendientes de pavimentos, la localizacion de conductos subterraneos y parques pavimentados o no pavimentados, la calidad de pastos, los céspedes, y muchas otras caracterfsticas introducidas por la urbanizaci6n.
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Capacidad de la tuberfa
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En la escogencia de los diametros de las tuberfas de alcantarillado de aguas lluvias, se calcula el mfnimo diametro requerido y se selecciona el siguiente diametro comercial disponible. Los tubos comerciales estan disponibles en diametros de 8, lO, 12, 15, 16 Y 18 pulg, en incrementos de 3 pulg entre 18 y 36 pulg e incrementos de 6 pulg entre 3 y lO pies. Una vez que se ha calculado el caudal de diseiio Q que entra en el tubo de alcantarillado utilizando la formula racional, se determina el diametro del tubo D requerido para conducir dicho caudaI. Es usual suponer que el tubo fluye lleno bajo condiciones gravitacionales, pero que no se presuriza, luego la capacidad del tubo puede calcularse utilizando las ecuaciones de Manning o de Darcy-Weis bach para el flujo en canales abiertos. Para la ecuacion de Manning, el area es A = 7TD 2 /4 Y el radio hidraulico es R = A/P =(7TD 2/4)/7TD = D/4. La pendiente de friccion Sf se supone igual a la pendiente de lecho para la tuberfa, So, si se supone flujo uniforme y el caudal puede calcularse, para flujo lleno en la tuberfa, como
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(15.1.5)



n



Ésta se resuelve para el diametro requerido D como 3/8



D =



2.16Qn (



JSO



)



(15.1.6)



la cual es valida para Q en pies cubicos por segundo y D en pies. Cuando se utiliza el sistema internacional SI de unidades, con Q en metros cubicos por segundo y D en metros, el coeficiente 2.16 de la ecuacion (15. I .6) debe reemplazarse por 2.16 x 1.49 = 3.21.
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Utilizando la ecuaci6n de Darcy-Weisbach (2.5.4), con A, R Y SI iguales a los usados en la ecuaci6n de Manning,



Q=A ( =



~RSf)



112



2 7TD (8 g QSO)ll2 4 f 4



(15.1. 7)



Resolviendo esta ecuaci6n para D se obtiene



D = (O.811 fQ2 )1I5 gSo



(15.1.8)



donde f es el factor de fricci6n de Darcy-Weisbach y g es la aceleraci6n debida a la gravedad. La ecuaci6n (15.1.8) es valida para cualquier sistema de unidades dimensionalmente consistente.



~D



FIGURA 15.1.2 Cuenca de drenaje y sistema de alcantarillado de aguas l1uvias para los ejemplos 15. l. 1 Y 15. 1.2.



Validez del método racional El método racional es criticado por algunos hidrologos debido a su forma simplificada de calcular los caudales de diseiio. Sin embargo, el método racional es aun ampliamente usado para el diseiio de sistemas de alcantarillado de aguas lluvias en 10s Estados Unidos y en otros paises debido a su simplicidad y al hecho de que las dimensiones requeridas de 10s alcantarillados se determinan a medida que el calculo avanza. Los procedimientos mas realistas para la simulaci6n de flujos involucran el transito de hidrogramas de caudal, Ios cuales requieren que las dimensiones de Ias estructuras de conduccion del flujo sean conocidas de antemano. El diserio del sistema de alcantarillado de aguas Iluvias producto del método racional puede considerarse como un disefio preliminar cuya bondad puede verificarse transitando hidrogramas de caudales a través del sistema. Las incertidumbres ~nvueltas en el método racional pueden examinarse mediante Ios procedimientos de analisis de riesgo, descritos en el capftulo 13 (Yen, 1975; Yen, et al., 1976; Yen, 1978). En este caso, la carga del sistema se describe mediante la formula racional (15.1.2) y la capacidad mediante las ecuaciones de conducci6n de la tuberia (15.1.5) o (15.1.7). Los problemas 15.1.8 a 15.1.16 estan relacionados con este tema. Ejemplo 15.1.1 En la figura 15.1.2 se muestra una cuenca de drenaje hipotética compuesta por 7 subcuencas. Determine la capacidad requerida por el alcantarillado de aguas lluvias EB que drena la subarea III para una tormenta con cinco afios de periodo de retorno. Esta subcuenca tiene un area de 4 acres, un coeficiente de escorrentia de 0.6 y un tiempo de entrada de lO minutos. La intensidad de precipitaci6n de diseiio para estelugar esta dada por i = 120T U. 175 /(Td + 27), donde i es la intensidad dadaen pulgadas por hora, T es el periodo de retorno y T d es la duraci6n en minutos. Las elevaciones del terreno en los puntos E y B son 498.43 y 495.55 pies por encima del niveI medio del mar, respectivamente, y la longitud del tubo EB es 450 pies. Suponga que el n de Manninges O.015.Calcule el tiempo de flujo en la tuberia.



SoluciOn. El tiempo de concentraci6n para el flujo en el alcantarillado EB es simplemente el tiempo de entrada de lO minutos para el flujo desde la subcuenca III hasta el punto E. Luego, T d = lO mio y la intensidad de lluvia de disefio con T = 5 afios es 120To. 175 i=---(Td + 27)



120(5)°·175 (la =



+ 27)



4.30 pulg/h



El caudal de disefio esta dado por la ecuaci6n (15.1.1):



Q=CiA



=0.6 x 4.30 x 4



= 10.3 cfs La pendiente del tubo EB es la diferencia entre las elevaciones de los puntos E y B dividida por la longitud del tubo: So = (498.43 - 495.55)/450 = 0.0064. El diametro requerido se calcula utilizando (15.1.6): 3/8



D= 2.16Qn (



~



) 3/8



2.16 x 10.3 x 0.015



= (



.J0.0064



= 1.71 pies



)
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El diametro se redondea hasta el siguientediametro comercial disponible, 1.75 pies o 21 pulg. La velocidad del flujo a través de la tuberfa EB se encuentra al tornar el diametro nominaI (1.75 pies) y al suponer que el agua esta fluyendo a tubo !leno con Q = 10.3 cfs. Por consiguiente, V = Q/A = 10.3/(11" x 1.75'/4) = 4.28 pies/s. El tiempo del flujo es UV = 450/4.28 = 105 s = 1.75 min. Debe notarse que un pequeiio errar en el tiempo de flujo calculado se introduce por la suposici6n de que el agua esta fluyendo a tubo !lena. La velocidad para flujo en la tuberfa parcialmente llena puede calcularse utilizando la técnica de iteraci6n de Newton, presentada en el capitulo 5, si se considera necesario. Ejemplo 15.1.2 Determine los diametros de las tuberfas AB, BC y CD en la cuenca de drenaje de 27 acres mostrada en la figura 15.1.2. El area, los coeficientes de escorrentia y el tiempo de entrada para cada una de las subcuencas se muestran en la tabla 15.1.3, y la longitud y pendiente de cada una de las tuberfas se muestra en las columnas 2 y 3 de la tabla 15.1.4. Utilice la misma ecuaci6n para la intensidad de lluvia que en el ejemplo 15.1.1 y suponga que los tubos tienen un n de Manning de 0.015.



Solucion. Para cada una de las tuberfas se utiliza el mismo método ilustrado en el ejempIo 15.1.1, excepto que ahara el tiempo de concentraci6n debe incluir tanto el tiempo de entrada como el tiempo de transito a través de los alcantarillados localizados aguas arriba. Los resultados obtenidos en el ejemplo 15.1.1 para el tubo EB se muestran en la primera fila de la tabla 15.1.4. Tubo AB. Este tubo drena las subcuencas I y II. De la tabla 15.1.3, AI = 2 acres, CI = 0.7 y el tiempo de entrada es ti = 5 min, mientras que An = 3 acres, Cn = 0.7 y tn = 7 min. Por consiguiente, el area total drenada por el tubo AB es 5 acres y l:CA = CIA, + CnA n = 0.7 x 2 + 0.7 x 3 = 3.5. El tiempo de concenrraci6n utilizado es 7 min, el mas largo de los dos tiempos de entrada. Los calculos para el diametro requerido se llevan a cabo en forma igual a la utilizada en el ejemplo 15.1.1; los resultados se muestran en la segunda fila de la tabla 15.1.1. El diametro calculado, 1.94 pies, se aproxima hasta el siguiente diametro comercial de 2.0 pies (24 pulg) para el tubo AB. Tubo BC. Este tubo drena las cuencas I a V; las subcuencas I y II a través del tubo AB, la subcuenca III a través del tubo EB y las subcuencas IV y V en forma directa. Luego, existen cuatro posibles rutas para el flujo del agua que llega al punto E; el tiempo de concentraci6n es el mayor de estos tiempos de flujo. El tiempo de flujo para los caudales que vienen del tubo AB es 7 minutos de entrada mas 1.76 minutos de transito, o 8.76 minutos; para el flujo a través del tubo EB el tiempo de entrada es lO minutos mas 1.75 minutos de transito, o 11.75 minutos; los tiempos de entrada para las subcuencas IV y V san lO min y 15 min respectivamente. Luego el tiempo de concentraci6n para el tubo BC se torna como 15 minutos. Para las subcuencas I y II, LCA = 3.5, tal como se mostro anteriormente. Para las subcuencas III a V, los valores del coeficiente de escorrentia y el area de la cuenca estan dados en la tabla 15.1.3; en el punto C, utilizando estos valores, LCA = 3.5 + 0.6 x 4 + 0.6 x 4 + 0.5 x 5 = 10.8. Procediendo como se hizo en el ejemplo 15.1.1, el diametro del tubo calculado es 2.87 pies, el cual se aproxima hasta 3.0 pies (36 pulg) para el tubo BC (tercera fila de la tabla 15.1.4). Tubo CD. Este tubo drena todas las siete subcuencas. Utilizando el mismo método que para los tubos anteriores, el tiempo de concentraci6n (hasta el punto C) es de 15 minutos (hasta el punto B) mas 1.2 minutos de transito en el tubo BC, o 16.2 minutos, y l:CA = 15.3. El diametro calculado, 3.22 pies, se redondea al siguiente diametro comereial de 3.50 pies (42 pulg), (cuarta fila de la tabla 15.1.4).
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TABLA 15.1.3 Caracteristicas de la cuenca de drenaje para el ejemplo 15.1.2 Cuenca



Area A



(acres) I II



2 3



III



4 4 5 4.5 4.5



IV V VI VII



Coeficiente de escorrentia C 0.7 0.7 0.6 0.6 0.5 0.5 0.5



Tiempode entrada t[



(min) 5 7 lO lO



15 15 15



Las dilimetros requeridos en los tubos AB, BC y CD san 21, 36 y 42 pulg, respectivamente.



15.2 SIMULACIÒN DE CRECIENTES DE DISENO Desde principios de los aiios 60 se ha desarro11ado una gran cantidad de modelos deterministicos de simulaci6n hidrol6gica. Éstos incluyen modelos de simulacion de eventos que pueden modelar un evento unico de 11uvia-escorrentfa y modelosde simulacion continua, los cuales incluyen procedimientos para tener en cuenta el contenido de humedad del suelo con el fin de simular la escorrentfa causada por lluvias con intervalos de dfas u horas a lo largo de grandes periodos. Algunos ejemplos de modelos de simulaci6n de evento incluyen: el U. S. Army Corps of Engineers (1981) HEC-l, el cual es un modelo de hidrograma de crecientes; el Soil Conservation Service (1965) TR-20, el cual es un programa de computador para el calculo de la hidrologia de un proyecto; el U. S. Environmental Protection Agency (1977) SWMM, que es un modelo para el manejo de aguas de tormenta; y el Illinois State Water Survey, ILLUDAS, un model0 desarrollado por Terstriep y Sta11 (1974). Algunos ejemplos de modelos de simulaci6n continua son: el U.S. National Weather Service Runoff Forecast System, el cual es un sistema para el pronostico de escorrentfa (Day, 1985); el U. S. Army Corps of Engineers (1976) STORM; yel U. S. Army Corps of Engineers (1972) SSARR, que es un modelo para la sintesis de caudales y la regulacion de embalses. Esta no es una lista completa de todos 10s modelos disponibles, pero cubre la mayoria de los modelos comunmente utilizados en la practica hidrologica. El modelo HEC-l es probablemente el modelo de simulacion de evento mas ampliamente utilizado. Las siglas HEC significan Hidrologic Engineering Center (Centro de Ingenierfa HidroI6gica), el centro de investigaci6n del U. S. Army Corps of Engineers, localizado en Davis, California, donde el modelo fue desarro11ado.



Modelo HEC-1 El HEC-I esta diseiiado para simular la escorrentfa superficial que resulta de una precipitaci6n, mediante la representaci6n de la cuenca como un sistema de compo-
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nentes interconectados. Cada componente modela un aspecto del proceso lluvia-escorrentia dentro de una subcuenca o subarea; los componentes incluyen la escorrentia superficial de la subarea, los canales y los embalses; cada componente se representa por un conjunto de parametros que. especifica las caracteristicas particulares del componente y las relaciones matematicas que describen sus procesos fisicos. Los resultados finales del proceso de modelaci6n son los hidrogramas de escorrentia directa para varias subareas y los hidrogramas de caudal en lugares predeterminados de la cuenca. El componente de escorrent{a superficial para una subarea se utiliza para representar el movimiento del agua sobre la superficie del terreno hacia los cauces de rios y riachuelos. La entrada en este componente es un hietograma de precipitaci6n. El exceso de lluvia se calcula restando la infiltraci6n y las pérdidas por detenci6n. con base en una funci6n de infiltraci6n que debe escogerse de varias opciones, incluyendo el numero de curva SCS de la tasa de pérdida tal como se present6 en la secci6n 5.5. Se supone que tanto la lluvia como la infiltraci6n estan distribuidas uniformemente en toda la subcuenca. El exceso de lluvia resultante se aplica al hidrograma unitario para encontrar el hidrograma de escorrentia a la salida de la subarea. Las opciones del hidrograma unitario incluyen el hidrograma unitario de Snyder y el hidrograma adimensional unitario del SCS presentados en el capitulo 7. Alternativamente, puede utilitarse un modelo de onda cinematica para calcular los hidrogramas de escorrentia de las subcuencas. Un componente de transito de caudales se utiliza para representar el movimiento de las ondas de creciente en un canal. La entrada en este componente es el hidrograma de aguas arriba que resulta de las contribuciones individuales o combinadas de la escorrentia de las sublireas. el transito de caudales o las derivaciones. Este hidrograma se transita aguas abajo utilizando las caracterfsticas del canal. Las técnicas disponibles para transitar el hidrograma de escorrentia incluyen el método de Muskingum. el transito de embalse niveIado y el método de la onda cinematica. Puede utilizarse una combinaci6n apropiada de los componentes de escorrentia de la sublirea y del transito de caudales para representar un problema de lluviaescorrentia y transito en un rio. La conectividad de los componentes de la red de rios esta implicita en la forma como estan ordenados los componentes de la informaci6n de entrada. La simulaci6n siempre debe empezar en la parte mas alta de la subarea en uno de los brazos de la red de rfos, y prosigue aguas abajo hasta alcanzar una confluencia. Antes de simular hacia abajo de la confluencia, todos los caudales localizados aguas arriba de ésta deben transitarse. Luego, los caudales se combinan en la conf1uencia y este caudal combinado se transita aguas abajo. El uso de un componente de embalse es similar al del componente del transito de caudales. Un componente de embalse representa las caracteristicas almacena" miento-caudal de salida de un embalse o una estructura retardadora de crecientes. El componente de embalse opera recibiendo caudales de entrada aguas arriba y transitandolos a través del embalse utilizando métodos de transito y almacenamiento. El caudal de salida del embalse es una funci6n unicamente del almacenamiento (o elevaci6n de la superficie de agua) en el embalse y no depende de los controles localizados aguas abajo. Las caracteristicas del vertedero son dato!: de entrada junto con las caracterfsticas de la cresta de la presa para el caIculo de flujo por encima de ésta. También esta disponible una opci6n simplificada de rompimiento de presa.
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Ejemplo 15.2.1 (Adaptado de Ford, 1986) Desarrolle un modelo de Uuvia-escorrentfa utilizando el programa de computador HEC-l para la cuenca de la quebrada Castro Valley, mostrada en la figura 15.2.1, con e1 fin de analizar 10s efectos de la urbanizacion. La cuenca se divide en cuatro subcuencas; en la figura 15.2.2 se muestra un diagrama esquematico de la cuenca. La subcuenca 4 esta siendo urbanizada mediante e1 desarrollo de un area residencia1 nueva y se estan estudiando un emba1se de detencion en la subcuenca 4 y algunas modificaciones del canal aguas abajo, con el proposito de reducir 10s efectos del flujo adicional resultante del desarrollo urbano. El objetivo del problema es calcular el hidrograma de escorrentfa a la salida de la cuenca para tres condiciones diferentes: 1) las condiciones existentes a través de la cuenca, 2) las condiciones existentes en las subcuencas 1 a 3 con urbanizacion en la subcuenca 4, y 3) igual que en 2) pero con un canal modificado y un embalse de detencion en la subcuenca 4. Los ca1culos de escorrentfa para las subareas se lIevan a cabo utilizando e] hidrograma unitario sintético de 'Snyder, con tasas de pérdidas de lIuvia ca1culadas mediante el método del numero de curva del SCS, el transito a través de Ios canales se Beva a cabo usando el-método de Muskingum y el transito a través del embalse utilizando el método del embalse nivelado.
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D



Escorrentla superficial de la subarea



SUB2



Embalse



Ttansito en canales



o



Punto de amilisis y combinaci6n de hidrogramas



SALIDA



FIGURA 15.2.2 Diagrama e~quematico de la cuenea de Castro Valley mùstrando 10s eomponentes para el amilisis del HEC-l. La siguiente tabla presenta las caracterfsticas existentes de las subcuencas. El area total de la cuenca es 5.51 mP.
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2.17



0.68
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0.96
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84 80
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0.86



1.49



0.79
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Los panimetros del hidrograma unitario sintético de Snyder para las condidones existentes son C p = 0.25 y C = 0.38. El tiempo de transito de la onda de creciente (coefidente K de Muskingum) para e1 tramo de rfo que pasa a través de la subarea 3 se estima en 0.3 h Y el tiempo de transito para la subarea 1 se estima en 0.6 h. El coeficiente X de Muskingum se ha aproximado Il 0.2 para cada uno de 10s dos tramos del no. La lluvia de diseiio es una tormenta hipotética con un periodo de retomo de 100 afios definida por la siguiente infonnacion de profundidad-duracion.



!



• )



-



Area



I



/.'



.. /j .



1



/



,



(



I



.



Salida



FIGURA 15.2.1 Cuenca de Castro Valley (ejemplo 15.2.1). (Fuente: Ford, 1986).



Duraci6n



5 min



15 min



l h



2h



3h



6h



12 h



24 h



Lluvia (pulg)



0.38



0.74



1.30



1.70



2.10



3.00



5.00



7.00



El desarrollo residencial en la subcuenca 4 incrementara el area impermeable de tal manera que el numero de curva SCS después del desarrollo sera 85. Se espera que los parametros del hidrograma unitario cambien a CI = 0.19 Y C p = 0.5. La modificaci6n del canal a través de la subcuenca 1 cambiara 10s parametros de transito de Muskingum a K = 0.4 h y X = 0.3. El embalse de detencion que seni construido a la salida de la subcuenca 4 tiene las sig;uientes caracterfsticas:
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Salida de nivei bajo 5 pies Di:imetro 19.63 pies2 Area transversal 0.71 Coeficiente de orificio Elevaci6n de la lfnea centrai 391 pies (sobre NMM) Vertedero de excesos (tipo ogee) 30 pies Longitud 2.86 Coeficiente de descarg, 401.8 pies Elevaci6n de la cresta (sobre NMM)



Capacidad de embalse (acre. pie)



o 6 12 18 23 30



Elevaci6n (pies sobre NMM)
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:> En la tabla 15.2.1 se muestra la informaci6n de entrada al HEC-I para la cuenca de Castro Valley. En el archivo de entrada de informaci6n presentado en la tabla se han hecho comentarios para ql\e sea facil de entender. El uso de la opci6n multiphin del HEC-I permite que en una sola corrida del programa se calculen los hidrogramas de escorre!1tla para todas las tres condiciones. El pian I corresponde a las condiciones existentes, el pian 2 incluye la subcuenca 4 urbanizada y el pIan 3 introduce el embalse y las modificaciones del canal. Cada operaci6n de componente empieza con una instrucci6n KK. La informaci6n de entrada se ha organizado de tal manera que se determina primero la escorrentfa de la subcuenca 4, luego se lleva a cabo el transito a través del embalse de detenci6n propuesto, seguido por el transito de Muskingum a través de la subcuenca I. A continuaci6n se hacen los calculos del proceso lluvia-escorrentfa para la subcuenca I y el hidrograma de escorrentia resultante se sUma al hidrograma dc escorrentia de la subcuenca 4, Luego se llevan a cabo los calculos de lluvia-escorrentfa para la subcuenca 2, y esta escorrentfa se transita a través de la subcuenca 3 para ser sumada al hidrograma de salida. El ultimo paso es llevar a cabo los calculos de lIuvia-escorrentia para la subcuenca 3 y aiiadir este resultado al hidrograma de salida.
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Los resultados de este calculo para las cuatro sUDcuencas son:
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tp = C/(LLc"f 3 = 0.38(2.65 X 1.40)°·3 = 0.56 h



4



-"-



Il



.s'"



Solucion. Los panimetros utilizados para el hidrograma unitario de Snyder en HEC-I son tp y Cp ; tp se calcula para las condiciones existentes utilizando la ecuaci6n (7.7.2) con Cl = 1.0 Y e" L Y L CA tal como se dieron anteriormente. Por ejemplo, para la subcuenca I,
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T ABLA 15.2.1 (cont.)



Entrada al HEC-l para la cuenta Castro Valley (ejemplo 15.2.1) 16



Col. l:



8



24 25 26 27 28 29



KP RS SV SE SL SS



3



30 31 32 33 34 35



KK KM KP RM KP RM



OUT ROUTE SUBCATCHMENT 4 RUNOFF TO OUTLET



36 37 38 39 40



KK KM BA LS US



SUBI RUNOFF COMPUTATIONS FOR SUBCATCHMENT l 1.52 O 70 0.56 0.25



41 KK 42 KM 43 HC



I O



388.5 391 401.8



l I



STOR 6 394.2 19.63 30



24



32



O



12 398.2 0.71 2.86



18 400.8 0.5 1.5



23 401.8



56



48



40



30



405.8



72



64



80



[Transito a través del embalse en pian 3] [Transito en el embalse] [Volumen en acre-pie] [Elevaci6n en pies sobre el NMM] [Caracteristicas de la tuberia de salida] [Caracterfsticas del vertedero] [Componente de transito en el canal]



0.6



0.2



[Pian l y 2 son lo mismos] [Parametros de Muskingum K = 0.6 h, X



0.4



0.3



[Nuevos parametros de Muskingum para pian 3J



=



0.2J



3 l



[Escorrentfa de la subarea l]



OUT [Suma de dos hidrogramas] COMBINE SUBCATCHMENT I RUNOFF WITH SUBCATCHMENT RUNOFF ROUTED TO OUTLET
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2



O



44 KK



45 46 47 48



KM BA LS US



§



[Escorrentfa de la subarea 2]



SUB2 RUNOFF COMPUTATIONS FOR SUBCATCHMENT 2 2.17 O 84 0.41 0.25
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TABLA 15.2.1 (cont.)



Entrada al HEC-l para la cuenta Castro Valley (ejemplo 15.2.1) Col. l:



8



16



24



32



40



48



56



64



72



80



49 KK 50 KM 51 RM



OUT ROUTE SUBCATCHMENT 2 RUNOFF TO OUTLET 0.3 0.2 l



[Transito en el canal por e1 método de Muskingum]



52 KK 53 KM 54 HC



OUT COMBINE HYDROGRAPHS AT OUTLET 2



[Suma de dos hidrogramas]



55 56 57 58 59



SUB3 RUNOFF COMPUTATIONS FOR SUBCATCHMENT 3 0.96 80 O 0.34 0.25



KK KM BA LS US



60 KK 61 KM 62 HC 63 ZZ



OUT COMBINE HYDROGRAPHS AT OUTLET 2



~ S2 Vl m Z'



O



[Suma de dos hidrogramas]



[Finalizaci6n]



Los comentarios entre corchetes [ ] sirven para interpretaci6n y no forman parte de la informaci6n de entrada rea!.
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528 Hidrograma en RES4
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al diseiio de sistemas de alcantarillado de aguas I1uvias pueden clasificarse como modelos de diseiio, modelos de predicci6n de caudales y modelos de planeacion.



1,000



~



CRECffiNTES DE DISENO



16



18



20



22 24



FIGURA 15.2.3 Hidrogramas de caudal en RES4 y cn la salida (ejemplo 15.2.1). El pIan 1 corresponde a las condiciones existentes, el pIan 2 contiene la subcuenca 4 urbanizada y el pIan 3 introduce un embalse y mejoras en el canal aguas abajo de la subcuenca 4.



Los hidrogramas de escorrentia resultantes a la salida de la subcuenca 4 y a la salida de toda la cuenca para cada uno de los 3 planes se muestran en la figura 15.2.3. El cauda} pico en la subeuenca 4 bajo las eondiciones existentes es 271 efs y bajo las eondiciones de urbanizaci6n es 909 cfs. El embalse de detenci6n reduce el caudal pico a 482 cfs. La elevaci6n pico de la superficie de agua en el embalse es 402.88 pics sobre el niveI medio del mar en el tiempo 12.67 h. Los caudales pico a la salida son 1,906 cfs para las condiciones existentes, 2,258 efs para las condieiones urbanizadas y 2, 105 cfs para condieiones urbanizadas con el embalsc y las modificaciones del canal.



Modelos para el drenaje urbano de aguas Iluvias Los primeros modelos de computador para el drenaje urbano de tormentas se desarrollaron durante los ultimos aiios de la década de 1960 y desde ese momento se ha discutido una gran cantidad de ellos en la literatura técnica. Las modelos aplicables



Modelos de diseiio. Estos modelos determinan las dimensiones geométricas de las alcantarillas de aguas lluvias (y de otras estructuras) para un sistema nuevo o una extensi6n o mejora de un sistema existente. Los caJculos de diseiio se llevan a cabo para un periodo de retorno de diseiìo especificado. Los modelos de diseiio pueden subclasificarse en modelos de diseno hidrau/ico y modelos de diseiio de menor costo optimo. Los modelos de diseiìo hidniulico varfan desde el simple método racional hasta 10s modelos de simulaci6n mucho mas sofisticados basados en la soluci6n de las ecuaciones de onda dinamica. Un ejemplo de un modelo de diseiìo hidniulico es el ILLUDAS (Illinois Urban Drainage Area Simulator), desarrollado por Terstriep y Stall (1974), el cual es muy popular en los Estados Unidos y en otros pafses. Este modelo es una extensi6n del modelo britanico TRRL (Transportation and Road Research Laboratory) (Watk.ins, 1962) para incluir tanto hidrogramas de areas pavimentadas como hidrogramas de zonas verdes. En la figura 15.2.4 se muestra un diagrama de flujo para el programa ILLUDAS. Las modelos de diseiio de menor costo 6ptimo tienen como objetivo determinar la distribuci6n del alcantarillado de aguas lluvias y Ios diametros de tuberfa con el menor costo que conduzcan las aguas de tormenta en forma adecuada. Estos modelos estan basados en técnicas de optimizacion como la programacion lineal, la programaci6n dinamica, la programacion no lineal, las técnicas heurfsticas o una combinacion de todas éstas.La simulacion del flujo a través de la red de alcantarillados se considera como una parte de la optimizacion. Uno de los modelos mas completos de este tipo es un modelo de programaci6n dinamica conocido como ILSD (Illinois Sewer Design) desarrollado por Yen, et al. (1976). Modelos de predicci6n de caudale~. Estos modelos simulan los caudales. de tormenta en sistemas existentes con dimensiones geométricas conocidas o en sistemas propuestos con dimensiones geométricas predeterminadas. La mayor parte de 108 modelos de prediccion simulan caudales para un evento de lluvia unico, pero algunos de ellos pueden simular la respuesta a una secuencia de eventos. La simulacion puede ser para eventos hist6ricos, eventos en tiempo real o tormentas generadas en forma sintética. En la mayorfa de los modelos se incluye al menos alga de simulacion hidraulica. Los modelos pueden incluir o no la simulaci6n de calidad del agua. El prop6sito de la simulaci6n de un flujo puede ser verificar la suficiencia y el comportamiento de un sistema existente o propuesto para la mitigacion de caudales y el control de la contaminaci6n de agua, proveer informacion para el manejo de agua~ de tormenta o formar parte de un sistema de control operacionai en tiempo rea!. Una filosoffa de diseiìo que esta surgiendo consiste en utilizar ya sea métodos tradicionales (método racional) o métodos mas avanzarlos de optimizaci6n para diseiìar un sistè'ma de alcanta.riiIado para aguas lluvias, .y luego verificar ei diseiio finai utilizando una simulaci6n hidraulica detallada y un analisis de costo. Un ejemplo de esta metodologfa es el procedimiento britanico de diseiio y analisis. conocido como el Wallingford Storm Sewer Package (WASSP; véase Price, 1981). Modelos de planeaci6n. Estos modelos se utilizan para estudios generales de pIaneacion de problemas de aguas lluvias, usualmente en un espacio relativamente grande y durante periodos relativamente largos. La cantidad y calidad del agua llu-
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via se trata en forma bastante aproximada, considerando solamente la conservaci6n de la masa del agua y de los contaminantes sin considerar la dinamica de sumovimiento a través del sistema. Los modelos de planeaci6n se emplean para tareas tales como estudios de calidad de agua y plantas de tratamiento. Estos no requieren informaci6n geométrica detallada de las estructuras de drenaje, como SI lo requieren los dos primeros grupos de modelos. Ejemplos tipicos de modelos de planeaci6n son: l) STORM (Storage, Treatment, Overflow, Runoff Model), creado por el U. S. Army Corps of Engineers (1976); 2) SWMM (Storm Water Management Model), desarrollado por Metcalf y Eddy, ,Inc., de la Universidad de Florida, y Water Resources Engineers, Ine. (Metcalf y Eddy, 1971; U. S. Environmental Protection Agency, 1977); 3) RUNQUAL (Runoff Quality), el cual incluye la porci6n hidniulica del modelo SWMM RUNOFF Y el modelo de calidad de agua en rlOS QUAL-II (Roesner, Giguere y Davis, 1977); 4) HSPF (Hydrocomp Simulation Program-Fortran), desarrollado por Johnson, et al. (1980), el cual es una versi6n modificada del Stanford Watershed Model; y 5) MITCAT (MIT Catchment Model), desarrollado por Harley, Perkins y Eagleson (1970). Combinar hidrogramas de areas pavimentadas y de zonas verdes



15.3 ANALISIS DE PLANICIES DE INUNDACléN



Combinar otros hidrogramas tributarios hasta este punto



Disefio



Evaluaci6n



Transitar el hidrograma hasta el siguiente punto de diseiio
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FIGURA 15.2.4 Diagrama de flujo para el modelo de drenaje de aguas urbanas ILLUDAS. (Fuente: Terstripel y Stall, 1974).



Una planicie o Ila.nura de inundaci6n es un area usualmente seca adyacente a rios, corrientes, lagos, bahias, océanos, la cual se inunda durante eventos de crecientes. Las causas mas comunes de inundaci6n son las crecientes de corrientes y de rios y las mareas anormalmente altas que resultan de tormentas severas. La planicie de inundaci6n puede incluir el ancho total de valles angostos o areas amplias localizadas a lo largo de rfos en valles amplios y planos. Tal como se muestra en la figura 15.3.1, el canal y la planicie de inundaci6n son partes integrales de la conducci6n natura}.. de una corriente. La planicie de inundaci6n mueve el caudal que excede la capacidad del canal y a medida que el caudal crece, aumenta el flujo sobre la planicie de inundaci6n. El primer paso en cualquier analisis de una planicie de inundaci6n es recolectar informaci6n, incluyendo mapas topognlficos, informacion sobre flujos de creciente si existe alguna estaci6n de aforo en las cercanias, informaci6n de lluvia si no existe informacion de caudales de crecientes y secciones transversales levantadas topognificamente y estimaciones de la rugosidad del canal en un cierto numero de puntos a lo largo dellecho. Se requiere una determinaci6n del caudal de creciente para el periodo de retorno deseado. Si existen registros de caudales de dos, puede llevarse a cabo un amHisis de frecuencia de caudales de crecientes. Si no hay registros de caudal disponibles, se debe llevar a cabo un analisis de lluvia-escorrentia con el fin de determinar el caudal de creciente. Se determina el hietograma de lluvia para el periodo de retorno deseado, se encuentra un hidrograma unitario sintético para cada subarea de la cuenca de drenaje y se calcula el hidrograma de escorrentfa directa de cada subarea. Las hidrogramas de escorrentla directa de cada subarea se transitan aguas abajo y se suman para determinar el hidrograma de escorrentla directa total en la parte mas baja de la cuenca de drenaje, tal como se ilustr6 en el ejemplo 15.2. l para Castro Valley. El caudal pico del hidrograma del punto localizado en el extremo de aguas abajo se utiliza como el caudal de la creciente de diseno. Una vez que se ha determinado el caudal de creciente para el periodo de retorno deseado, el siguiente paso es determinar el perfil de la superficie de agua a lo
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largo del canal. Este amllisis puede llevarse a caho suponiendo flujo permanente, gradualmente variado, no uniforme, utilizando un modelo unidimensional como el HEC-2 (V. S. Army Corps of Engineers, 1982), o un modelo bidimensional basado en diferencias finitas o elementos finitos (Lee y Bennett, 1981; Lee, et al., 1982; Mays y Taur, 1984). Los modelos unidimensionales solamente permiten que las propiedades de flujo varfen a lo largo del canal, mientras que los modelos bidimensionales también tienen en cuenta cambios a lo ancho, en la secci6n transversal. En forma opcional, puede llevarse a cabo un amilisis de flujo no permanente con el fin de identificar la maxima elevaci6n de la superficie del agua en diferentes secciones transversales durante la propagaci6n de la onda de creciente a través del tramo del rio, utilizando DAMBRK, DWOPER o FLDWAV, tal como se describi6 en eI capitulo lO. Los modelos de flujo no permanente son necesarios para la delineaci6n de las planicies de inundaci6n en grandes lagos, debido a que el almacenamiento en el lago altera la forma y el caudal pico del hidrograma de crecientes a medida que el flujo pasa a través de él. Secciones
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Vna vez que se han determinado las elevaciones de la superficie del agua, se delinea el area correspondiente a la planicie de inundaci6n. La extensi6n lateral de la planicie de inundaci6n se determina encontrando puntos en el terreno a ambos lados de la corriente que correspondan al perfil de la creciente (elevaci6n de la superficie de agua). Las elevaciones del terreno en la planicie de inundaci6n pueden determinarse por medio de mapas topograficos, mapas de calles o fotograffas aéreas. Los mapas topograficos son los mas convenientes, ya que las elevaciones estRn dadas por las lineas de niveI. La frantera de la planicie de inundaci6n se determina siguiendo la linea de nivei que corresponde a la elevaéi6n del perfil de creciente para un area particular. Por supuesto que la delineaci6n de la planicie de inundaci6n es tan precisa como los mapas topograficos utilizados. Vna vez determinados los niveles de creciente para un tramo particular de un rfo, la localizaci6n real de las franteras de la planicie de inundaci6n debe verificarse mediante trabajos topograficos de campo. , Con el fin de generar un procedimiento nacional estandar, la V. S. FederaI Emergency Management Agency {FEMA) ha adoptado la creciente de 100 afios como la creciente base para tornar medidas de gestion de las planicies de inundacion. La creciente de 500 afios también se utiliza para indicar areas adicionales con riesgos de' inundaciones en la comunidad. Para cada rfo que se estudie en detalle, las fronteras de las crecientes de 100 y 500 afios normalmente se delinean utilizando las elevaciones de crecientes determinadas para cada secci6n transversal. Entre las secciones transversales, las fronteras se interpolan utilizando mapas topograficos con una escala de I:24,000 con un intervalo entre lineas de nivei de lO o 20 pies. En 10s casos en que las fronteras de las crecientes de 100 y 500 aiios estan muy juntas, solo se muestra la frantera correspondiente a 100 afios. Las intrusiones el.1 las planicies de inundaci6n, tales como rellenos con materiales artificiales, reducen la capacidad de transporte de las crecientes, incrementan las alturas de crecientes èn los rfos e incrementan los riesgos deinundaciones en areasmas alla de dichos rellenos. Vno de los aspectos mas importantes del manejo
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FIGURA 15.3.2 FIGURA 15.3.1 Secciones y perfiles tipicos en un tramo del valle de una corriente sin obstrucciones. (Fuente: Waananen, et al., 1977. Utilizada con autorizaci6n).



Definici6n de la via de creciente y el margen de creciente. El margen de creciente es el area entre el lfmÌte de creciente designado y el lfmite de la creciente seleccionada. El limite de la creciente se define de tal manera que eI uso del margen de creciente no incremente signific~tivamente la elevac~~n de la creciente. La creciente de 100 afios es de uso comun y en los Estados Umdos es normal permltlr un incremento de un pie en dicha elevaci6n.
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de planicies de inundacion, involucra el balance entre la ganancia economica de un desarrollo de la planicie de inundacion contra el incremento resultante en el riesgo de inundacion. Para propositos de los estudios de la FEMA, el area ocupada por la creciente de 100 afios se divide en via de creciente y margen de credente, tal como se muestra en la figura 15.3.2. La via de creciente es el canal del rio mas cualquier area de la planicie de inundaci6n adyacente que deba mantenerse libre de invasiones
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con el fin de que la creciente de 100 anos sea transitada sin incrementos sustanciales en las alturas de inundaci6n. Los estandares minimos de la FEMA permiten un incremento en la altura de inundaci6n de un pie, siempre y cuando no se produzcan velocidades peligrosas. El margen de creciente es la porci6n en la planicie de inundaci6n que puede ser completamente obstruida sin incrementos en la elevaci6n de la superficie del agua superiores a 1.0 pie en cualquier punto para la creciente de 100 anos. Se han utilizado dos tipos de mapas de inundaci6n, mapas de areas propensas a inundacion y mapas de riesgo de inundacion. Los mapas de areas propensas a inundaci6n muestran las areas que se inundarian debido a su proximidad a un rio, corriente, bahia, océano, o cualquier otro cuerpo de agua como puede determinarse de informacion facilmente disponible. Los mapas de riesgos de inundacion como el de la figura 15.3.3 para Napa, California, muestran la extension de las inundaciones determinadas a través de estudios técnicos de inundaciones en un lugar dado.Los mapas de riesgo de inundaciones se utilizan comunrnente en informes sobre planicies de inundacion y requieren actualizaciones cuando ocurren cambios en 108 canales o en las planicies de inundacion y en las areas localizadas aguas arriba. Estos cambios incluyen modificaciones estructurales o modificaciones en canales o planicies de inundacion en areas localizadas aguas arriba. La construcci6n de nuevas edificaciones en las planicies de inundaci6n, obstrucciones o cualquier otro cambio en el uso del suelo pueden afectar los caudales, las elevaciones de la superficie de agua y las velocidades de flujo, cambiando por consiguiente la elevaci6n del perfil que define la planicie de inundaci6n.
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FIGURA 15.3.3 Mapa de amenaza de inundaci6n para Napa, California. (Fuente: Waananen;et al., 1977. Utilizada con autorizaci6n).



La urbanizaci6n incrementa tanto el volumen como la velocidad de la escorrentia, por lo cual se han hecho esfuerzos en areas urbapas para atenuar estos efectos. Los embalses de detenci6n de aguas lluvias son uno de los medios utilizados para manejar las aguas de las tormentas. Un embalse de este tipo puede variar desde una simple estructura tal como el efecto de remanso aguas arriba de una alcantarilla de carretera hasta un embalse grande con mecanismos de control sofisticados. La detenci6n es mantener la escorrentla por un periodo corto antes de devolverla a su curso de agua natura!. Los términos "detenci6n" y "retenci6n" tienden a ser confundidos. La retenci6n es mantener el agua en un sitio de almacenamiento durante un periodo considerable con prop6sitos estéticos, de consumo, para agricultura y otros. Puede que el agua nunca se descargue en un curso de agua natural y por el contrario sea consumida por plantas, evaporaci6n o infiltraci6n en el suelo. Las estructuras de detenci6n generalmente no reducen en forma significativa el volumen total de la escorrentfa superficia1, sino que simplemente reducen las tasas de caudal pico redistribuyendo el hidrograma de cauda!. Sin embargo, existen algunas excepciones: por ejemplo, el volumen de escorrentia superficial reducido de areas trabajadas con movimientos de tierra y la escorrentia superficial reducida en embalses de detenci6n en suelos granulares. La detenci6n in situ del agua lluvia es el almacenamiento de la escorrentfa cerca del sitio donde ocurre la precipitacion. En algunas aplicaciones, la escorrentia puede conducirse primero pequefias distancias mediante colectores adyacentes o 10calizados en e1 sitio donde se ubica la estructura de detenci6n. La detenci6n in situ
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es diferente de la detencion aguas abajo debido a su proximidad al extremo aguas arriba de la cuenca y al uso de estructuras de detenci6n pequeiias en contraste con las presas grandes normalmente asociadas con la detenci6n aguas abajo. El concepto de detener la escorrentfa y liberarla a Una tasa regulada es un principio importante en ei manejo de aguas lluvias. En areas que tienen un relieve topografico apreciable, el almacenamiento por detenci6n atenua ei pico de los caudales y la alta energia cinética de la escorrentia superficial. Esta atenuaci6n del flujo puede reducir la erosi6n del suelo y la cantidad de contaminantes de diferentes clases asimilados y transportados por la escorrentia urbana desde el suelo, los pavimentos y otras superficies. Existen varios métodos para la detenci6n de aguas lluvias, incluyendo el almacenamiento subterraneo, el almacenamiento en embalses y estanques, el almacenamiento en parqueaderos y la detenci6n en tejados y cubiertas. Varias consideraciones se hallan involucradas en el diseiio para la detenci6n de aguas lluvias. Éstas son: 1) la selecci6n de un eveq.to de lluvia de diseiio, 2) el volumen de almacenamiento necesario, 3) la tasa de liberaci6n maxima permitida, 4) los requerimientos y oportunidades para el controi de contaminaci6n, y 5) los diseiios de las estructuras de salida para la liberaci6n del agua detenida. Modelos de simulaci6n de flujo tales como el HEC-l pueden utilizarse para llevar el transito a través de embalses y verificar la suficiencia de los diseiios de embalses de detencion. El area inundada hipotética mostrada en la figura 15.4.1 sirve como ejemplo de un estanque de detenci6n. La figura 15.4.2 muestra una comparaci6n de los hidrogramas de caudal de salida para este estanque de detenci6n con los correspondientes hidrogramas de entrada para varios volumenes de flujo. En todos los casos, el estanque de detenci6n reduce el caudal pico de creciente en una forma menar cuando el volumen de escorrentfa es mas grande que cuando es pequeiio.
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FIGURA 15.4.1 Representaci6n esquematica del area de encharcamiento en fonna de cuna a la salida de un box-eulvert. (Fueilte: Craig y Rankl, 1978. Utilizada con autorizaci6n).
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FIGURA 15.4.2 Comparaci6n entre 105 hidrogramas de entrada y salida para un embalse de detenci6n. Los picos de entrada siempre son 1,000 cfs; sin embargo, 105 volumenes de entrada variano El area de encharcamiento es un almacenamiento hipotético en forma de cuna (véase la figura l~A.l), y un box-eulvert de 4 x 4 pies es la salida. El ancho del charco es 60 pies con una pendiente de 0.02 pies/pie. El flujo con el mayor volumen causa la mayor tasa de flujo de salida desde el charco. (Fuente~ Craig y Rankl, 1978. Utilizada con autorizaci6n).
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Método racional modificado El método racionat modificado es una extensi6n del método racional para lluvias con duraci6n mayor que el tiempo de concentraci6n. Este método fue desarrollado de tal manera que los conceptos del método racional pudieran usarse para determinar los hidrogramas utilizables en el diseiio de almacenamientos, en lugar de solamente caudales picos de crecientes para el diserio de alcantarillados de aguas lluvias. El método racional modificado puede utilizarse para el diseiio preliminar de almacenamientos de detencion en cuencas con areas de hasta 20 6 30 acres. La forma del hidrograma producido por el método racional modificado es un trapecio, el eual se eonstruye ajustando la duraci6n de las ramas de aumento y de recesi6n del hidrograma hasta hacerlas iguales al tiempo de coneentraci6n te, y calculando el caudal pico, suponiendo varias duraciones de lluvia. La figura 15.4.3 muestra hidrogramas del método racional modificado determinados para una cuenca de drenaje con un tiempo de concentraci6n de lO minutos sujeta a lluvias de varias duraciones mayores de lO minutos. Por ejemplo, considér~se el trapecio mas alto de la figura. La duraci6n de la lluvia es T d = 20 min, y la cotrespondiente intensidad de lluvia i se utiliza en la f6rmula racional (15.1.1) para calcular el caudal pico. El hidrograma aumenta en forma lineal hasta este caudal en el tiempo de concentraci6n



(lO minutos), es constante hasta que la lluvia cesa (20 minutos) y luego recede linealmente hasta cero a los 30 minutos. Los hidrogramas para lluvias de mayor duraci6n tienen unos caudales pico menores, debido a que sus intensidades de lluvia también son menores. Si se conoce un caudal permisible de salida en un embalse de detenci6n propuesto, tal como del requerimiento de que el caudal de salida pico del embalse de detenci6n no sea mayor que el caudal pico del area con las condiciones antes del desarrol1o, entonces el almacenamiento de detenci6n requerido para cada duraci6n de l1uvia puede aproximarse como el area del hidrograma trapezoidal por encima del caudal permitido. Calculando el almacenamiento para hidrogramas de lluvias con diferentes duraciones, el hidr610go puede determinar la duraci6n crftica para la tormenta de diseiio como aquella que requiere el mayor volumen de detenci6n. Esta duraci6n critica también puede determinarse analiticamente. La figura 15.4.4. es una representaci6n de los hidrogramas de caudal de entrada y de salida para el diseiio de un embalse de detenci6n. En esta figura, a es la relaci6n entre el caudal pico antes del desarrollo QA (o caudal pico del embalse de detenci6n) y el caudal pico después del desarrollo Qp: (15.4.1)
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FIGURA 15.4.3



FIGURA 15.4.4



Hidrogramas tfpicos de escorrentfa de aguas lIuvias para el método racional modificado con diferentes duraciones de lIuvia.



Hidrogramas de entrada y salida para el disefio de embalses de detenci6n. El hidrograma de salida esta basado en el hidrograma de entrada con las condiciones antes del desarrollo o en otro criterio de fIujo de salida mas restrictivo. (Fuente: Donahue, McCuen y Bondelid, 1981. Utilizada con autorizaci6n).
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La relaci6n de los tiempos hasta el pico de los dos hidrogramas es 'Y. V, es el volumen de escorrentia después del desarrollo. El volumen del almacenamiento V, necesario en el embalse es el volumen acumulado de entrada menos el caudal de salida durante el periodo en el cual el caudal de entrada es mayor que el caudal de salida como se muestra mediante el area sombreada en la figura. Utilizando la geometria de los hidrogramas trapezoidales, puede determinarse la relaci6n entre el volumen de almacenamiento y el volumen de escorrentia, V,IV, (Donahue, McCuen y Bondelid, 1981): Vs [. T. (. 'Y + 0:)] -=1-0:1+.:21---



Vr



Td



(15.4.2)



2



donde T d es la duraci6n de la precipitaci6n y Tp es el tiempo hasta el pico del hidrograma 'de caudal de entrada. .
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donde se ha supuesto que QA,Tp Y'Y son constantes. Resolviendo para Td ,



(15.4.7)



El tiempo hasta el pico Tp se hace igual al tiempo de concentraci6n. Ejemplo 15.4.1 Determine la duraci6n critica Td (es decir, aquella que requiere el maximo a1macenamiento de detenci6n) para una cuenca de 25 acres con un coeficiente de escorrentfa de desarrollo C = 0.825. El caudal permitido es igual a 18 cfs, el caudal antes del desarrollo. El tiempo de concentraci6n para las condiciones de desarrollo es 20 min y para las condiciones sin desarrollo es 40 min. La relaci6n intensidad de lluvia-duraci6n aplicable es



Considérese una relaci6n entre intensidad de lluvia-duraci6n de la forma:



.



a



1=---



Td



96.6 i=---Td + 13.9



(15.4.3)



+b



Solucion. La duraci6n critica se encuentra al utilizar la ecuaci6n (15.4.7):



donde i es la intensidad de la lluvia y a y b son coeficientes. El volumen de escorrentia después del desarrollo es igual al volumen bajo el hidrograma de entrada:



1/2



Td=



(15.4.4)



(



El volumen de almacenamiento se determina sustituyendo (15.4.4) en (15.4.2) y reordenando para obtener (15.4.5)



(13.9)(0.825)(25.0)(96.6) (18)2(20)



- 13.9 )



=27.23 min Ejemplo 15.4.2 Determine el maximo almacenamiento de detenci6n para la cuenca descrita en e1 ejemplo 15.4.1 si 'Y = 40120 = 2. Solucion. El caudal pico para la duraci6n de 27.23 min es



(15.4.6) Q =CA(_a ) p Td + b donde o: se ha reemplazado por QAIQp. La duraci6n que produce la maxima detenci6n se determina sustituyendo Qp = CiA = CAal(Td + b), después diferenciando (15.4.6) con respecto a Td y haciendoque la derivada sea igual a cero:
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82 2 ( 96.6 ) 5)( 5) 27.23 + 13.9



=48.44 cfs Utilizando la ccuaci6n (15.4.6),



V,=(27.23)(48.44)



~ (18)(27.23) ~ (18)(20) + (18)(20)(~) + (18)~(20) 48~44



= 895.77 cfs . min x 60 s/min



= 53,746 pies 3 Comocomparaci6n, de (15.4.4), V, = QpTd = 48.44 x 27.23 = 1,319cfs·min = 79,140 pies\ lucgo V,IV, = 53,746179,140 = 0.68. Luego cl embalse dc detenci6n almacenara el 68% de su hidrograma dc cauda1 de entrada para este ejemp10.
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15.5 PRONOSTICO DE CRECIENTES El pronostico de'"crecientes es un area en expansion para la aplicacion de las técnicas hidrologicas. \EI objetivo es obtener informacion en tiempo real de precipitacion y caudales a trav~s de una red de microondas, r~dio o comunicacione.. s v.fa satélite, utilizar dicha informaci6n en programas de lluvla-escorrentfa y de transIto de caudales y pronosticar 10s caudales de crecientes y 10s niveIes de agua para periodos desde unas pocas horas hasta unos pocos dias en el futuro, dependiendo del tamafio de la cuenca. Los pronosticos de crecientes se utilizan para alertar a la poblacion con el fin de evacuar areas con amenaza de inundaci6n y para ayudar al personal encargado del manejo de aguas en la operaci6n de estructuras para el contraI de inundaciones, tales como vertederos con compuertas en embalses. Los sistemas de recoleccion de informacion utilizados en el pronostico de crecientes se describieron en el capitulo 6. Los componentes implicados en un modelo de pron6sticos de crecientes en un sistema con embalses grandes pueden ilustrarse utilizando el modelo desarrollado en la Universidad de Texas, en Austin, para el sistema de embalses de Highland Lakes en el bajo rfo Colorado, en Texas ce'ntral (figura 15.5.1; véase Unver, Mays y Lansey, 1987). Este sistema se caracteriza por la operacion integraI de varios embalses con objetivos multiples. La porcion de la cuenca del rlO controlada por la Lower Colorado River Authority (LCRA) se extiende desde la parte de aguas arriba
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FIGURA 15.5.1 Cuenca del bajo do Colorado. (Fuente: Unver, Mays y Lansey, 1987).
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del lago Buchanan hasta la desembocadura del rio Colorado en el Golfo de México. El sistema Highland Lakes esta compuesto por siete embalses conectados en serie. El desarrollo urbano en la planicie de inundacion en Highland Lakes ha restringido el rango de operacion de los embalses durante las crecientes. Por ejemplo, el disefio originaI del lago Travis en 1930 permitfa la evacuacion de 90,000 cfs durante condiciones severas de inundaci6n. La construccion subsiguiente en la planicie de inundacion aguas abajo del lago ha reducido los caudales de evacuaci6n seguros (sin inundaci6n) a menos de 30,000 cfs. La operaci6n para el control de crecientes en Highland Lakes se ha complicado debido a que solamente dos de los lagos, Buchanan y Travis, pueden almacenar volumenes significativos durante crecientes. Los otros lagos se mantienen con un niveI constante durante su operaci6n normal. El modelo para el pronostico de crecientes en el sistema Highland Lakes puede utilizarse eo tiempo reai con el fin de tornar decisiones sobre la operacion de los embalses durante eventos de creciente. Este modelo es un programa integrado de computador con componentes para el transito de crecientes, para la modelacion Iluvia-escorrentfa y para la presentacion grafica, el cual es controlado por un software interactivo. Los datos de entrada al modelo incluyen informacion automatizada en tiempo real de precipitacion y caudales tomados en varios lugares en la cuenca tal como se mostro en el capftulo 6. En la figura 15.5.2 se muestra la estructura generaI del modelo. La informacion en tiempo real se introduce al modelo por medio de la red de recolecci6n de informacion. El modulo para el control de crecientes en tiempo real incluye los siguientes submodulos: 1) un submodulo DWOPER, es decir el U. S. National Weather Service Dynamic Wave Operational Model para transito de flujo no permanente; 2) un submodulo GATES, que determina la informacion de operacion de compuertas para DWOPER, tal co~o el caudal a través de la compuerta como una funcion de la cabeza aguas arriba de ésta; 3) un submodulo RAINFALL-RUNOFF, el cual es un modelo de lluvia-escorrentfa del tipo SCS para ei area de dreoaje no instrumentada que rodea los lagos para los cuales no existe informacion disponible de caudales; 4) un subm6dulo DISPLAY, el cual contiene el software para la presentaci6n grafica; y 5) un submodulo OPERATIONS, el cual es el software de cootrol del usuario que opera interactivamente los otros submodulos y los archivos de informaci6n. Los datos de entrada a este modelo de pronostico de crecientes incluyen la informaci6n en tiempo real y la descripci6n fisica de Ios componentes del sistema que permanecen sin cambio durante unacreciente. La informaci6n fisica incluye: 1) informacion del DWOPER que describe la informacion sobre las secciones transversales del rio, las relaciones de rugosidad, y asi sucesivamente; 2) las caracteristicas de las estructuras de vertimientos de los embalses para GATES; y 3) la descripcion del area de drenaje y los estimativos de los parametros hidrologicos para RAINFALL-RUNOFF. El sistema rfo-lago completo contiene 871 secciones transversales para DWOPER. Esta dividido en cinco subsistemas debido a que no es usualmente necesario utilizar el modelo de escorrentia para el sistema completo, ya que las crecientes tienden a estar localizadas en uno o dos de los subsistemas. La informacion en tiempo real incluye: 1) informacion de caudales en cada una de las estaciones automatizadas y las elevaciones de aguas arriba y aguas abajo en cada presa; 2) informacion de precipitacion en las estaciones de registro; 3) informacion acerca de cual subsistema de lagos y embalses debe considerarse en el transito; y 4) operaciones de los embalses.
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15.6 DISENO PARA USO DE AGUA Las variables primordiales que deben determinarse en un disefio de embalse para el suministm de agua son la localizaci6n y la altura de la presa, la elevaci6n y la capacidad del vertedero, y la capacidad y el modo de operaci6n de las estructuras de descarga. Dos variables hidrol6gicas son supremamente importantes: la capacidad de almacenamiento en el embalse y el caudal firme, o descarga de agua promedio anual a través de la presa flue pueda garantizarse utilizando un amilisis de la informaci6n hist6rica. Puede existir un alto grado de incertidumbre, en el caudal firme, especialmente para un periodo hist6rico corto. Naturalmente, la capacidad de almacenamiento y el caudal firme estan interconectados, debido a que a mayor almacenamiento mayor es el caudal firme, con el lfmite de que el caudal firme no puede ser mayor que el caudal medio anual de entrada al embalse. Un embalse puede ser una estructura con prop6sito unico, tal como la de suministro de agua o control de inundaciones, o puede ser un embalse con prop6sitos multiples, en el cual las zonas de almacenamiento estan identificadas de acuerdo con los diferentes prop6sitos (véase la figura 15.6.1).
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El disefio hidrol6gico de un embalse para el uso del agua involucra cuatro pasos:
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Proyecci6n hacia el futuro de la demanda de agua que debe ser suministrada por el embalse; 2. Determinaci6n de la localizaci6n y la elevaci6n de la presa, y calculo de sus curvas de area superficial-capacidad de almacenamiento, para las condiciones presentes y futuras; 3. Calculo del eaudal firme del embalse para las condiciones presentes y futuras; 4. Comparaci6n de la demanda de agua y del caudal firme del embalse para determinar su vida util o periodo de afios durante el eual el embalse cubrira las demandas en forma adecuada. Este proceso se ilustra en los siguientes ej.emplos, los cuales involucran el disefio de un nuevo embalse para el suministro de agua en la ciudad de Winters, Texas (Henningson, Durham y Richardson, 1979). El embalse considerado en estos ejemplos fue finalizado y entro en servicio en 1981. Entradal,
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FIGURA 15.6.1 Zonas de almacenamiento en un embalse multiprop6sito.
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Proyecci6n de demanda Ejemplo 15.6.1 Proyecte las necesidades de suministro de agua para la ciudad de Winters, Texas, desde el ano 1980 hasta el 2030, dada la siguiente tabla de poblaci6n historica e informacion de uso de agua.
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(1 acre ·pie/afto = 8.92 X 10-4 MGD); las demandas en 1980 y 2030 se han proyectado 740 y 1,520 acres.pie/ano, respectivamente. El método de pronostico del uso de agua



descrito aquf es muy simple. También estan disponibles aIgunos métodos mas completos para llevar a cabo esta tarea, tales como el modelo IWR-Main (Dziegelewski, Boland y Baumann, 1981) y modelos estadfsticos de series de tiempo (Maidment y Parzen, 1984).



Ano Poblaci6n



1910 1,347



1920 1,509



1930 2,423



1940 2,335



1950 2,676



1960 3,266



1970 2,907



1980 3,061



SoluciOn. Se ajusta una regresi6n lineal de mfnimos cuadrados a los datos de la poblaci6n, de la forma (15.6.1)



donde P(t) es la poblaci6n estimada en el aiiq t, Y los coeficientes son ao = -48,170 Y 26.02 aiioçl. Por ejemplo, para 1980, P(t) = - 48,170 + 26.02 x 1980 = 3,350. Utilizando (15.6.1), se proyecta la poblaci6n hacia el futuro arrojando los siguientes estimativos: 1990 - 3,610; 2000 - 3,870; 2010 - 4, 130; 2020 - 4,390; Y 2030 - 4,651. Estas predicciones se verifican con las proyecciones de poblaci6n dadas por entidades gubernamentales, locales y regionales, teniendo en cuenta factores econ6micos y demognificos y se aceptan como adecuadas. Ahora, las proyecciones de poblaci6n se convierten en proyecciones de uso de agua. En 1978 se observ6 una tasa de uso de agua de 175 gal per capita por dfa (gpcd); se ha proyectado que este valor aumentara a 200 gpcd en el ano 2000 y a 225 gpcd en el 2030. Por consiguiente, para una poblaci6n de 3,350 habitantes, en 1980, la demanda de agua es W = 3,350 x 175 = 0.586 MGD (millones de galones por dfa); esta demanda se aumenta una cantidad adicional para cubrir las necesidades de la poblaci6n ruraI alrededor de la ciudad de Winters. La demanda total resultante es 0.66 MGD en 1980, creciendo hasta 1.36 MGD en 2030 (véase la figura 15.6.2). Para los calculos de balance de agua en los embalses es conveniente expresar las demandas en acres. pies/ano
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Curva almacenamiento-area. Una vez que la localizaci6n y la elevaci6n de la presa se conocen, puede determinarse la curva almacenamiento-area. A cada una de las elevaciones de la superficie del agua hj en el embalse corresponde un area superficial Aj y un volumen de almacenamiento Sj. La relaci6n entte Sj y Aj constituye la curva almacenamiento-area. Para determinar la curva almacenamiento-area, el area superficial Aj se determina midiendo en mapas topogrlificos el area inc1uida dentro de la linea de niveI de elevaci6n hj (véanse las columnas 2 y 3 de la tabla 15.6. l). La tajada de almacenahiento horizontal entre las elevaciones hjy hj + 1 tiene un area promedio de (A j + A j + 1)/2 Yun espesor de hj + 1 - hj , de tal manera gue el almacenamiento en el niveI superior j + l es (véase la figura 15.6.3):
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Ano FIGURA 15.6.2 Comparaci6n entre el uso de agua proyectado y el caudal firme de suministro de agua para Winters, Texas.
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T ABLA 15.6.1 Calculo almacenamiento-area para un embalse



Columna:



O



= Sj



(15.6.2)



donde Sj es el almacenamiento correspondiente al niveI mas bajo j de la tajada. Por ejemplo, en la tabla 15.6.1,5] = 2 + (1,760- 1,756)(1 + 19)/2 = 42 acre''pie. El almiento horizontal entre las elevaciones hj Yhj + l tiene un area promedio de (Aj + Aj + [)/2 cuai (A j + Aj + 1)/2 en (15.6.2) se reemplaza por (A) + AJ'+1 + --IA j A j + 1/3) (V. S. Army Corps of Engineers, 1981).
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Nota: Los ultimos dos incremenlos usan una diferencia de elevaci6n de 2 pies en lugar de 4 debido a que la elevaci6n 1,790 es la cresta del vertedero.
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dal a través del vertedero es Qt = O, pero cuando los caudales de entrada en el embalse son altos puede oeurrir que SI, tal como se calcula de la ecuaci6n (15.6.3), resulte mayor que Smllx; en este caso, Ql = SI - Smllx y se utiliza un nuevo valor de St = Smax en el siguiente paso computacional. Ejemplo 15.6.2 Calcule el balance de aguas para el embalse WintersElm Creek para las condiciones hidro16gicas de 1940 dadas en la tabla 15.6.2, si la tasa de desembalse Yes 1,240 acres . pies/ano.



FIGURA 15.6.3 Calculo de voIumen almacenado en un embalse.



La curva almacenamiento-area calculada de esta manera corresponde a las condiciones topograficas de la fecha de construccion del embalse. Después de que éste ha estado en uso durante algunos afios, su curva almacenamiento-area puede modificarse debido a la sedimentacion en el embalse, la cual reduce tanto el almacenamiento como el area para una elevacion dada de la superficie de agua. Se necesitan estudios especfficos en cada sitio para determinar la tasa de sedimentaciony como se distribuye el sedimento depositado dentro del embalse.



Caudal firme. El caudal firme de un embalse es la tasa de desembalse media anual que bajaria el niveI a su minimo permitido solamente una vez durante la sequfa critica de registro. La sequfa critica es un periodo con una duracion de varios aiios que contiene lluvias y caudales bajos sostenidos para el cual existen registros hidrologicos de lluvias, caudales y evaporaci6n, cerca del sitio del embalse. El caudal firme se determina simulando el balance de agua en elembalse utilizando intervalos mensuales de tiempo l, t = 1,2,..., T. La informacion mensuaI de caudales de entrada en el embalse lt y evaporacion neta er (evaporacion menos precipitaci6n en la superficie del embalse) se obtiene de medidas tomadas en o cerca del sitio del embalse durante un periodo de registro largo, que ojahi inc1uya la sequfa crftica. Las registros de uso de agua del sitio que debe ser abastecido (ciudad, area de irrigacion, etc.) se analizan para determinar la relaci6n dr entre el uso de agua medio mensual y el uso de agua medio anual. La variable dr, denominada el faclor de demanda, representa la proporci6n del caudal firme anual necesario en el mes t. Luego, empezando con el embalse lleno, el balance de agua en éste se calcula hacia adelante en el tiempo como St



= St-l + It - Ydt - Aret - Q,



l =



1,2, ... ,T



(15.6.3)



donde St-I y Se son los almacenamientos al principio y al final del mes t, A t es el area superficial y Qr el volumen de desearga a través del vertedero en el mes l, y Y es la tasa de desembalse. El area superficial Ar se caleula al utilizar la curva de almacenamiento-area para Sr-I y St. Las unidades de (15.6.3) son aeres·pies o rn 3 . Si el_rango permisible de operaci6n de almacenamiento esta localizado entre Smin y Smax, el caudal firme es el valor de Y que da SI = Smin solamente una vez durante el periodo de calculo (con Sr > Smin para 10s demas meses). Normalmente, el cau-



Soluci6n. La informaci6n dada de caudales men3uales de entrada y evaporaci6n neta para 1940 esta contenida en las columnas 2 y 5 de la tabla 15.6.2, respectivamente. Los factores de demanda mensuales di eshin dados en la columna 3. Multiplicando estos factores por la tasa de desembalse Y = 1,240 acres . pies/afio, se encuentran las tasas de desembalse -mensuales, tal como se muestra en la columna 4. Las pérdidas por evaporaci6n neta (evaporacion menos precipitaci6n) para la superficie del embalse, dadas en la columna 7, son el producto de los datos de las colummis 5 y 6. En t = 1 (enero), el almacenamiento inicial es embalse lleno, So = Smax = 8,374 acres . pies; de la ecuaci6n (15.6.3), SI = 8,374 + 0- 76 - 102 - O = 8,196 acres . pie; para t = 2 (febrero), S2 = 8,196 + 191 - 68 - 51 - O = 8,268 acres . pie, y asi sucesivamente. El area superficial AI se calcula por interpolaci6n lineal en la tabla 15.6.1, dado el almacenamiento promedio en el mes t; para t = 1, el almacenamiento promedio es (8,374 + 8,196)/2 = 8,285 acres . pie, y por interpolaci6n lineal Al = 638 acres. Debe notarse que AI y SI san interdependientes, luego, en la practica (15.6.3) se calcula iterativamente para cada mes, haciendo pequefios ajustes a AI hasta qlie el almacenamiento final SI sea consistente con (15.6.3) y conIa tabla 15.6.1. Los vertimientos que ocurren en mayo y en junio impiden que el almaèenamiento exceda los niveles maximos para estos meses.



Ejemplp iS.6.3 Determine el caudal firme para el embalse Winters Elm Creek dada la : informaei6n hidrol6gica de la tabla 15.6.3.



Soluci6n. La simulaci6n de balance de agua ilustrada en el ejemplo previo para 1940 se lleva a cabo" secuencialmente para la informaci6n hidrol6gica de los afios 1940 a 1969, 10s cuales contienen la sequfa critica de registro para esta regi6n, en 10s afios 1950 a 1956. Existen 30 afios x 12 meses/afio = 360 meses de simulaci6n. El almacenamiento minimo Smin para este embalse es 48 acres . pie, y es alcanzado en abril de 1951 (t = 136). La simulaci6n de balance de agua para los primeros seis meses de 1951 se maestra en la tabla 15.6.3. Result6 que el valor Y = 1,240 acres . pies/afio es el caudal firme correcto, de tal manera que el almacenamiento minimo se alcanza solamente una vez durante el periodo de registro de 360 meses. En la practica, se hacen simulaciones repetidas utilizando el registro hidrol6gico completo con varios valores de prueba de Y hasta que se encuentre la maxima tasa de desembalse que satisfaga la condici6n de almacenamiento minimo requerida.



Balance de oferta y demanda. La vida litil de un embalse es la duracion para la cual el caudal firme (o tasa de suministro del embalse) es mayor que la demanda esperada. Para el ejemplo de Winters Elm Creek el caudal firme es Y = 1,240 acres . pies/afio = 1.106 MGD. Tal como se muestra en la grafica de la figura 15.6.2, la condici6n de que la oferta y la demanda estén apenas balaneeadas se espera que acurra aproximadamente en el ano 2014, es decir, 34 aiios después de la construcci6n del embalse.
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Simulaci6n del balance de agua en el embalse Winters Elm Creek para una tasa de desembalse de 1,240 acres . pie/ano y para la informaci6n hidrol6gica de 1940 l Mes t (t
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Simulaci6n del balance de agua en el embalse Winters Elm Creek para una tasa de desembalse de 1,240 acres . pie/ano y para la informaci6n hidrol6gica desde enero a junio de 1951
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Nota: t = I es enero de 1940, t = 133 es enero de 1951; el almacenamiento inicial para enero de 1951 es S", = 459 acres. pie.
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Debe notarse que mientras las demandas se proyectan hacia adelante en ei tiempo (desde 1980 hasta 2030), el caudai firme se calcula con base en la informacian hidroI6gica pasada (desde 1940 hasta 1969 en Ios ejempIos). La suposician implicita en este amllisis es que las condiciones hidrol6gicas pasadas son patrones tfpicos que pueden repetirse en cualquier secuencia de aiios futura. Por consiguiente, el caudal firme puede concebirse como la tasa de suministro media anual que puede desembalsarse constantemente, ano tras aiio, aun en ei caso de condiciones futuras equivalentes a la sequfa critica de registro. De todas maneras, el caudal firme no se caracteriza en forma absoluta debido a que puede ocurrir una sequfa futura que sea mas severa que la sequfa de registro. Estudios llevados a cabo sobre ei espesor de 10s anillos anuales de crecimiento de 10s arboles indican que en algunas regiones han oeurrido en siglos anteriores sequfas mas severas que aque.llas registradas en este siglo, para el eual existe informacian sobre lluvias y eaudales.
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Determine los diametros de la tuberla para el sistema de alcantarillado de aguas lIuvias de la cuenca Calder Alley del problema 15.1.1 utilizando el método racional y la relacion intensidad-duracion-frecuencia del problema 15.1.4. Utilice el método FAA para determinar el tiempo de concentraci6n. El n de Manning es 0.014. Considere una profundidad de cubrimiento minima de 6.0 pies. La longitud, pendiente y elevacion del suelo estan dadas a continuacion' Tubo Longitud (pies)
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Considere la cuenca Calder Alley (Kibler, 1982), mostrada en la figura 15.P.1. La parte urbanizada de la cuenca tiene un area de 227 acres de propiedad comercial y residencial. Las caracterfsticas flsicas de cada una de las subareas se presentan en la tabla 15.P.1. Determine el tiempo de flujo superficial (a las entradas) para cada una de las suMreas A, B" C h D" E, F Y G utilizando el método FAA dado en la tabla 15.1.2. Determine el tiempo de concentraci6n para la subarea F utilizando el método de Kirpich y el método FAA. Determine el tiempo de flujo superficial para las suMreas A a F en la cuenca Calder Alley del problema 15.1.1 utilizando los siguientes métodos: Kirpich y FederaI Aviation Administration. Determine el caudal pico para la cuenca Calder AlIey (tabla 15.P.l) utilizando el método racional y suponiendo que no existe sistema de alcantarìllado urbano. La pendiente promedio para el area de drenaje es 0.0324 pies/pie y la distancia desde la parte alta de la cuenca hasta su salida es 9,200 pies. Utilice el método de Kirpich para el tiempo de concentraci6n. Utilice la siguiente relaci6n de intensidad-duraci6nfrecuencia de 25 anos.
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FIGURA lS.P.l
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Esquema del aIcant ari Ilado de aguas lluvias de Calder Alley. (Fuente: Kibler, 1982. Utilizada con autorizaci6n).
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1.1 1.2 2.1 2.2 3.1 3.2 3.3 4.1 4.2 5.1 5.2 5.3 6.1 7.1 8.1



J



_.-- ..
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1



1
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Caracteristicas de las subcuencas eD la cuenca de dl'enaje de la avenida Goodwin Cuenca



_



Nivei del terreno en el pozo de inspecci6n (pies) 731.08 725.48 724.27 723.10 722.48 723.45 721.89 720.86 720.64 720.12 721.23 720.26 719.48 715.39 715.1Ù



Area A



(acres)



Coeficiente de escorrentia C



Tiempode entrada (mio)



2.20 1.20 3.90 0.45 0.70 0.60 1.70 2.00 0.65 1.25 0.70 1.70 0.60 2.30



0.65 0.80 0.70 0.80 0.70 0.85 0.65 D.75 0.85 0.70 0.65 0.55 0.75 0.70



11.0 9.2 13.7 5.2 8.7 5.9 11.8 9.5 6.2 10.3



11.8 17.6 9.0 12.0
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Longitud del tubo de salida desde el pozo de inspecci6n (pies)
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15.1.6



Determine 10s diametros de tub(;;rfas para e1 sistema de alcantarillado de aguas lluvias para la cuenca de drenaje de la avenida Goodwin en Urbana, Illinois (véase la figura 15.P.2). En la tab1a 15.P.2 se presentan las caracteristicas de la cuenca. La relaci6n IIuvia-intensidad-duraci6n para un periodo de retorno de 2 aiios es la siguiente:



1 1 1 1



FIGURA lS.P.2 Cuenca de drenaje de la avenida Goodwin con su sistema de alcantarillado de aguas lluvias en Urbana, Illinois.
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Duracion (min) Intensidad de lIuvia (pulg/h)



5



lO



15



20



25



5.40



4.18



3.52



3.10



2.76



Duracion (min)



30



40



50



60



Intensidad de lIuvia (pulg/h)



2.50



2.10



1.76



1.50



Cuenca I B



300 pies



15.1.7



Diseiie el sistema de alcantarillado de aguas lluvias mostrado en la figura 15.P.3. La curva intensidad-duraci6n esta descrita por



120To.175 Td + 27 Cuenca II



donde i es la intensidad en pulg/h, T es el periodo de retomo en aiios y T d es la duraci6n en minutos. Debe utilizarse un periodo de retomo de lO aiios y deben seleccionarse tuberfas con diametros comerciales. Estas tuberfas son de concreto, con un coeficiente n de Manning de 0.013. Las restricciones para el diseiio son: l) profundidad de cubrimiento minima es de 5 pies; 2) velocidad de flujo minima permisible es de 2 pies/s; 3) velocidad de flujo maxima permisible es de 8 pies/s; y 4) en las uniones el alcantarillado de aguas abajo no puede ser menor que el alcantarillado de aguas arriba. El diseiio debe especificar los diametros de tuberfa y las elevaciones de batea en cada pozo de inspecci6n. La informacion pertinente es la siguiente:



c



Cuenca V E



Elevacion del terreno (pies sobre NMM) tubo



AC BC



CD DE



Cuenca I II III IV



V 15.1.8



Longitud (pies)



Aguas arriba



Aguas abajo



500



504 500 499 485



499 499 485 481



600



300



SOO



Cuenca III A



Cuenca IV D



FIGURA 15.P.3 Sistema de alcantarillado de aguas lluvias para el problema 15. 1.7.



Area (acres)



Coeficiente de escorrentla C Tiempo de entrada (mio)



3.0 2.2 4.2 2.2 4.5



0.7 0.7 0.6 0.5 0.6



flujo a tuberia llena. Considere que el diametro D, la pendiente So y la rugosidad n son variables. 15.1.11 Utilizando los resultados del problema 15.1.10, determine el coeficiente de variacion del caudal calculado usando la ecuacion de Manning si CV n = 0.0553, CV D = 0.01, Y CVs = 0.068. 15.1.12 Determine elUriesgo compuesto de la carga que excede la capacidad de un tubo de alcantarillado de aguas lluvias para el cual dicha carga se determina utilizando la f6rmula racional y la capacidad se determina utilizando la ecuaci6n de Manning (15.1.5) para flujo a tuberfa llena. Suponga que tanto la carga como la capacidad estan distribuidas normalmente. Utilice los siguientes datos:



lO 12 14 8 14



Determine una expresi6n para el coeficiente de variaci6n del caudal calculado utilizando la f6rmula racional, Q = eiA, como una funcion de los coeficientes de variaci6n de C, i Y A. 15.1.9 Utilizando los resultados del problema 15.1.8, calcule el coeficiente de variaci6n del caudal para la f6rmula racional si CV c = 0.071, CVi = 0.177 Y CV A = 0.05. 15.1.10 Determine una expresi6n para el coeficiente de variacion del caudal ca1culado utilizando la ecuaci6n de Manning (15.1.5) con analisis de primer orden y suponiendo



Parametro



Media



Coeficiente de variaci6n



c



0.825 3.4 pulg/h lO acres 0.015 5 pies 0.001



0.071 0.177 0.05 0.0553 0.010 0.068



A n d



So



15.1.13 Desarrolle un analisis de incertidumbre de primer ordenpara la ecuaci6n de DarcyWeisbach para flujo o tuberia llena utilizando la siguiente ecuaci6n:
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15.1.16 Determine el coeficiente de escorrentia ponderado promedio (véase e1 problema 15.1.15) Y su coeficiente de variaci6n para la cuenca Derby en Inglaterra centrai (Yen, 1975). La cuenca tiene un area total de 87,734 m2 (0 21.68 aeres), con lassubareas y coeficientes deescorrentfa dados a continuaci6n.



Considere que So,jy D son variables. 15.1.14 Determine el riesgo eompuesto de que la carga exceda la capacidad de un alcantarillado de aguas l1uvias, para una eondici6n de earga determinada utilizando la forma racional y una capacidad determinada utilizando la ecuaci6n de Darcy-Weisbach. Utilice los siguientes datos:



Parametro



Media



Coeficiente de variaci6n



C



0.498 48.28 mm/h 87,734m 2 914 mm 0.0297 0.005



0.07 0.25 0.05 0.02 0.25 0.40



A D



f So



15.2.1



Tipo de subarea



(l'=~ 'J A



Cj



CVaj



CVCj



Techo Caminos Carreteras (asfaltadas) ArciUa permeable



0.145 0.103 0.179 0.573



0.85 0.80 0.875 0.15



0.10 0.15 0.10 0.20



0.048 0.255 0.0618 0.0544



Utilice el programa HEC-l del U. S. Army COIJ's of Engineers para determinar el hidrograma de escorrentfa de la cuenca mostrada en la figura 15.P.4. La cuenca se divide en dos subcuencas, A y B, con las siguientes caracterfsticas:



Subcuenca



15.1.15 Un coeficiente de escorrentia ponderado C para la f6rmula racional puede expresarse como C = I Cjaj, en donde aj = A/A, donde A es el area tota1 de la cuenca de drenaje y A j es la subarea que tiene un coeficiente de escorrentia Cj • Determine la expresi6n para el coeficiente de variaci6n del peso C ponderado· en términos de las medias y coeficientes de variaci6n de 10s aj y Cj'



A B



\ / -----



'(
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Area



Longitudde cuenca L



Longitud hasta el



centroide



(mi2)



(mi)



LcA



2.17 0.96



1.85 1.13



0.68 0.60



(mi)



Numero de curva



SCS CN 70 75



Utilice el hidrograma unitario sintético de Snyder con Cp = 0.25 y Ct = 0.38 para ambas subcuencas. Debe utilizarse el transito de Muskingum para transitar los caudales a través de la subcuenca B con K = 0.3 h y X = 0.25. Considere un hidrograma unitario de 15 minutos y utilice la tormenta de 12 horas definida por la siguiente informaci6n de profundidad-duraci6n.



A



Duraci6n Lluvia (pulg)



15.2.2



\



'.



15.2.3 FIGURA 15.P.4 Cuenca para 108 problemas 15.2.1 - 15.2.3.



15 min 0.74



1h



2h



3h



6h



1.30



1.70



2.10



3.00



12 h 5.00



Resuelva el problema 15.2.1 para condiciones urbanizadas, con el area desarrollada de tal manera que los numeros de curva sean 85 para la subcuenca A y 90 para la subcuenca B. El Kde Muskingum para el canal a través de la subcuenca B cambia a 0.2 h. Los. parametros de Snyder C p y C t cambian a 0.35 y 0.30, respectivamente. Utilice el programa HEC-l del U. S. Army Corps of Engineers para calcular el hidrograma de escorrentfa correspondiente a condiciones urbanizadas utilizando la tonnenta hipotética dada en el problema 15.2.1. Utilizando las condiciones de urbanizaci6n del problema 15.2.2 para la cuenca del problema 15.2.1, determine el hidrograma de escorrentia si se localiza el siguiente embalse de detenci6n a la salida de la subcuenca B. Utiliceel programa de computador HEC-l del U. S. Army Corps of Engineers para llevar a cabo los calculos.
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562 Salida de fondo Diametro Coeficiente de orificio Elevaci6n de lfnea centraI Vertedero de exceso (Tipo ogee) Longitud Coeficiente del vertedero Elevaci6n de la cresta



Capacidad del embalse (acres . pie)



o
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5 pies 0.71 39 I pies sobre NMM



30 pies 2.86



400 pies sobre NMM



Elevacion (pies sobre NMM) 388.5 394.2 398.2 400.8 401.8 405.8



6 12 18 23 30



Quebrada Waller



15.2.4



Determine el caudal de 100 afios para la quebrada Waller en su confiuencia con el do Colorado en Austin, Tex~s (véase la figura 15.P.5), utilizando el programa de computador HEC-1 del U. S. Army Corps of Engineers. Utilice el patr6n de lluvia



TABLA 15.P.3



Hemphill



Caracteristicas fisiognificas para las subareas de la cuenca Waller Designacion desubarea



WCI WC2 WC3 WC4 WC5 WC6 WC7-A WC7-B WC8-A WC8-B WCS-C WC8-D HBl HB2 TBl TB2 TB3



Area



Longitud



Pendiente



mi2



(pies)



(pieslpie)



0.19 0.32 0.41 0.47 0.32 0.70 0.53 0.17 0.19 0.16 0.15 0.10 0.2C 0.50 0.49 0.11 0.45



4,800 4,250 3,600 5,000 5,700 7,400 5,400 2,900 2,500 2,750 3,300 2,900 6,300 7,600 7,700 3,700 8,000



0.015 0.013 0.015 0.011 0.014 0.012 0.013 0.017 0.025 0.026 0.014 0.013 0.012 0.011 0.013 0.012 0.010



*Para transito a través de la subarea. Utilice K



Numero de curva



Tiempode Muskingum* Factor pico retardo K Cp tp



87 86 87 86 85 89 89 89 91 91 91 91 86 87 86 90 86



0.28 0.29 0.26 0.32 0.31 0.32 0.29 0.22 0.18 0.18 0.24 0.23 0.33 0.34 0.34 0.27 0.37



(h)



(h)



0.20 0.15 0.24 0.22 0.25 0.24 0.07 0.07 0.07 0.06 0.11 0.34



0.54 0.54 0.53 0.54 0.54 0.53 0.54 0.53 0.51 0.50 0.54 0.54 0.56 0.54 0.54 0.56 0.55



= 0.06 para el transito entre los nodos N8 y N6 en la subarea WC6.



FIGURA lS.P.S De1ineaci6n de subareas y localizaci6n de nodos para la quebrada Waller.
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15.2.7



15.4.1



15.4.2



15.4.3



15.4.4 15.4.5
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de disefio de 100 afios y 3 horas paraAustin, dado en el problema 5.5.1. En la tabla 15.P.3 se presenta la informacion de la subcuenca. Debe utilizarse ei modeio de infiltracion SCS para definir las pérdidas con Ios numeros de curva apropiados dados en la tabia 15.P.3. Utilice el método de Muskingum para el transito a través de las subareas con un factor de ponderaci6n X de 0.250 y 10s valores de K dados en la tabla. Utilice hidrogramas unitarios sintéticos de Snyder de 10minutos para cada subarea. Lieve a cabo 10s calculos durante un periodo de 20 horas. i,Cuales son las pérdidas totales y el volumen de exceso total para cada slJbarea? Resuelva el problema 15.2.4 utilizando eI hidrograma unitario adimensional SCS para cada subarea. Resuelva el problema 15.2.4 para determinar el hidrograma de eseorrentfa utiIizando la tormenta Tipo II del SCS de 100 afios y 24 horas dada en la tabla 14.3.1. Esta tormenta tiene una profundidad total de lO pulg. l,Cwiles son las pérdidas totales y el volumen de exeeso total para cada sublirea? Resuelva el problema 15.2.4 para determinar el hidrograma de escorrentla utilizando el hidrograma unitario adimensional SCS para cada subarea y la tormenta Tipo II del SCS de 100 afios y 24 horas dada en la tabla 14.3.1. i,Cmilesson las pérdidas totales y el volumen de exceso total para cada subarea? Determine y dibuje los hidrogramas del método racional modificado para una cuenca de drenaje de 27 acres en Urbana, Illinois, para la cual el tiempo de concentracion es de 20 minutos y el coeficiente de escorrentfa es 0.65. Utilice un periodo de retorno de 25 afios y la curva intensidad-duraci6n-freeuencia definida por i == 120TO·175/(Td + 27). Considere duraciones de lluvia de 30,40,50,60 y 120 min. Resuelva el problema 15.4.1 para un periodo de retorno de 100 afios. Determine el maximo almacenamiento para un embalse de detenei6n localizado en una cuenca de 25 aeres, para la eual el coeficiente de escorrentla después del desarrollo es 0.8, y el tiempo de concentraci6n antes del desarrollo es de 25 minutos y después del desarrollo es 25 minutos. El caudal permitido es 25 cfs; a = 96.6 y b = 13.9. Resuelva el problema 15.4.3 considerando un tiempo de concentracion después del desarrollo de lO min. Desarrolle una ecuaci6n para estimar el almacenamiento maximo en una cuenca de detenci6n utilizando el método racional modificado. Exprese el almacenamiento como una funci6n de la duraci6n, luego diferencie la funcion de almacenamiento con respecto a la duraci6n e iguale la derivada a cero; luego resuelva esta expresi6n para la duracinn. En lugar de la relaci6n intensidad-duraci6n dada en la ecuaci6n (15.4.3), utilice



a i = ---(Td



15.4.6



15.4.7



15.4.8
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+



p = bT;



15.4.9



+ cTd + d



donde Pesta en pulgadas de precipitaci6n y Td es la duraci6n en horas. Utilice la ecuaci6n desarrollada en el problema 15.4.8 para estimar el almacenamiento maximo requerido en un embalse de detenci6n localizado en una cuenca de 25 acres. El tiempo de concentraci6n para condiciones antes del desarrollo es 30 minutos y para condiciones después del desarrollo es 5 minutos. El coeficiente de escorrentfa para condiciones antes del desarrollo es 0.44 y para condiciones de desarrollo es 0.90. Suponga que toda la escorrentfa superficial fluye hacia el embalse de detenci6n. Considere una tormenta de 25 afios donde:



= 1.281, b = -10.73, c = 14.11, d = 0.089 para T d < 0.5 h = -0.0640, b = -21.33, c = 0.084, d = 24.99 para Td ~ 0.5 h



a



a



15.4.10 Utilice el HEC-l o cualquier otro modelo de simulaci6n para transitar el siguiente hidrograma de flujo de entrada, el eual se dedujo de una tormenta de diserio Tipo II del SCS de 100 afios, a través del lago Ganzert lçrcalizado cerca de Round Rock, Texas. El hidrograma de escorrentfa (flujo de entrada al embalse) para el drenaje de aguas arriba es: Tiempo (h:min) Candal de entrada (ers)



0:00 O



1:00 201



1:30 259



2:00 322



2:30 394



3:00 474



3:30 566



Tiempo (h:min) Candal de entrada (ers)



4:00 674



4:30 807



5:00 976



5:30 1.221



6:00 1,615



6:30 2,332



7:00 8,969



Tiempo (h:min) Candal de entrada (efs)



7:30 17,185



8:00 13,870



8:30 8,386



9:00 4,533



9:30 2,817



10:00 2,221



10:30 1,770



Tiempo (h:min) Candal de entrada (efs)



11:00 1,538



11:30 1,366



12:00 1,233



12:30 1,128



13:00 1.040



13:30 970



14:00 909



Tiempo (h:min) Candal de entrada (ers)



14:30 853



15:00 805



15:30 768



------1d



-----·1



b)C



donde i es la intensidad de lluvia en pulg/h y T d es la duraci6n en minutos. El caudal permitido es QA' Utilice la ecuaci6n desarrollada en el problema 15.4.5 para estimar el almacenamiento maximo requerido en un embaIse de detenci6n localizado en una euenca de 25 acres, en Austin, Texas. El tiempo de concentraci6n para las condiciones antes del desarrollo es de 30 minutos y para las condiciones después del desarrollo es de lO minutos. El coeficiente de escorrentia para las condiciones antes del desarrollo es 0.44 y para las condiciones después del desarrollo es 0.90. Suponga que toda la escorrentla superficial fluye hacia el embalse de detencion. Considere una tormenta de 25 aiios con a = 97.86, b = 16.4 Yc = 0.76 en la relaci6n intensidad de lluvia-duraci6n. Resuelva el problema 15.4.6 utilizando la tormenta de 100 afios, para la cual a. = 117.28, b 17.2 y c == 0.74. Desarrolle una ecuaci6n para estimar el almacenamiento· maximoen ·un embalse de detenci6n utilizando el método raeional modificado (véase la figura 15.P.6 para definir el volumen de almacenamiento). Utilice la siguiente ecuaci6n de lluvia



=



FIGURA lS.P.6



I;,



T,/ Tiempo



Hidrograma para 108 problemas



15.4.8 - 15.4.9.
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Las caracteristicas del embalse son las siguientes: Estruetura de retardo de flujo SCS sitio No. 8* (Lago Ganzert) Caudal Elevacion (pies sobre



Almaeenamiento en el embalse



Vertedero principal



Vertedero de emergencia



Total



NMM)



Area superficial delembalse (aeres)



(acres . pie)



(efs)



(cfs)



(cfs)



824.0 824.8 826.4 828.0 832.0 836.0 840.0 844.0 846.8 847.8 848.0 848.8 849.8 850.8 851.8 852.0



29.0 37.0 40.0 48.0 70.0 111.0 168.0 218.0 264.0 281.0 284.0 299.0 317.0 336.0 354.0 358.0



174.0 200.0 262.0 332.0 568.0 930.0 1,488.0 2,260.0 2,935.0 3,209.0 3,264.0 3,521.0 3,842.0 4,163.0 4,484.0 4,548.0



0.0 32.6 65.1 73.3 80.6 87.4 93.6 97.7 99.2 99.5 100.0 100.0 100.0 100.0



O 280 442 1,092 2,142 3,612 5,397



0.0 32.6 65.1 73.3 80.6 87.4 93.6 97.7 379.2 541.5 1,192.0 2,242.0 3,712.0 5,497.0



NiveI superior de la presa NiveI de cresta del vertedero de emergencia Nivei de cresta del vertedero principal NiveI del embalse muerto Longitud de cresta del vertedero de emergencia Area de drenaje Almacenamiento de sedimentos Almaeenamiento de crecientes Capacidad maxima del vertedero de emergeneia



Suponga que la elevaci6n de la superficie del agua inicial coincide con la elevaci6n de la cresta del vertedero principal. l.Cuales son el almaeenamiento pico, el niveI pico y el caudal pico del embalse? 15.4.11 Utilice el HEC-l o cualquier otro modelo de simulaci6n para transitar el hidrograma del caudal de entrada dado, el cual corresponde a una tormenta de diseiio Tipo II del SCS de 100 afios, a través del lago Smith, localizado cerca de Round Rock, Texas. El hidrograma de escorrentfa (caudal de entrada al embalse) de drenaje de aguas arriba es;



Tiempo (h:min) Caudal de entrada (cfs)



0:00 O



1:00 215



1:30 259



2:00 311



2:30 373



3:00 450



Tiempo (h:min) Caudal de entrada (efs)



3:30 557



4:00 721



4:30 1,008



5:00 3,090



5:30 6,746



6:00 7,363



Tiempo (h:min) Caudal de entrada (cfs)



6:30 6,249



7:00 3,797



7:30 2,121



8:00 1,381



8:30 1,064



9:00 897



Tiempo (h:min) Caudal de entrada (efs)



9:30 786



10:00 702



10:30 637



Il:00 584



11:30 541



Las caracterfsticas del embalse son las siguientes:



Estructura de retardo de flujo SCS sitio No. 9* (Lago Smith) Caudal



851.8 pies sobre NMM 846.8 pies sobre NMM 826.4 pies sobre NMM 824.8 pies sobre NMM 210.0 pies 5,180.0 aeres 262.0 acres . pie 2,673.0 acres . pie 3,850.0 cfs



*Infonnaci6nobtenida del SoiI Conservation Service (U. S. Department of Agriculture)



eD



Waco, Texas.



Elevaciiin Area Almacenamiento Vertedero superficial en el embalse principal (pies sobre del embalse (acres . pie) NMM) (aeres) (cfs)



Descarga de fondo (cfs)



770.0 774.0 778.8 782.0 785.4 786.4 787.4 788.4 789.4



16.0 20.0 24.0 27.4 28.4 29.3 30.4



39.7 65.0 96.9 134.7 183.2 197.4 211.7 225.9 240.2



192.3 40\.7 725.5 1,188.7 1,725.0 1,939.0 2,153.0 2,367.0 2,581.0



0.0 40.2 45.0 49.3 52.7 53.7 54.6 55.5



Nivei superior de la presa Nivei de la cresta del vertedero de emergencia Nive! de la cresta del vertedero principal Longitud de la cresta del vertedero de emergencia Area de drenaje Almacenamiento de sedimentos Almaeenamiento de ereeientes Capaeidad maxima del vertedero de emergeneia



Vertedero de emergencia



Total



(efs)



(efs)



o



o 420 1,620 3,210 5,430



791.0 pies sobre NMM 785.4 pies sobre NMM 770.0 pies sobre NMM 300.0 pies 3,616.0 aeres 182.0 acres . pie 1,638.0 acres . pie 5,100.0 efs



* Informacién obtenida del Soil Conservation Service (U. S. Department of agriculture) en Waco. Texas.



56.2 65.0 73.3 80.1 502.1 1,703.9 3,295.9 5,520.0
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CRECIENTES DE OISENO



15.6.1



15.6.2



Suponga que la elevaci6n inicial de la superficie del agua es igual a la elevaci6n de la cresta del vertedero principal. j,Cmiles son eI almacenamiento pico, eI niveI pico y el caudal pico del embalse? Escriba un programa de computador para Ilevar a cabo el calculo de balance de agua en un embalse. El programa de computador debe tener la siguiente informaci6n de entrada: caracterlsticas elevaci6n de la superficie del agua-area superficial-capacidad; factores de demanda mensuales; caudales mensuales de entrada en el embalse; informaci6n de evaporaci6n neta mensual; y niveI inicial de almacenamiento. La salida del programa debe estar compuesta por los valores mensuales de pérdidas por evaporaci6n neta, demanda, caudales de entrada y vertimientos. Adicionalmente debe imprimirse el volumen almacenado al final de cada ano. Calcule los balances de agua mensuales para el sitio de presa propuesto en Justiceburg cerca de Lubbock, Texas, para los afios 1940 a 1942. Suponga que el embalse se encuentra inicialmente con un niveI normal de almacenamiento, en la elevaci6n 2,220 pies sobre el niveI medio del mar (la cual corresponde a la elevaci6n del vertedero de servicio). El vertedero de emergencia se Iocaliza a 2,240 pies sobre eI NMM. Las caracterfsticas elevaci6n-area superficial-capacidad son las siguientes:



Elevaci6n (pies sobre NMM) Area (acres) Capacidad (acres . pie)



2,130 108 608



2,140 253 2,407



2,150 506 6,187



2,160 765 12,515



2,170 1,046 21,549



2,180 1,330 33,417



Elevaci6n (pies sobre NMM) Area (acres) Capacidad (acres . pie)



2,190 1,682 48,485



2,200 2,045 67,065



2,205 2,232 77,737



2,210 2,437 89,414



2,215 2,651 102,108



2,220 2,884 115,937



Elevacion (pies sobre NMM) Area (acres) Capacidad (acres . pie)



2,225 3,197 131,153



2,230 3,589 148.069



2,235 4,094 167,194



2,240 4,784 189,268



Considere una demanda anual de 26, I 00 acre·pie con las siguientes fracciones de demanda. Mes Fracci6n



1 0.05



2 0.05



0.05



4 0.06



Mes



7 0.15



8 0.17



9 0.09



lO



11



0.07



0.06



Fracci6n



15.6.3



15.6.4



15.6.5



3



5



0.07



6 0.13 12 0.05



La informaci6n de evaporaci6n neta esta dada en la tabla 15.P.4 y la infonnaci6n de escorrentfa (caudales de entrada en el embalse) esta dada en la tabIa 15.P.5. Utilice el programa de computador escrito para el problema 15.6.1 con el fin de hacer el baIance de agua desde 1940 hasta 1978 para el sitio de la presa J usticeburg descrito en el problema 15.6.2. leual es el aImacenamiento mInimo en el embaIse para este periodo? Utilice el programa de computador escrito para el problema 15.6.1 con el fin de hacer el balance de agua (1940-1978) para el sitio del embalse Justiceburg. Utilice la informaci6n presentada en el problema 15.6.2, pero suponiendo las siguientes capacidades de embalse: 50,000 acres . pie, 90,000 acres . pie y 130,000 acres . pie. Detennine el caudal firme para el sitio del embalse Justiceburg (véase el problema 15.6.2). Utilice el programa de computador escrito para el problema 15.6.1 con el



15.6.6 15.6.7



fin de hacer el balance de agua. Suponga una capacidad de embalse de 110,000 acres· pie, permita un vaciado completo del embalse. Resuelva el problema 15.6.5 para determinar el caudal firme para una capacidad de embalse de 110,000 acres . pie permitiendo un almacenamiento minimo de 2,000 acres· pie. Resuelva el problema 15.6.5 para determinar el caudal finne con una capacidad de embalsc de 130,000 acres . pie permitiendo un vaciado completo. Ademas, determine el caudal firme para un almacenamiento mfnimo de 2,000 acres . pie.



TABLA 15.P.4



Informaci6n de evaporacion neta para el embalse Justiceburg dada en pies Ano



Ene.



Feb.



Mar. Abr.



May. Jun. Jul.



Ago. Sep. Oct.



Nov.



Dic.



Total



1940



0.09



0.04



0.46



0.37



0.56



0.48



1.03



0.58



0.04



0.16



4.99



1941 1942 1943 1944 1945



0.12 0.18 0.21 0.03 0.11



0.09 0.25 0.35 0.05 0.13



0.02 0.38 0.35 0.29 0.34



0.18 -0.48 0.08 0.65 0.52 0.27 0.48 0.41 0.39 0.64



0.35 0.50 0.56 0.68 0.78



0.50 0.62 0.51 0.45 0.49



0.63 0.18 -0.28 0.53 -0.03 0.12 1.12 0.59 0.53 0.66 0.33 0.32 0.53 0.61 0.13



0.26 0.14 0.34 -0.13 0.31 -0.01 0.13 0.01 0.32 0.19



1.71 3.49 5.31 3.84 4.66



1946 1947 1948 1949 1950



0.08 0.05 0.13 -0.12 0.27



0.28 0.23 0.11 0.17 0.24



0.39 0.14 0.41 0.30 0.44



0.58 0.36 0.57 0.24 0.38



0.52 0.09 0.45 0.02 0.15



0.69 0.67 0.58 0.33 0.43



0.90 0.79 0.71 0.55 0.13



0.73 0.33 0.84 1.08 0.81 0.69 0.66 0.34 0.60 0.18



0.13 0.60 0.40 0.22 0.69



0.26 0.22 0.41 0.47 0.53



0.14 0.12 0.33 0.23 0.33



5.03 5.19 5.60 3.41 4.37



1951 1952 1953 1954 1955



0.23 0.20 0.35 0.32 0.18



0.18 0.35 0.27 0.42 0.21



0.38 0.53 0.36 0.53 0.63



0.49 0.26 0.56 0.31 0.60



0.38 0.43 0.60 0.03 0.29



0.63 0.98 1.02 0.89 0.51



0.76 0.62 0.83 1.02 0.56



0.50 1.01 0.67 0.78 0.76



0.73 0.75 0.84 0.93 0.41



0.50 0.80 0.15 0.59 0.33



0.33 0.42 0.28 0.47 0.50



0.33 0.24 0.31 0.34 0.47



5.44 6.59 6.24 6.63 5.45



1956 1957 1958 1959 1960



0.31 0.24 0.03 0.17 0.05



0.26 0.60 0.12 0.40 0.09 -0.05 0.20 0.48 0.09 0.23



0.71 0.52 0.64 0.12 -0.09 0.41 0.12 0.15 0.61 0.30 0.23 -0.06 0.46 0.46 0.36



0.93 0.78 0.71 0.33 0.01



1.06 1.02 0.87 0.63 0.81 0.50 0.77 0.78 0.87 0.58



0.64 0.10 0.28 0.25 0.00



0:35 0.05 0.27 0.40 0.37



0.40 0.34 0.21 0.28 0.03



7.44 3.97 3.73 4.13 3.51



1961 1962 1963 1964 1965



0.08 0.12 0.18 0.20 0.35



0.01 0.29 0.15 0.15 0.30



0.51 0.41 0.33 0.80 0.49 -0.01 0.65 0.52 0.38 0.30



0.26 0.54 0.17 0.49 0.55



0.14 0.43 0.73 0.79 0.72



0.51 0.61 0.61 0.61 0.46



0.65 0.14 0.51 0.41 0.34



0.52 0.31 0.57 0.55 0.57



0.15 0.26 0.33 0.33 0.38



0.16 0.15 0.21 0.20 0.19



3.62 4.31 4.30 5.35 4.84



1966 1967 1968 1969 1970



0.09 0.13 0.04 0.15 0.17



0.08 0.37 0.20 0.25 0.05 -0.06 0.07 0.07 0.19 0.08



0.15 0.38 0.25 0.29 0.48



0.25 0.38 0.33 0.06 0.57



0.50 0.60 0.40 0.54 0.59



0.48 0.42 0.42 0.69 0.83



0.24 0.58 0.48 0.61 0.57



0.23 0.51 0.16 0.63 0.48 0.33 0.21 -0.09 0.24 0.35



0.39 0.19 0.10 0.18 0.44



0.22 0.14 0.15 0.17 0.38



3.51 4.06 2.97 2.95 4.89



1971 1972 1973 1974 1975



0.28 0.26 0.07 0.25 0.22



0.28 0.25 0.06 0.37 0.09



0.50 0.43 0.19 0.38 0.40



0.50 0.49 0.26 0.60 0.48



0.64 0.31 0.62 0.68 0.46



0.58 0.41 0.77 0.76 0.62



0.76 0.48 0.49 0.89 0.34



0.23 0.29 0.73 0.33 0.56



0.30 0.26 0.38 0.17 0.27



0.21 0.23 0.46 0.14 0.57



0.23 0.16 0.41 0.23 0.27



0.15 0.17 0.42 0.19 0.24



4.66 3.74 4.86 4.99 4.52



1976 1977 1978



0.40 0.11 0.17



0.46 0.23 0.10



0.55 -0.06 0.59 0.47 0.25 -0.09 0.46 0.74 0.34



0.83 0.67 0.56



0.22 0.94 0.61



0.37 0.31 0.63



0.19 0.81 0.47



0.12 0.54 0.35



0.29 0.46 0.30



0.30 0.46 0.22



4.26 5.16 4.95



Promedio O. 17



0.19



0.34



0.56



O.Ql



0.63



0.47



0.35



0.30



0.22



4.57



0.22 0.33 0.36 0.45 0.30



0.39



0.34



0.79



0.39



Nota: La infonnaci6n de mayo a diciembre de 1978 no esta disponible y ha sido reemplazada por sus valores promedio.
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TABLA 15.P.5



Informacion de escorrentia para el sitio de la presa Justiceburg en acres· pie Ano



Ene.



Feb.



1940



20



190



o



570



2,650



5,570



100



15,780



6,280



o



2,910



130



34,200



1941 1942 1943 1944 1945



O 250 700



870 40 40 20 20



~,530



30,830 3,250 970 60 170



68,820 760 3,000 3,510 230



21,700 3,530 4,190 990 3,910



Il,210 650 3,050 6,250 12,140



5,670 7,360



10,730 9,400



54,660 13,950



890 1,430



o



o



o



2,500 730



o



o



540 O



220 2,020



590 10,990



300 60



920 O



213,410 41,360 12,570 13,400 30,170



1946 1947 1948 1949 1950



o



O O 4,380



O lO 290



o



1,100 47,310 1,560 9,420 19,950



2,680 2,700 10,120 12,340 1,790



330 1,060 15,350 120 'i,370



4,180 100 2,300 270 1,260



4,840 1,130 30 10,450 19,770



13,740 540 2,040 1,220 360



320 30 4,220 140 lO



2,470 2,350 lO lO lO



29,670 55,470 40,310 35,260 52,310



o 60



Abr.



Mar.



lO 620



o 570



May.



Jun.



JuI.



Sep.



Ago.



Oct.



Dic.



Nov.



Total



o



o



lO



130



O



lO O O 1,290 3.650



1951 1952 1953 1954 1955



lO O O 20 lO



O O lO lO 1,620



O O 160 O 5,970



20 O 540 22,990 160



2,800 4,940 5,140 25,360 46,440



9,650 170 670 2,030 13,480



790 2,300 2,810 O 24,380



5,170 340 4,540 O 910



210 170 60 O 70,500



lO O 22,670 O 31,510



O 90 1,020 260 940



O 20 70 O 460



18,660 8,030 37,690 50,670 197,380



1956 1957 1958 1959 1960



280 O 60 lO 380



100 5,670 80 O 240



20 110 210 O 70



lO 17,620 2,560 170 O



5,010 43,810 15,300 2,240 1,310



690 32,360 3,160 28,180 1,590



510 3,920 270 31,380 32,380



620 1,770 1,030 4,310 460



O 2,810 4,100 O 20



320 6,760 430 6,820 60,090



40 5,490 530 260 1,830



20 150 30 3,760 1,020



7,620 120,470 27,760 77,130 99,390



240 lO



:r:



a:>:I



o o Sl > > "O



l'



c:
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TABLA 15.P.5 (cont,)



CIl



Informacion de escorrentia para el sitio de la presa Justiceburg en acres . pie Ano



Ene.



Feb.



1961 1962 1963 1964 1965



1,140 20 40 480 O



1,200 lO 20 20 O



810 O 80 O 100



1966 1967 1968 1969 1970



30 O 700 O 20



lO lO 1,300 lO lO



1971 1972 1973 1974 1975



O 20 740 O lO



1976 1977 1978 Promedio NOIa:



Mar.



Abr.



May.



,Jun.



180 lO 60 O 640



50 O 12,740 2,370 26,260



26,460 10,680 39,630 2,920 810



20 4,440 2,750 2,700 8,110



11,560 1,150 370 2,550 240



2,100 920 1,070 35,450 4,670



O lO 1,730 O 40



O lO 1,950 O O



lO O 110 210 30



20 O O



O O O



O O O



140



460



910



om



Ago.



Sep.



Oct.



Nov.



Dic.



Total



31,050 3,490 100 O 30



1,780 2,210 560 2,120 12,110



600 35,350 900 1,570 1,570



280 480 1,820 O 210



2,110 20 1,700 210 lO



30 340 lO 490 940



65,690 52,610 57,660 10,180 42,680



600 49,000 1,170 1,160 690



30 23,340 1,350 lO O



4,800 60 1,740 3,290 320



720 2,680 O 17,510 2,260



lO 1,560 330 9,480 400



lO lO 3,710 2,450 O



lO lO 60 50 O



19,900 83,180 14,550 74,660 16,720



3,360 1,650 120 140 360



770 4,860 240 40 1,950



1,130 3,990 2,680 140 6,040



9,530 40,550 270 990 5,390



21,370 3,410 2,150 5,220 8,160



1,060 710 lO 2,740 lO



40 100 O 140 570



80 50 O lO lO



37,350 55,360 10,000 9,630 22,570



3,070 1,660 O



260 7,360 12,130



180 2,870 4,100



9,170 O 970



700 3,800 270



1,390 20 5,640



830 30 2,000



30 O 860



O O 420



15,650 15,740 26,390



2,740



10,810



7,940



6,100



3,770



6,490



6,380



860



420



47,020



JuI.



~ m z· O



La infonnaci6n de noviembre y diciembre de 1978 no csla disponible y ha sido reemplazada por sus valores promcdio.
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