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PROLOGO

El Manejo de Cuencas Hidrogréaficas en las zonas dridas y semiari-
Jas del pais, al plantearse como una alternativa concreta de desarrollo rural in-
tegral, precisa de elementos cuantitativos y cualitativos que le permitan abordar
con algin grado de determinismo la problemética de los recursos hidricos en
particular.

En el contexto descrito, el Programa Regional de Manejo de
Cuencas, de la Corporacion Nacional Forestal, IV Regién, ha fijado directrices
en este ambito, uno de los cuales persigue entregar herramientas de consulta y
aplicacion en el campo de la hidrologia, a los ingenieros y técnicos que laboran
en la Region.

El presente trabajo, constituye una recopilacion de los seis
Instructivos Técnicos desarrollados en los afios 1984 y 1985, por los Ingenieros
Forestales Manuel Roberto Pizarro y Oscar Patricio Novoa, los cuales han per-
mitido un conocimiento mas acabado y generalizado de las técnicas que se
entregan con una orientacion de aplicacidén practica.

La Serena, Diciembre de 1985.

GUIDO sOTO ALVAREZ JUAN CERDA OSORIO
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INSTRUCTIVO TECNICO N° 1
DETERMINACION MORFOMETRICA DE CUENCAS HIDROGRAFICAS

1.- INTRODUCCION

El presente documento es el primero de una serie que se pretende imple-
mentar, con el objetivo de que las oficinas de dreas posean elementos técni-
cos que les permitan obtener informacion basica acerca de las unidades hi-
drograficas piloto definidas por provincia.

Este primer instructivo, involucra los aspectos morfologicos de la cuenca,
los cuales son definidos en tgrminos cuantitativos, por medio de ecuaciones
matematicas.

2.- CARACTERISTICAS MORFOLOGICAS

Se definen como tales las caracteristicas geométricas de la cuenca, en fun-
cion de su relieve topografico.

2.1 Forma:

El contorno de la cuenca define la forma y superficie de ésta, lo cual
posee incidencia en la respuesta en el tiempo que poseerd dicha uni-
dad, en lo que respecta al caudal evacuado. Asi, una cuenca alargada
tendra un diferente tiempo de concentracion l/que una circular, al
igual que el escurrimiento manifestara condiciones disimiles. Por ejem-
plo, en una cuenca circular, el agua recorre cauces secundarios antes de
llegar a uno principal; en una cuenca alargada, se presenta en general un
solo cauce que es el principal y por ende, el tiempo de concentraciéon
sera menor que en el anterior caso.

Por ello es necesario establecer algin parametro, que permita evaluar la
uniformidad o irregularidad de los contornos de la cuenca. Asi, el indi-
ce utilizado es el de compacidad de Gravelius, que esta definido por el
cuociente entre el perimetro de la cuenca, y el perimetro de un circulo
que posea la misma superficie de la cuenca.

Si se define que A es la superficie de la cuenca (Km?), P el perimetro de
ella (Km), Kc su coeficiente de compacidad y p el perimetro del circulo
de superficie A, se obtiene lo siguiente:

P
(1) Kc= ———— pero;(2) A=n-r2
P (3) p=2mr
Si de (2) se despeja r, queda; A

(4) r=

m
lo cual reemplazando (4) en (3), queda

B)p=2./7-A

1/ Se define tiempo de concentracién, como el periodo de tiempo necesario para que el escurrimien-
to superficial proveniente de una precipitacién, se movilice desde el punto mas alejado de la
cuenca hasta la salida.



Reemplazando (5) en (1).

P P
Kc = —=0.28: ———
2\Anw VA
Es decir, si en términos estrictamente numéricos, P = 3,57 /A, se esta

frente a una cuenca que posee la forma exacta de un circulo, y Kc = 1.

Si K¢ > 1, determina una mayor irregularidad en la forma de la unjdad hi-
drografica en estudio; conforme mayor sea esta diferencia, mayor es la irre-
gularidad manifestada.

2.2 Relieve

El relieve posee una incidencia mas fuerte sobre la escorrentia que la
forma, dado que a una mayor pendiente correspondera un menor
tiempo de concentracion de las aguas en la red de drenaje y afluentes al
curso principal.

Para definir el relieve existen varios indices, de los cuales se analizar_én
algunos.

2.2.1 Pendiente Media.

2.2.1.1 Pendiente Media Simple (Pm)

Donde;

D = Diferencia de cota para las curvas de nivel (m)
li = Longitud de la curvade nivel i (m)
Ai = Area encerrada por la curva de nivel i (m?)

Esta formula es una de las mas simples, pero su uso ha
sido muy cuestionado. Por ello, se utiliza con mayor
frecuencia, dados los resultados satisfactorios que ha
arrojado la expresion de pendiente media propuesta por
Mociornita (4).

2.2.1.2 Pendiente Media de Mociornita, S.

-1
lo ; in

.2
5=h(2+|=lli+1)

A

donde;

h = Diferencia de altura entre curvas de nivel (m)

lo = Longitud de la curva de nivel de menor cota (m)
In = Longitud de la curva de nivel de mayor cota (m)
li = Longitud de las curvas de nivel intermedias (m)
A = Area de la cuenca (m?)

i

2.2.2 Curva Hipsométrica

Esta curva se usa para representar cotas de terreno en funcién de
las superficies que ellas encierran. Usualmente, tanto las alturas
como la superficie, se plantean en términos porcentuales.
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Fig. 1. Curvas hipsométricas.

La curva A que presenta la figura 1 denota una cuenca de monta-
fia por la gran pendiente advertida en su recorrido inicial, conti-
nuada por un valle aluvial, la cual se denota por la misma pen-
diente que tiende progresivamente a disminuir. En el caso B, la
curva representa una cuenca de meseta, en que la mayor pendien-
te se observa hacia el final de su recorrido.

En Chile, el caso A y sus variaciones es lo que con mayor frecuen-
cia se presenta.

Lépez y Pérez (3), sefialan que: “‘La curva hipsométrica permite
cualificar el relieve. Una pendiente fuerte en el origen, hacia cotas
inferiores, indica llanuras o penillanuras; si la pendiente es muy
fuerte, hay peligro de inundacion en zonas extensas. Una pen-
diente fuerte hacia la parte media indica una gran meseta”’.

Altura Media

La definicidon de la altura media de la cuenca, se obtiene conside-
rando la curva hipsométrica respectiva. Asi,

YOX Volumen de relieve que da la sup. del grafico
Hm = =
OoX Superficie de la cuenca

Otra expresion puede ser:
Ja f(x) dx
Hm = ———— siempre que se determine la funcion que
oX relaciona a la altura con el area.

En términos més simples, y si la curva hipsométrica es una recta
que une a los puntos (X,0) e (Y,0), se verifica lo siguiente:

YOX —5— -100-100
Hm = = 50
0oX 100 I A

M) |=—

Il




Es decir, la altura media para el caso de un tridngulo rectangulo
es un 50% de la altura total.

h%
(0,Y) 100

50 -

0 100 S (%)
(X,0)

Fig. 2. Curva hipsométrica definida por una recta.

Ahora bien, ésta posee el problema de que pueden existir tres
cuencas disimiles que entreguen una altura media similar, lo que
no es un buen indice de relieve.

2.2.4 Coeficiente Orografico

Este coeficiente es uno de los mas utilizados y confjables para la
definicion del relieve y su expresion analitica es la siguiente:

Co = Hm tgo

Como se desprende de la anterior expresion, utiliza la altura me-
dia vy la tgx . Esta ultima, se define como sigue, considerando lo

expresado en la figura 1.

Hm Altura Media
tg o= =
OX Area
A
(0,Y)

Hnr

Figura 3. Tangente «

La Figura 3 presenta también una curva hipsométrica definida
por una recta. Luego, en este caso.

-

i RS

Ak

i'"."".“......................................O.....




S

e RN ey
s

R

Loy

-

- A

B (Hm)? B 502
Area 100

Co =25

El valor 25 para el coeficiente orografico, representa una situa-
cion casi imposible de encontrar en la naturaleza. Pero es eviden-
te que un valor por bajo esta cifra, denota cuencas gastadas y se
plantea, que un valor menor a 16 define unidades hidrogréaficas
con caracteristicas de senilidad. Al contrario, valores por sobre
25, definen cuencas de edad geolbgica reciente o bien con carac-
teres de erodabilidad bajos.

2.3 Red Hidrogréfica

Corresponde al drenaje natural permanente o temporal, por el que flu-
yen las aguas de escurrimiento, tanto superficial o subterranea.

Los parametros mas importantes que la definen, son las siguientes:
2.3.1 Densidad de Drenaje:

Relaciona la longitud total de los afluentes de todo tipo, con el
area de la cuenca.

Asi, 5" Donde, Dd = Densidad de drenaje
i=1 Li Li = Longitud de curso
Df ‘= = i (Km)
A = Superficie de la cuenca
(Km?).

El inverso de Dd, representa la superficie de la cuenca que susten-
ta una unidad de curso, y se define por Ca.

Luego, Cp = Dd -1

2.3.2 Alejamiento medio:
Relaciona el largo del curso principal con el 4rea de la cuenca.

Luego, L Donde, L = Longitud del curso principal.

a=—
VA
3.- COMENTARIOS

Las expresiones analiticas vertidas anteriormente determinan que es previo
el contar con las cartas |.G.M. para lograr reunir los antecedentes que ali-
menten las formulas.

Asi solamente serd posible caracterizar morfolégicamente las unidades en
estudio, con el objetivo de establecer comparaciones y definiciones con fi-
nes de variada indole.

Por otra parte, es dable sefialar que existe un variado nGmero y tipo de
ecuaciones matemdticas, que permiten describir las cuencas hidrograficas,
destacdndose aqui solamente las que denotan una mayor utilizacién en la
bibliografia consultada, y que por ende, permiten establecer comparaciones
de mayor consistencia.
ROBERTO PIZARRO TAPIA
INGENIERO FORESTAL
JEFE REGIONAL PROGRAMA MANEJO
DE CUENCAS Y CONTROL,DUNAS
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INSTRUCTIVO TECNICO N° 2

CONSTRUCCION Y CALCULO DE UNA PRESA DE TIERRA
PARA RIEGO

INTRODUCCION

El presente instructivo es el segundo de una serie que ha implementado el
Programa de Manejo de Cuencas; en el se presenta el calculo y construccion
de un tranque de tierra con capacidad de almacenamiento igual o inferior a
5.000 m* caracterizado fundamentalmente por su construccién a mano y
por estar disefiado para recibir las aguas de vertientes o aguadas. Se conside-
ra que este tipo de tranque puede ser ampliamente utilizado en el secano de
la IV Regidon para el riego de bosquetes de producciéon y cultivos rentables
bajo practicas de conservacién o sin ellas.

El instructivo indica secuencialmente los pasos precisos a dar y calculos ne-
cesarios para su correcta construccién basado en los trabajos que para este

efecto se han iniciado en la cuenca piloto de Cuz - Cuz de la provincia del
Choapa.

ELECCION DEL SITIO

La ubicacion del sitio del tranque debe decidirse después de un recorrido y
analisis minucioso del terreno. Entre los principales factores que se deben
tomar en cuenta, se pueden enumerar:

1. Ubicacion de una vertiente o aguada que vierta durante el periodo seco
en cantidades superiores a 0,5 It./seg. y que ademas este flujo sea cons-
tante durante dicho periodo.

2. Cercania de materiales aprovechables en la construccién del muro como
son arcillas expandibles, ripio, arena, tierras francas, agua para humede-
cer el muro, etc. Se considera que el material para la construccion del
muro no debe encontrarse a mas de 400 - 500 mts. de distancia de la
presa ni a mas de 5 mts. de profundidad para que el proyecto sea econ6-
micamente viable.

3. El terreno debe presentar la zona impermeable o ‘‘circa’’ lo méas cerca de
la superficie que sea posible para evitar pérdidas por filtraciones debido a
la porosidad del material bajo el muro. Esto puede determinarse hacien-
do sondajes en el suelo a ocupar como fondo del tranque y asentamiento
del muro.

DESVIACION PROVISIONAL DEL AGUA CORRIENTE

La corriente de la quebrada en que se ubica el tranque debe ser desviada
completamente para evitar el "‘aterramiento’’, cuando su cauce presenta gas-
to sélido en los periodos de escorrentia; por otra parte el tranque posee un
vertedero dimensionado para evacuar el gasto maximo de la vertiente de tal
manera que la entrada de la corriente al vaso puede destruir el muro cuando
el agua vierta por encima de la coronacion por insuficiencia del aliviadero.

Las dimensiones de este canal de desvio dependen del maximo caudal de es-
correntia critica previsible que se puede producir en la cuenca receptora del
embalse.



Existen formulas empiricas que estiman el caudal maximo en funcién de la
superficie de la cuenca. Sin embargo su utilizacion pareciera ser muy res-
tringida en el secano de la IV Regidn; se puede esperar mayor precisién en
formulas que incorporen la intensidad de precipitacién como la féormula ra-

cional;

. CxI1xA(m?/seq.) (1)
Q max. = ———
360
donde

= gasto maximo en m? /seg.

= coeficiente de escurrimiento que representa la relacion
entre la cantidad de escurrimiento y la cantidad de preci-
pitacion.

| = maéxima intensidad historica de precipitacion en mm/hora

A = superficie de la hoya en hectareas.

oP

Tabla N° 1. Valores de C empiricos para distintas coberturas de cuenca.

Tipo de Cobertura Pendiente % C

Lomajes cultivados 5—10 0,60
Cerros cultivados 10 —-30 0,72
Lomajes con praderas 5—10 0,36
Cerros con praderas 10— 30 0,42
Lomajes con bosques 5—10 0,18
Cerros con bosques 10— 30 0,21

Una vez determinado Q max. se procede al disefio hidraulico del canal
seguin la formula de Manning ampliamente utilizada.

2/3 1/2
A. R S (2)

n

Q=

donde: .

= Area de la seccion transversal del canal (m?)
Coeficiente de rugosidad de las paredes del canal.
Radio hidraulico, (m).

= Pendiente del canal.

A
n
R
S

A

Radio hidraulico =

10
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5k i
P3

Perimetro mojado, P =Py + P, + P3

TablaN° 2. Valores de n, segin Horton

Condicion de las Paredes

Ti |
ipo de Cana Buenas  Regulares Malas

En tierra, rectos y uniformes 0.020 0.0225 0.025° 1/

En roca, lisos y uniformes 0.030 0.033 1/ 0.035
En roca con salientes simosos 0.040 0.045 —_——
Simoso y de escurrimiento lento  0.025 1/ 0.0275 0.030
Dragados en tierra 0.275 1/ 0.030 0.033
Con lecho pedregoso y bordos

de tierra enhierbados 0.030 0.035- 1/ 0.040

Plantilla de tierra, taludes asperos 0.030 1/ 0.033 1/ 0.035

1/ Valores corrientemente usados en la practica.

Una vez dimensionado el canal, éste se construye a partir de una distancia
aguas arriba que permita dada una pendiente m pasar en el talud de la que-
brada sobre la coronacién del tranque. Unos 10 metros mas alla del borde
inferior del talud aguas abajo, el canal se desvia para verter directamente a
la quebrada.

Es conveniente reforzar la toma del canal con obras logitudinales como en-
rocado o escolleras a fin de evitar al maximo las posibilidades de entrada de
agua al cauce natural.

PLANO TOPOGRAFICO

Previo al levantamiento, la zona del vaso y muro deber4 estar exenta de sue-
lo organico, matorrales, palos o drboles y piedras de tamafio mayor. Se debe
tener especial cuidado en el sector del muro para evitar filtraciones ya que
al podrirse los palos o ramas van formandose huecos por donde puede ini-
ciarse el sifonamiento del agua del tranque con la destruccion del mismo.

Realizado lo anterior se procede a levantar un plano topografico, estacando
a10x 10 m., 20 x 20 m. o 30 x 30 m. segun el detalle deseado.

En el plano con curvas de nivel a 50 cm. se hace el trazado del muro, el ca-
nal de desvio y se procede a calcular el volumen del muro a construir.

1"



4.1 Calculo del volumen del muro y capacidad del embalse

&

E

Fig. 2.

Area de la seccién S = Sup. ABDE + Sup. BCD + Sup. AEF dada la di-
ferencia de altura h entre dos secciones de separacion d tenemos:

Si + SI 1
Volumen de un tramo, T; = . x d
2
Entonces;
Volumen del muro = T;
i=

De forma similar se procede para cubicar la capacidad del embalse. La se-
mi suma de {as areas de dos curvas de nivel contiguas por la distancia verti-
cal que las separa, nos da el volumen almacenado entre dos curvas. La capa-
cidad del embalse serd entonces la suma de estos volimenes parciales.

La relacidon entre el volumen del tranque y su capacidad de almacenaje nos
da un indice de su eficiencia. El microrrelieve y pendiente del vaso debe po-
sibilitar el almacenaje del mayor volumen posible de agua, mediante el me-
nor volumen de movimiento de tierra para la construccidon del muro. Se
considera la relacion;

Volumen de agua

Volumen del muro
Siendo muy satisfactorio cuando R > 20
APERTURA DE LA ZANJA DE ANCLAJE

Para asegurar la presa contra el deslizamiento y para evitar el sifonamiento
por debajo de sus cimientos, se suele abrir en la parte de la base, una zanja
profunda, transversal al eje longitudinal del cauce que llegue hasta una capa
suficientemente impermeable. En las presas de hasta 4 m. de altura esta zan-
ja suele tener una anchurade 3-4 m. y 0,5 a 1 mt. de profundidad.

12
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6.- INSTALACION TUBERIA DE DESAGUE DE FONDO

Antes de comenzar a depositar la tierra en la construccién del muro se colo-
ca la tuberia del desagie de fondo.

! La tuberia se asienta en una zanja abierta en el centro del muro o en el pun-
s to de méds baja cota y en sentido transversal a éste. Para este tipo de tranque
se recomienda el uso de cafieria de 3". Contra las posibles filtraciones o ro-
turas a lo largo de la cafieria es preciso tomar las siguientes medidas;

Situar a lo largo de la tuberia collares corta - flujos colocados en el plano
normal al eje de la tuberia, separados no mas de 4 m. para interrumpir las
filtraciones y flujos laminares a largo de la pared de la cafieria. Es comtin el
uso de flanches para unir las cafierias, los cuales al darle un mayor didmetro
se convierten en collares corta - flujos (ver figura).

perno

Fig. 3.

También es preciso colocar la tuberia en forma de un arco de gran radio pa-

ra poder adaptarse a las posibles sobrepresiones y pequefios asentamientos
del cuerpo de la presa.

7.- CONSTRUCCION DEL CUERPO DE LA PRESA. CALCULO

7.1 Taludes

Los taludes de los paramentos, de manera general, cuanto mas densidad
tenga el material, més estable serd para un mismo talud, y debe tener
una inclinacién mitad, o menor a(in, que el talud natural de las tierras al

aire libre. Nunca debe adoptarse talud menor de dos de base por uno de
altura.

Para el caso de tranques compactados a mano se recomienda dar una in-
clinacién 3 : 1 al talud aguas arribay 2 : 1 al talud aguas abajo; paralela-
mente se cubren posibilidades de erosion causada por el oleaje o de
asentamiento que sufren en algunas ocasiones los muros mal compacta-
dos o construidos con materiales muy o poco hiimedos.

7.2 Materiales

Los materiales utilizados en la construccién de diques han de cumplir
dos objetivos: impermeabilidad y estabilidad.

L
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La impermeabilidad la dan los elementos plasticos (arcilla); la estabili-
dad la dan los elementos dridos (gravas y arenas).

Ahora bien, para conseguir esa impermeabilidad no es preciso que lo sea
toda la obra, siendo suficiente que la pantalla impermeable cumpla con
dicha particularidad. Las zonas adyacentes gozaran de cierta permeabili-
dad, en aumento a medida que se alejan del nucleo, de tal manera que
los materiales correctamente elegidos y compactados se opongan a es-
fuerzos cortantes de vuelco, filtracion y deslizamiento (de capas entre si
y con los cimientos).

El predominio de elementos finos dificulta la compactacién, provoca
fuertes asentamientos, deslizamiento e hinchamiento. Los elementos

arenosos ofrecen menos cohesion, en cambio resisten mejor los esfuer-
zos cortantes.

La composicion 6ptima del material que compone el cuerpo de la presa
a excepcion del nicleo es la siguiente:

50% arena fina
30% arcillay limo
20% arena gruesa

Como es dificil encontrar materiales que correspondan a estas propor-
ciones perfectas, es preciso cumplan por lo menos las siguientes condi-
ciones:

— no tener piezas con didmetros superiores a 10 cm.

— no contener materia organica o elementos solubles; la existen-
cia de elementos solubles-en las tierras, como son el carbonato
de calcio, carbonato magnésico, yeso, cloruro potésico, cloruro
magnésico, cloruro sodico, sulfato magnésico, etc., puede obli-
gar, en determinados casos, a prescindir de su empleo. Asi, se
ha considerado que no deben ser admitidas pérdidas de peso
superiores a 2%.

Para ensayar la solubilidad, se colocan 5 gr. de tierra con 500
cc., se agita durante 7 horas y se deja reposar 24. Se filtra, se
deseca el residuo y se comprueba la pérdida de peso de éste.

— tener mas de 3% de elementos finos inferiores a 0,05 mm.
7.3 Construccion

El muro se construye por tongadas o capas de tierra que no deben tener
mas de 20 cm. de profundidad para lograr la maxima compactacién.

La maxima compactacibn o maxima densidad de la tierra implica una
reduccidon al minimo del volumen de poros; con ello se mejora la imper-
meabilidad y el rozamiento interno.

Esta densidad maxima va a depender de la intensidad de apisonado v,
en igualdad de intensidad el factor decisivo es la humedad de las tierras.

Es necesario que las particulas de tierra se acomoden del mejor modo
pos-.ble para disminuir los huecos que hay entre ellas. Cada golpe de p|-
son, hard que deslicen unas partfculas entre otras, de modo que las mas
chscas se coloquen en los huecos que hay entre Ias grandes, para lo cual
sera necesario vencer dos resistencias: la capilar, que mantiene unidos a
los granos, y la friccién, que se opone al deslizamiento de unos granos
sobre otros. Ambas resistencias se aminoran si es mayor la cantidad de
agua, pues ésta disminuye las fuerzas de tensién capilar y sirve de lubri-
cante, haciendo menor la friccién. Por eso, a medida que aumenta la hu-
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Densidad Aparente

medad, se obtienen mayores densidades; pero esto tiene un |imite pues
llega un momento en que el agua ocupa la mayor parte de los huecos y
por ser incomprensible, no permite que se reduzca el volumen de tierra
por efecto de los golpes de pisén,

El ensayo Proctor permite dibujar una curva que relaciona la humedad
con la densidad para una intensidad de apisonado que se supone equiva-
lente a la realizada mediante el empleo de rodillas de pata de cabra.

Dicha curva es del tipo de las indicadas en la fig. 4 que muestra la exis-
tencia de una humedad 6ptima, con la cual se obtiene una densidad ma-
xXima para cierto apisonado.

Lo ideal es mantenerse cerca de esta humedad 6ptima pero un poco por
debajo de ella, para no acercarse demasiado a la saturacién, pues se co-
rre peligro de poner en presion el agua de los poros, sobre todo si el mu-
ro carece de drenajes. Esto se logra facilmente cuando las tierras tienen
muy poca humedad natural como en el caso generalizado de los suelos
de la IV Regibn.

1.90 ; < .
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\ e | Me.
3 ‘\6.“- \OQ)
xe \ @
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Fig. 4. Curvas densidad-humedad para diversos Apisonados.

La impermeabilidad del muro, resultado de la eleccién del material y su
compactacion se mide mediante el coeficiente K o coeficiente de permeabi-
lidad. Casagrande y Fadum indican que las tierras del muro, exceptuando el
nGcleo deberan tener “in situ’” a lo menos un coeficiente K tal que;

1x10® cm/seg. < K < 1x 103 cm/seg.
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7.4 Pantalla impermeabilidad

La impermeabilidad del cuerpo de la presa se refuerza mediante un nu-
cleo o pantalla impermeable que se construye a partir de la zanja de an-
claje en el eje longitudinal del muro.

Se utiliza en su construccién arcilla pura con permeabilidad inferior a
K =1x107 cm/seg.

Se construye por tongadas junto con el resto del muro y levemente agu-
zada hacia la coronacion. :

Es posible utilizar como pantalla impermeabilidad un muro delgado de
hormigén, plancha de acero, etc. pero ello lleva un incremento de coste
que probablemente decidiria por cualquier otro tipo de construccion.

7.5 Calculo del coeficiente de permeabilidad, K

El coeficiente K tiene dimensiones de velocidad, y aparece reflejado en
la ley de Darcy, g = K - i - s, siendo q el gasto de agua;seldrea;eila
pendiente hidraulica.

La determinacion del valor de K puede hacerse en laboratorio, en el
campo o mediante la curva granulométrica.

En laboratorio se utilizan los permedmetros de carga variable. También
existen procedimientos indirectos, como es el capilarimetro horizontal

de Casagrande.

En el campo la permeabilidad puede medirse si existe una napa freatica
suficientemente elevada, mediante el agotamiento de un pozo, o bien
echando agua en él. También puede realizarse mediante taladros por
medio de una sonda.

7.5 Vertedero

Para dimensionar el vertedero, o aliviadero del dique es preciso tener co-
mo dato el caudal maximo de agua que por alli va a escurrir.

El darle la debida capacidad de desagle tiene importancia en el proyec-
to del dique, especialmente si se trata de tierra. Un dimensionado
insuficiente motivaria que el agua vierta por toda la coronacion erosio-
nando el cuerpo de la obra y su fundacion y estribos, lo que puede mo-
tivar su total destruccién,

Ello obliga en estos casos, a una correcta determinacion del caudal ma-
ximo de la vertiente.

Para un gasto dado Q, la altura h, o sea el espesor de la lamina vertiente
en el aliviadero se calcula por la férmula;

resguardo
; 1
Ao _—
h = h
9 B MR-
1 b i i
| p— 1
Fig. 5.
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donde;
90 = gasto maximo por unidad de longitud del aliviadero.
g = aceleracion de gravedad.

La expresién q, estd dada por la relacion

Q max.
b

Qg =

El vertedero se construye de preferencia en el empotramiento lateral de
la presa o en el borde del canal de evacuacion de escurrimiento; en este
caso el canal deberd tener una revancha tal que evacuando a plena capa-
cidad no alcance el nivel inferior del vertedero evitando que el agua en-
tre al vaso por el aliviadero.

También se construye el vertedero sobre el muro aunque es una practica
poco usual ya que se debe proteger en cemento la caida por el talud
aguas abajo para evitar erosiéon, aumentando su coste.

En todos los casos el vertedero propiamente tal se construye de cemen-
to pudiendo ser de piedra laja o canteada adicionada en un mortero o
concreto armado cuando el vertedero se construye sobre el muro.

7.6 Coronacion

La coronacion del muro se emplea con frecuencia para el transito. Se-
gun E.F. Preece su anchura estaria dada por la formula:

C =1+11 VH
El Bureau of Reclamation da la siguiente formula empirica;

C = 3,624 V'H — 1,5 de utilizacién para grandes diques

Para diques hidrologicos - forestales es aconsejable fijar el espesor de la
coronacidn por la siguiente formula;

H+ h + h1
C = + 1,5
5
donde;
H = Eslaaltura Gtil, en metros (id. para las formulas anteriores)
h = Laaltura de la lamina vertiente en el aliviadero.

hq = Resguardo

Se considera que el minimo espesor admisible es tres metros, sin embar-
go actualmente y bajo determinadas circunstancias se vienen empleando
en este tipo de diques espesores hasta de un metro.

7.7 Resguardo

Es la diferencia entre la cota de la coronacién del muro y la de la maxi-
ma altura de la ldmina de agua cuando el aliviadero funciona a plena

17
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carga, ver fig. 5. La altura del resguardo o revancha dependera de las
fuerz'as del posnble oleaje, corrientes de entrada de agua, remolinos tal
que éste sera funcion de la longitud del vaso;

R=07+04L
donde;
R = Resguardo en metros
L = Largo del vaso en kildmetros

Esta distancia, para diques menores de 10 metros de altura, puede fijar-
se entre 0,7 y 1,5 metros dependiendo de condiciones particulares.

7.8 Linea de saturacion y filtro.

La linea de saturacion es aquella que en el plano de la seccion transver-
sal del muro de la presa separa las zonas de la presion atmosférica de las
sometidas a la presion hidraulica. Su determinacion se puede efectuar
por métodos analiticos, graficos o eléctricos.

La impermeabilidad del muro de la presa estara aseqgurada cuando su
linea de saturacién no tenga ning(n punto en comin con el talud aguas
abajo del mismo.

Fig. 6. Linea de saturacion.

La linea de saturacion corta el talud exterior a una altura aproximada-
mente igual a 1/3 de la altura Gtil de la presa, cuando el cuerpo de la

presa esta constituido por materiales homogéneos y permeables.

Para que esta filtracion de agua, peligrosa.para la integridad de la presa
no ocurra, se sitia en el pie del talud inferior una zona de materiales
permeables como arenas limpias o mezclas de gravas y arenas limpias
destinada a absorber esta filtracion de agua a través del cuerpo de la

presa y evitar su rotura por sifonaje.

El nGcleo o pantalla impermeable cumple una funcion similar al inter-

ferir la saturacién en cierto grado.

El filtro debe tener una permeabilidad 100.000 veces superior a la del

cuerpo de la presa, K > 1 x 10°2 cm/seg.

18
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Gréficamente se dibuja la linea de saturacion segin el método que se
detalla en el croquis que sigue:

Fig. 7.

La linea de saturacion o linea piezométrica en las presas con filtro se
acerca a la forma de parabola cuyo foco situado en el extremo interior
del filtro, es el foco comin de las parabolas homofocales, representati-
vas de las lineas de flujo o de infiltracién de las moléculas de agua a tra-
vés del cuerpo de la presa.

Para la obtencion de la linea se sitia primero el punto B de manera que
AB sea la tercera parte de la distancia AC. Trazando el arco FD se obtie-
ne la directriz DH, de las parabolas homofocales. Siendo FH = FG, la

~ parabola o linea de saturacion pasara por los puntos B, G y M. Ladis-

torsion en el punto A se hace de manera que la curva definitiva sea nor-
mal al talud AJ en ese punto.

El flujo de agua infiltrada que se espera pase por el filtro sera proporcio-
nal a la distancia FG y al coeficiente de permeabilidad K, tal que;

Q =K - FG
siendo FG = FH = ED
tenemos;

FG = KH — KF =v 7 +d® = d
de donde;

Q=K. (Vv h?+d —d)

7.9 Proteccion de los taludes

Los taludes de la presa estan expuestos a erosion por el agua de lluvia o
por el oleaje y remolinos del agua almacenada.

La proteccién mas usual del talud aguas arriba es la postura de un pe-
draplén o una escollera. El talud aguas abajo se defiende con el estable-
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cimiento de una cubierta vegetal a base de pastos, especies rastreras o
cubresuelos. ;

8.- TOMA DE AGUA

La salida del agua se regula mediante valvulas o compuertas. La primera se
ubica en la salida de la tuberia aguas abajo acciondndose directamente. La
entrada del agua, en el extremo opuesto de la cafieria, se proteje de la entra-
da de ramas u otros objetos mediante una caja de ladrillo con una rejilla de
fierro en su parte superior (ver fig. 10.)

Las compuertas se ubican en la entrada de agua de la tuberia y pueden ad-
quirir distintas formas (ver fig. 8). Se accionan desde el coronamiento me-
diante un trinquete manual (ver fig. 9).

Fig. 8. Tipos de compuerta.

|
|
|

L
L

YN STSTRTEN

Fig. 9. Compuerta oblicua.
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En general, la compuerta es mas barata que la valvula para diametros de tu-
beria de 4’ o mas, sin embargo no es hermética al 100% y sus partes se ven
mas expuestas a la oxidacion.

Tanto si se va a usar valvula o compuerta, la salida del agua debe rodearse
de una camara de disipacion de la energia del chorro, la cual lleva aberturas
laterales para la entrega del agua al canal.

Bajo la toma de agua debe quedar una cota de aguas muertas de 40 cm. co-
mo minimo, zona en la cual se van depositando los sedimentos, evitando
que se aterre la toma.

CAUSAS DE DESTRUCCION DE UN TRANQUE

La mas grave y mas frecuente es cuando el agua vierte por encima del dique
por insuficiencia del aliviadero.

Existen otras causas de tipo estructural:

Cambios de volumen en la arcilla a consecuencia de alternativas de hume-
dad, originando corrimientos superficiales.

Pérdida de resistencia al esfuerzo cortante de la arena fina por accién de las
presiones originadas por el agua que se filtra en la obra (presiones intersti-
ciales). Aparece a consecuencia de no haberse realizado el apisonado conve-
nientemente y, por consiguiente, alcanzar una densidad inferior a la exigi-
ble.

Sifonamiento en el cuerpo de obra y, sobre todo, en la fundacién. Se moti-
va por la existencia de grietas o vetas arenosas en la cimentacion. Otras ve-
ces es consecuencia de la inestabilidad de alguna zona del paramento aguas
abajo ante la presion del agua filtrada o de producirse velocidades de filtra-
cion capaces de arrastrar en el interior de la obra las particulas mas finas.

Grietas debidas a variaciones bruscas de compresibilidad en la fundacién o
en el cuerpo de la obra.

Es de advertir que el buen funcionamiento y larga duracién de la presa de-
penderan en gran medida de la cuidadosa y correcta construccién, a veces
mas que de calculos y materiales.

PATRICIO NOVOA QUEZADA
INGENIERO FORESTAL
ENCARGADO MANEJO DE CUENCAS
PROVINCIA DE CHOAPA
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INSTRUCTIVO TECNICO N° 3

HIDROGRAMAS DE CRECIDAS Y CONCEPTO
DE HIDROGRAMA UNITARIO

INTRODUCCION

Enmarcado en las lineas fijadas para el programa regional, el presente ins-
tructivo técnico presenta una vision esquematica de los conceptos de Hidro-
grama de Crecidas e Hidrograma Unitario, con un pequefio ejemplo de apli-
cacién que permite una mayor comprensién del mismo.

Al igual que los restantes instructivos técnicos posee por norte el clarificar
ciertos conceptos, en este caso del tipo hidrologico, destacandose que el
instructivo técnico N° 4, en preparacion, contendra otros elementos practi-
cos y conceptuales, que amplien lo aqui expuesto.

Se ha preferido separar los documentos aludidos, en aras de una cabal e in-
tegral comprension de lo sefialado en ellos.

HIDROGRAMA DE CRECIDAS

Si se analiza el balance hidrolégico en una cuenca se observa que del total
de agua caida sobre ésta, solo una parte de ella incrementa el caudal de los
rios en forma inmediata. La diferencia entre el volumen total de agua caida
y el volumen que escurre durante la crecida, se conoce como pérdidas de
agua.

De estas pérdidas de agua, un porcentaje se pierde definitivamente por eva-
poracion desde el suelo, desde la vegetacidon que intercepta, o desde los cau-
ces y por la transpiracién vegetal, denomindndose este porcentaje, déficit de
escurrimiento. La porcién restante, pasa a las napas freaticas, incrementan-
do asi, el volumen del agua subterranea la cual fluye hacia los cauces con
gran retardo, De esta forma pasa a constituir el caudal base, que es el que
manifiesta el rio durante la época de estiaje o durante periodos sin precipi-
tacién, conociéndose como escurrimiento subterraneo.

El agua que escurre en forma inmediata, se conoce como escurrimiento su-
perficial o subsuperficial y determina la onda de crecida correspondiente.

Por lo tanto, el escurrimiento total generado por una lluvia, esta definido
por el escurrimiento superficial, subsuperficial y subterraneo, entendiéndo-
se por flujo subsuperficial, la parte del agua que escurre por las capas supe-
riores del suelo y que por ende, posee un retardo con respecto al superficial,
el cual depende de las caracteristicas geologicas de la cuenca en estudio.

En términos practicos, es muy dificil establecer qué porcentaje del gasto co-
rresponde a los flujos definidos, ya que por ejemplo un volumen de agua
puede escurrir en forma subsuperficial, para luego constituirse en un flujo
superficial; por eso, se ha dividido en escurrimiento directo y base, corres-
pondiente el primero al flujo superficial y subsuperficial y el segundo al flu-
jo subterraneo. El estudio de los hidrogramas permite establecer en base a
algtin criterio, la separacién de estos tipos de escurrimiento, entendiéndose
por hidrogramas, la relacion funcional del gasto v/s tiempo, en que se verifi-
ca que el area bajo la curva que asi se determina, define el volumen de agua
generado en una crecida.

Ahora bien, la separacién de los hidrogramas en los dos tipos de escorrentia
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enunciados, se puede lograr por variados métodos que la literatura respecti-
va brinda. Entre los mds utilizados, se destaca aquel que considera el caudal
base, siguiendo la tendencia desde antes de la crecida hasta el caudal pico, y
desde ahi el caudal base crece hasta el punto, en que se produce el sequndo
quiebre de la curva de recesidn, lo que se ilustra en la figura 1. El punto co-
rrespondiente al segundo quiebre, se puede determinar por un grafico In v/s
t, que se ilustra en la figura 2.

Definida la separacién de hidrogramas, se puede definir la precipitacién que
ha generado.la escorrentia directa, la cual se conoce como precipitacion
efectiva y que puede expresarse como el cuociente entre el volumen escurri-
do y el area total de la cuenca. Dicho volumen escurrido, no incluye aquel
correspondiente al caudal base.

Luego;
Q - Q dt
. =f{ 3 ~ by
" A
en donde:
Pa = Precipitacion efectiva
A = Area de la cuenca
Qa = Flujo total
Qy = Flujo base
t = Tiempo

Ademds, la precipitacion efectiva equivale a una lluvia uniforme caida sobre
toda el area de la cuenca con intensidad constante y que escurre totalmen-
te, por lo que equivale a la escorrentia. Luego, otra forma de expresarla es
la siguiente:

Pe = P—I (mm)

Donde
Pe = Precipitacion efectiva
P = Precipitacion total

= Pérdidas de agua

En virtud de los conceptos y definiciones enunciadas, es posible estructurar
ciertos criterios y la comprension cabal del ciclo hidroldgico, en términos
analiticos.

3.- HIDROGRAMA UNITARIO

La forma de un hidrograma cualquiera, depende de los siguientes elemen-
tos:

a) Precipitacion efectiva

b) Areade la cuenca

c¢) Forma de la cuenca

d) Capacidad de almacenaje de la cuenca

e) Distribucion espacial de la precipitacion efectiva
f) Distribucion temporal de la precipitacién efectiva

25



-

Flujo Directo
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FIGURA 2: CURVA DE RECESION

FIGURA 1 : SEPARACION DE HIDROGRAMAS
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Si se considera un hidrograma A y un hidrograma B como lo muestra la fi-
gura 3, en que ambos son resultantes de dos lluvias efectivas que poseen
igual distribucion temporal y espacial, y que caen sobre una misma cuenca,
pero que denotan montos diferentes de precipitacién efectiva, se observa
que ambos poseen la misma forma, con la diferencia que los gastos seran
proporcionales a las escorrentias.

Q
HIDROGRAMA B

HIDROGRAMA A

TIEMPO
FIGURA 3 : HIDROGRAMA UNITARIO

Si se define m, Y mp, como la precipitacién efectiva correspondiente a cada
hidrograma puede expresarse lo siguiente:

Q, _ m,
Ahora si se asume que m, = 1 se obtiene que:
Q
_ b
Qa =
My

En otras palabras, se deriva lo que se denomina como hidrograma unita-
rio, en que las ordenadas de éste son las del hidrograma total (Qb} divi-
didas por la precipitacion efectiva.

El principio del hidrograma unitario fue introducido en 1932 por el
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ingeniero L. K. Sherman, quien definié una serie de términos Y supues-
tos que en sintesis son los siguientes:

a) Se define como precipitacion unitaria, la precipitaciéon caida sobre la
totalidad de la cuenca en un tiempo unitario {tu) y cuya magnitud
como escorrentia sea también unitaria (1 mm).

b) Se define como hidrograma unitario a aquel producido por una preci-
pitacion unitaria. 2

c) Se asume que existe una relacidn lineal entre la precipitacion efectiva
y el gasto.

d) El término duracion de la lluvia unitaria esta referido a la duracion
de la lluvia que produce escorrentia, es decir, es la precipitacion efec-
tiva equivalente a 1 mm y de la cual resulta el hidrograma unitario.

e) Se define como tiempo de concentracidén o retardo, el lapso transcu-
rrido entre el centroide del hietograma y el pico del hidrograma uni-
tario.

En funcion de lo anterior, Sherman establecio6 lo siguiente:

1) Toda precipitacion unitaria, de igual tiempo unitario, que cae sobre
una misma unidad hidrografica, produce un mismo hidrograma deno-
minado hidrograma unitario.

2) Toda precipitacion cuyo monto sea “'n’’ veces la precipitacién unita-
ria en un mismo tiempo, genera un hidrograma analogo al hidrogra-
ma unitario, en que las ordenadas o gasto son ‘‘n’’ veces las corres-
pondientes al hidrograma unitario, con "‘n"’ =1.

3) Cualquier hidrograma generado por una precipitacidon cuya duracion
es “‘m’ veces el tiempo unitario, con “m’’ entero, puede obtenerse
de la suma de ““m”’ hidrogramas unitarios, ponderados por la precipi-
tacion de la cuenca, verificandose una desfase igual al tiempo unita-
rio entre cada uno de estos hidrogramas (fig. 2).

A
q tu
P
/ \
Q / \
\
\
\
Q1 \
N
Q2 \
N
b
~
a3 Gl \\.
| tu | >

—) " FIGURA 3 HIDROGRAMA TOTAL
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4. EJEMPLO PRACTICO

La forma de conseguir un hidrograma unitario varia segln la literatura con-
sultada, pudiendo éste ser originado en términos sintéticos o a partir de cre-
cidas controladas. Sin embargo, de ello tratara con mayor énfasis el instruc-
tivo técnico N° 4; por ahora, se estudiara la aplicacion del hidrograma unita-
rio, para conseguir un hidrograma de crecidas.

Suponga,' que por una metodologia aceptada se posee el siguiente hidrogra-
ma unitario para una cuenca X, es decir, es el hidrograma generado, por una
precipitacion efectiva de un milimetro (1 mm).

HORA 0 3 6 9 12 15 18 21 24 27 30 33 36 39

Q(m?3/s)

0.0 0.19 0.38 0.56 0.75 0.84 0.73 0.63 0.52 0.42 0.32 0.21 0.10 0.00

De la informacién entregada, se desprende que el tiempo unitario considera-
do es de tres horas, por ello, la precipitacion efectiva a ser considerada, de-
be estar enmarcada en ese lapso. Asi, si la precipitacion hubiese durado co-
mo maximo tres horas, y ese monto hubiese sido de 3,1 mm. con una pérdi-
da de 1,3 mm., se estaria frente a una precipitaciéon efectiva de 1,8 mm. y
para obtener el hidrograma de crecidas, bastaria ponderar cada ordenada de
caudal, por 1,8.

Ahora bien, si se supone la siguiente tabla de precipitacion efectiva,

Tiempo(hrs.) 0 3 6 9 12
PP efect. (mm) 0 2,4 3,0 0,0 2,1

para determinar el hidrograma de crecida en esta tormenta, se pondera cada
valor de precipitacion efectiva por las ordenadas del hidrograma unitario,
con una desfase para cada valor igual al tiempo unitario, en este caso tres
horas y luego se suman estas resultantes en sentido horizontal.

AT XX EN N NN NN NN N NRNN NN NN NRRR N NN NN NN NNN NN NN NN NN N X

- Qu VALORES PRECIPITACION EFECTIVA QDE CRECIDA
TIEMPO | miss 2.4 3.0 0.0 2.1 m*/$

0 0 0 0
3 0.19 | 0.46 0 0.46
6 0.38 | 091 0.57 0.0 1.48
9 056 | 1.34 1.14 0.0 0 2.48
12 0.75 | 1.80 1.68 0.0 0.40 3.88
15 0.84 | 202 2.25 0.0 0.80 5.07
18 073 | 1.75 2.52 0.0 1.18 5.45
21 063 | 1.51 2.19 0.0 1.58 5.28
24 052 | 1.25 1.89 0.0 1.76 4.90
27 0.42 | 1.01 1.56 0.0 153 4.10
30 032 | 077 1.26 0.0 1.32 3.35
33 021 | 050 0.96 0.0 1.09 2.55
36 0.10 | 0.24 0.63 0.0 0.88 1.75
.J 39 0.00 | 0.00 0.30 0.0 0.67 0.97
‘ 42 —~ 0.00 0.0 0.44 0.44
45 - 0.0 0.21 0.21
48 - 0.00 0.00

51 -
29




Luego, de esta forma es posible construir el hidrograma de crecidas para una

cuenca con el hidrograma unitario de la columna 2 y para una tormenta con
la precipitacion efectiva descrita.

Sin embargo, es importante destacar que el caudal de crecida corresponde
s6lo al caudal directo, no incluyendo el gasto base correspondiente al es-
currimiento subterraneo, el cual debe ser determinado de la forma mencio-
nada en el punto 2, o bien mediante algin método empfrico. Luego el cau-
dal o flujo total serd igual al determinado por el flujo directo o de crecida,
maés el caudal base; no obstante, en cuencas pequefias sin caudal constante,
es posible despreciar el flujo base, igualando el caudal total al directo.

NOTA: Los puntos 2 y 3, corresponden a extractos de la tesis de grado sig-
nada con el punto 2 en la bilc:liografi'z;l‘:_~

ROBERTO PIZARRO TAPIA
INGENIERO FORESTAL
JEFE REGIONAL PROGRAMA MANEJO
DE CUENCAS Y CONTROL DUNAS
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1.-

INSTRUCTIVO TECNICO N° 4

HIDROGRAMA UNITARIO SINTETICO
DE SNYDER

INTRODUCCION

Como se sefiald precedentemente en el instructivo técnico Ne 3, el presente
.documento contempla el estudio de generacion de hidrogramas unitarios
sintéticos, en especial el de Snyder adaptado a Chile.

Cabe destacar que esta metodologia posee algunos elementos que pueden
ser cuestionados, sin embargo, presenta una validez no compartida por
otros métodos, en cuanto a los resultados que arroja por lo cual su uso es
importante en cuencas que no poseen informacién adecuada, sumado a lo
anterior, el hecho de que ha sido sometida a constantes revisiones que ava-
lan su utilizacion en Chile.

2.- DETERMINACION DEL HIDROGRAMA UNITARIO SINTETICO

DE SNYDER

2.1 Definicion de conceptos previos:
Previo a la determinacion misma se definiran ciertos conceptos Gtilesa
la interpretacién de cualquier hidrograma.

E
Ay .- ‘r’:/
amn A . B
[ s ll
C
A

D

FIGURA 1 : Hidrograma de Crecida
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l. Curva de Crecida: Corresponde a la parte del hidrograma com-
prendida entre los puntos A y B, entre los cuales se inicia la subi-
5 da, alcanzandose el caudal pico.

1. Caudal pico: Refleja el caudal maximo alcanzado por la tormen-
i ta, el cual se representa en el punto B.

Curva de Bajada: Define el descenso en el tiempo, del caudal que
presenta el hidrograma, y es el tramo comprendido entre los pun-
tos By C.

IV. Curva de Agotamiento: Esta determinada por la rama CD, en la
que teoricamente, los caudales proceden exclusivamente de ali-
mentacion subterranea.

M Tiempo de subida: Es el tiempo comprendido entre los puntos A
y B.

VI. Tiempo base: es aquel tiempo que incluye los puntos Ay C.

Q0000000000000 00.

VIl. Tiempo de retardo: Tiempo comprendido entre el centro de masa
de la precipitacion representada por el hietograma y el caudal
pico. Se define por la letra F.

VIIl. Hietograma: Se representa en la figura 1 por la letra E, y es un
diagrama representativo de las intensidades de precipitacion en
funcion del tiempo.

IX. Tiempo de concentracion: Término tedrico, que define el tiempo
necesario para que el escurrimiento superficial se movilice desde
el punto méas remoto de la cuenca, hasta el lugar de control. Por
la dificultad practica que implica su determinacion, se asimila al
tiempo de retardo.

2.2 Hidrograma Unitario Sintético de Snyder

Este hidrograma unitario, que define las caracteristicas de escorrentia
de una cuenca en virtud de elementos geomorfologicos y de ciertas
constantes, fue definido por Snyder (4) en 1938, el cual fue utilizado
indiscriminadamente en el pais, hasta el afio 1974, en que Rodriguez
(2) lo define y adapta a la zona central de Chile. Pasteriormente Beni-
tez (1) lo modifica aiin mas estableciendo los parametros para la zona
de Convento Viejo, VI Region.

Esta Gltima version serd la que se entregara, dado que es la mas acabada
y confiable, ademas de haber sido determinada en una zona semidrida
como la IV Regién. Basado en ello, las constantes de Snyder que se su-
giere utilizar en la |V Regién, son las definidas para Convento Viejo Rio
Chimbarongo, y que se sefialaran posteriormente.

"2.2.1 Determinacion del H.U.S. de Snyder

En este punto, se presenta a continuacion la forma de calcular los
diferentes parametros para el H.U.S.

o

I

—
=
=
w

—
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2.2.1.1 Tiempo de retardo, (tp).

Este se calcula a partir de la expresién propuesta por
Lynsley, Kohler y Paulhus (4), la cual es:

0.38
L-Lg (hrs) (1)
t,=Ct-
P vV
Donde;
t, = tiempo de retardo de la hoya
L = longitud del curso principal

Lg = distancia desde el desaglie de la hoya, hasta el

punto mas cercano sobre la corriente, al centroide
de la cuenca.

Ct = coeficiente de Snyder.

S = pendiente media de la cuenca (definidaen ins-
tructivo técnico N° 1 por la expresion de Mocior-
nita).

2.2.1.2 Tiempo Unitario

(2)

t

5,5
Donde;
tu = tiempo unitario
Si el valor de tu no es entero, se aproxima a un valor facil-
mente utilizable, por lo cual se transforma en tu’, quedan-
do la expresién como sigue:
tu"=tu+Au (hrs) (3)

Luego, y eneste caso, se modifica tamhién t, por un tpm.

tpm =15+ 0,25 (tu’ - tu) (hrs) (4)

Ahora bien, se recomienda no corregir si el valor modifi-
cado de tu’, queda dentro del siguiente intervalo.

tu — 10%< tu' <tu+10% (5)

Por lo cual, en este caso tampoco se modifica tp.

2.2.1.3 Tiempo base (Th)

El H.U.S. esde tipo triangular, como se puede apreciar en
la figura 2.
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FIGURA 2: Hidrograma Unitario Sintético

El volumen (V) de la crecida unitaria, estara dado por el
area bajo la curva, lo cual se expresa como la superficie
del tridngulo.

Luego;

1
V=—Tg-Q,- 3600 (m*) (6)
2

Donde;
TB = tiempo base en hrs.

Op = caudalen m?/s

De la expresion anterior se deriva que:

2-V 1
b B = i D .,
Op 3600
Por otra parte, se sabe que este volumsn s 17 4! =t
V=APy (8
Donde;

V = volumen de la crecida en m?
A

Pe = precipitacion efectiva unitaria, es e = 001

area de la cuerica en m*

w
w



Reemplazando (8) en (7), queda:

2-A-Py 1
TB: (g}

Q, 3600

con lo cual se obtiene,

A

ST TN

Donde;

A = Areaen Km?

Clp = caudal en m3/S

2.2.1.4 Caudal pico (Qp)
Por medio de la expresidbn propuesta por Snyder, se tiene:
275

qp:c e ——
p tp

(11)

Donde;

qp = caudal en 1/S/km?
Cp = constante de Snyder
tp = tpm si corresponde

Si la expresion (11) se pondera por el area de la cuenca y
se divide por mil, se obtiene el caudal pico en m?/S

op=A-qp-10'3 (m3/S) (12)

Por otra parte si se considera la ecuacion (10), y en ella se
reemplaza Q. por lo sefialado en (12), se tiene que el
tiempo base también puede ser calculado como;

1
T (hrs) (13)

B gp - 0,0018
2.2.1.5 Constantes Ct y.Cp;

Para la determinacion de estas constantes, se precisa de
contar con crecidas controladas de tal manera que de las
ecuaciones en que se incluyen, pueda ser despejado mate-
maticamente su valor. Sin embargo son muy escasas las
estaciones que cuentan con la informacion confiable, por
lo cual como se sefialé precedentemente se recomienda
usar los valores obtenidos por Benitez (1) en crecidas
controladas en el rio Chimbarongo. :
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Asi se determiné que:
Ct=0,76 Cp=0,73

2.2.2 Ejemplo practico

Suponga que para una determinada cuenca, se poseen los siguien-

tes datos;

L = 355km
Lg = 20.0km
A = 216km?
S = 0121

Con éstos se puede construir el H.U.S., por los siguientes parame-
tros.

a) Tiempo de retardo; (tp)

35.5.20,0 |38
Wy SRITO | r i = 13,76 (hr)
P V0,121
b) tiempo Unitario: (tu)
13,76
tu= =25 hr.
5,5

En este caso se aproxima al nivel superior, y se encuentra un
tu’ = 3 hr., més facil de trabajar.

Por lo anterior, tyse modifica a tpm
tpm = 13,76 + 0,25 - 0,5 =~ 14 hr.
¢) Caudal pico {Op)
275
qp=0,73 - —— = 14,34 1/S/km? .,
14
Qp =216-14,34-103 =3,1 m?/S
d) Tiempo base (Tg)
216
Tg =——= 39 hr.
1,8 3.1

Con los antecedentes de que se dispone, se puede construir el
H.U.S., por interpolacién, como se demuestra en la figura 3
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Q (m?3/s)
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Qp _________ I
| P
|
02 T e o i 2
|
P3 | I
Q3 A I |
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| | | .
T3 tpm + ‘2£ Ts TB t(hr)

FIGURA 3: H.U.S vya definido.

Si no ha existido transformacién de tu a tu’, la coordenada del
punto, P, es (t; +tu, Qp)

2

Los demds puntos de caudal para los distintes tiempos, se pueden
obtener por interpolacién, como se muestra en la figura 3 para P2

3.- CONSIDERACIONES

3.1 El H.U.S. es una herramienta que permite obtener estimaciones confia-
bles en la medida que sean, incorporadas todas las variables en la forma
mds precisa posible. Sin embargo, no es deterministico, y no pasa de ser
una estimacioéon,

3.2 Para elaborar el hidrograma de crecidas, es necesario contar con infor-
macion pluviométrica acorde con el tiempo unitario calculado. En caso
contrario, es necesaria la presencia de una estacién pluviografica en que
la intensidad de precipitacion pueda ser determinada; si an no se cuen-
ta con ésta, deberd ubicarse alguna cercana a la cuenca en estudio, y asi-
milar el patron de precipitacion de ella a la estacién pluviométrica, para
de esta manera distribuir el monto de precipitacién de esta Gltima,
conforme al tiempo unitario.

3.3 Sumado al anterior punto, surge el hecho de que es necesario contar
con la precipitacién efectiva, es decir, la precipitacion total caida, des-
contadas las pérdidas. Para ello, se pueden utilizar los valores entregados
por Gélvez y Pizarro (3), y que se presentan en la siguiente tabla, los
cuales son admisibles para la VI Region.
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Tiempo (hr) 0 3 6 9 12 15 18 21 24 27 30 33 36 39
' Pérdidas (mm) 0159 11,798 86 78 7,2 6,7 63 6,057 555,25,
(Cont.) Tiempo (hr) a2 45 48 51 54 57 60

Pérdidas (mm) 4,9 48 46 45 44 43 4,2

3.4 Para ejemplificar lo anterior, se recurrira al siguiente ejercicio:

TIEMPO (hr) Py PERDIDAS Py EFECTIVA

0 0 0 0

3 10 15,9 0

6 15 1,7 0

9 12 9,8 0
12 19 8,6 10
15 22 7.8 14,2
18 12 7.2 43
21 10 6,7 3,3
24 9 6.3 2,7
27 8 6,0 2,0

P

Asi se aprecia que las pérdidas se acumulan en el tiempo, y s6lo una vez
que el monto de precipitacion supera este déficit puede llegarse a pro-
ducir la escorrentia directa.

3.5 De todo lo expuesto anteriormente, se deduce que es importante contar
con informacién propia de la zona, no obstante que se piensa, es una es-
timacién confiable en términos referenciales.

Sin embargo, ello no perjudica el hecho de que los ingenieros que traba-
jen en el H.U.S. de Snyder, puedan en la medida de sus posibilidades,
calcular los pardmetros Ct, Cp y las pérdidas.

3.6 Si se cuenta con la precipitacion efectiva para una tormenta y con el
H.U.S., es posible construir el hidrograma de crecidas para una cuenca
determinada.

ROBERTO PIZARRO TAPIA
INGENIERO FORESTAL
JEFE REGIONAL PROGRAMA MANEJO
DE CUENCAS Y CONTROL DUNAS
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INSTRUCTIVO TECNICO N° 5

DETERMINACION DE VALORES PROBABILISTICOS
PARA VARIABLES HIDROLOGICAS

INTRODUCCION

El presente documento constituye una continuacién de los anteriores y en-
marcado en las lineas de accion del programa de Manejo de Cuencas Regio-
nal.

En este caso, se pretende entregar una metodologia que permita predecir
con cierta probabilidad los valores que puede tomar una variable hidrologi-
ca, en funcién de la informacién de que se disponga, plantedndose lo ante-
rior, en valores méximos probables, aplicando la ley de distribuciéon de
Gumbel, y asociado esto, a algunas pruebas de bondad de ajuste.

Se plantea la utilizacién de la ley de distribucion de Gumbel, dado que ella
ha demostrado poseer una adecuada capacidad de ajuste, a valores maximos
de: :‘audales, precipitacién en distintos periodos de tiempo, aportaciones
anuales, etc. Ademds, se entrega una prueba de bondad de ajuste de Kolmo-
gorov, un célculo del coeficiente de determinacién, y ello asociado a un
ejemplo préctico.

.- AJUSTE A LA FUNCION DE GUMBEL

2.1 Definiciéon de la funcion de Gumbel

Una variable aleatoria & sigue unadistribucién de probabilidad de

Gumbel, si:
—d (x—u)

F(X)=P [8%)(] - ,con—o <X <0
(1)

y donde x presenta el valor a asumir por la variable aleatoria, cond y u
pardmetros y e base de los logaritmos neperianos.

Despejando x de (1), queda;

In (—In F (X)) (2)
d

X=u-—

Para la determinacién de los parametros d y u, se utilizan las siguientes
expresiones que los definen:

u =x —0,450047 - S (3)

E‘ =0,779696 - S (4)
donde:

X = media aritmética de la serie de datos considerados.
S = desviacién tipica de la muestra de datos considerados.
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Los valores 0,450047 y 0,779696, son validos para un nimero de cin-
cuenta datos. Sin embargo, Heras (2), los sefiala como admisibles para
cualquier tamafio de poblacion, en virtud de la escasa relevancia que po-
seen.

Luego, es posible determinar la funcién de Gumbel, con la informacion
entregada precedentemente.

De la ecuacion (2), se desprende que es dable encontrar, para una pro-
babilidad determinada, un valor para la variable aleatoria. Asi, si se le
aplica una probabilidad, de al menos 0,9 y se obtiene un valor K, impli-

ca que en el noventa por ciento de los casos cabe esperar un valor de
x < K.

PR

2.2 Determinacion de la Probabilidad

Para conseguir definir la probabilidad implicita es preciso consignar dos

conceptos previos, que son el periodo de retorno y la probabilidad de
excedencia. .

R e L i

2.2.1 Periodo de Retorno: se define como el tiempo que transcurre
entre dos sucesos iguales. Sea ese tiempo, T.

2.2.2 Probabilidad de Excedencia: es la probabilidad asociada al perio-
do de retorno.
1
Asi: P excedencia =P (x) = .2

En otras palabras, la probabilidad de que la variable aleatoria tome un
valor igual o inferior a cierto nimero X, estd dado por la funcidn de dis-
tribucion de probabilidad F (X).

A et e O it

FIX)=[2f(x)dx=P (x<X) = 1—1

T

luego, la probabilidad de que x sea mayor que X esta dada por la fun-
cion complementaria.

— L e g 1

e

1.
P(x>X)=1—F(X)=—
T

3.- PRUEBAS DE BONDAD DE AJUSTE

Se entiende por bondad de ajuste, la asimilacion de datos observados de una
variable, a una funcién matematica previamente establecida y reconocida. A
través de ésta es posible interpolar y extrapolar informacion; en otras pala-
bras, predecir el comportamiento de la variable en estudio.

Para la estimacion de la bondad de ajuste, existen variadas pruebas, las cua-
les poseen distinto grado de efectividad.

En el présente documento se entrega el test de Kolmogorov y el coeficiente
de determinacion,

3.1 Test de Kolmogorov:

T . ) : !
Para la aplicacion del test sefialado, es necesario determinar la frecuen-
cia observada acumulada.

b
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Para la frecuencia observada en el caso especial de Gurnbel, se ordena la
informacion de menor a mayor y se aplica: i

n
Fn (x) = — donde F (x) = frecuencia observada acumulada.

N n = N°total de orden.
N = N°total de datos.

En el caso de la frecuencia tedrica acumulada, ésta se determina a través
de la funcion de Gumbel.
—d (x-—u)
—e
F(x)=e
Una vez determinadas ambas frecuencias, se obtiene el supremo de las

diferencias entre ambas, en la i-ésima posicion de orden, que se denomi-
na D.

D = Sup B, i) — F {xh

Luego, asumiendo un valor de significancia, se recurre a la tabla de valo-
res criticos de D en la prueba de bondad de ajuste de Kolmogorov-Smir-
nov, y considerando el tamafio de la muestra, se establece lo siguiente:

Si D < D tabla, se acepta que el ajuste es adecuado, con el nivel de con-
fiabilidad asumido.

3.2 Coeficiente de Determinacion:

Se encuentra definido por la siguiente expresion:

b (Fn (x)i — F (x)i )?

R =1 - =

; Z_ (Fn (x)i — Fn (x) )?

donde;

R? = Coeficiente de determinaciéon 0 < R* <1

Fn(x) = Media de las frecuencias observadas acumuladas.

El coeficiente de determinacion sefiala qué proporcion de la variacion
total de las frecuencias observadas, es explicada por las frecuencias ted-

ricas acumuladas.

4.- EJEMPLO PRACTICO

- 4.1 Ajuste a Gumbel:

Se desea conocer la ley de distribucion de las precipitaciones maximas
en 24 horas, de la estacion Monte Patria provincia de Limari. Paraelln,
se dispone de los siguientes datos.

ANO 70 71 72 75 77 78 79 -80 81 82 83 84

pp maxi- . : .
g‘:’he“ 180 355 47.5 65.0 21.0 30.0 3.5 56.0 40.0 425 78.0 82.0
rs.

CUADRO N° 1: Precipitaciones maximas en 24 horas.
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De lo expuesto, se deduce que se cuenta con una ir}formacic'm de doce afios,
y ademds que los montos denotan una extrema variabilidad.

En relacion al primer aspecto, es un denominador comiin en muchas esta-
ciones del pais, la carencia de series hidroldgicas consistentes, por lo cual es
dificil soslayarlo. En cuanto a la variabilidad, es preciso destacar que las zo-
nas aridas se caracterizan por presentar este elemento como caracteristica
de la distribucién y monto de las precipitaciones.

No obstante lo anterior, y como se tiende a estimar valores maximos, se
puede obviar este Gltimo aspecto considerando las dos o tres precipitaciones
maximas anuales. para con esta nueva serie de datos elegir un namero equi-
valente al nimero de afios considerado, o bien un nimero mayor.

Luego, el enfrentamiento de este problema es resorte del criterio que el in-
geniero utilice para tomar la decision, y la cual sOlo podra ser calificada a la
luz de los antecedentes que cada situacion denote. Asi, para el caso en cues-
tién! se trabajara con la informacion de precipitacién maxima anual en 24
horas, toda vez que se trata de un ejercicio metodolégico.

PRECIP. MAXIMA F. RELATIVA ACUMULADA F. TEORICA ACUMUL.
EN 24 HRS (1) Fn(x) = n/N (2) Fix) (3)
1. 2.5 0.033 0.080
2. 18.0 0.167 0.114
3. 21.0 0.250 0.158
4, 30.0 0.333 0.320
5. 354 0.417 0.427
6. 40.0 0.500 0.513
7. 425 0.533 0.557
8. 475 0.667 0.639
9. 56.0 0.750 0.753
10. 65.0 0.833 0.839
11. 78.0 0.917 0.916
12. 82.0 1.000 0.932

CUADRO N° 2: Datos para Gumbel y Bondad de Ajuste.

Con los datos de la columna 1, se determina que:

x = 43,25 S =23,97

Luego los pardmetros u y d quedan:

u=x — 0,450047 - S = 43,25—-0,450047 - 23,97 = 32,46
1

2 - = 0,0535
0,779696 - 23,97

Por consiguiente, la funcién de Gumbel se define como:

_e —0,0535 (x—32,46)
- F(X)=e (1

)000000000000000000000000000000000000000000000
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Por otra parte, aplicando la expresion n/N, se obtiene la frecuencia observa-
da acumulada, la cual se expresa en la columna (2) del cuadro N° 2. Asimis-
mo, reemplazando en la ecuacion (1) los valores de x, se obtienen las fre-
cuencias tedricas acumuladas las cuales constituyen la columna (3) del cua-

dro N° 2.
4.2 Aplicaciéon de Kolmogorov.

Con la informacién del cuadro N°2, se buscael Supan (x)i—F (x)i]-*— B,
En este caso, corresponde a D = 0,092 en el tercer valor del cuadro men-

cionado.

Con un 95% de confiabilidad y n = 12, se obtiene un valor de tabla
Dt = 0.376.

Luego D < Dt, por consiguiente se acepta con 95% de seguridad que el
ajuste es bueno.

4.3 Aplicacion del Coeficiente de Determinacién:

Utilizando la ecuacién descrita en 3.2., Y las columnas 2 y 3 del cuadro
Ne° 2, queda:

0,01789
= 0,982

R2=1-—
0,99327

Luego se considera que el modelo elegido, explica en un 98,2% las varia-
ciones de las frecuencias observadas, lo cual es muy bueno.

4.4 Utilidad Préctica del Ajuste a Gumbel:

Una vez que se ha validado el ajuste a la funcién de Gumbel, resta defi-
nir la utilidad que esto puede determinar.

En este marco, si de la ecuacion,

—0,0535 (x—32,46
Fix)=e® ( )
se despeja x, queda:

In [— In F(xil

X =32.46 —
0,0537
Por consiguiente, para determinar los montos de precipitacion en 24

horas, asociados a un periodo de retorno y a una probabilidad, se aplica

la ecuacion anterior, y se obtienen los Xi.
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Periodo de retorno Xi (pp. maxima en

1
T (afios) L —_T-_ F (X) 24 horas)
10 0,900 74,52
20 0,950 87,98
30 0,967 95,91
40 0,975 101,17
50 0,980 105,39
100 0,990 118,44

CUADRO Ne° 3: Precipitaciones mdximas en 24 horas asociadas a un
periodo de retorno.

Luego, se puede deducir del cuadro anterior, que existe un uno por
ciento de probabilidad, de que sean superados los 118.44 mm. en 24
horas de precipitacién, y lo cual corresponde a un evento centenario; en
otras palabras, existe un 99% de probabilidades de que el afio 1985, la
precipitacion en 24 horas sea menor O igual a 118.44 mm. Similar anali-
sis, puede realizarse para todos los periodos de retorno involucrados.

No obstante lo anterior, se recomienda que los periodos de retorno con-
siderados, no incluyan un nimero mayor de informacién que el doble o
el triple como méximo, de la longitud de la serie de datos en estudio.
En este caso, como la informacién base corresponde a 12 afos, se reco-
mienda no exceder de 24 afios o un maximo de 36 afios, dado que la
serie estadistica no presenta una longitud adecuada. Por ello, se reco-
mienda el valor de T = 30, como intermedio de lo sefialado precedente-
mente; el considerar mayor namero de afios no posee sentido desde el
punto de vista estad istico.

Conforme se recopile una mayor informacion, las predicciones a realizar
poseeran mayor consistencia, Y por ende, una mayor probabilidad de
acierto. Por ello, afio a afio deben ser revisadas y completadas.

Por otra parte, se plantea que este tipo de estudios posee validez en un
gran camulo de variables hidrolégicas, y ademds, puede ser aplicado en
calculo de caudales maximos por ejemplo, tema que sera tratado en un
proximo instructivo.

Finalmente, es importante sefialar que sobre la metodologia empleada
puede surgir algiin cuestionamiento, hecho totalmente valido, si se con-
sidera que no existen vias de solucion de problemas totalmente detini-
das, por ello, lo expresado anteriormente mas que una metodologia,
constituye una proposicion.

ROBERTO PIZARRO T.
INGENIERO FORESTAL
JEFE REGIONAL PROGRAMA MANEJO
DE CUENCAS Y CONTROL DUNAS
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Tabla de valores criticos de D
en la prueba de bondad de ajuste

de Kolmcgorov-Smirnc:ov2

Y

T;:"r:m Nivel de significancia para D = méximo [F(!)“‘S.(!&l

| A8 .10 .08° .01
1 .900 925 .950 .975 .995

2 . 684 .726 L7176 .842 .929

3 .565 .597 .642 .708 .828

4 .494 -, 525 .564 .624 L7133

5 .446 474 .510 .565 669

6 .410 .436 .470 .521 .618

7 .381 .405 .438 .486 577

8 .358 .381 411 457 .543

9 339 .360 .388 .432 .514
-10 .322 .342 .368 .410 - .490
1 307 326 352 .301- 468
12 .295 .313 .338 .375. .450
13 .284 .302 .325 .361 .433
14 .274 .292 314 .349 .418
15 .266 .283 .304 .338 L 404
16 .258 .274 .295 .328 .392
17 1250 266 1286 318 381
18 .244 .259 .278 .309 371
19 .237 .252 .272 .301 .363
20 .231 .246 .264 .294 .356
25 21 .22 .24 2T .32
30 .19 =20 .22 .24 .29
35 .18 .19 .21 .23 .27
Mis de 35 1.07 1.14 1.22 1.36 1.63
Vn Vn Vn Vn Vv

1 Adaptado de F. J. Massey, Jr.,

“The Kolmogorov-Smirnov test for godness
1951, pp. 68-78. Con permiso del autor y

of fit", Jour., Amer. Stat Assn., Vol. 46,

los editores.

2 Los valores D proporci
valores seleccionados de n. Cu

onados en la tabla son valores criticos asociados con
alquier valor D el cual es mayor o igual que el valor

tabulado es significante en el nivel de significancia indicado.

NOTA: Esta tabla fue extraida del libro Estadistica Aplicada (4).
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INSTRUCTIVO TECNICO N° 6
DETERMINACION DE CAUDALES MAXIMOS

INTRODUCCION

El desarrollo de proyectos en el campo del manejo de cuencas hidrograficas,
conlleva maltiples actividades de tipo técnico, las cuales en muchas ocasio-
nes precisan de informacion no registrada en las unidades hid rograficas. Asi,
un aspecto importante de lo anterior, lo constituye el conocer el caudal que
puede pasar por un determinado punto de control, en términos de permitir
el disefio de obras tales como pequefios tranques, diques de correccién to-

rrencial, plazoletas de depdsito, etc.

En este contexto, se entregan a continuacion algunas metodologias que
ayudan a estimar el gasto, en cuencas sin datos.

DESARROLLO

Para la determinacién de caudales méximos, existen variadas formulas y
procedimientos, algunos de los cuales obedecen a concepciones empiricas y
otros a esquemas analiticos. Por ello, la aplicacién que pueda realizarse de
los mismos, debe ser meticulosamente analizada, dada la amplia variedad
que pueden presentar los resultados, y con ello implicar modificaciones sus-

tanciales a lo que se quiere desarrollar.
nuacién algunas férmulas de rapida uti-

e la ecuaciéon racional con dos acep-
an en un contexto empirico y la se-

Por lo expuesto, se presentan a conti
lizacién y dudoso resultado, ademas d
ciones de uso. Las primeras se enmarc
gunda a uno de tipo analitico.

2.1 Férmulas empiricas en funcion del 4rea de la cuenca.

La notacién empleada para las ecuaciones que se presentan, es la si-
guiente:

Q = caudal maximo en m?/s
A = superficie de la cuenca en Km?

2.1.1 Quijano
Q=17 A2/3
2.1.2 Creager —0,05
Q=18,16 A
2.1.3 Myer
Q=57,75 A1 2
2.1.4 Zapata
Q=21 AO'G
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2.1.5 Valentini
1/2
Q=27A
2.1.6 Hoffman
3A
N 0,29
(1+A)
2.1.7 Gauguillet
25 A
T B+JA

2.1.8 Gete

Q=(4+161gT) VA
donde T = tiempo de retorno.

De lo expuesto, surge a primera vista en virtud de una somera observa-
cidn visual, que los valores que puede arrojar cada una de las ecuaciones
aqui sefaladas, presentaran discrepancias significativas entre ellas, de-
pendiendo del rango de superficies de cuenca en que se trabaje.

Lo anterior obedece a que los autores resefiados han definido sus fér-
mulas bajo ciertas condiciones especificas en tiempo y espacio, por lo
cual su aplicacién indiscriminada, o por lo menos no analizada con un
minimo de rigor, puede conducir a estimaciones con errores gruesos.
Asimismo, el solventar uria estimacién de este tipo, solamente con la va-
riable superficie, denota que ella sélo puede ser entendida como una
aproximacion o valor referencial, lo cual es discutible atn. Ademas, no
basta con incluir alguna otra variable como el tiempo de retorno en
términos de obtener alguna expresién generalizada.

A la luz de lo sefialado se desprende que el uso de alguna de estas for-
mulas debe ser calibrado a la cuenca en que se desea trabajar, confron-
tando los valores que entrega con los que ofrece alguna otra metodolo-
gia de mayor consistencia, y como es el caso de la ecuacién racional, o
la metodologia del hidrograma unitario.

2.2 Ecuacion racional. 1/
Se define en funcién de la siguiente expresion generalizada.
Q= e-l-A
donde;

e = coeficiente de escorrentia.

| = intensidad de precipitacion méas desfavorable en mm/hr.
A = superficie de la cuenca.

Q = caudal.

1/ Se recomienda el uso de la ecuacidn racional
existen discrepancias entre los d
valar,

€n cuencas no mayores a 100 Km?, aunque
'stintos autores consultados, pero nunca superando este
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Si la superficie estd en kildometros cuadrados, para que el caudal quede
expresado en m3/s, la expresién anterior se transforma en:

el A .‘-:'; B et DR
Q= i d £ e
3,6 o £ s

Ahora bien: se entregaran dos esquemas de calculo, los cuales presentan
diferencias en funcién del anélisis que se efectia para el célculo de lain-
tensidad de precipitacién, y lo cual obedece a que es dificil contar con
valores de tipo puntual. En otras palabras, la informacién con que se
cuenta, generalmente es de precipitacion maxima en 24 horas, y de ese
dato, debe inferirse la intensidad en mm/hr. Por ello, la variacion con-
ceptual esta referida precisamente a este acapite, y el célculo del coefi-
ciente de escorrentfa es similar para ambos casos.

2.2.1 Célculo del coeficiente de escorrentia

Existen variadas formas que permiten enfrentar este calculo, pero
una de las mas aceptadas es la que usa el manual de carreteras, del
Ministerio de Obras Pablicas y Urbanismo de Espafia, e idéntico
manual del Ministerio de Obras Piblicas de Chile.

En este, se presenta una tabla de doble entrada que relaciona al-
gunas caracteristicas de la cuenca, como relieve, permeabilidad
del suelo, vegetacion y capacidad de almacenaje del agua, para
con ellos estimar un valor que se obtiene de la sumatoria de di-
chas caracteristicas. Con el valor mencionado y que sé denomina
K, se estima el coeficiente de escorrent fa, el cual es adimensional.

A final de este documento, se presenta la tabla aludida.
2.2.2 Caleulo de la intensidad de precipitacion

Como se explicd precedentemente, es dificil contar con la inten-
sidad de precipitacion en términos horarios, por la carencia de in-
formacion completa. AGn més, en muchas ocasiones no se cuenta
con informacién pluviométrica, debiendo recurrirse a estaciones
lejanas de los lugares en estudio y que ofrecen escasa relevancia.

Por lo anterior, es necesario encontrar algin medio de transfor-
mar las precipitaciones maximas en 24 horas, a una precipitacion
méxima en una hora; luego, se infiere que se requiere contar pri-
meramente con la precipitacién mas desfavorable en 24 horas, pa-
ra un periodo de retorno dado, en funcion de lo que se desea ob-
tener y de la longitud de la serie utilizada. Para ello, lo mas reco-
mendable es utilizar el ajuste a Gumbel, ya explicitado en el ins-
tructivo N° 5.

Luego, se asumird que el dato de precipitacién mas desfavorable
en 24 horas, es una informacion con la que ya se cuenta sea a tra-
vés del ajuste a Gumbel, o bien por medio de algiin otro método
que se considere vélido.

2.2.2.1 Determinaciéon de la intensidad horaria por el método
Heras (3).

El autor referido, sefiala que en caso de no contar con da-
tos suficientes para la intensidad horaria, se puede ad mitir
como orden de magnitud general, que dicha intensidad es-
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t4 comprendida entre 1/3 y 1/6 de la precipitacion maxi-
ma en 24 horas.

Asimismo, v también como orden de magnitud, en valor
medio maximo, puede utilizarse en cuencas menores a
500 Km?2, la tabla siguiente de porcentajes de precipita-

cion para diversos intervalos de tiempo.

HORAS

24

18 12 6 3 2 1 0.5

%

100

90 80 60 45 40 35 25

Luego, si se cuenta con la precipitacion mas desfavorable

en 24 horas, para un periodo de retorno de T afios, basta-

ra ponderar el valor aludido, por un factor de proporcio-
nalidad en base a los criterios aludidos, y se estara en con-
diciones de aplicar la ecuacion racional.

el A
Q(m3/s) = ——
3,6

con |, en mm/hr,
A, en Km?2.

2.2.2.2 Determinacién de la intensidad por el método de

Grunsky.

El método de Grunsky (4), considera la intensidad expre-
sada, en litros/segundo/hectarea. Luego, si se cuenta con
la precipitacién maxima en 24 horas para un periodo de
retorno T, ésta debe ser transformada a las unidades men-
cionadas anteriormente, considerando que un mm de pre-
cipitacién, equivale a un litro por metro cuadrado de su-

perficie.

Luego, se alcanza la expresion siguiente:
lc =0,115741 - |

donde: Ic = intensidad media mas desfaveorable en 1/s/ha.
I = intensidad maxima en 24 horas.

Nota: Se habla de intensidad media, dado que es una ex-
presion en segundos, y se deriva de otra definida
para 24 horas.

Hecha esta transformacion, el valor lc debe ser corregido
mediante un factor de cerreccién que se asocia al tiempo
de concentracion de la cuenca. Es decir, el método en
cuestién llega a estimar una intensidad media mas desfa-
vorable de la lluvia en 1/s/ha, para el tiempo de concentra-
cién de la cuenca.

Asi 24 -
L = = -Lc
kltp) .
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3.

donde:

Ic(tp) = intensidad media, mas desfavorable o
méxima, durante el tiempo de concen-
tracion de la cuenca, en |/s/ha.

t, = tiempo de concentracién de la cuenca.
Por otra parte, el tiempo de concentracion se define co-
mo el tiempo que demora el escurrimiento superficial en
recorrer desde el punto mds remoto de la cuenca, hasta el
lugar de control. (Ver instructivo técnico N° 4).

La vaguedad de su definicidon, ha hecho que la literatura
respectiva presente un gran cimulo de formulas que per-
miten realizar su cdlculo. Asi el instructivo técnico N° 4
presenta la expresion propuesta por Linsley, Kohler y
Paulus, y la cual se considera como la mas adecuada para
el caso chileno.

L-ik% 0.38

Vs

donde; '

C; = coeficiente de snyder = 0,76; para el rio
Chimbarongo en la VI Region.

L = longitud en Km del curso principal.

Lg = longitud desde el desaglie de la hoya o pun-
to de control, hasta el punto mas cercano
sobre la corriente al centroide de la cuen-
ca.

S = pendiente media de la cuenca definida por
Mociornita (ver instructivo técnico N° 1),

Por consiguiente, el caudal mdximo para un periodo de
retorno T, quedara definido como:

e-| C(tp) - A
~ T 1.000
donde;
Q = caudal méximo en m3/s
e = coeficiente de escorrentia

I(tp) = intensidad media médxima para el tiempo de con-
centracion en |/s/ha.
A = superficie de la cuenca en ha.

EJEMPLO PRACTICO:

Si se aplica la ecuacion racional, Q = e.l.A, a la cuenca de Monte Patria,
provincia de Limari, en base a los siguientes datos, se tiene:

A =93,11 Km?
L=18 Km
Lg=9 Km

$=0,35
| = (mm en 24 horas para T=30) = 95,91 mm.
e = 0,65 (de la tabla anexa)

nl
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3.1 Método de Heras

Al considerar como intensidad horaria, 1/6 de la precipitacion maxima
en 24 horas, queda:

0,65 (95,91/6) - 93,11

Q = 268,7 m?/s, para un periodo de retorno

3,6
de 30 anos.

3.2 Método de Grunsky: Al obtener Ic, queda
Ilc =0,115741-.95,91 = 11.1 I/s/ha.
Para la determinacion del tiempo de concentracion, se recomienda el va-

lor de Ct = 1,067, validado en Angostura, V Regidn, por tratarse de la
estacion mas cercana con esa informacién, a la IV Region.

Asi,
189 %is8
tp = 1067 ——0—— = 9 horas
v 0,35
Luego: f_2_4_’
Q= 065 11,1 9 9311 _ 109,70 m?* /s, para un periodo
1 000

de retorno de 30 afios.

4. CONSIDERACIONES:

4.1 Al analizar los resultados de la ecuacion racional por ambos métodos, se
refleja una notoria diferencia. En general, puede sefialarse que el méto-
do Heras tiende a sobreestimar significativamente, en tanto el método
Grunsky es mas fiable en las condiciones presentadas.

4.2 |l.o expuesto, se fundamenta en que asocia a la intensidad el tiempo de
concentracion de la cuenca y el cual, al estar definido por elementos
morfométricos, es caracteristico y propio de cada unidad hidrografica.
Ademds, por medio de la aplicacion de hidrogramas unitarios en la mis-
ma cuenca, se ha determinado que crecidas con periodo de retorno cer-
cano a los 30 afos, presentan un valor similar al arrojado por el método
Grunsky (120m?/s).

4.3 Andlogamente, se ha determinado que el método Heras sohreestima por
tratarse de valores porcentuales de tipo empirico, lo cual no lo hace re-
comendable, maxime, si la aplicacion hecha, consulté el mayor valor de
ponderacion posible. Sin embargo, ello no puede descalificar la metodo-
logia.




0000000000000 0000000000000000000000000000000000:

4.4 Finalmente, cabe sefialar que es importantisimo realizar estudios hidro-
I6gicos que permitan enfrentar este tipo de problemas con solvencia, a la
vez que se precisa contar con redes hidrologicas completas, toda vez que
cobra mayor relevancia la utilizacion 6ptima de los recursos hidricos en
las zonas aridas y semiéridas del pais. Mientras tanto, paralelamente con
destacar la importancia de lo expuesto, los ingenieros y técnicos deben
abordar esta problemdtica con el mayor andlisis posible, y dentro de li-
neas coherentes, pragmaticas y realistas.

ROBERTO PIZARRO T.
INGENIERO FORESTAL
JEFE REGIONAL PROGRAMA MANEJO
DE CUENCAS Y CONTROL DUNAS
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