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Presentacion

El interés hacia los problemas asociados al drenaje urbano en nuestras ciudades ha crecido
sin género de duda en los ultimos anos. Y sin embargo, para la gran mayoria de personas
que residen en cualquiera de nuestras poblaciones, constituyen todavia algo alejado de nuestras
preocupaciones, algo que estd ahi pero sobre lo que no existe una urgencia ni un debate diario.
Las redes de alcantarillado son uno de los entramados més complejos a la vez que desconocidos,
entre todas las infraestructuras del tejido urbano. Existen otros servicios publicos tales como el
abastecimiento de agua potable, las redes viarias, el alumbrado, etc. que al estar en contacto
mas directo con el ciudadano y constituir un patrimonio visible, resultan mucho mejor conocidos
a la vez que las inversiones que a ellos se dedican son mas facilmente justificables ante la opinién
publica. El drenaje de la ciudad y los medios a través de los cuales se realiza la evacuacién de sus
aguas pluviales son por el contrario un patrimonio oculto, literalmente enterrado, en definitiva
otra ciudad invisible debajo de la ciudad visible, que sélo nos muestra de vez en cuando sus
“enfermedades” cuando un aguacero supera su capacidad de desagiie.

La historia de algunas grandes ciudades se podria reescribir a través de las de sus sistemas
de drenaje. Roma, Paris o Barcelona mismo han sido ejemplos de urbanismo y ordenacion del
tejido urbano en algunas épocas de la historia. Y también todas ellas han realizado en paralelo
grandes soluciones de drenaje en sus épocas de gran desarrollo. Desde la Cloaca Maxima del
Foro romano, pasando por la red de grandes colectores del Paris del Baron Haussmann, hasta
el proyecto de drenaje de Barcelona de Pedro Garcia Faria al final del siglo XIX o la operacion
de mejora del drenaje de la zona de la Villa Olimpica con motivo de la Olimpiada de 1992, son
ejemplos del interés que en sus épocas de esplendor han demostrado las grandes ciudades ante
un tema de importancia capital.

Pero en general hemos de reconocer que en muchos méas casos los disenos de las redes de
alcantarillado han sido producto de la improvisacién, con una falta de visién global del problema
a escala de ciudad. En ocasiones la falta de datos fiables de lluvia, indispensables para una
buena estimacién previa de caudales de escorrentia y otras veces porque se emplean todavia
procedimientos de cédlculo y verificacién iguales a los empleados hace cincuenta o cien anos, dan
como resultado el que nos encontramos con unas redes actuales con capacidades de desagiie
muy deficientes en algunos casos. Peor ain, se ha empezado a establecer entre ciertas capas de
técnicos que el problema del drenaje se traduce simplemente en poner “tubos” y la solucién del
mismo es determinar qué tubo hay que poner.

Ciertas situaciones han podido agudizar el estado de abandono de muchas de nuestras redes.
Podemos indicar por un lado la realizacién de proyectos de ampliacién de la red que no han
tenido en cuenta el comportamiento global de la misma, el concepto de red como elemento de
interconexion, transmisién de agua entre conductos pero a la vez transmision de influencias o
problemas entre ellos, y por otro y quizés el mas grave el aumento de los caudales de escorrentia
debido a una mayor impermeabilizacién del suelo consecuencia del crecimiento urbano de los
dltimos anos. Numerosos municipios han aumentado en un porcentaje muy alto su superficie
urbana, con nuevos poligonos residenciales de edificios o viviendas adosadas que generan tasas
cercanas al 100 % de impermeabilidad.

Las soluciones a estos problemas no son en general ni faciles ni baratas. Los costes de reposi-
cién de estas infraestructuras son de los mas altos (si no el que mas) de los servicios urbanos pues



de salida tenemos que anadir el coste de reposicién del pavimento y los desvios de un sinfin de
servicios urbanos. Pero nuevamente nos enfrentamos a una particularidad: es un servicio oculto,
cuya reparacion precisa “enterrar” presupuestos de millones de euros.

En este libro se pretende dar un repaso en primer lugar a los procesos hidrolégicos que se
desarrollan en zona urbana, siguiendo el ciclo hidrolégico en la ciudad, presentando algunas
de las aproximaciones més novedosas en los campos hidroldogico e hidraulico a la vez que se
plantean criterios de diseno y metodologias de solucién que sean aprovechables por los técnicos
responsables de su diseno y mantenimiento. A lo largo de més de una docena de cursos de
postgrado, cursos de doctorado o asignaturas de especializaciéon, se ha intentado transmitir
desde hace casi 20 afios una mayor sensibilidad por el tema de la hidrologia urbana. Deseamos
agradecer a los participantes, estudiantes, conferenciantes, y a todos los que han contribuido a
esta linea de trabajo en Hidrologia Urbana su colaboracion, su interés y las ganas por avanzar
en una linea necesaria para dignificar un servicio urbano.

Manuel Gémez Valentin
Barcelona, Noviembre 2007
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1. Introduccién histdrica

A lo largo del siglo XIX la construccién de redes de alcantarillado en grandes ciudades su-
frié un fuerte impulso en muchos paises. En gran medida ello se debié a que fue establecida sin
ninguna duda la relacién entre enfermedades endémicas y la ausencia de un correcto drenaje de
las aguas residuales urbanas. Estas redes de alcantarillado, que también drenaban las aguas plu-
viales, fueron proyectadas y construidas hasta mitad del siglo XX sin disponer de unos criterios
técnicos (hidrdulicos e hidroldgicos) rigurosos.

El rédpido crecimiento urbano que se inicié en la segunda mitad del siglo XX generd graves
déficits de infraestructuras urbanas para el drenaje de las aguas de lluvia, lo que acarre6 im-
portantes problemas de inundacién en numerosas poblaciones. Todo ello impulsé la aplicacion
de los conceptos clasicos de la Hidraulica e Hidrologia al medio urbano: estudio de la lluvia, de
la transformacién lluvia-escorrentia y del comportamiento hidraulico del alcantarillado. De este
modo hizo su aparicion una nueva disciplina: la Hidrologia Urbana.

A partir de los anos ochenta, una vez ya se ha realizado un notable avance en el cono-
cimiento de los fendmenos ligados a la cantidad (caudales), se ha impulsado el estudio de los
fenémenos ligados a la calidad (carga contaminante) del drenaje urbano. El interés de este nuevo
enfoque ambientalista del estudio del drenaje urbano es motivado por los graves problemas de
contaminacién que pueden crear las aguas de escorrentia urbana que son vertidas por la red de
alcantarillado a un determinado medio receptor (normalmente rio o mar) en tiempo de lluvia.

Observamos, pues, que en el estudio y realizacién de infraestructuras de drenaje urbano ha
existido una evolucién en los objetivos a conseguir. Estos objetivos podrian calificarse, en orden
cronoldgico, como: higiénicos (siglo XIX), hidraulicos y ambientales.
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2. Influencia de la urbanizacion en el proceso de escorrentia

Es conocida la tendencia al desplazamiento de la poblacién desde zonas rurales hacia zonas
urbanas. En la actualidad casi el 50 % de la poblacién mundial vive en zonas urbanas, habiéndose
incrementado en méas de un 80 % en los tltimos 20 anos. En Espana entre 1920 y 1981 el total
de poblacién en capitales de provincia se multiplic por 4.5 y tenemos méas del 75 % de nuestros
habitantes residiendo en zonas urbanas.

La urbanizacién de una cuenca modifica su respuesta hidrolégica frente a una determinada
lluvia. La urbanizacién conlleva la alteracién de las redes de drenaje natural (construccién de
colectores y encauzamientos que aumentan la velocidad del agua hacia aguas abajo de la cuenca)
y un incremento de las zonas impermeables en superficie, todo ello con el criterio de drenar lo
més eficiente y rapido posible el area urbanizada. Como hemos dicho, esta dinamica afecta a la
hidrologia de la cuenca y muy especialmente a las zonas situadas aguas abajo. La urbanizacién
aguas arriba modifica el hidrograma que reciben estas zonas de forma que se incrementan el
volumen de escorrentia y el caudal maximo. Asimismo es menor el tiempo que transcurre entre
el inicio de la escorrentia provocada por la lluvia y el maximo caudal: disminuye el tiempo de
concentracién. Todo ello conlleva que la zona aguas abajo esté afectada con mayor frecuencia por
caudales que pueden crear problemas por inundacién, tanto més importantes cuanto menores
sean las pendientes. En la figura 1 puede verse la evolucion a lo largo del periodo 1954-1973 del
méximo caudal anual en una pequefia cuenca (4.7 km?) del sureste de Inglaterra en funcién de
la impermeabilizacién provocada por la urbanizacién, Hall (1984).
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Figura 1: Caudal médximo anual y porcentaje de superficie impermeabilizada

El Ministerio de Construccion del Japén inicié en 1969 un estudio experimental sobre la
influencia de la urbanizacién en el comportamiento hidrolégico de 13 cuencas urbanas de dife-
rentes tamanos (de 0.32 a 23.96 km?). Los resultados obtenidos se utilizaron en la planificacién
de las actuaciones frente a las inundaciones, Yoshino y Yoshitani (1990). Refiriéndonos a una de
las trece cuencas (la de Minamiosawa, de 0.97 km?) cuya urbanizacién pasé a afectar del 0 al
61.5% de su superficie, las principales conclusiones son:

» El coeficiente de escorrentia pasé de tener un valor comprendido entre 0.03 y 0.46 (31
episodios lluviosos estudiados) a otro comprendido entre 0.11 y 0.64 (20 episodios lluviosos
estudiados). Cabe indicar que el coeficiente de escorrentia tiende a ser mayor cuanto mayor
es la intensidad
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= El tiempo de concentraciéon paséd de estar comprendido entre 60 y 100 minutos antes de la
urbanizacion, a 35-50 minutos después de la urbanizacién

Delleur (1982) presenta la experiencia de Brater y Sherill segun la cual, para cuencas de Mi-
chigan, el porcentaje de drea impermeabilizada por la urbanizacién de un territorio (I) esta re-
lacionado con la densidad de poblacién en habitantes por milla cuadrada (h) segin la expresion:
I = 1.38 h. También Delleur (1982) muestra los resultados obtenidos por Anderson en el estudio
de la reduccién del tiempo de respuesta (tiempo comprendido entre los centros de gravedad del
hietograma y del hidrograma) en funcién del grado de urbanizacién. Estos resultados, obtenidos
para cuencas cercanas a Washington D.C., se presentan en la figura 2.
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Figura 2: Incidencia de la urbanizacion en el tiempo de respuesta I.. El pardmetro P es un indice, repre-
sentando la longitud de la cuenca versus la pendiente de ésta. La pendiente S estd expresada
en pies/milla y la longitud L en millas

La disminucion del tiempo de respuesta es debido, como ya se ha comentado anteriormente,
a la mayor velocidad del agua en una cuenca urbana que en una cuenca natural. Evidentemente
en este aumento de velocidad juega un papel importante la red de colectores.

Leopold, en Delleur (1982), al estudiar una cuenca de una milla cuadrada cercana a Was-
hington DC, dedujo las curvas de la figura 3 donde se muestra la influencia del drea urbanizada
v de la red de alcantarillado en los caudales de periodos de retorno un ano.

La problemaética anteriormente expuesta es mucho mas acusada en las regiones mediterraneas
donde suele darse un rapido y desordenado crecimiento urbano (sobre todo en el litoral) a
la vez que existen una condiciones hidrolégicas adversas, Arandes (1992). Estas condiciones
hidrolégicas son: lluvias localmente muy intensas y cuencas pequenias con fuerte pendiente. Un
detallado anédlisis de estas precipitaciones puede verse en Martin (1992). En Barcelona la lluvia
de periodo de retorno 10 anos es de 33 mm para una duracién de 15 minutos y 44 mm para
una duracién de media hora. Estas fuertes intensidades dan lugar a importantes caudales punta
debido a las elevadas pendientes que presentan las cuencas y la baja permeabilidad de las &reas
urbanas. Son cuencas de gran produccién de caudal por unidad de superficie. Si comparamos los
caudales especificos, cociente entre caudal punta producido a partir de las precipitaciones entre
la superficie de la cuenca, vemos que para lluvias de 10 anos de periodo de retorno tenemos
valores de 12 a 17 m?/s/Km? que son similares a los producidos en cuencas naturales para
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Figura 3: Influencia del drea urbanizada (a %) y del drea que abarca la red de alcantarillado (b %) en la
variacién de los caudales de periodo de retorno un afio: (caudal después de urbanizar) / (caudal
antes de urbanizar)

lluvias de periodo de retorno 500 anos. Cabe recordar que tanto las fuertes pendientes como
las intensidades de lluvia elevadas aumentan el coeficiente de escorrentia, lo que se pone en
evidencia en la figura 4.
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Figura 4: Influencia de la intensidad de lluvia y la pendiente en el coeficiente de escorrentia

Este grafico, presentado por el Ministére de I’Environement (1994), muestra la dependencia
del coeficiente de escorrentia respecto de la permeabilidad del terreno, la intensidad de lluvias
y la pendiente. Fue obtenido con datos experimentales procedentes de pequefias cuencas inter-
ceptadas por autopistas. Obsérvese la importante influencia de la pendiente para intensidades
superiores a los 70 mm /h.

3. Caudales de proyecto

Dado que los datos de lluvia suelen ser mas abundantes que los de caudales, normalmente el
caudal de proyecto en un colector de pluviales de una determinada cuenca serd fijado teniendo
en cuenta, entre otros factores, sus caracteristicas pluviométricas. Es obvio que los episodios
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lluviosos en una cuenca dada no son siempre idénticos: existe una distribucién espacial y tem-
poral de la lluvia que varia de un episodio a otro. Normalmente las cuencas urbanas son de
pequena dimensién y por ello suele considerarse que la lluvia afecta a su totalidad (se asume
una distribucién espacial uniforme de la precipitacion).

El cardcter aleatorio de la lluvia en el tiempo se tiene en cuenta a través del periodo de
retorno: una lluvia es de periodo de retorno T anos si la probabilidad de ser igualada o supe-
rada a lo largo de un determinado afio es 1/T. En zonas urbanas muy impermeables es mucho
més cierta la hipétesis de que lluvias de periodo de retorno T generaran caudales del mismo
periodo de retorno, y si utilizamos dichos caudales en el diseno de nuestra obra hidraulica, ésta
tendra también periodo de retorno T. Por tanto el nivel de seguridad en la capacidad del co-
lector estd dado por el periodo de retorno considerado en la lluvia que actia. Este parametro
serd fijado atendiendo a un andlisis coste-beneficio (coste de las inversiones en estructuras de
drenaje urbano y beneficios debidos a la reduccién de pérdidas por inundacién). Sin embargo
en ocasiones se recurre a periodos de retorno de referencia fijados por la administracién. A mo-
do de ejemplo cabe indicar que en el Plan Especial de Alcantarillado de Barcelona de 2000 y
sucesivas revisiones, se consideré un periodo de retorno de 10 anos. Segin Yen (1990) existe en
los paises desarrollados una tendencia a considerar periodos de retorno mayores debido a que el
aumento de los costes de los bienes urbanos es superior al de los costes de las obras de drenaje
e integrar conceptos de valoracién de riesgo como por ejemplo el Reino Unido (DEFRA, 2006).
Un detallado andlisis de las implicaciones econémicas del drenaje urbano puede verse en Hauger
(2002). Otra tendencia es la de incorporar a las calles como elementos de desagiie para caudales
de periodos de retorno algo elevados. Evidentemente, esto requiere un adecuado disefio de las
calzadas y de sus intersecciones y en general “repensar’ ‘el diseno en superficie de la ciudad
incluyendo la presencia del agua de lluvia.

Hemos visto que al urbanizar una cuenca se incrementan los caudales asociados a una lluvia
dada. Por este motivo, el periodo de retorno del caudal asociado a una lluvia determinada
disminuye con la urbanizacién de la cuenca.

Para la obtencién de una lluvia (o caudal) asociada a un determinado periodo de retorno
se han propuesto diferentes distribuciones de probabilidad, pero la bondad del calculo estard en
gran medida condicionada por la calidad y amplitud de la serie de datos de campo disponibles
para ajustar dicha distribuciéon. No obstante hay que hacer notar que en el caso de una serie
corta de datos, la distribucién que ofrece un mejor ajuste no tiene por qué ser la que asegure una
mejor extrapolacién para obtener el valor correspondiente a un determinado periodo de retorno.

Habitualmente se utilizan las curvas intensidad-duracién- frecuencia (curvas IDF) para la
obtencién del valor de una determinada lluvia. Estas curvas nos proporcionan para cierta region
y una frecuencia dada (periodo de retorno), la relacién entre intensidad media méxima y la
duracién de lluvia. Cabe indicar que estas curvas sélo nos dan informacién sobre la maxima
intensidad media esperable a lo largo de cierto intervalo de tiempo, y no sobre el resto de la
tormenta: lluvia caida antes y después de dicho intervalo. O sea, la duracién de la tormenta es,
en principio, superior al tiempo considerado en las curvas IDF. La IDF constituye el elemento
bésico de partida en todo estudio hidrolégico en medio urbano.

En el diseno de estructuras de drenaje urbano, cada vez mas se precisa conocer no ya el
caudal de proyecto sino el hidrograma de proyecto. Este es el caso del proyecto de depédsitos
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de retencién donde el volumen del hidrograma es un dato béasico para el diseno. La correcta
obtencion del hidrograma, que también es preciso conocer si se desea estudiar el funcionamiento
en régimen variable de una red de colectores, conlleva la dificultad de establecer la distribucién
espacial y temporal de la lluvia.

4. Infraestructuras de drenaje urbano

Normalmente estas infraestructuras estdan encaminadas a corregir los efectos negativos provo-
cados por la urbanizacion, o sea se tiende a disminuir los caudales punta y aumentar la capacidad
de la red de drenaje. Dada la elevada densidad de nuestras ciudades es practicamente imposible
disminuir de forma significativa la escorrentia mediante la infiltraciéon natural en el terreno: ello
requeriria disponer de espacio suficiente para, por ejemplo, crear zonas verdes donde se pro-
dujera dicha infiltracién. De todos modos, existen sistemas que pueden empezar a ser tenidos
en cuenta, como aprovechar mejor las superficies urbanas existentes (rotondas, parques, aceras
anchas, etc) para empezar a utilizar estas metodologias de retencer e infiltrar el méximo posible
de agua de lluvia. Aguas que se infiltren, o lleguen més tarde a la red de drenaje, redundaréan en
una reduccién de los tamanos de los conductos de alcantarillado necesarios lo que se traducird en
un ahorro de construccién, molestias, etc. de los mismos.

4.1. Depoésitos de retencion

Una forma de evitar inundaciones cuando la capacidad de la red de drenaje es insuficien-
te consiste en el almacenamiento parcial de la escorrentia. Existen tres diferentes maneras de
conseguir artificialmente este almacenamiento: balsas, depdsitos subterraneos, utilizacion de la
propia red de colectores cuando existe una fuerte distribucién espacial de la lluvia y no toda la
red drena al mismo tiempo, etc. El correcto diseno de estas estructuras requiere un buen cono-
cimiento del hidrograma de proyecto ya que la forma y el volumen de éste fijaran la capacidad
de almacenamiento necesaria.

En las redes unitarias, cada vez son mas utilizados los depdsitos de retencién para almacenar
la escorrentia de una lluvia no muy intensa o la escorrentia inicial debida a una lluvia intensa.
Estas escorrentias suelen presentar una elevada carga contaminante lo que aconseja evitar su
vertido sin previo tratamiento. El almacenamiento de esta escorrentia permite su tratamiento
posterior sin tener que incrementar notablemente la capacidad de las plantas depuradoras (Mays,
2004).

La ciudad de Osaka (Japén) puede ser un ejemplo de este tipo de actuaciones, Murakami
(1990) y Hashimoto et al. (1990). Esta ciudad, que posee un sistema unitario de alcantarillado,
presenta la doble problematica anteriormente expuesta: inundaciones motivadas por la urbani-
zacién intensiva y necesidad de tratar la escorrentia. Actualmente estd en construccién un gran
colector situado a 30-40 m bajo la superficie, de 6.5 m de didmetro y 12.2 km de longitud, cuya
finalidad es facilitar el drenaje de un area de 12 km?. Este colector estd disefiado de forma que
en parte también pueda ser utilizado como depdsito de retencion de la escorrentia con fuerte
carga contaminante.
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Otra actuacion en esta misma ciudad consiste en un depésito de 1.9 km de longitud y 10
m de didmetro, construido a unos 20 m de profundidad. Este depdsito tiene por objeto evitar
inundaciones en un area con deficiente capacidad de drenaje. Esta obra estd parcialmente en
servicio desde 1986 y varias veces ha entrado en funcionamiento. En particular, en septiembre de
1989 se almacenaron 100.000 m?® en una hora, debido a una lluvia de 110 mm con una intensidad
méaxima de 47 mm/h. En este caso fueron inundadas 963 viviendas, mientras que en 1982 (antes
de construir esta obra) una lluvia de 140 mm con intensidad méxima de 33 mm /h, inundé 25.303
viviendas.

Cornelld de Llobregat es una ciudad situada junto al tramo final del rio Llobregat y su drea
urbana recoge las aguas pluviales de zonas situadas aguas arriba de la misma. La fuerte urbani-
zacion de estas zonas junto con la insuficiente capacidad de drenaje de la red de Cornelld, hacen
que se vea frecuentemente sometida a inundaciones. Ello se agrava cuando las fuertes lluvias
locales coinciden con avenidas en el Llobregat, lo que dificulta o incluso impide el desagiie de los
colectores al rio. Al objeto de solucionar esta problemédtica se han proyectado diferentes actua-
ciones, siendo una de ellas la construccién de una balsa que permita almacenar la escorrentia
cuando no es posible desaguar al rfo. Esta balsa ocupa una superficie de 50.000 m? y admite
un calado de 4 m. Dado su poco frecuente funcionamiento, la mayor parte del tiempo estara en
seco y se prevé su utilizacién como parque ptblico. El desagiie de la balsa al rio se realizara por
gravedad cuando los niveles del rio y de la balsa lo permitan, o por bombeo, en caso contrario.
La capacidad de bombeo prevista son dos grupos de 7 m?/s. Cabe indicar que el hidrograma de
entrada (periodo de retorno 10 afios) presenta un caudal méximo de 130 m?/s. Al objeto de fijar
las necesidades de bombeo, se analizé la estrategia de puesta en marcha y parada de los grupos
en funcién de los niveles en la balsa y en el colector que desagua a la misma (en este caso se
trata de un canal). Un detallado estudio de los criterios hidrdulicos de diseno de los depdsitos
de retencién puede verse en Stahre y Urbonas (1990) y STU (1994).

4.2. Colectores interceptores pluviales

El resolver problemas de drenaje en zonas urbanas densamente pobladas mediante la cons-
truccion de nuevos colectores presenta la dificultad de compatibilizar dicha construccién con
la escasez de espacio disponible en superficie, la afeccion a las redes de servicios urbanos y la
incidencia en un trafico durante la construccién. Ello puede ser paliado en gran medida si el
nuevo colector se sitia a la profundidad suficiente para que pueda ser construido en tunel.

Es frecuente que el desarrollo urbano se inicie en un area llana, y posteriormente se extienda a
zonas aguas arriba de la cuenca donde existen desniveles importantes. Este esquema es habitual
en ciudades costeras o situadas en valles fluviales. Como consecuencia de ello, suelen presentarse
problemas de capacidad en la red de drenaje existente en la zona baja, ya que normalmente
ésta fue proyectada y construida sin tener en cuenta el incremento de caudal que supondria la
posterior urbanizacién de las zonas situadas aguas arriba. El resolver esta situacién suele ser
complejo debido a que las pendientes disponibles en la zona baja suelen ser muy pequenas, lo
que obliga a considerar secciones importantes en los posibles nuevos colectores en lamina libre
a construir en esta zona, y ello, normalmente es incompatible con el escaso espacio disponible
en sus viales.
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Una posible solucién a esta problematica consiste en la construccién de colectores disenados
para que trabajen en presién y que, aprovechando el desnivel existente, intercepten las aguas
pluviales en la zona alta y las transporten aguas abajo de la zona baja. El disefio en presién
requerird unas secciones menores y permitird una mayor flexibilidad en el trazado. Esto dltimo
puede ser de gran interés en areas densamente urbanizadas, ya que inclusive puede permitir
ubicar el colector a una profundidad suficiente como para que pueda ser construido en tunel y
de este modo afectar lo minimo posible a las redes de servicios urbanos y al trafico.

El disenio en presiéon del nuevo colector normalmente no permitird la conexién de otros
colectores en la zona baja. Ello exige que la antigua red de drenaje existente en esta zona debe
sea capaz de transportar la escorrentia generada por la lluvia que cae sobre ella.

El valle de México, Dominguez y Jiménez (1992), en el que se encuentra situada Ciudad
de México, histéricamente presenta notables problemas de drenaje debido al cardcter cerrado
del mismo. Cabe indicar que Ciudad de México estd ubicada en una antigua zona de lagunas
que recogian el drenaje de las laderas circundantes. Estas lagunas que inicialmente (antes de
la colonizacién) ocupaban una superficie de 1700 km? han quedado reducidas actualmente a
unos 50 km?. La necesidad de dar salida fuera del valle al agua que actualmente ya no puede ser
temporalmente almacenada en las lagunas, ha llevado a la construccion de diferentes colectores y
canales. Estas actuaciones se iniciaron en 1607, siendo la ultima de ellas la denominada Drenaje
Profundo, cuya primera fase terminé de construirse en 1975. Consiste en un sistema de colectores
situados a una profundidad comprendida entre 10 y 217 m, y que funcionan por gravedad. La
gran profundidad a que estan situados les hace resistentes a los efectos sismicos y evita que sean
afectados por el hundimiento progresivo de las capas superficiales de terreno. Este hundimiento,
debido a la gran extraccién de agua de los acuiferos, ha llegado a superar 0.5 m/ano en la
superficie de la zona centro del Distrito Federal. En la actualidad se han construido 110.7 km
de tinel, cuyo didmetro varfa de 3.1 a 6.5 m y la capacidad entre 20 y 220 m3/s.

Al objeto de interceptar las aguas pluviales de las partes altas de las cuencas urbanas de
Barcelona y de los municipios limitrofes de L’Hospitalet y Esplugues, se ha realizado un pro-
yecto que contempla la construccién de un colector interceptor (Colector Interceptor Oriental
de Rieras). Este colector debe transportar unos caudales que varfan desde 33 m?/s al inicio
a 220 m3/s al final (periodo de retorno 10 afios). Estd formado por dos tramos notablemente
diferenciados: el primero es un tinel de secciéon circular de 6 km de longitud y 6 m de didmetro,
y el segundo (de 2 km) consiste en un cajero de 7 conductos circulares de 3.3 m de didmetro. El
colector se inicia a la cota 45 y su entrega al rio Llobregat se situa a la cota 4. Se ha disenado
de forma que trabaje en ldmina libre en los primeros 5 km (de la cota 45 a la 23) y en presién
en los 3 km restantes (de la cota 23 a la 4). A lo largo del tramo en ldmina libre recibe todas
las incorporaciones de caudal existentes, situdndose este tramo a la cota mas elevada posible al
objeto de reducir al minimo la altura que deben salvar las diferentes incorporaciones de caudales
(en algunas zonas el colector estd situado a més de 60 m de profundidad). Dado que la seccién
es constante en el tramo en ldmina libre (didmetro 6 m), el incremento de capacidad que exige
la sucesiva incorporacién de caudales se obtiene incrementando la pendiente.

Una de las actuaciones méas importantes incluida en la nueva red de colectores del frente
maritimo de Barcelona, es la construccién del colector de Ciudadela. Este colector intercepta
caudales de la parte alta de la cuenca del Bogatell (24.5 de km?, aproximadamente un 20 % de la
superficie urbana de Barcelona) conduciéndolos directamente al mar. De esta forma se descarga
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notablemente la red del Bogatell y se evitan los tradicionales problemas por inundacién existentes
en la parte baja de la cuenca del Bogatell y actualmente ocupada por la nueva Villa Olimpica.
El colector tiene una longitud total de casi 3 km, transporta un caudal comprendido entre los
145 m3 /s al inicio y los 210 m3/s al final. Presenta dos tramos notablemente diferenciados: un
tramo inicial de 716 m, con fuerte desnivel (de la cota 24.5 a la cota 10.5) y un tramo posterior,
con desniveles mucho més reducidos. El primer tramo fue disenado para trabajar en presién y el
segundo en lamina libre. El tramo en presion esté formado por 3 tuberias de 3.25 m de didmetro
colocadas mediante hinca. Dos elementos importantes de este colector son las obras de toma
(al inicio del tramo en presién) y el desagiie (al final del mismo). El diseno de ambas obras fue
realizado mediante modelo reducido a escala 1:21.38.

4.3. Calculo hidraulico de las redes de drenaje urbano.
Modelacién matematica

Normalmente los colectores de pluviales se disenan de forma que, para el caudal de proyecto,
su funcionamiento sea en lamina libre. Ello permite incorporar por gravedad los caudales que
discurren en superficie. En el caso de que el colector entrara en carga, podria ocurrir que los
elementos que conectan al colector con la superficie se conviertan en puntos de salida de agua
procedente del colector.

Un colector funcionando en lamina libre presenta un movimiento no permanente gradual-
mente variable, es decir: el calado y la velocidad varian tanto de seccién a seccién para un mismo
instante, como de un instante a otro para una misma seccion. Estudiar un colector en régimen
no permanente gradualmente variable requiere conocer los hidrogramas de entrada.

Con menor grado de aproximacion, puede estudiarse el comportamiento hidraulico en ldmina
libre de un colector suponiendo movimiento permanente gradualmente variado. En este caso se
considera que el calado y la velocidad son constantes en el tiempo, pero variables de una secciéon
a otra. Para ello se utiliza la teoria de las curvas de remanso y se considera el caudal maximo
del hidrograma correspondiente.

Hace unos anos (y atn hoy en dia) era habitual dimensionar los colectores suponiendo mo-
vimiento permanente y uniforme: calados y velocidades constantes en todo instante y seccion.
Para ello se suele utilizar la formula de Manning y también se considera el caudal maximo del
hidrograma correspondiente. Con esta hipétesis de cdlculo no se tiene en cuenta, entre otros as-
pectos, la incidencia de las condiciones de contorno en el comportamiento hidraulico del colector
(por ejemplo, niveles en el extremo aguas abajo).

La obtencion del hidrograma correspondiente a la cuenca que drena el colector presenta una
notable incertidumbre debido fundamentalmente a la dificultad en determinar la distribucion
espacio temporal de la lluvia de diseno y al célculo de la escorrentia. Por este motivo estimamos
que normalmente no se justifica la complejidad de un calculo en régimen no permanente y por
tanto parece légico realizar el calculo hidraulico suponiendo movimiento permanente gradual-
mente variado.

Para el estudio de un colector en presién podria también suponerse movimiento permanente
y considerarse el caudal maximo del correspondiente hidrograma. El que en realidad no sea
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movimiento permanente, no introduce un error importante en el calculo dada la lenta variacién
de caudales.

Al igual que en otros campos de la Ingenieria Hidrdulica, en los iltimos anos ha tenido
lugar un gran avance en la formulacién y aplicacién de los modelos numéricos para el estudio
del drenaje urbano, por ejemplo ver Gémez (1992), Nix (1994). Dichos modelos permiten, en
principio, un detallado anélisis del comportamiento hidraulico de las redes de drenaje urbano. No
obstante, para su correcta utilizacién se precisa conocer una serie de pardmetros que identifiquen
las particularidades del problema estudiado. La bondad de los resultados obtenidos dependera en
gran medida de la calidad de los datos de campo disponibles para ajustar dichos pardmetros. A
nuestro entender éste es un serio problema que limita en gran medida la correcta utilizacion de
la modelacién mateméatica en Hidrologia Urbana. Chow (1981) y Yen (1990) senalan el riesgo
que supone el asumir los resultados de un modelo numérico sin someterlos previamente a un
critico analisis ingenieril por parte de técnicos que posean un claro conocimiento fisico de los
fendmenos objeto de estudio. Por otra parte, segiin McPherson y Zuidema (1978), los avances
en la modelacién matemaética han superado la disponibilidad de datos de campo que permiten
su calibracién. Esta situacién también se da en nuestro pais, donde todos somos conscientes
de las dificultades que existen para obtener unos datos de campo que, por ejemplo, permitan
conocer con una minima fiabilidad el hidrograma de proyecto de una determinada cuenca, o las
caracteristicas geométricas (secciones, pendientes, disposicién en planta) de la red de grandes
colectores de una ciudad. A nuestro entender seria de sumo interés el que la Administracién
intensificard la obtencién y tratamiento de datos de campo (fundamentalmente lluvia y caudal),
de forma que pudiera avanzarse en el conocimiento de los fenémenos hidrolégicos. Ello permitiria
optimizar las cuantiosas inversiones que actualmente se realizan.

5. Referencias

Arandes, R. (1992). Planeamiento urbanistico y drenaje urbano. Avenidas: Inundaciones y
Redes de Drenaje Urbano. J.Dolz, M. Gémez, J.P. Martin, Editores. Servicio de Publicaciones
del Colegio de Ingenieros de Caminos, Canales y Puertos. Madrid.

Chow, V.T. (1981). Crystal ball for urban storm drainage design: the probability considera-
tions. Second Int. Conference on Urban Storm Drainage. Urbana. Illinois.

Defra (2006). Defra Integrated Urban Drainage Pilot Studies. Scoping Report
http://www.defra.gov.uk/environ/fcd /policy /strategy /scoperev.pdf

Delleur, J.W. (1982). Introduction to urban hydrology and stormwater management. Urban
Stormwater Hydrology. David F.Kibler, Editor. American Geophysical Union. Washington DC.

Dominguez, R., Jiménez, M. (1992). El sistema principal de drenaje del Valle de Mexico.
Avenidas: Inundaciones y Redes de Drenaje Urbano. J.Dolz, M.Gémez, J.P.Martin, Editores.
Servicio de Publicaciones del Colegio de Ingenieros de Caminos, Canales y Puertos. Madrid.

Go6mez, M. (1992). Anélisis hidrdulico de las redes de drenaje urbano. Avenidas: Inundaciones
v Redes de Drenaje Urbano. J.Dolz, M.Gémez, J.P.Martin, Editores. Servicio de Publicaciones
del Colegio de Ingenieros de Caminos, Canales y Puertos. Madrid.



Problematica general del drenaje urbano 15

Hall, M.J. (1984). Urban hydrology. Elsevier. London.

Hashimoto, K., Kato, T., Nishimura, M., Tokuda, H. (1990). Hiranogama underground
stormwater reservoir flood control in highly urbanized area. Fifth International Conference on
Urban Storm Drainage. Osaka, Japén.

Hauger, M.B., Rauch, W., Linde, J.J., Mikkelsen, P.S. (2002) Cost benefit risk. A con-
cept for management of integrated urban wastewater systems?. Water Science and Technology.
Vol 45. n. 3. pp. 1185-193.

Martin, J. (1992). Caracteristicas extremas de la precipitacién en la Espana Mediterrénea.
Avenidas: Inundaciones y Redes de Drenaje Urbano. J. Dolz, M. Gémez, J.P. Martin, Editores.
Servicio de Publicaciones del Colegio de Ingenieros de Caminos, Canales y Puertos. Madrid.

Mays, L. (2004) Urban Stormwater Management Tools. McGraw-Hill. New York.

McPherson, M.B., Zuidema, F. (1978). Urban hydrological modelling and catchment re-
search: international summary. Technical papers in hydrology 18. Unesco.

Murakami, H. (1990). Improvement of combined sewer system through stormwater reten-
tion at large scale flood control trunk sewers. Fifth International Conference on Urban Storm
Drainage. Osaka, Japon.

Nix, S.J. (1994). Urban stormwater modeling and simulation. CRC Press. Boca Ratén. USA.

Parker, D.J., Green, C.H., Thompson, P.M. (1987). Urban Flood Protection Benefits.
Glower Technical Press. Brookfield.

Service Technique d’Urbanisme (1994). Ruisellement pluvial urbain. Ministere de
IEnvironement. Paris.

Stahre, P., Urbonas, B. (1990). Storm water detention. Prentice Hall. New Jersey.

STU (Service Technique de ’Urbanisme)(1994). Guide technique des bassins de retenue
d’eaux pluvials. Lavoisier. Paris.

Yen, B.C. (1990). Return period risk and probability in urban storm drainage. From the
experience of 20th century to the science in 21st century. Fifth International Conference on
Urban Storm Drainage. Osaka. Japén.

Yoshino, F., Yoshitani, J. (1990). Estimation of runoff changes due to urbanization in Japan.
Fifth International Conference on Urban Storm Drainage. Osaka. Japén.






ELECCION DEL NIVEL DE SEGURIDAD DEL
SISTEMA DE DRENAJE

Manuel Gémez Valentin

Grup de Recerca FLUMEN
Dep. de Ingenieria Hidraulica, Maritima y Ambiental. UPC.
E.T.S. Ingenieros de Caminos, Canales y Puertos

Jordi Girona 1-3. D-1. 08034 BARCELONA

1. Introduccion

Cualquier disefio en el campo de la Ingenieria Hidraulica e Hidrolégica asume una vida
util de la instalacion, de manera que se espera que durante ese periodo de tiempo se cumplan
las especificaciones y criterios utilizados en su disefio y al cabo de la misma se pueda dar por
amortizada dicha instalacion. Ese horizonte de vida 1til en ocasiones estd definida de manera muy
concreta y determinada. Por ejemplo, el tinel de desvio del rio durante la construcciéon de una
presa debe funcionar durante un corto ntimero de anos, los que duren las obras de la presa. Una
ataguia provisional, un recinto estanco para la construccién de una obra maritima, etc. son otros
ejemplos de obras de vida util limitada. Pero en instalaciones grandes, 1éase encauzamientos,
grandes conducciones, etc. este concepto de vida 1til no estd tan claramente establecido. El
técnico responsable de la infraestructura debe manejar el problema de disenar una instalacion
considerando los dafios que pueden producirse en caso de un fallo en el funcionamiento de la
misma. Hasta ahora, entendemos que el sistema de drenaje estd constituido basicamente por
la red de alcantarillado o red de drenaje, y el primer problema que se plantea es decidir para
qué tipo de eventos de lluvia debemos disenar esta infraestructura sin que se supere la capacidad
de desagiie de la red. La pregunta inmediata es: jqué nivel de seguridad debemos utilizar en el
disenio de una red de alcantarillado de pluviales?

2. Periodo de retorno considerado en el diseno de la red

La red de drenaje debe cumplir la misiéon de evacuar los caudales de escorrentia de la lluvia
caida en medio urbano, para asi permitir el normal desarrollo de las actividades ciudadanas.
Cuanto mayores sean las dimensiones de la red, menos probabilidades tiene de verse superada
su capacidad de desagiie, y menos problemas de inundacién encontraremos en la superficie de
la ciudad. Pero por supuesto, no se puede asegurar que las probabilidades de inundacién en la
ciudad sean del todo nulas. Siempre es posible un fallo hidraulico, falta de capacidad de desagiie
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de la red, cuando se presenta un suceso de lluvia superior al considerado para el disenio de la
red o que puedan darse circunstancias accidentales (hundimiento o fallo estructural, bloqueo por
arrastres de materiales sélidos, etc) que generen una inundacién en la ciudad.

El criterio de seleccién del nivel de seguridad se suele realizar en el ambito hidrolégico e
hidraulico recurriendo a un concepto que denominamos periodo de retorno. Decimos que un
valor de nivel o caudal, por ejemplo un caudal de valor Qo, es de periodo de retorno T anos,
cuando como media se produce un caudal mayor que Qo una vez cada T anos. Quiere ello decir
que si tuviéramos informacién del comportamiento de la variable en cuestiéon (caudal Q, por
ejemplo) durante un horizonte de tiempo de muchos anos, N, verfamos que tiene periodo de
retorno T anios como el cociente entre el niimero de veces, m, que se ha superado el valor Qo, y
el nimero total de anos del que se dispone informacién, N.

Nl =
==

Esta definicién anterior estd expresada en términos de frecuencia de superacion de la variable
Q y se puede realizar de manera aproximada cuando el niimero de anos del que se dispone
informacién es elevado. Por contra, cuando el niimero de anos con datos de lluvia o caudal no es
muy grande, para hacer una prediccién de comportamiento futuro debemos pasar al dominio de
la probabilidad. Un suceso de periodo de retorno T, presenta una probabilidad de ser superado
en un ano, P, que se puede expresar como:

P(X >Q) =

Nl

Cuando analizamos un periodo de n anos, podemos preguntarnos cudl es la probabilidad
de que no sea superado una vez al menos el valor de referencia, por ejemplo el caudal Q. Si
llamamos P(X < @), a la probabilidad de que Q no se iguale o supere en un periodo de n anos,
asumiendo que los eventos de caudal son sucesos independientes, podemos escribir:

P(X <Q)u=P(X<Q)"=[1-P(X > Q)"

Si queremos expresar la probabilidad de que se vea superado una vez en los n afios, sera:

PX>Qpn=1-[1-PX>Q)"
Si lo expresamos en términos de periodo de retorno, se puede escribir:

P(X > Q) =1-[1- )

Podemos expresar la probabilidad de que un suceso de periodo de retorno T afnos se supere
en un periodo de tiempo de n anos en la tabla siguiente, expresada en tanto por ciento dicha
probabilidad.
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Tabla 1: Probabilidad de que un suceso de periodo de retorno T ocurra en n anos

Periodo de tiempon afios | T=5 ][ T=10 [T =50 | T =100 | T = 500

1 20 10 2 1 0.2
2 36 19 4 2 0.4
) 67 41 10 ) 1
10 89 65 18 10 2
20 99 88 33 18 4
50 99.9 99.5 64 40 10
100 99.9 99.9 87 63 18
500 99.9 99.9 99.9 99.3 63

3. Analisis de coste - beneficio para la determinacion del periodo
de retorno

Este es un enfoque clasico de cualquier actuacion, analizar la inversién éptima a realizar en
funcién de la maximizacién de beneficio obtenido. Podemos plantear por ejemplo para la red de
drenaje a construir cudl serfa el costo asociado a la construccién de la misma. Para una serie de
lluvias de periodo de retorno por ejemplo 2, 5, 10 anos, etc. evaluamos los caudales de cdlculo
y disenamos la red adecuada para su circulacién con los criterios que se fijen en su momento.
Para cada uno de los disenos, podemos evaluar el presupuesto de construccién. Aun cuando
la realizacién de presupuestos es siempre una tarea dificil que puede dar resultados diferentes
segun la persona que lo realice, esta fase del estudio se puede considerar razonablemente objetiva
si utilizamos los mismos precios unitarios para las diferentes unidades de obra en cada uno de
los presupuestos. El resultado serda una curva de costes creciente con el periodo de retorno
considerado, tal como muestra la figura 1.

Podemos cruzar esta informacion con otra distinta. Podemos plantear un horizonte de vida
util de la construccién de N afios (por ejemplo 50). Si este periodo de tiempo fuera de compor-
tamiento normal, sin anos muy secos ni muy himedos, y por ejemplo nuestra obra de drenaje
fuera de periodo de retorno 10 anos, como media la capacidad de desagiie de la red se veria
superada 5 veces en esos 50 anos. Si por contra el periodo de retorno de diseno de nuestra obra
fuera 25 anos, como media se veria superada solo 2 veces en esos 50 anos. Podemos evaluar los
danos asociados a las inundaciones en este horizonte de tiempo (los 50 anos de vida til), para
cada obra de drenaje construida. Los dafios aumentan cuanto menor es el periodo de retorno
de diseno de la red de alcantarillado, y en cambio disminuyen a medida que sube el periodo
de retorno de las lluvias empleadas en el disenio de la red de drenaje. Es por tanto una curva
decreciente, del tipo de la indicada en la figura 1.

El coste total de la infraestructura durante su periodo de vida 1til es la suma de los costes de
construccion y de los danos durante esa vida 1til. La composiciéon de las dos curvas produce una
curva suma, cuyo minimo deberia senalar el periodo de retorno mas econémico en el diseno de la
red de alcantarillado. Este proceso seria el deseable para dimensionar desde un punto de vista de
rentabilidad econémica la obra a construir. Sin embargo surgen problemas a la hora de evaluar la
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Figura 1: Estimacién del periodo de retorno

curva de danos por inundacién. No es facil asignar un coste econémico objetivo a esos danos. Una
parte puede ser extremadamente objetiva, por ejemplo incorporando la valoracién pericial por
las companias de seguros de los dafios de los bienes que tienen asegurados. O los costes por danos
o lucro cesante de compaiias de servicios publicos (teléfonos, luz, transportes ferroviarios o por
carretera, etc). Pero existen a veces otros muchos dafios de cariz local o individual, derivados
de los problemas que sufre cualquier residente bien en su casa por no poder salir al quedarse
bloqueado, o los costes en tiempo derivados de quedar retenidos sin acceder a su casa o trabajo.

Este procedimiento atun siendo desde un punto de vista racional el mas sélido, no se utiliza
de manera habitual por los inconvenientes planteados en la valoracion de danos. Es cierto que
cada vez mds se ajustan los estudios de costes asociados a estos danos, y existen proyectos de
investigacién en otros paises en la linea de permitir su empleo con bases de datos mas ajustadas
y faciles de usar. Ante los problemas descritos, se suele recurrir a fijar un periodo de retorno de
referencia para los caudales de diseno (o las lluvias de diseno) a utilizar en el dimensionado y
célculo de la red de drenaje (Butler, 2004).

4. Seleccion de un periodo de retorno de diseno en la red de
drenaje

De las diferentes opciones de seleccién de periodo de retorno que se utilizan en otras latitudes,
podemos encontrar una gran variabilidad segun el pais que se trate. En paises nérdicos como
por ejemplo en algunas ciudades de Suecia, se han propuesto disefios para periodos de retorno
bajos, de 2 a 5 afios. Pero hay que indicar que en este caso se realiza un anélisis conjunto del
comportamiento de la red enterrada y del flujo en la calle, aceptando un sistema de drenaje
dual. Ello supone ademaés la incorporacién de la presencia del agua en el diseno de la ciudad en
superficie, previendo vias de circulacién y puntos de recogida de la misma.
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Las ciudades que plantean el concepto de drenaje dual con estos periodos de retorno de diseno
mas bajos, asumen que parte del agua circulard en superficie, y que algunas veces tendran
dificultades de tréafico viario o peatonal. Pero también hay que apuntar que el diseno de las
calles es tal que permite transportar una cierta cantidad de agua sin producir danos graves ni
inundaciones localizadas, y finalmente ese caudal puede ser desaguado a algin cauce natural sin
suponer un problema de inundacién. Aplican el siguiente concepto: parte del flujo circula por la
red y parte del flujo circula por la calle cuando la capacidad de desagiie de la red se supera. Esta
idea no es facilmente aplicable a ciudades muy consolidadas y més antiguas, pues en ellas en
ocasiones nos encontramos con calles de perfil longitudinal tal, que tenemos puntos bajos en los
que se concentra caudal afluente de las calles colindantes. Si ese punto bajo no se drena mediante
un conducto de la red enterrada, podemos crear un problema local de inundacién grave.

En esta misma linea, la mayoria de modelos comerciales de cédlculo estidn empezando a
desarrollar este tipo de modelacién, de manera que se pueda evaluar la transferencia de caudales
entre ambos subsistemas, y tendremos que dedicar una atencién especial a los procesos de entrada
y salida de agua hacia y desde la red de alcantarillado

4.1. Criterios de diseno en EE.UU.

En los EE.UU. el problema del drenaje de aguas pluviales es algo diferente al europeo. La
urbanizacion de las ciudades norteamericanas presenta un grado de impermeabilidad menor por
ejemplo del que tenemos en Espana, especialmente en las areas residenciales donde abunda la
alternancia de casa individual y jardin privado. El patrén urbano de nuestras poblaciones tan
solo es comparable en el caso de los centros de negocios tipo “downtown” "o en algunas ciudades
en concreto. La mayor parte del transporte de agua pluvial debe realizarse mediante canales a
cielo abierto o cunetas junto a vias de comunicacién. Eso ha hecho que los Departamentos de
Transporte de algunos estados norteamericanos se hayan mostrado muy interesados en resolver
el tema del drenaje para no afectar a las vias de comunicacion. Como consecuencia, algunas de
las referencias de trabajo més importantes se encuentran en los Manuales de Drenaje de estos
Departamentos de Transportes, o bien de ciudades o condados que han establecido sus propios
Manuales de Drenaje. No existe una unicidad en los criterios adoptados pero puede ser indicativo
del mismo el siguiente resumen.

El estado de Virginia propone en su Manual de Drenaje de 10 a 25 anos para los colectores de
desagiie. Mientras tanto, en Connecticcut se sugiere el valor 10 anos simplemente, para sumideros
y conductos de evacuacion. El condado de Clark, que incluye la ciudad de Las Vegas en Nevada,
propone disenar para 10 anos y comprobar el funcionamiento de la red ante lluvias de 100 anos
de periodo de retorno. Aqui también se considera la capacidad de transporte de las calles. El
estado de Nueva York se refiere en su manual a los canales de desaglie grandes, exigiendo en
ellos un periodo de retorno de cédlculo de 100 anos. En Georgia nos encontramos con ejemplos
de condados como el de Gwinette que propone valores de periodo de retorno de 25 afios para
los colectores de drenaje. En Texas también sugieren la adopcién de un valor de 25 anos. A
diferencia de estos valores considerados en estos Manuales de Drenaje, todavia encontramos
referencias de uso o de formacién donde se recomienda disefiar con periodos de retorno 5 anos
(Iowa State Univ). Vemos pues un estado de la cuestién bastante variado, pero con valores entre
5 y 25 anos de periodo de retorno para la red, con 10 anos quizé como un valor orientativo.
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Especialmente interesante es el hecho de comprobar en ciudades como Las Vegas o Denver, el
funcionamiento del sistema para un periodo de retorno superior al de disefio. En nuestro enfoque
europeo, una vez el sistema “funciona” “para su periodo de retorno T, nada se dice respecto a lo
que suceda cuando llueva con mayor intensidad. Y sin embargo es interesante saber qué sonas
del sistema o de la ciudad son méas vulnerables a lluvias mayores a las del periodo de retorno
considerado.

4.2. Criterios de diseno en Canada

Canada es otro pais con larga tradicion en el tema de drenaje urbano. En este sentido es un
pais donde se ha aplicado a nivel normativo el concepto de drenaje dual. En esas condiciones,
por ejemplo el estado de Alberta propone para la red de drenaje un periodo de retorno de 5 anos,
mientras que el resto de caudal circularia por la calle. Se incluyen estudios de comportamiento
del sistema superficial hasta periodos de retorno de 100 anos. De todos modos se indica que
cada poblacién fija su nivel de diseno en la red de drenaje, y se comentan que hay poblaciones
que disenian con 2 anos de periodo de retorno y otras con 10 anos.

La capital Ottawa también disefia la red entre 1 y 5 afos de periodo de retorno, pero
exige la comprobacién del comportamiento de la red de calles para periodos de retorno de 100
anos (SWM Planning and Design Manual. Ministry of the Environment, Draft Final Report,
Noviembre 1999), en los que exige condiciones de funcionalidad a sus calles segin la importancia
de las mismas. Vias principales no deben presentar calados superiores a los 15 cm, y en otras de
menor importancia se limita a que el agua no alcance la acera, en un pais donde se encuentran
bordillos de 20 a 30 cm de altura.

4.3. Normativa europea. Norma EN-752

FEuropa ha hecho un esfuerzo en los tltimos anos, cuando en el Comité Europeo de Norma-
lizacién CEN/TC 165 se elaboré la EN-752, norma europea con 7 apartados que algunos paises
han traspuesto en su normativa interna (Francia, Alemania, Dinamarca, etc). En concreto la
parte 4 se refiere a los conductos de la red de alcantarillado. Entre los aspectos interesantes
que recoge, indicar que la expresion de Colebrook-White y la de Manning son las recomendadas
como mas adecuadas para el cdlculo de pérdidas de carga, pero donde supone un cierto cambio
con las préacticas habituales es al introducir el concepto de disefio de la red en funcién de la
frecuencia de inundacion.

Tabla 2: Frecuencias de inundacién sugeridas en la EN 752

’ Zona de estudio Frecuencia de inundacién
Area rural 1/10
Area residencial 1/20
Centro ciudad, zonas industriales y comerciales 1/30
Metro - pasos subterrdneos 1/50
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Hasta ahora estamos disenando en funcién del periodo de retorno de la lluvia caida, asumien-
do que lluvias de periodo de retorno T anos generan caudales de periodo de retorno también
de T anos, circunstancia que en el medio urbano es més razonable de aceptar que en el medio
rural dada la elevada impermeabilidad y la escasa o nula dependencia de la humedad del terreno
permeable, ya que este casi no existe. Desde luego es interesante el hecho de transferir el criterio
de diseno a la frecuencia de cuantas veces “nos mojamos los pies”, por expresarlo graficamente
y no de la lluvia que cae. El resumen de la norma EN-752 se recoge en la tabla adjunta.

Nos estan exigiendo para el referente mas cercano a nuestras ciudades, tipo centro ciudad,
una frecuencia de inundacién de 1 vez cada 30 anos. Esto suele estar por encima de los valores
que manejamos habitualmente. En la norma ademds se indican los procesos de cédlculo hidraulico
v la sugerencia de emplear un modelo de simulacién aceptado por la autoridad municipal. En el
parrafo siguiente a la tabla de referencia anterior, se introduce una frase que permite al utilizar el
modelo de simulacién mencionado anteriormente, “. .. garantizar un nivel adecuado de proteccion
contra la inundacion en lugares especialmente sensibles...”. La traduccion a nivel llano de esta
frase es que permite a las administraciones municipales rebajar los niveles de proteccién de la
tabla anterior, pero obliga a justificar a la municipalidad que adopte este criterio, cudl es el
nivel de proteccion adecuado y por qué considera que ese es el nivel adecuado con preferencia al
indicado en la norma.

Este hecho estd provocando una serie de dolores de cabeza en las ciudades europeas preo-
cupadas por estos temas, y en sus responsables de alcantarillado. En los proximos anos nos
veremos obligados todos a revisar nuestros criterios de disefio y a evaluar las consecuencias de
este cambio.

4.4. Normativa alemana ATV-118

De las referencias de normas técnicas de paises europeos, quizas la mas interesante sea la
ATV 118, Diseno Hidraulico y Simulacién del Comportamiento de Redes de Alcantarillado, de
uso en Alemania y paises de influencia germana. De salida la norma ATV plantea un cierto
conflicto con la nueva EN-752 pues la primera considera las frecuencias de inundacién como un
criterio “inapropiado” mientras que prefiere utilizar las frecuencias de entrada en carga de la
red. La norma germana sugiere el empleo de una lluvia de proyecto o una serie de precipitaciones
histéricas de unos 30 afios. A pesar de considerarlo inadecuado, contiene una tabla que indica
las frecuencias de inundacién admisibles.

Tabla 3: Frecuencias de inundacién sugeridas en la ATV - 118

’ Zona de estudio Frecuencia de inundacion
Area rural 1 ano
Areas de edificacién moderada 2 anos
Centros urbanos 3 anos
Metro - pasos subterrdneos 5 anos
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Los valores son muy diferentes de los de la EN752 y supondrdan un problema de adaptacion
en el pais, de acuerdo con las opiniones formuladas por expertos alemanes.

4.5. Criterio de diseno utilizado en Espana

No existe una legislacién a nivel nacional sobre el periodo de retorno a considerar en el
diseno de la red de alcantarillado. Revisando los valores mas habituales encontrados en diferentes
ciudades espanolas, encontramos que el valor de 10 anos es el mas habitual. Alguna considera
valores de 25 anos o un criterio de exigencia que ciertas zonas de la ciudad, definidas como
estratégicas en caso de inundacién, tengan un nivel de seguridad mayor como por ejemplo vias
de emergencia o de evacuacién o acceso de servicios de urgencia, a las que se va a exigir periodos
de retorno de 50 anos.

5. Criterio de homogeneidad del periodo de retorno. Cuenca
urbana y cuenca de cabecera

Es frecuente que el estudio de la red de una poblacién contemple zonas més conflictivas que
otras o zonas donde la orografia o la ocupacién en superficie dificulte la aplicacién de algin
tipo de soluciéon. En esas condiciones, puede darse el caso de que algtin técnico caiga en la
tentacién de, para no complicarse la vida en alguna zona de la ciudad, aceptar alguna solucién
mas sencilla y ademéds con un periodo de retorno menor. Esto es una situacion que debe evitarse
encarecidamente.

Una red con un indice de rendimiento no homogéneo tendra entonces una serie de puntos
débiles por los que en caso de problemas, se iniciara la inundacién. Debe tenderse hacia un
objetivo de nivel de seguridad lo més homogéneo posible, para que de esa manera en caso de
inundacion, ésta se produzca no de manera concentrada sino de manera repartida. De este modo
podemos entender también que los danos en vez de estar concentrados se hallaran mucho mas
repartidos. Afectardn a una mayor superficie de la ciudad pero esos danos serdn en términos
absolutos mucho menos importantes. No es aceptable ese espectiaculo de poblaciones con las
plantas bajas inundadas en los barrios de zonas con baja pendiente por falta de capacidad de
desagiie de la red, mientras que otros barrios de zonas con mayor pendiente tienen un nivel de
seguridad maés alto con una capacidad de desagiie combinada entre la red enterrada y el flujo
superficial por las calles.

Sin entrar en contradiccién con lo anterior, algunas poblaciones empiezan a exigir un nivel
de seguridad maés alto en algunas zonas, pero no con ningun criterio de exclusion. Se trata de
exigir que por ejemplo ciertos ejes de circulacién viaria tengan un nivel de seguridad mayor, por
ejemplo de periodo de retorno de 50 afios, con el objetivo de que esas vias puedan ser utilizadas
por los servicios de emergencia, bomberos, policia, proteccién civil, servicios médicos, etc. en caso
de necesidad. Se aseguran unos ejes de evacuacién o acceso en caso de necesidad, de manera
que aun con problemas en parte de la ciudad, esas vias pueden permitir acceder con prontitud
y mitigar los efectos de las inundaciones.
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Cuencade
cabecera

Cuenca urbana

Figura 2: Cuencas urbanas y cuencas de cabecera

En ocasiones las poblaciones presentan en la zona aguas arriba de la poblacién una cuenca
de cabecera, con una cubierta natural. Ademds esa cuenca desagua en la ciudad y su desagiie
se integra en la red de alcantarillado. Pero a veces, cuando la cuenca es mas grande, el caudal
también crece y se prefiere establecer un cauce especifico para su desagiie. En este caso los
periodos de retorno de la cuenca de cabecera y de la poblacion pueden ser diferentes. Se suele
dimensionar la capacidad del cauce especial para el caudal de periodo de retorno T’ anos, con la
superficie de la cuenca de cabecera, sin considerar la superficie de la ciudad. La red de drenaje
de la poblacion se calcula para el periodo de retorno T, en general inferior.

A veces se propone calcular las dimensiones de ese cauce especial de desagiie de rios o
rieras considerando la superficie de la cuenca de cabecera mas la superficie de la ciudad. Eso
proporciona un caudal mayor y un mayor nivel de seguridad del elemento de desagiie, pero a
la vez estamos considerando que el agua que cae en la ciudad acabara llegando al cauce de
desagiie. Eso a veces no es asi pues el agua circula por la superficie de la ciudad y por las calles
sin necesidad de llegar al cauce del rio. Se puede dar la paradoja de que disenamos un cauce
para un caudal que a lo mejor no llega. Se suele indicar en muchos proyectos que si se supera la
capacidad de desagiie de la red, el agua en superficie alcanza el cauce. Pero no siempre podemos
garantizar que ello sea asi pues la topografia superficial de la ciudad puede facilitar que el agua
se dirija hacia aguas abajo o no alcance el cauce en la zona urbana.

Pero incluso se puede dar otra circunstancia mas curiosa: aceptamos que el agua llegue al
cauce de desagiie y por eso dimensionamos ese cauce con una capacidad de desagiie suficiente,
pero no comprobamos en absoluto los efectos que puede producir en la ciudad. Esta situacion
final puede ser francamente chocante: el agua llega al cauce de desagiie que esta disenado para
transportarla sin problemas, pero antes, en la ciudad ha producido una serie de inundaciones
y danos que no hemos evaluado. En este caso el procedimiento propuesto seria dimensionar el
cauce de evacuacién con periodo de retorno T/ y evaluar el comportamiento de la ciudad para
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los caudales de ese mismo periodo de retorno. No quiere decir que necesariamente se propugne
el diseno de la red de alcantarillado para ese periodo de retorno de T/ anos, que seguramente
serd superior a los 10 6 50 anos, pero si se sugiere que se analice al menos el efecto que tienen
sobre la ciudad esas aguas que discurren en superficie, y que como minimo se sepa qué pasara,
qué calles presentaran los niveles maximos de agua y en base a eso poder tomar decisiones,
bien de actuacién en superficie o bien adecuando la superficie de la ciudad a esas posibles
circunstancias. Los periodos de retorno a considerar en cada caso deberian ser funcién de los
tamanos relativos de las cuencas urbana y de cabecera.

6. Periodo de retorno de diseno para cuencas urbanas vertiendo
a cauces. Condicion de contorno a considerar

La red de drenaje de pluviales tiene su periodo de retorno de diseno, acorde con los criterios
expuestos anteriormente. Sin embargo la red desagua al final en un cauce natural y en el calculo
hidraulico del tramo final debe considerarse como condicién de contorno el posible nivel de agua
que exista en el cauce. La cuenca asociada al cauce suele ser de mayores dimensiones que la zona
urbana que drena a través del colector por lo que el suceso de lluvia que se produce en la ciudad
no tiene la misma importancia a nivel de cuenca. Aparece la duda de qué nivel de agua en el
cauce hay que utilizar como condicién de contorno en el calculo del colector.

Tabla 4: Periodos de retorno a en obras de drenaje vertiendo a cauces entre 2 y 5 anos

Periodo de retorno a considerar en sucesos concurrentes
Periodo de retorno 2 anos | Periodo de retorno 5 anos
Relacién de dreas | Cauce principal | Colector | Cauce principal | colector
10000/1 1 2 1 5
2 1 5 1
1000/1 1 2 2 5
2 1 5 2
100/1 2 2 2 5
2 2 5 5
10/1 2 2 5 5
2 2 5 5
1/1 2 2 5 5
2 2 5 5

Esta pregunta se puede reformular en el sentido de qué periodo de retorno deberia conside-
rarse en el cauce, con su caudal asociado correspondiente, en el diseno del conducto. En principio
los sucesos que producen caudales importantes en la cuenca fluvial y la cuenca urbana se pueden
considerar sucesos independientes, cuando la diferencia de tamano entre cuencas es grande. Por
otro lado, si la cuenca urbana es muy pequena y el suceso de lluvia actia de manera uniforme
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en todo el territorio, dificilmente se producirdn en el mismo momento las puntas de caudal en el
cauce y en el colector de desagiie. Ello se debe a los diferentes tiempos de respuesta hidroldgica
de las cuencas.

Cuantificar este hecho es un tema complejo. La ocurrencia simultdnea de dos sucesos in-
dependientes se define como el producto de la probabilidad de ocurrencia de cada uno de los
sucesos. En otras palabras, si los sucesos son independientes, la probabilidad de ocurrencia de
un suceso de periodo de retorno de 5 anos en la zona urbana y en la cuenca fluvial més grande
es de 0.2 x 0.2 = 0.04, es decir de 25 anos de periodo de retorno.

En circunstancias normales, los sucesos de lluvia en la cuenca grande y pequenia no son del
todo independientes, por lo que no seria aceptable considerar que por un colector viene el caudal
maximo asociado al suceso de lluvia de disenio, y por el rio el nivel estd en condiciones de aguas
bajas. En el caso de vertidos a un cauce, el US Army Corps of Engineers y otros Departamentos
norteamericanos sugieren el uso de las siguientes tablas 4 a 6. De acuerdo con la relacion entre
superficie de la cuenca fluvial y de la cuenca urbana se sugieren unos periodos de retorno de
diseno de la red de drenaje y unos periodos de retorno del caudal existente en el rio en la zona
de desagiie de la red y viceversa. Estos datos proceden del Cuerpo de Ingenieros del Ejército de
los EE.UU. y del Departamento de Transportes (US. Dep. of Transportation, 1996)

Tabla 5: Periodos de retorno a en obras de drenaje vertiendo a cauces entre 10 y 25 anos

Periodo de retorno a considerar en sucesos concurrentes
Periodo de retorno 10 anos | Periodo de retorno 25 afios
Relacion de areas | Cauce principal | Colector | Cauce principal | colector
10000/1 1 10 2 25
10 1 25 2
1000/1 2 10 5 25
10 2 25 5
100/1 5 10 10 25
10 5 25 10
10/1 10 10 10 25
10 10 25 10
1/1 10 10 25 25
10 10 25 25

A la vista de estas recomendaciones podemos plantear un caso de una cuenca urbana con una
superficie de 15 Km? y una cuenca de cabecera de 150 Km? que aporta a un rio que atraviesa la
poblacion. Si disefiamos el cauce principal del rio en nuestra poblacién para periodo de retorno
de 50 anos, como las dos cuencas presentan una relacién de areas del orden de 10, esto supone
que entre la red de drenaje y las calles ha de llegar al cauce del rio un caudal producido por una
lluvia de periodo de retorno de 25 anos en la zona urbana. Deberiamos considerar por tanto en
el diseno de la red de drenaje de la ciudad el andlisis con periodo de retorno de 25 anos (tabla
6).
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Trabajar con periodos de retorno més pequenos puede ser peligroso e incoherente. Este
analisis debe considerar la aportacion desde la ciudad al rio de esos caudales, que pueden llegar
bien a través exclusivamente de la red de drenaje (diseno de red para periodo de retorno 25 anos)
o de manera conjunta red / calles. En este ltimo caso, debemos verificar el comportamiento
de la superficie de la ciudad para esos caudales de diseno, los niveles de agua alcanzados y los
posibles riesgos asociados a ese flujo en la calle. Para el disenio de la red de alcantarillado de
periodo de retorno 25 anos o del nivel que se fije, se tomaran como niveles en el rio a la salida
de la red, actuando como condicién de contorno, un calado en el cauce correspondiente a un
caudal en el rio de periodo de retorno 10 anos (tabla 5).

Tabla 6: Periodos de retorno en obras de drenaje vertiendo a cauces entre 50 y 100 anos

Periodo de retorno a considerar en sucesos concurrentes
Periodo de retorno 50 anos | Periodo de retorno 100 anos
Relacion de areas | Cauce principal | Colector | Cauce principal | colector

10000/1 2 50 2 100
50 2 100 2
1000/1 5 50 10 100
50 5 100 50
100/1 10 50 25 100
50 10 100 25
10/1 25 50 50 100
50 25 100 50
1/1 50 50 100 100
50 50 100 100

Si la cuenca de cabecera fuera de 15000 Km?, la relacién de areas serd de 1000, y los sucesos
de lluvia seran menos coincidentes en las dos cuencas. Cuando se disena el encauzamiento del
rio para periodo de retorno de 50 anos, se asume concurrente con el caudal maximo en el rio una
aportacién desde la red de un caudal de periodo de retorno de 5 anos (tabla 6). Esto no quiere
decir que la red de alcantarillado esté disenada para 5 anos, sino para el nivel de seguridad que
fijemos, por ejemplo para 10 anos. Tan solo nos indica que a la hora de disenar el encauzamiento
del rio tenemos que considerar unos niveles de agua en la red con ese periodo de retorno ya que
dadas las diferencias de area entre cuencas los picos de caudal en el rio y a la salida de la red de
alcantarillado es poco probable que coincidan. En el diseno de la red de alcantarillado, si ésta
es de 10 anos de periodo de retorno, los niveles de agua en el rio seran los correspondientes a un
caudal de periodo de retorno de 2 anos (tabla 5).

Igualmente, a la hora de calcular los niveles de agua en la red de alcantarillado con caudales
de periodo de retorno 10 anos, el nivel de agua en el rio que actuard como condicién de contorno
deberd ser el correspondiente a un caudal en el rio de periodo de retorno 2 afnos.



Eleccién del nivel de seguridad del sistema de drenaje 29

7. Criterios globales de diseno a considerar en el sistema de
drenaje de una poblacion

Se han mencionado diferentes aspectos relativos al diseno de la red de drenaje. Pero la
seguridad ante inundaciones de una ciudad es algo mas que el funcionamiento de una red de
drenaje. Durante mucho tiempo la atencion se ha centrado exclusivamente en este aspecto. Y en
ocasiones con situaciones algo contradictorias como se ha apuntado anteriormente en el disefio
combinado de redes de alcantarillado y cauces fluviales en zona urbana.

El sistema de drenaje de una poblacién estd compuesto en principio por la red de drenaje
enterrada y por la red superficial formada por las calles de la ciudad. Estos tltimos son los
primeros elementos de circulacién de caudal y ademads son los que estdn en contacto con el
ciudadano. Los primeros problemas de inundacién se detectan en las calles y pueden darse
a veces no por falta de capacidad de la red sino por problemas derivados de la circulacién
desordenada de caudales en la superficie de la poblacién o mala captacién. Parece por tanto que
este hecho deberia considerarse a la hora de fijar criterios de diseno en el sistema de drenaje
global.

La conexién entre ambos elementos del sistema se realiza a través de los elementos de cap-
tacién (rejas o sumideros) que limitan los caudales en la calle y ademds los introducen en la red.
Este sistema debe disenarse de manera combinada con los anteriores, y con un criterio doble:
evitar que los caudales de circulacién crezcan de manera descontrolada, en el sentido de que
puedan llegar a ser elevados y supongan un riesgo para los peatones o conductores, y por otro
el introducir el agua en la red.

Si se fija un periodo de retorno de disenio, de 10 anos por ejemplo, este criterio de calculo
se ha referido siempre al de los conductos de evacuacion que tenemos que ubicar. Pero debemos
resaltar, otra vez, que el centrar exclusivamente este criterio en la red es una visién sesgada y en
absoluto global del problema. Como hemos indicado anteriormente, este criterio debe extenderse
al andlisis del funcionamiento de tres subsistemas:

— Andlisis de la escorrentia en las calles y en el resto de la superficie de la ciudad
— Analisis del sistema de recogida (rejas y sumideros)

— Analisis de capacidad de la red de alcantarillado

En el primer apartado debemos evaluar como funciona nuestra ciudad en un dia de lluvia. Supone
analizar el comportamiento hidrolégico e hidraulico de la zona urbana incluyendo la red de calles
y de los caudales que circulan por ella. Este andlisis debe hacerse combinado con el sistema de
captacion, las rejas o sumideros existentes en la superficie de la ciudad, para determinar la
eficiencia de recogida de ese sistema y definir los caudales realmente captados hacia la red y los
caudales existentes en la superficie de la ciudad. Este andlisis se deberia hacer prioritariamente
en cualquier ciudad, sin suponer como se hace hasta ahora que el agua de lluvia acabe entrando
en la red. El agua primero circula por la ciudad y va entrando en la red en la medida que existen
elementos de captacion suficientes. Si no es asi, el agua circula de manera libre en la superficie
de la ciudad debiendo valorarse los problemas que estos flujos puedan producir.
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El otro resultado de este primer andlisis es, como se ha indicado, los caudales captados
por el sistema de captacion e introducidos en la red. Es muy importante reflexionar sobre este
hecho: ese resultado es el esquema de caudales con que realmente debe calcularse la red. En la
actualidad estamos asumiendo que el agua de escorrentia entra en la red y ademas en los sitios
que nosotros decimos.

Pero puede ser en muchos casos una ilusién y la realidad ser més dura de aceptar: el agua no
hace lo que nosotros queremos sino lo que el sistema de drenaje le permite, circular en superficie
y entrar en la red una parte de ella. Este andlisis no se ha realizado hasta ahora de manera
sistematica, con lo cual estamos incurriendo en una serie de errores cuyas consecuencias a veces
sorprenden incluso a los técnicos municipales. ;Cémo es posible que tengamos inundaciones
cuando se acaba de construir una red de alcantarillado nueva, y calculada con las herramientas
mas modernas? Pues porque no hemos considerado el problema de manera global sino parcial,
eliminando los dos primeros pasos del proceso de diseno y centrdndonos sélo en el tercero.

Pero ese andlisis para periodos de retorno bajos no debe ser el inico a realizar. Es necesario
que estudiemos qué pasa en nuestras ciudades en caso de lluvias mas intensas. Estaremos de
acuerdo en mantener un nivel de diseno para nuestras redes de drenaje en el entorno de los
10 anos, pero quizas sugiriendo una revisién al alza. Pero también hemos de conocer qué pasa
ante lluvias de periodo de retorno muy superior. A este respecto deberiamos tener en cuenta los
criterios establecidos en otros paises como disenar la red para una tormenta “menor”, del orden
de 10 anos por ejemplo, y comprobar el comportamiento para otra tormenta “mayor”, del orden
de los 100 afios por ejemplo. Para esas tormentas mayores hemos de considerar como sistema de
drenaje tanto el subterrdaneo (red de drenaje) como el superficial (las calles) y evaluar el estado
de los niveles de agua y las velocidades alcanzadas en superficie, valorando los riesgos asociados
a esos valores.

8. Resumen y conclusiones

En este tema se han discutido algunos de los enfoques para determinar el nivel de seguri-
dad adecuado en nuestras ciudades ante tormentas. Debemos propugnar un enfoque global de
la solucién del problema de manera sistemética, analizando primero el comportamiento de la
superficie de nuestras ciudades en tiempo de lluvia y después el dimensionado de nuestra red
de alcantarillado para los caudales que estamos en condiciones de captar. Ademaés, considerar
sélo el analisis para periodos de retorno bajos supone no valorar adecuadamente la situacién de
nuestras ciudades ante la lluvia. Debemos introducir conceptos nuevos como el de diseno a dos
niveles, uno para tormentas “menores” en base a la que tras evaluar la respuesta de la ciudad
disenamos exclusivamente la red enterrada, y otro para tormentas “mayores” en los que con-
sideramos el comportamiento tanto de la red enterrada como de la ciudad para tormentas con
periodos de retorno mas altos. Sélo asi podremos garantizar un buen funcionamiento de nuestras
poblaciones ante la presencia de lluvias intensas a la vez que entendemos mejor los problemas
derivados de la presencia del agua en la ciudad.
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1. Datos de lluvia

1.1. Efectos de escala en los estudios de tipo hidrolégico en zona urbana

El estudio hidrolégico de cuencas urbanas presenta una serie de particularidades derivadas
del hecho urbano. En primer lugar, las dimensiones de las cuencas son mucho mas pequenas
que las correspondientes a los rios. Mientras que en el estudio hidrolégico habitual de un rio,
la unidad de medida de la cuenca suele ser el Km?, con superficies totales de decenas, cientos
o incluso miles de kilémetros cuadrados, en zona urbana la unidad de medida es la Hectarea, o
sea 100 veces menos que 1 Km?.

Este trabajo a escala reducida hace que todos los demés elementos del estudio queden afec-
tados por un factor de escala. No encontraremos caudales de miles o cientos de metros cibicos
por segundo sino del orden de pocos metros ciibicos por segundo en general. Pero el hecho més
significativo es la reduccion de la escala de tiempo en todos los procesos hidrolégicos en medio
urbano. Los tiempos de concentraciéon se medirdn en minutos (no en horas ni dias) y por esta
razon, la cuenca urbana serd sensible a efectos de lluvias muy intensas y que duren pocos mi-
nutos. Un suceso de lluvia muy intensa y de duraciéon 15 minutos, que actie sobre una pequena
superficie (pocas Hectareas) tendra una repercusién indudable en el caudal punta a la salida de
la cuenca. pero si la superficie total de la misma es de decenas o cientos de Km?, esa influencia
quedard muy limitada, al difuminarse entre los efectos globales de una gran cuenca.

Otra consecuencia de este hecho es que en los estudios de hidrologia urbana el intervalo de
tiempo en que debemos disponer de informacion de lluvia es mucho mas pequeno que el habitual
en los estudios hidrolégicos de cauces naturales. Los intervalos de tiempo de media hora o una
hora, habituales en el estudio hidrolégico de una cuenca fluvial no son admisibles en general en
zona urbana. Deberemos operar con pasos de tiempo de 5 a 10 minutos, como norma general, o
incluso menores segin el tamano de la cuenca. Esto supone una informacién muy detallada de
la evolucién de la lluvia en el tiempo
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Este nivel de detalle en la informacién puede suponer un problema ya que no siempre esta dis-
ponible, al carecer o bien de observatorios meteorolégicos, o por falta de equipamiento de estos
con un pluvidémetro de intensidad. La informacion de lluvia caida en 24 horas que es la mas ha-
bitualmente registrada, puede ser por si sola muy poco 1til a nivel de estudios en zona urbana.
Pero hay que indicar también que en ocasiones ciertos observatorios que registran la lluvia con
un detalle importante, por estar més habituados sus operarios al registro de la lluvia en 24 horas,
acumulan al final del dia los datos del registro, perdiéndose irremisiblemente una informacion
preciosa que es imposible recuperar.

2. Analisis de datos de lluvia

2.1. Enfoques del estudio segiin el nivel de informacién disponible

Si consideramos la cuenca hidrolégica objeto de estudio como un sistema dindmico, el proceso
que se produce en ella desde el enfoque de la dindmica de sistemas seria la accién de una senal de
entrada, la lluvia, que sufre una modificacién debida a las caracteristicas de la cuenca, proceso
lluvia—escorrentia, para transformarse en una senal de salida como es el caudal.

PRECIPITACION CAUDAL
— > CUENCA —>
1 (t) Q)

Figura 1: Esquema representando el comportamiento hidrolégico de una cuenca

La primera informacién o “sefial” de entrada en el ciclo hidrolégico debe ser por tanto la
informacién relativa a la lluvia. Esta deberia proceder de medidas reales de eventos de lluvia
registrados sobre la cuenca objeto de estudio o, en su defecto, en zonas inmediatas. Cuando
estamos interesados en estudios de dimensionamiento o comprobaciéon de la situacién de una
cuenca o un tramo de cauce concreto ante lluvias extremas, estamos hablando de estudios de
sucesos de lluvias aislados. Para este tipo de anélisis se pueden emplear tres tipos de informacién
pluviométrica:

1. Lluvias histéricas registradas y que produjeron serias consecuencias desde el punto de vis-
ta de inundacién en la cuenca, y que dejaron ademas secuelas en la memoria histérica de
la poblacién. Se trataria de un proceso de disefio de una infraestructura (encauzamiento,
etc) cuyo objetivo final es que si se volviera a dar una precipitacién igual a la que se regis-
tré ese dia, no se produjeran inundaciones. Este criterio no estd basado en consideraciones
estadisticas de riesgo, sino que se asocia a un suceso concreto. Es facilmente explicable
a la poblacion, e incluso se puede ilustrar con documentacion de los efectos producidos
por la inundacioén histérica, indicando que esos danos ya no se produciran con las nuevas
actuaciones.
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Series temporales de lluvias, registradas en observatorios dentro de la zona de estudio,
o incluso series sintéticas generadas a partir de métodos estadisticos. Con estos datos
de lluvia, aplicaremos un modelo de transformacién lluvia—escorrentia y asi se obtienen
los diferentes hidrogramas de caudal, sobre los que se realiza un andlisis estadistico para
determinar el valor del flujo asociado a un periodo de retorno determinado. Otra manera
de utilizar estos datos seria establecer un andlisis de comportamiento de la cuenca no en
el dominio de la probabilidad de inundacién sino en el de frecuencia de inundacién. Si
asumimos que los datos de lluvia registrados son representativos de la precipitacion en
la cuenca, y aceptamos que en el futuro seguird lloviendo como hasta ahora, podemos
realizar los estudios hidrolégicos e hidraulicos para comprobar el comportamiento de la
infraestructura a disenar. Si por ejemplo, tenemos datos de lluvia de 20 anos, digamos unos
1200 sucesos de lluvia por ejemplo, lo que supone una media de 60 sucesos de lluvia al ano,
tenemos que realizar los 1200 estudios de transformacién lluvia - caudal, y los 1200 célculos
hidraulicos asociados. Podemos evaluar cudntas veces se supera la capacidad de desagiie
de la obra hidraulica, en un cierto nimero de anos. Este enfoque da como resultado el
poder decir que la obra disenada se vera superada un nimero X de veces en N anos (igual
a los que tenemos datos). No se trata de ningin concepto estadistico, ni de periodo de
retorno. Se trata de un analisis de frecuencia de inundacién. El inconveniente que tiene
este procedimiento es que no solemos tener series temporales muy largas, sino que tan solo
disponemos de series de 20, 30 anos (algunos casos excepcionales como los pluviémetros
de Barcelona o Valencia, pueden llegar a 50 6 mds anos). Cuando tenemos un resultado
como por ejemplo, que no se inunda nunca en los 20 anos de registro, ;qué pasara con
esa obra en un periodo de 30 anos, o de 1007 Si dispusiéramos de 100 afnos de registros,
podriamos realizar este proceso hasta ese nivel de informacién. Pero en general, ya hemos
dicho que suelen ser como méaximo de 20 anos o menos la longitud de esos registros. Este
procedimiento serd adecuado para aquellas obras que suelan tener un periodo de retorno
de diseno bajo, del orden de 10 a 20 anos, cosa por ejemplo frecuente en infraestructuras
urbanas.

Lluvias de proyecto, obtenidas a partir de informacion globalizada en forma de curvas
Intensidad—Duraciéon—Frecuencia. Podemos definir a esta lluvia de proyecto como una lluvia
tipo, o lluvia sintética que se puede asociar a un cierto periodo de retorno, y se admite (a
pesar de que no sea estrictamente cierto) que el caudal de escorrentia calculado a partir de
esta lluvia de proyecto tiene el mismo periodo de retorno. Esta idea introduce un concepto
de seguridad /riesgo, al asociar una nocién de periodo de retorno al hietograma de lluvia a
utilizar, y por ende al caudal de diseno.

Datos de series temporales.
Analisis de calidad de la informacion

Los datos de informacién pluviométrica corresponden a registros de lluvia caida en diferentes

duraciones. Tenemos datos cada 24 h, 12 h, 1 h, 5 minutos, etc. Cuando recibimos la informacion
que ha proporcionado el Servicio Meteorolégico hemos de realizar una serie de procesos para
verificar la calidad de la informacién que vamos a manejar. En general, los Servicios Meteorologi-
cos se dedican a la recoleccién de datos, pero no necesariamente realizan los test de calidad para
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verificar que la informacién que entregan es correcta. Hay innumerables fuentes de error: de
transcripcion, pérdidas de informacién, etc. Hay que realizar una serie de anélisis como:

1. FEstacionariedad. Si tengo una serie temporal de por ejemplo 45 anos, seria bueno analizar
subintervalos de tiempo de 20 a 25 afnos, con un cierto solape entre ellos. Evaluados los
valores medios y las varianzas de estas subseries temporales, no deberian diferenciarse entre
ellas en més de un 15 %. Si se supera ese valor, quiere decir que ha habido cambios en las
condiciones de medida, etc, que obligan a analizar con més detalle la serie para corregir ese
problema. Este andlisis parte del principio de que las condiciones meteorolégicas no se han
modificado en el tiempo y que por tanto, salvo ciclos locales de sequias o precipitaciones
intensas, el clima no se ha modificado sustancialmente sobre todo en las pocas decenas de
anos de los que tenemos registros.

2. Homogeneidad. Cuando realizamos un andlisis estadistico por ejemplo de extremos, es
conveniente comprobar que la poblaciéon de datos que manejamos sea homogénea des-
de el punto de vista estadistico. Deben realizarse los tests de hipétesis que empleamos
comtinmente como el test Chi cuadrado, o el Kolmogorov - Smirnov.

3. Consistencia. Los datos de la serie temporal que manejamos deben presentar lo que de-
nominamos consistencia: las condiciones de medida de los datos de lluvia deberian ser las
mismas y no variar a lo largo del tiempo. Cuando se dispone de una serie de estaciones
meteoroldgicas en una regién climatolégicamente homogénea, donde el régimen de lluvias
es unico, es posible realizar un analisis con el fin de verificar la consistencia de la serie
de datos pluviométricos en dichas estaciones. Las causas de una falta de consistencia en
los datos de una estacién durante un periodo pueden ser muy variadas: cambios en las
condiciones del aparato registrador, cambios en el procedimiento de observacién, cambio
de emplazamiento de la estacién, etc. El método utilizado para verificar dicha consistencia
es el andlisis de curvas de doble masa. Consiste en construir una curva doble acumulativa,
en la cual son relacionados los totales anuales acumulados de una determinada estacién
con la media acumulada de los totales anuales de todas las estaciones del area, considerada
homogénea desde el punto de vista de datos. Vamos a poner un ejemplo de 5 estaciones
en el drea de la ciudad de Pamplona. En nuestro caso se consideran homogéneas las 5
estaciones de las que se disponen datos, Pamplona, Otazu, Irotz, Ilundain y Noain, y que
presentan simultaneidad de registros a partir del ano 1981.

Cuanto mayor numero de estaciones se disponga, la media acumulada de los totales anuales
sera menos sensible a la falta de consistencia de los datos de alguna de ellas, con lo que
el analisis es mas fiable. Si la serie de datos de una determinada estacion es consistente
durante un determinado periodo, la curva de doble masa en dicho periodo, debe presentar
una pendiente constante. En caso contrario, es decir si a partir de un determinado punto
de la curva se produce un cambio de pendiente (ver figura 2) nos indica que comienza un
periodo con datos no consistentes, habiéndose producido algin cambio que afecta a los
datos de medida.

El analisis de doble masa acumulada realizado para las estaciones de la comarca de Pam-
plona nos indica que los datos de la estacién de Pamplona (ver figura 3) presentan un
comportamiento correcto, mientras que otras estaciones, como por ejemplo la de Irotz (ver
figura 4), presentan cambios de pendiente que sugieren una falta de consistencia en la serie.
Puesto que el periodo de simultaneidad de registros (1981-1993) es muy corto, el anélisis
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Y oa

Figura 2: Curva de doble masa acumulada.

realizado no es del todo concluyente para decidir que series de datos son las méas adecuadas
en la obtencién de un hietograma de diseno, pero ilustra las diferencias entre estaciones
de medida.

4. Adecuacién. Aunque aparezca al final, debe ser una de las primeras cosas que analicemos.
Nos referimos en concreto a la duracién de la serie. Para cualquier analisis seria deseable
disponer de datos de un minimo de 25 a 30 anos. Esto no se puede improvisar y los datos
son los que son. De todos modos, si en el observatorio que nos interesa, la duracion es
menor por ejemplo de 18 a 20 anos, podriamos comparar algunos estadisticos de esa serie
mas corta frente a otra serie mas larga de un observatorio cercano y que tenga las mismas
condiciones meteorolégicas (por ejemplo que no estén separados por montanas elevadas,
que estén a menos de 100 Km, etc). En ese caso podriamos analizar los cocientes entre las
medias de las dos series, asi como el cociente de varianzas y deberian ser en ambos casos
similares a 1.

4. Procedimientos para completar series temporales

Es posible que en nuestro estudio hidrolégico manejemos datos de varios observatorios. Y
seguro que cuando analicemos la informacién de todos ellos habra anos, meses o dias en los
que tendremos datos de unos observatorios y de otros no. Es conveniente que tengamos datos
todos los dias, horas, etc. en todos los observatorios a la vez, por lo que aquellos periodos de
tiempo que no sea asi, deberan descartarse. Claro que al hacer esto, puede darse el caso que la
duracion de la serie se reduzca de manera dréstica. Descartar un ano de datos porque durante
un numero de dias no se dispone de datos en uno de los observatorios es una ldstima. Por ello,
se han desarrollado una serie de procedimientos para completar datos que faltan en alguna de
las series temporales a analizar. Los métodos que se describiran a continuacion se supone que se
aplican a series de datos de precipitacién diaria (lluvia en 24 horas).
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Figura 3: Anélisis de dobles masas, estaciéon de Pamplona

Si los datos de la precipitacién de los observatorios en cuestiéon no difieren entre ellos més
de un 10%, podemos utilizar para completar el dato que falta de la lluvia diaria de un
cierto dia en un observatorio, la media aritmética de los datos de los demaés observatorios.

Si las diferencias son mas importantes, se puede aplicar el procedimiento propuesto por el
National Weather Service (NWS).

Se representan en unos ejes coordenados, tomando como origen la estaciéon X, cuyos datos
se desean completar. En cada cuadrante deberia haber al menos una estacién. Se pon-
deraran los datos de cada estacion, de manera inversamente proporcional al cuadrado de
las distancias, siendo x,y las coordenadas de las estaciones de que se dispone de datos,
referidas al origen.

1 _xhw
2ty W

En este procedimiento se supone que las precipitaciones en puntos situados cerca no son
independientes de la precipitacion incégnita, y por tanto no hara falta usar todos los datos.
Bastard utilizar una estacién por cuadrante, y se seleccionara la mas cercana al origen.

Podemos elaborar con los datos correspondientes a las estaciones de que se dispone de
datos de un mapa de isoyetas, a partir del cual extraer el dato que falta en el observatorio
de estudio. Esto se haria para cada caso de relleno de datos, lo que a menos que se disponga
de un procedimiento de elaboracién de los mapas bastante rapido, puede ser un proceso
mas lento.
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Figura 4: Anélisis de dobles masas, estacion Irotz

Si conocemos el valor de la lluvia media anual en la estacién X objeto de estudio, pero en
la que falta el valor Px a completar, y disponemos de los datos de lluvia media anual en
las otras estaciones y el dato de lluvia P; el dia en que falta en la estacion X, podemos
aplicar una funcién de ponderacién del tipo:

— P+ .. —PF+ .+ ——F,

1 <NX NX NX )
Ny N; Ny,

Correlaciones. Con los anos de los que se dispone datos de todos los observatorios utilizados
en el estudio, y para rellenar los datos de la estacién X que faltan, se puede establecer una
funcién de correlacién entre la precipitacién de la estacién X y las demas. La funcién de
correlacion puede ser cualquiera, pero en general se emplean funciones de tipo potencial,
del tipo:

Px =a; P +as Py + ...+ ay Pom

Los coeficientes a; y «; se ajustan con los datos de los afios de que se dispone informacién.

Analisis estadistico de datos

El estudio de caracterizacion de la precipitacién en un observatorio se realiza durante la

fase de diseno de una obra hidraulica, con un horizonte de futuro. Debemos predecir cémo se
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comportard la precipitacion en el futuro y a falta de modelos deterministas que permitan pre-
decir con garantias este comportamiento, asumiremos que seguira lloviendo de la misma
manera que lo ha venido haciendo hasta ahora. Para caracterizar la historia de la preci-
pitacion caida hasta el momento, debemos analizar toda la informacién histérica existente, es
decir, analizar los datos de lluvia del observatorio.

Los procesos hidroldgicos de precipitacion, transformacién lluvia caudal, etc. evolucionan
de una manera tal que parte puede considerarse predecible (o determinista) y parte aleatoria.
Para estudiar este fenémeno, y en particular para evaluar valores extremales, debemos analizar
qué distribucién estadistica se ajusta mejor a los datos disponibles.

5.1. Series de maximos anuales

En el andlisis de extremos, consideremos por ejemplo la variable precipitacién caida en 24
horas. Si disponemos de 40 afios de observaciones, el total de datos alcanza los varios miles
(365 x 40), de los que la gran mayoria serfan ceros (dias sin lluvia). Es posible realizar una
seleccién previa, y pasar a una poblacién algo mas reducida. Consideremos asi el valor maximo
de la precipitacion en 24 horas, registrado en cada ano. Pasamos asi a un total de 40 datos,
que constituyen los maximos anuales. Este proceso supone en ocasiones una cierta pérdida de
informacién del fenémeno de la precipitacién. Puede ser que durante un ano lluvioso, se hayan
producido 2 6 3 dias con mayor precipitacion que la del dia més lluvioso de un ano calificado como
seco. De esos 2 6 3 valores, tan solo consideraremos uno, el valor maximo anual. Sustituimos
valores grandes de la lluvia caida en 24 horas, por otros mas bajos pero que resultan ser los
maximos anuales de un ano seco. Esta pérdida de calidad en la informacién puede demostrarse
que afecta mds a los resultados asociados a la estimacién de valores con periodos de retorno
bajos (inferiores a 10 anos, aproximadamente) mientras que para periodos de retorno altos (100,
500) no supone un gran problema.

Referente a la estadistica de extremos, las distribuciones méas habitualmente empleadas son
las de Gumbel, Log-Pearson III y recientemente se ha anadido la SQRT-ET maéx.

5.2. Distribucién tipo Gumbel

Gumbel propuso la denominada distribucién de extremos tipo I, con dos pardmetros, cuya
funcién de distribucién de probabilidad es la siguiente:

Los coeficientes o y a se pueden expresar como:

a=1x — 0,450050,
11,2825

Og

«
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donde Z es la media de los valores méximos anuales y o, es su desviaciéon standard. Chow
demuestra que esta distribucién puede expresarse de manera que el valor de la variable X cuyo
periodo de retorno es T, se puede expresar de manera que:

X(T) =z + K(T)o,

donde el factor K(T) es el factor de frecuencia, funcién del periodo de retorno. Podemos expresar
este valor como:

donde los valores ys y ss se denominan media reducida y desviacién standard reducida, cuyo
valor depende del tamano de la muestra (nimero de anos de los que se dispone de datos). El
factor yr se denomina variable reducida, y es funcién del periodo de retorno:

)]

yr = —ln[ln(T —

5.3. Distribucién tipo Log-Pearson III

Esta distribucion, de tres pardmetros, forma parte de la familia de distribuciones tipo Pear-
son, y es muy utilizada por ejemplo en los USA. En este caso primero se transforman los datos
de caudal, precipitacion, etc. X, en su logaritmo en base 10, de la forma Z=log X.

La funcién de densidad de probabilidad se puede expresar como:

M(Z — e)f—1e=MZ—e)

Fz) = 2T(0)

donde los 3 parametros de la distribucién, A, 3, € se definen como:

_ 9z

NG

2
=lam’
e=7Z—o0z\p

donde Z es la media de los logaritmos de los valores maximos anuales, y oz la desviacién
estandar. Si llamamos X a los datos de la serie de valores, y Z a la serie de logaritmos de los
valores, podemos expresar Zr valor de la variable Z con periodo de retorno T anos, como:
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Z(T) =7+ Kzoy

El factor de frecuencia Kz es funcion del periodo de retorno de estudio y del coeficiente de
oblicuidad de la distribucién, que se puede expresar para una serie de N datos como:

NX(Z; — Z)3
(N —1)(N —2)03,

Cs =

La distribucién Log-Pearson III es algo més sensible a los errores en la serie de datos. Al
ser una distribucién de tres pardmetros, en el papel doble logaritmico aparece como una curva
(frente a la recta de Gumbel), pero en ocasiones pueden aparecer un méaximo local y darse la
paradoja que el valor para periodo de retorno 500 anos sea menor que para los 100 anos, en caso
de errores en la serie.

5.4. Distribucion tipo SQRT-ET max

En 1986 un grupo de investigadores japoneses dirigidos por Takeharu Etoh y Akira Murota
[ET] proponen una nueva distribucién que denominaron SQRT-ET MAX (Méximos de la ex-
ponencial de la raiz cuadrada). Para la proposicién del modelo, Etoh y Murota [ET y JF] se
basaron en las siguientes hipétesis de partida:

= La duracién y la intensidad méxima en una tormenta individual son variables indepen-
dientes entre si

= La duracién se distribuye segtin una variable aleatoria exponencial y la intensidad méxima
seglin una variable aleatoria de distribucién Gamma

» La cantidad total de lluvia es proporcional al producto de duracién e intensidad siendo la
constante de proporcionalidad de 0.5 lo que asume una forma triangular del hietograma.
Este es el patron de lluvias de Chow, que se acepta como vélido para lluvias de tipo frontal
6 ciclénico como son las del noroeste de la Peninsula Ibérica

Estas hipétesis de partida han sido aceptadas como vélidas en la descripcién de una tormenta
individual en lluvias de tipo ciclénico, aunque en la actualidad se estdn ensayando otros tipos
de patrones de precipitacién como puede ser el doble tridngulo. Aceptando dichas hipétesis se
obtiene que la funcién de distribucion puede expresarse con la siguiente expresion:

F(a:) _ eflc(1+\/@)e*\/ﬁ

donde k es el parametro de frecuencia, y « es el parametro de escala. Los pardmetros anteriores
no se pueden obtener de una manera ficil y directa, de modo similar a la Gumbel o LP3. Para
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hacer mas sencilla su aplicacién, se ha desarrollado un procedimiento de utilizaciéon de la SQRT-
ET méx (Zorraquino, 2000). A partir de los datos de la serie de maximos anuales, estimamos el
coeficiente de variacién de la serie, como por ejemplo:

Oz
C, =

z
A partir de este valor, y en funcién del rango en que se encuentre (hasta el momento se
puede aplicar para C,, entre 0.19 y 0.99) expresaremos el factor k como el siguiente polinomio:

Jo — oBailin(Cu))1)

donde los coeficientes a; tienen los siguientes valores:

Tramo 1 | Tramo 2 | Tramo3
ap | 1.318615 | 1.801513 | -3978.19
ay | -3.16463 | 2.473761 | -18497.5
as | -1.59532 | 23.5562 | -35681.4
as | -6.26911 | 49.95727 | -36581.5
ay | -11.3177 | 59.77564 | -21017.8
as | -22.6976 | 35.69688 | -6417.12
ag | -22.0663 | 8.505713 | -813.381

Definimos el tramo 1, como aquel en que el coeficiente de variacion de la serie estd entre 0.19
y 0.29, tramo 2 aquel en que el coeficiente de variacién de la serie esta entre 0.30 y 0.69, y tramo
3 con series de coeficiente de variacion entre 0.70 y 0.999

En base a los mismos tramos definidos por el coeficiente de variacién, se aproxima el valor
de I; mediante una expresion del tipo:

Iy = elZhilin()]

donde los coeficientes correspondientes b; son los siguientes:

Tramo 1 | Tramo 2 Tramo3
bo | 2.307319 | 2.342697 | -0.93151
by | -0.13667 | -0.14978 | 2.156709
by | -0.07504 | -0.09931 | -0.77977
bs | -0.01346 | 0.003444 | 0.112962
bs | 0.003228 | 0.001014 | -0.00934
bs | 0.000521 | -0.00014 | 0.000412
bg | 0.00014 | 5.49%1076 | -7.5*%10~F
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Podemos realizar la estimaciéon del parametro o mediante la expresiéon analitica siguiente:

kL

a=—"—
1l—e*2z

De esta manera, nos queda definida la funciéon de distribucién acumulada

F(a:) _ efk(lJr\/ﬁ)e*\/ﬁ

Esta formulacién fue denominada “méximo de la exponencial de la raiz cuadrada” (SQRT-
ET MAX). Ha sido adoptada como distribucién estadistica de referencia en Espana por la
administracién. Tanto el Ministerio de Fomento como el de Medio Ambiente la exigen en sus
proyectos por algunas de las siguientes razones:

a) Es una ley de distribuciéon que ha sido propuesto especificamente para la modelacién
estadistica de maximas lluvias diarias.

b) Estd formulada con sélo dos pardmetros lo que conlleva una completa definicién de los
cuantiles en funcién exclusivamente del coeficiente de variacién con lo que se consigue una
mayor facilidad de presentacion de resultados.

c) Por la propia definicién de la ley, proporciona resultados més conservadores que la tradi-
cional ley de Gumbel.

d) Conduce a valores méas conservadores que los otros modelos de ley analizados para las regio-
nes climaticas de la Espana peninsular con cuantiles menores, mostrando unos resultados
similares en el resto de las regiones.

e) Demuestra una buena capacidad para reproducir las propiedades estadisticas observadas
en los datos, lo que se comprobd mediante técnicas de simulacion de Montecarlo.

5.5. Fuentes de informacion de datos de lluvia tratados por la distribucién
SQRT-ET

La dificultad de aplicar directamente la funcién de distribucién SQRT - ET, hizo que dife-
rentes organismos presentaran procedimientos mas sencillos. En la publicacién “Recomanacions
sobre metodes d’estimacié d’avingudes maximes” de 1994, editada por la extinta Junta d’Aigiies
de la Generalitat de Catalunya, se presentaba una tabla con una serie de factores de manera que
a partir del valor de la variable de periodo de retorno calculada mediante la distribucion Gum-
bel, la mas utilizada en el ambito profesional en Espana, multiplicando por ese factor elegido
segun el periodo de retorno deseado y el coeficiente de variacién de la serie, permitia obtener
el valor de la variable (lluvia, caudal, etc) de periodo de retorno deseado segin la distribucién
SQRT-ET méax.

Posteriormente, en el ano 2001 la Direccién General de Carreteras del Ministerio de Fomen-
to edita la publicacién “Mdximas lluvias diarias en la Espafna peninsular”, donde se presenta
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un trabajo del Centro de Estudios Hidrograficos del C.E.D.E.X., que introduce mejoras en el
proceso de estimacion de las méximas lluvias previsibles en las distintas regiones de la Espana
peninsular, no sélo en la aportacién de nuevos datos desde 1970 sino en la aplicacién de nuevas
tecnologias estadisticas. Todo ello unido al tratamiento informatico aprovechando las capacida-
des de los Sistemas de Informacién Geografica (SIG), hace de el mencionado documento sea una
herramienta muy 1til permitiendo de una forma rapida obtener las maximas precipitaciones en
un determinado lugar de la Espana peninsular con solo conocer sus coordenadas geograficas o
U.T.M en funcién de los distintos periodos de retorno.

El proceso operativo de obtencién de los valores de lluvia maxima diaria, X(T), para distintos
periodos de retorno a partir de estos mapas es el siguiente:

1. Localizacién en los planos del punto geogréafico deseado.

2. Estimacién mediante las Isolineas representadas del coeficiente de variacién Cv y del valor
medio Z de la maxima precipitacién diaria anual.

3. Para el periodo de retorno deseado T y el valor de Cv, obtencién del cuantil regional
Yt (también denominado “Factor de Amplificacién KT” en el “Mapa para el Célculo de
Méximas Precipitaciones Diarias en la Espana Peninsular” de 1997), mediante la tabla
7.1. de la publicacién mencionada.

4. Realizar (segun se recoge en la expresién 3.1) el producto del cuantil regional Yt por el
valor medio P obteniéndose X(T'), es decir, el cuantil local buscado o lo que es lo mismo, la
precipitacién maxima en 24 horas para el periodo de retorno T (también denominado PT
en el “Mapa para el Célculo de Méaximas Precipitaciones Diarias en la Espana Peninsular”
de 1997).

5.6. Andlisis con series parciales

El andlisis de extremos se realiza en general con series de maximos anuales. Asi, cada uno
de los afios de los que se dispone datos, proporciona un valor para la serie. Sin embargo, puede
darse seguramente el caso de que en un mismo afio haya mas de un suceso de precipitacion
de gran magnitud. Sin embargo, al considerar tan solo el médximo anual estamos descartando
esa informacién del observatorio. Entonces se puede corregir este hecho considerando todos
los valores de precipitacién por encima de un cierto valor umbral, lo que en nomenclatura
anglosajona se conoce como POT (peak over threshold) o en castellano valores sobre un umbral,
entrando entonces en lo que se denomina estadistica de series parciales. En ese caso estamos
aceptando que todos los sucesos de lluvia considerados son sucesos independientes, lo que es
bastante l6gico. Ademas otra razén adicional para corregir el proceso anterior es que si asumimos
una formulacién tipo Chow para una distribucién de extremos como la Gumbel, por ejemplo, no
es posible obtener valores de la variable considerada (precipitacion, intensidad, etc) con periodos
de retorno menores de un ano. Recordemos que la variable reducida yr se definfa como:

)]

yr = —ln[ln(T —
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donde si T < 1 dicha variable queda indefinida. Sin embargo, sucesos de poca precipitacién
parece logico que puedan superarse mas de una vez cada ano. El andlisis de series parciales no
estd tan extendido entre los técnicos pero podemos relacionar el periodo de retorno entre una
estadistica de series parciales Tp y otra de series de maximos anuales T4 como sigue:

1
CInTy4 — In(Ty —1)

Tp

En general, cuando los periodos de retorno son elevados (mayores de 20 anos) los resultados
son similares y donde difieren en mayor grado es a partir de periodos de retorno inferiores a 10
anos. La tabla siguiente muestra la relacién anterior para una serie de valores del periodo de
retorno calculados con una serie de maximos anuales y con una estadistica de series parciales.

Tabla 1: Comparacién de periodos de retorno calculados con series de méaximos
anuales o con series parciales

Periodo de retorno (anos) | Periodo de retorno (anos)
(maximos anuales) (series parciales)
20 19.5
15 14.49
10 9.49
8 7.49
) 4.48
3 247
2 1.44
1.582 1
1.157 0.5 (6 meses)
1.0186 0.25 (3 meses)
1.00248 0.166 (2 meses)
1.00000614 0.083 (1 mes)

6. Curvas Intensidad — Duracion — Frecuencia

La relacién precipitaciéon/duraciéon es mas importante para cuencas pequenas que la relacién

precipitacién/drea (Moisello, 1993). Por esa razon se han centrado la mayor parte de los estudios
en la variabilidad temporal de la precipitacién.

Un primer proceso de andlisis de la informacién de lluvia en forma de hietogramas existen-
tes es el establecimiento de una curva Intensidad-Duracién-Frecuencia (IDF). Una curva IDF
supone una relacion entre las intensidades medias maximas esperables, para cada duracién de
precipitacién, con un periodo de retorno considerado. El proceso de obtencion estd suficiente-
mente descrito en muchos textos de hidrologia (Chow, 1988). La ventaja de trabajar en cuencas
urbanas es que los periodos de retorno que se suelen considerar en zonas urbanas (5, 10 anos)
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son bajos, por lo que la longitud de la serie temporal para obtener una curva IDF fiable puede
ser de tan solo 20 a 30 afos, mientras que estudios para periodos de retorno altos (100 a 500
aflos) recurren necesariamente a extrapolaciones de tipo estadistico que pueden ser en algin
caso arriesgadas.

Para obtener las curva IDF se debe realizar el siguiente proceso:

(i) considerar todas las precipitaciones registradas a lo largo de un gran nimero de afos, a
nivel de hietograma y en intervalos de registro de al menos 10 minutos,

(ii) ordenar estas precipitaciones, clasificandolas en base a los diferentes intervalos de referencia
(10, 15, 20, 25, 30 minutos, etc.),

(iii) obtener, para cada intervalo de referencia, la serie de Intensidades Medias Méximas Anuales
para cada ano de registro,

(iv) obtener a partir de una distribucién de extremos, como por ejemplo una ley tipo Gumbel,
para cada intervalo de referencia, las Intensidades Medias Méximas Anuales para cada
periodo de retorno, y finalmente

(v) en base a los datos anteriores definir la familia de curvas Intensidad-Duracién-Frecuencia
de la estacién de estudio, a partir de los puntos con igual periodo de retorno.

En la serie de maximos anuales estamos obligados a considerar para cada intervalo de tiempo
de referencia el valor méximo de cada ano, mientras que seria posible en vez de considerar un valor
maximo por ano el considerar para el total de anos de que se disponen datos, N, los N méaximos
valores observados, pudiéndose darse el caso de que dos 6 més de los valores considerados se
produjeran en un mismo ano que puede haber sido extraordinariamente lluvioso, y que en algin
otro ano no haya ningin valor incluido en los datos empleados para la serie de maximos. En
este caso deberemos emplear en el cdlculo la metodologia de series parciales. De todos modos,
para periodos de retorno de 10 anos o mayores, las diferencias entre el cdlculo con series anuales
o con series parciales son poco importantes.

Intensidad

Tiempo

Figura 5: Curva Intensidad—Duraciéon—Frecuencia tipo
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Las familias de curvas IDF se suelen ajustar mediante expresiones analiticas que faciliten su
operacion. Las mas habituales son las expresiones tipo Talbot o Montana. La curva tipo Talbot,
propone un ajuste de una hipérbola:

mientras que la tipo Montana, ajusta una funcién potencial:

I =aDb

Una expresion generalizada que incluye las dos anteriores es la definida por la funcién de ajuste:

a

(D +0b)e

Es muy importante que la funciéon de ajuste utilizada lo sea dentro del rango de duraciones
de precipitacion para el que ha sido encontrada. Extrapolaciones especialmente para duraciones
mas cortas pueden llevar a resultados matematicamente coherentes pero fisicamente imposibles
(enormes intensidades de precipitacién para duraciones de lluvia muy pequenas).

Debido a la complejidad del proceso y en mayor medida a que generalmente no es posible
disponer en muchos observatorios de la gran cantidad de datos en forma de hietogramas que son
necesarios para la obtencién de la familia de curvas IDF de dichos observatorios, diversos autores
han buscado relaciones algebraicas que permiten expresar de una manera general la Intensidad
Media Maxima en funcién del intervalo de referencia y del periodo de retorno, a partir de unos
datos de pluviometria mas facilmente disponibles como es la precipitacién caida en 24 horas.

6.1. Datos de lluvia para cortas duraciones

La informacién de campo obtenida en diversos estudios realizados en diferentes paises se ha
dirigido hacia el analisis de relaciones entre la lluvia de cortas duraciones, de la que se disponen
en general de menos nivel de informacién, y la lluvia de duraciones horarias o superiores, nivel
de datos mas facilmente obtenible en observatorios meteorolégicos.

Hershfield (1962) estudié para los EE.UU. la relacién entre la precipitacién caida en 1 hora
y en 6 horas, frente a la total caida en 24 horas, para un periodo de retorno de 2 anos. La
relacion Py j,/Pay j, varia entre el 10 % y el 60 %, con una media del 40 % mientras que Pg 1,/ Pog 1,
variaba entre el 50 % y el 80 % con un valor medio de 70 %. Sin embargo para duraciones D més
pequenas, la relacién entre la lluvia caida en D y la caida en 1 hora, varia muy poco a lo largo
de todo el pais y ademds era bastante independiente del periodo de retorno (Bell, 1969). Los
datos estimados para los Estados Unidos y Australia se reflejan en la tabla 2.
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Tabla 2: Relaciones Pp/P; j, (D en minutos)

USA 5 15 30 | 120
2 anos | 0.29 | 0.57 | 0.79 | 1.25

Australia 5 15 30 | 120
2 anos | 0.30 | 0.57 | 0.77 | 1.24
10 anos | 0.31 | 0.58 | 0.78 | 1.25
25 anios | 0.30 | 0.58 | 0.79 | 1.23

Del andlisis de estos datos parece desprenderse que la relacién precipitacién/duracién pa-
ra tiempos cortos (menores que 2 horas) es bastante estable, incluso para periodos de retorno
diferentes. Bell también comprobé que la relacién Pp/Psy p, es mucho menos estable para dura-
ciones mayores. Goswami (1973), utilizando las relaciones de Bell, desarroll6 una metodologia
de obtencién de relaciones precipitacién/duracién para la India, asumiendo una relacién Lluvia
en 1 hora/Lluvia en 24 horas de 0.435 . Calenda (1993) ha propuesto una relacién Lluvia en 1
hora/Lluvia en 24 horas para diferentes periodos de retorno, en la zona de Roma, que se mues-
tran en la tabla 3. Por supuesto que esa variacién con el periodo de retorno entra en conflicto
con los datos de Australia y USA.

Tabla 3: Relaciones Py 1,/ Pog n

Periodo de retorno | Py p,/Payp,
2 0.436
10 0.460
25 0.467
50 0.471
100 0.475

En Espania no se ha emprendido un analisis sisteméatico de curvas IDF para distintas dura-
ciones de lluvia. Sin embargo, en la Instrucciéon de Carreteras, 5.2.1.C. se propone la siguiente
curva IDF sintética:

I Il 280,1_DO,1

— — (=) 280,13
I, (Id)

donde I es la intensidad media diaria en mm/h, Py porqs/24, €l cociente % es la relacién entre
intensidad horaria e intensidad media diaria, que depende de la ubicacién geografica, y D es la
duracion, en horas, de la lluvia.

Si trabajamos esta expresién, podemos llegar a una relacién entre la lluvia caida en una
duracién D, y la caida en 24 horas, Pp/Ps4, de manera que:



50 Tema 3

PD D II 280’17D0’1

—_ 7) 280,11

Py 2471

Dicho cociente es independiente del periodo de retorno, en la linea de las experiencias austra-
lianas y norteamericanas, y tan solo depende de la duracién y de la zona geografica. La relacion
% varia entre 8 y 12 aproximadamente, con lo que para estos valores extremos, se presenta en
la tabla adjunta la relacién entre la precipitacién caida en diferentes duraciones y la lluvia en

24 horas.

Tabla 4: Relaciones Pp /P j, para diferentes cocientes %

Duracion D [ £ =8 | £ =12
5 minutos 0.265 0.332
10 minutos | 0.394 0.467
15 minutos | 0.493 0.564
30 minutos | 0.711 0.761
60 minutos 1.000 1.000

120 minutos | 1.371 1.274

Los valores para el factor 12 son similares a los presentados en la literatura. Se sigue tra-
bajando en esta linea que permitiria obtener informacién sobre la precipitacién en duraciones
cortas, las mas adecuadas para estudios de hidrologia urbana.

6.2. Relaciones precipitacién/area

Otro problema en el campo de las precipitaciones intensas es la dependencia de la lluvia
con el area de la cuenca. Segin la experiencia més extendida, las precipitaciones mas intensas
se concentran en pequefias areas. Por ello, una vez obtenido el patrén temporal de lluvia en
un punto (para una duracién y un periodo de retorno deseado) hay que transformar ese dato
puntual en una distribucion espacial.

En zona urbana son aplicables los mismos procedimientos que se emplean en cuencas fluvia-
les, es decir, considerar como lluvia media la media aritmética de los valores de los diferentes
observatorios que se dispone, o bien emplear los métodos de los poligonos de Thiessen o de
isoyetas. Su aplicacién estd recogida en todo texto de hidrologia basica (Chow, 1994).

La importancia de la distribucién espacial depende del tamano de la cuenca. Para cuencas
pequenas la distribucién habitual que se considera es la uniforme. Yen y Chow (1969) conclu-
yeron que una tormenta en movimiento produce caudales punta similares a los que produciria
una tormenta equivalente, pero de tipo estacionario. Sin embargo, los volimenes de hidrograma
si pueden variar de manera més significativa por lo que en estudios de depdsitos de retencion u
otros donde el volumen de hidrograma es significativo, se puede indicar que se estd sobreesti-
mando el volumen.
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7. Estudio de regionalizacion de precipitaciones en Espana. Ob-
tencion de curvas IDF sintética

En lugares donde sdlo se dispone de observaciones de precipitacion diaria, es posible obtener
informacién de precipitacién para duraciones més cortas (1 hora, 30 minutos, 10 minutos, etc) a
partir de estudios de regionalizacién de la precipitacién. El estudio realizado por Témez (1966)
en Espana permite a partir del dato de lluvia en 24 horas, estimar unos valores de precipitacion
para duraciones mas cortas.

Analizando la forma tipica de una curva IDF se aprecia que el valor de la Intensidad de
precipitaciéon aumenta a medida que reducimos la duraciéon D. Se comprueba experimentalmente
que todas las curvas de una estacion correspondientes a diferentes periodos de retorno son afines,
y por ello se podrian reducir a una ley unica adimensional. Dicha ley seria independiente de
los valores absolutos de lluvia, dado su caricter adimensional. El parametro diferenciador mas
adecuado en nuestro caso, teniendo en cuenta que en las estaciones meteorolégicas espaifiolas se
registra precipitacion diaria, en 24 horas, seria la lluvia media durante esas 24 horas, o I;:
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Figura 6: Mapa para la estimacién del factor regional %

Py
Iy=—
LY
La ley adimensional para una familia de curvas IDF seria del tipo:
1
Z —&(D
== (D)

donde I representa la intensidad de precipitaciéon para una duracién D genérica. La ley anterior
es caracteristica en cada estacion y una funcién de la distribucién temporal de la lluvia tipo.
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Sera diferente de un observatorio a otro, reflejando las diferencias de clima existente. El estudio
de Témez lleva a la conclusion que con datos de numerosas estaciones espanolas, las curvas
adimensionales I/I; se pueden representar con suficiente aproximacién por medio de una ley
general ampliada de la anterior:

I

con un parametro indeterminado K, variable de un lugar a otro. El parametro K se eligié como
la relacién I;/I; donde I es la intensidad horaria correspondiente. Como expresién universal,
se propone una ley Intensidad—Duracién del tipo:

0,1_ 10,1
i = (5)282807131

I, 1,

donde I, estd en mm/h y D en horas.

En cada estacién habra que estimar el factor %, factor regional que representa la relacién
entre la intensidad horaria y la diaria, para el mismo periodo de retorno. Para ello se puede
hacer uso del mapa adjunto, extraido de la mencionada Instruccién de carreteras.

Queda como unico dato a estimar el valor de la intensidad I, intensidad media correspon-
diente a la precipitacién caida correspondiente a 24 horas fijas, es decir, por ejemplo desde las
8 de la manana a las 8 de la noche siempre. Estimaremos este valor como:

Py
Iy=—
DY
donde P, es la precipitacion méxima diaria caida en la estacién de estudio, para el periodo
de retorno considerado. Dicho valor se puede obtener ajustando distribuciones de extremos a

partir de los datos de precipitaciones diarias que se pueden obtener en el Instituto Meteoroldgico
Nacional (IMN).

8. Patrones de precipitacion

A medio camino entre los enfoques de banco de datos de lluvia o de lluvia de proyecto, existe
una tercera via, basada en el concepto de patrones de precipitacién. Partiendo de la hipotesis
que las causas locales que dan origen a la precipitacion son limitadas, y que la orografia y otros
condicionantes que pueden afectar al desarrollo de la precipitacién se mantienen aproximada-
mente invariantes a lo largo del tiempo, se puede suponer que en cada lugar existen sé6lo unas
ciertas evoluciones temporales de la precipitacién posibles, independientemente de la cantidad de
lluvia que tenga asociada el suceso, y limitadas en nimero. Estas pautas de evolucién temporal,
representadas por su hietograma, constituyen los patrones locales de precipitacion. Asociadas
a estos patrones, se pueden definir unas lluvias de proyecto, que seran representativas no solo
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del volumen de precipitaciéon asociado al periodo de retorno correspondiente, sind también de
su distribucién temporal.

La metodologia de los patrones de precipitacion brinda la oportunidad de aproximarse al
problema de la forma del hietograma de una manera mas realista que los bloques alternados,
pero sin entrar en la complicacién (de calculo y de necesidades de informacién previa) que implica
la utilizacién de las series histéricas completas.

En primer lugar hay que analizar todos los datos de lluvia registrados en el observatorio.
Pero claro, existen muy diferentes sucesos de lluvia, de duraciones que van desde pocos minutos
hasta varios dias, y precipitaciones desde pocos milimetros a varias decenas de milimetros. Un
primer paso es la normalizacién de sucesos de lluvia para poder comparar entre si sucesos muy
diferentes. Para ello se utiliza el pluviograma acumulado, doblemente normalizado respecto a
la duraciéon del suceso de lluvia y de la precipitacién total del suceso. Asi cualquier hietograma
registrado se transforma en una curva definida en ejes coordenados con valores entre 0 y 1.

Un primer paso que debemos hacer es representar de manera grafica los pluviogramas nor-
malizados para intentar identificar a grosso modo la existencia o no de esas pautas temporales
comunes entre varios hietogramas. Es posible que en un mismo observatorio se presente més de
un patrén, dadas las diferentes causas climaticas de origen de precipitacion, por ejemplo lluvias
de primavera y lluvias de otono. Es cierto que en ocasiones cuando representamos estas curvas
no vemos nada a simple vista y puede ser que en dicho observatorio no exista ese patrén de
forma clara. Pero otras veces se aprecian como algunas curvas se van agrupando en una cierta
zona del diagrama. Ese hecho es indicador que varios sucesos de lluvia presentan una misma
distribuciéon temporal. Podemos plantear la bisqueda de ese patrén y aplicarlo también a la
lluvia de proyecto, considerando que la cantidad de precipitacion se determine a partir de la
curva IDF, para la duracién de la precipitaciéon decidida segin el tamano de la cuenca, y para
el periodo de retorno deseado, y la distribuciéon temporal de esa lluvia sea la obtenida a partir
del patrén de lluvia.

Pluviogramas doblemente normalizadas

Precipitacion / Precipitacién Total

0 01 02 03 04 05 06 o7 08 09 1
Tiempo / Duracion

| Duracion (min) <15 15a 30 30 a 60 ﬁ

Figura 7: Pluviogramas acumulados para diferentes periodos de duracién de lluvia
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Pluviogramas doblemente normalizados

Precipitacion / Precipitacion Total

0 01 02 03 04 05 06 07 08 09 1
Tiempo / Duracién

Figura 8: Pluviogramas acumulados separados por zonas, segiin la ocurrencia de
intensidad maximas de lluvia

8.1. Esquema metodolégico a seguir en la identificacién de un patron de
lluvia

Una vez normalizados todos los sucesos de lluvia, conviene realizar una serie de pasos para
la identificacion del patrén de precipitacion:

1. Identificacion de sucesos. En este caso es subjetiva pero a la vez fundamental para
determinar las caracteristicas de cada uno de los sucesos de lluvia a analizar. Es necesa-
rio adoptar un criterio objetivo primero para separar los sucesos de lluvia entre si, por
ejemplo el intervalo de tiempo sin llover entre dos sucesos de lluvia. Seria bueno que éstos
criterios adoptados se pudieran expresar facilmente para poder automatizar el proceso de
tratamiento de los datos.

2. Variables descriptivas de los sucesos. ;Qué variables identifican un suceso o qué va-
riables deben ser tenidas en cuenta?. La practica hidrolégica ha ido eligiendo a lo largo
del tiempo unos cuantos conceptos clave en relacién a la definicién de lo que es un suceso
de lluvia como por ejemplo intensidad méxima, precipitacién total, duracién etc. Hay que
decidir cudles de éstos u otras variables se incorporara al analisis del patrén de precipita-
cién.

3. Tratamiento de la forma de los sucesos. La forma de un suceso de lluvia no es una
magnitud numérica Unica sino que representa una evolucién temporal de la intensidad
de precipitacion. Se trata de una curva que por tanto no puede ser tratada de manera
automdatica. Hay que decidir previamente como se analiza esa forma, cudl es la represen-
tacion méas adecuada y de qué manera se discretiza el suceso de lluvia. La representacion
escogida ya se ha dicho que deberd normalizarse, de manera que todos los eventos de pre-
cipitacion que se analicen tengan el mismo nimero de variables y del mismo rango y asi se
puedan comparar entre ellas mediante analisis estadisticos de tipo factorial o cluster. Una
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representacion clésica en los estudios hidrolégicos que cumple estos requisitos es el pluvio-
grama acumulado doblemente normalizado con respecto a la duracién y a la precipitacion
total.

4. Filtrado de los sucesos de lluvia. Hay que determinar qué sucesos se analizaran y cuales
no. A tal efecto es necesario establecer las variables de decisién y los criterios justificados
que permitan eliminar eventos de lluvia por ejemplo por su poca intensidad o su corta
duracién.

5. Reduccion de datos mediante analisis factorial. De todas las variables seleccionadas
para describir los sucesos de precipitacién y de cara a realizar andlisis de clasificacién
con un coste computacional razonable, habra que identificar las més significativas es decir
aquellas que permitan sintetizar mejor el banco de datos. Esto puede hacerse mediante un
analisis factorial que permite identificar los factores estadisticamente mas relevantes.

Una vez obtenidos esos factores mas relevantes deberan interpretarse sus componentes
principales. Las variables escogidas mediante andlisis factorial suelen ser combinaciones
lineales de variables basicas. Estas nuevas variables muchas veces representan caracteristi-
cas profundas del evento de lluvia descrito. Habra que comprobar si en este caso se puede
llegar a una interpretacion fisica del mismo no.

6. Clasificacion de los sucesos mediante analisis cluster de todas las variables.
Definidas las variables mas relevantes, se trata de identificar las posibles agrupaciones
que se presenten entre éstas. Esto se harda mediante un andlisis cluster de las variables y
finalizado este andlisis habra que comprobar si las agrupaciones obtenidas corresponden a
patrones de precipitacién.

7. Revision del método. En funcién de los resultados obtenidos, antes de darlos por buenos
para el diseno habrd que comprobar como describen los sucesos extraordinarios que se han
registrado en el observatorio.

8.2. Distribucién de Huff

Huff (1967) desarrollé a partir del anélisis de los datos de lluvia del estado de Illinois (USA),
para cuencas de hasta 400 millas cuadradas de superficie, una serie de patrones temporales de
precipitacién. De acuerdo con los datos analizados, distribuyé las precipitaciones en cuatro gru-
pos, de acuerdo con la intensidad de precipitacién (cuatro cuartiles). Las distribuciones que se
consideran més adecuadas para su empleo en procesos de dimensionamiento son las correspon-
dientes a los dos primeros cuartiles, las més severas.

La figura 9 muestra la distribucién de precipitaciéon acumulada en funcién del tiempo, que
corresponde al primer cuartil (lluvias més severas) y para diferentes patrones de probabilidad. Se
entiende que por ejemplo la grafica de un patrén de distribucién corresponde a un 10 por ciento
de probabilidad, cuando la probabilidad de que el patrén de distribucién temporal esté situado
a la izquierda de dicha grafica es precisamente de un 10 %.

Se presenta la distribucion temporal expresada en tanto por ciento de la cantidad de lluvia
total, para el patrén de distribucién con probabilidad 50 %. Esta es la distribucién temporal
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escogida en algunos modelos de simulacién como ILLUDAS. Dicha lluvia de proyecto se ha
popularizado con el nombre de lluvia de diseno del Illinois State Water Survey (ISWS), para
una duracién de 1 hora.
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Figura 9: Distribucién temporal propuesto por Huff
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Figura 10: Patrén de distribucion temporal de lluvia incluido en ILLUDAS

8.3. Distribucion del Soil Conservation Service

El SCS desarrollé a partir de sus observaciones, una serie de distribuciones temporales de
precipitacién para ser usadas por sus propios servicios técnicos. En total fueron cuatro distribu-
ciones, adecuadas a diferentes dreas geogréficas de los USA para lluvias de 24 horas de duracién.
Quiere ello decir que si disponemos de la precipitacién diaria, dato muy frecuente en multitud
de servicios meteoroldgicos, podriamos distribuirla a lo largo del dia con un cierto criterio. La
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tipo I y Ia, es representativa del clima de la costa del Pacifico, al sur y norte dentro de los
USA, respectivamente. La tipo III representa la correspondiente a la costa atlantica y del golfo
de México, y la tipo II representa al clima de tipo continental del resto del pais. La figura 11
representa la distribucién temporal de los 4 patrones de lluvia

Fraccién de la Lluvia en 24 horas

0 3 6 9 12 15 18 21 24

Tiempo (horas)

Figura 11: Patrones de lluvia del SCS

8.4. Comentarios sobre los patrones de distribucion

No debemos perder de vista que estas distribuciones de precipitacién provienen de un anali-
sis estadistico de datos reales obtenidos en unas zonas geograficas muy concretas. Quiere ello
decir que por ejemplo las distribuciones de Huff se adaptan a lo observado en cuencas de Illi-
nois, pero siempre tendremos la duda de como se pueden comportar en una zona distinta, con
un clima que puede ser diferente, etc. (por otro lado, debo confesar que desconozco las carac-
teristicas del clima de Illinois). La aplicacién de cualquiera de estos patrones deberia realizarse
con todas las precauciones necesarias, solo en el caso de tener una cierta informacién previa de
comportamiento climatolégico similar en la zona objeto de estudio, y a falta de mejores datos
de informacién. En situaciones donde no se dé este comportamiento similar, es preferible acudir
a otros procedimientos de estimacién de la lluvia de proyecto, o incluso a emplear métodos de
cédlculo del caudal de escorrentia mas simplificados.

Por otra parte, hay que indicar que la definiciéon de un patrén de lluvia requiere una me-
nor cantidad de informacién que la definicién de por ejemplo una curva intensidad—duracién—
frecuencia. Al no estar ligados a periodos de retorno, basta un ntmero elevado de sucesos de
lluvia que se produzcan en un periodo mas corto, 3 é 4 afios, para poder definir un patroén.
Estudios realizados a partir de datos de los 3 1ltimos afios para un observatorio sito en la Esc.
de Ing. de Caminos apuntan resultados prometedores. Dado el patrén, y definida la duracion
de la lluvia de proyecto D, tenemos la precipitacion maxima para una lluvia de duracién D y
periodo de retorno T afos, a partir de la curva IDF. Con ayuda del patrén, podemos establecer
la lluvia de proyecto.
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9. Tormentas de proyecto a partir de curvas IDF

Las curvas Intensidad—Duracién—Frecuencia (IDF) representan un nivel de informacién global
referente al comportamiento pluviométrico de una zona. Su construccion se realiza analizando los
registros de todas las tormentas y sus periodos mas intensos de precipitacion. Estas intensidades
se ordenan para cada uno de los periodos de tiempo considerados (5, 10, 15 minutos, etc) en
funcién de su valor, realizando un tratamiento estadistico de los datos y asignando periodos de
retorno. Los resultados se presentan en forma de curva, pudiéndose ajustar alguna expresion
de tipo analitico (hipérbola, etc) de manera que se obtienen férmulas como las tipo Montana,
Talbot o Keifer—Chu, en funcién del tipo de expresién escogida.

Dado que las curvas IDF recogen una informacion histérica de la pluviometria de la cuen-
ca, pueden ser un punto de partida para construir a partir de ellas la lluvia de proyecto que
emplearemos en nuestro proceso hidrolégico.

9.1. Lluvia constante o en bloque

La lluvia de proyecto mas sencilla de construir es la que considera una intensidad de preci-
pitacién constante durante todo el tiempo de lluvia.

Intensidad
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Figura 12: Tormenta de proyecto con lluvia constante

Se supone que las precipitaciones causantes de problemas de inundacién son aquellas de corta
duracién y gran intensidad. Asi para el disefio de una cuenca pequenia se considera que el mayor
caudal de aportacion se produce cuando toda la cuenca colabora en el proceso de escorrentia, por
lo que se supone una intensidad de precipitaciéon constante durante un tiempo igual al tiempo
de concentracion de la cuenca. Ese valor de I se obtiene a partir de la curva IDF de periodo de
retorno escogido, para una duracién igual al tiempo de concentracién de la cuenca.

Fijémonos que acabamos de plantear una de las hipdtesis en que se basa el método racional:
intensidad de precipitacién constante para una lluvia de duracién igual al tiempo de concentra-
ciéon. Podemos interpretar al Método racional como un proceso de estudio que considera una
tormenta de proyecto muy simple (lluvia constante en toda la cuenca a lo largo del tiempo).
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9.2. Tormenta triangular

Si la tormenta de proyecto considerando lluvia constante puede ser valida en cuencas pe-
quenas (pocas hectédreas), cuando la superficie aumenta y consiguientemente aumentan los tiem-
pos de concentracion, puede alejarse bastante de la realidad. Durante un suceso de lluvia se
producen situaciones de gran intensidad de precipitacion junto a otras con practicamente ausen-
cia de lluvias. Considerar uniforme el suceso de lluvia puede desvirtuar en gran medida los
posteriores resultados.

Una forma muy simple de incluir un cierto patron temporal es suponer que la intensidad de
precipitaciéon sigue una distribucion triangular. Podemos partir bien de un dato de precipitacion
diaria en 24 horas, bien de los datos de una curva IDF:
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Figura 13: Tormenta de proyecto triangular

— Precipitaciéon diaria en 24 horas. P.

Hietograma triangular, Tiempo base Tp = 24 h, con intensidad de precipitacién maxima
Imaz- O€ verifica la relacién:
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— Datos de la curva IDF

Obtenido el valor de la Intensidad media méaxima 4 para una duracién D, en la curva IDF
correspondiente, la cantidad de lluvia total se reparte en forma de hietograma triangular,
con una i, tal que se verifique igualdad de volimenes de lluvia.

iimaxxD:ixD

Normalmente y a falta de mds informacién se supone un triangulo isésceles, situando la
intensidad maxima en el punto medio de la duracién considerada. Se puede definir un cierto
coeficiente de avance o retardo de la tormenta, en funcién de si a partir de informacién de
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sucesos de lluvia que tengamos de esa cuenca podemos concluir un adelanto o un retardo en
el pico de intensidad de precipitacién con relacién al tiempo total de lluvia. Normalmente las
tormentas suelen tener una forma tal que la punta de lluvia se produce en el primer tercio del
periodo de lluvia, aunque este hecho debe confirmarse para cada lugar.

9.3. Tormenta tipo Sifalda

Sifalda (1973) propuso una modificacién de la tormenta de proyecto con lluvia constante,
para incluir una cierta variabilidad temporal. Consiste en incluir dos bloque en forma de trapecio,
antes y después de una parte central con intensidad de precipitacion constante. Dado que para
duraciones de lluvia habituales (30 a 60 minutos) el valor de intensidad obtenido en la IDF es un
valor medio durante ese periodo de tiempo, dentro de la duracién de lluvia y para intervalos de
tiempo menores (5 6 10 minutos) se pueden producir intensidades de precipitaciéon més elevadas,
por lo que Sifalda propone modificar el patrén de lluvia constante.

A
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Figura 14: Tormenta de proyecto tipo Sifalda

Asi el primer bloque de precipitacién, para la cuarta parte de la duracién del tiempo de lluvia
se lleva un 14 % del volumen total de agua caida. Durante ese periodo de tiempo, la intensidad
de precipitacion es aproximadamente 0.575 veces la intensidad media correspondiente a todo
el periodo de lluvia. El segundo bloque, también extendido sobre una cuarta parte del periodo
de lluvia, presenta una intensidad de precipitacion constante e igual a 2.3 veces la intensidad
media correspondiente a todo el tiempo de lluvia. Este bloque se lleva un 56 % del volumen total
de lluvia caida, y da cuenta del periodo de precipitacién més intenso que siempre se produce
en toda tormenta. Finalmente, existe un tercer bloque de lluvia, extendido sobre la mitad del
tiempo de precipitacién, con un 30 % del volumen de lluvia total, y con una intensidad media
en el bloque 0.6 veces la intensidad media de todo el periodo de lluvia.
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9.4. Flood Studies Report

En Gran Bretana se utilizan las lluvias de proyecto indicadas en los Flood Studies Report
(FSR). Para cada duracién de suceso de lluvia, 30 minutos, 1 hora, 2 horas, etc. el volumen de
lluvia es el obtenido a partir de la curva IDF y la distribuciéon temporal es igual a la distribucion
media presentada por las tormentas reales registradas, considerandolas centradas alrededor del
periodo de lluvia mas intenso. Se presenta para una duracion de lluvia de 30 minutos la tormenta
de proyecto propuesta en los FSR.
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Figura 15: Tormenta de proyecto FSR

9.5. Lluvias tipo Keifer—Chu

Permite desarrollar un hietograma continuo de lluvia a partir de una curva IDF. Conside-
remos un hietograma de lluvia como el de la figura 16. Para una intensidad de precipitacion
cualquiera ‘i’, esta se producira dos veces, una en la fase de subida y otra en la de caida del
hietograma. Medida desde el instante en que se produce la maxima intensidad, llamaremos Ty,
v T3, a los tiempos en que se produce la intensidad ‘i’. El tiempo total Ty entre los instantes en
que se produce una intensidad ‘i’ es:
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Ty=T,+1Tp

El coeficiente de avance de la tormenta sera la relacién
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Figura 16: Tormenta de proyecto tipo Keifer—Chu
El perfil del hietograma puede ser descrito mediante dos funciones i, e 7, representando las

intensidades de precipitaciéon antes y después de la intensidad maxima. Para una duracién de
lluvia Ty, la cantidad total de precipitacion P caida sera:

rTy (1-r)Ty
P :/ iqdtg —I—/ ipdty,
0 0
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Recordemos que para una duraciéon dada cualquiera, se cumple que ¢, = 3. Derivemos la
expresion anterior con respecto a Ty y obtenemos:

dpP . .
a1, i(T,) = i(Tp)

Por otro lado, impondremos que la cantidad total de precipitacién se mantenga igual a la
indicada por la curva IDF, luego podremos expresar

P= Td imedia,Td

Derivando esta tultima expresion con respecto a Ty e igualando con la anterior establecemos
que:

dP . Dimedia, T,
dde = lmedia,T, + Td %jd

= i(Ta)

Keifer y Chu consideran como funcion i,,e4iq,7, una férmula de la curva IDF del tipo:

. C
tmedia,T; =
d TC? + f

férmula conocida como de tipo Keifer-Chu. Derivando esa expresién y reordenando, podemos
calcular cuanto vale i, (0 ip).

. _cli—oTs+ /]
¢ (Ts + f)?

Para distintos valores de Ty podemos estimar el valor de las intensidades de precipitacién i,
y el instante en que se producen, conocido el coeficiente de avance de la tormenta. Este método
fue desarrollado en 1957 por Keifer y Chu, y ha sido muy utilizado en Estados Unidos.

9.6. Lluvias doble triangulo

En Francia se han desarrollado lluvias de proyecto especialmente en la zona sur del palis,
cerca de la costa mediterranea, donde el clima es proclive a la presencia de fuertes lluvias
de tipo convectivo. Una de las mas empleadas ha sido la desarrollada por M. Desbordes del
Laboratorio de Hidrologia Matematica de Montpellier. Propone para la lluvia una estructura en
forma de doble tridngulo, como la mostrada en la figura 17.

La duracién de la lluvia se propone de 4 horas. Existe un periodo de tiempo donde la intensi-
dad de precipitaciéon es mucho maés intensa, y este periodo puede oscilar entre 15 minutos y una
hora (normalmente se acota en 30 minutos). El tiempo de méxima intensidad de precipitacién
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Figura 17: Tormenta de proyecto con lluvia en doble tridngulo

se fija a las 3 horas de lluvia. Se impone que la intensidad media de precipitaciéon durante las
cuatro horas de lluvia corresponda a un periodo de retorno de 3 6 4 anos (segin la zona objeto
de estudio) y que la intensidad media de precipitacién durante el periodo de lluvia més intensa
sea correspondiente a un periodo de retorno de 10 anos. Imponiendo estas condiciones se puede
dibujar un perfil de intensidades de lluvia como el de la figura 17. Para facilitar la tarea es mas
sencillo localizar los puntos P1 y P2, indicados en el grafico.

9.7. Método de los bloques alternados

Se trata sin duda del méas extendido de los métodos para obtener una lluvia de proyecto a
partir de la curva IDF. El hietograma producido por medio de este procedimiento, especifica
la precipitacién en un nimero n de intervalos de tiempo At, para una lluvia de duracién total
T, = n At. Una vez seleccionado el periodo de retorno deseado, se toman los datos de intensidad
de precipitacion de la curva IDF para duraciones At, 2At, 3At ..., asi como la precipitacién
total obtenida multiplicando las intensidades por las duraciones de lluvia. Se trata de estimar
los intervalos més desfavorables de precipitacion, de acuerdo con la figura 18. Para el tiempo
At, por ejemplo 5 minutos, la cantidad de lluvia méxima es el dato directo de la curva IDF. Por
tanto tenemos un bloque de lluvia con duracién 5 minutos y con intensidad de precipitacion la
que indica la IDF.

Pbloque 1= 15 minutos X O

Para un tiempo 2At, 10 minutos, la cantidad de lluvia maxima en esos 10 minutos corres-
ponde al dato de la curva IDF, un bloque de lluvia de duracién 10 minutos. Pero dentro de esos
10 minutos, admitimos que los 5 minutos méas desfavorables corresponden a una precipitacién
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Figura 18: Método de los bloques alternados
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igual al bloque de lluvia calculado en el primer paso. Luego para los segundos 5 minutos, el
bloque de lluvia que incluiremos en nuestro hietograma de diseno serd uno que produzca una
precipitacién igual a:

Pbloque 2 = IlO minutos X 10 — IB minutos X 5
o lo que es lo mismo
Pbloque 2 = IlO minutos X 10 — Pbloque 1

Para un tiempo 3At, 15 minutos, la precipitacién del tercer bloque de 5 minutos de lluvia
sera:

Pbloque 3= I15 minutos X 19 — IlO minutos X 10

o lo que es lo mismo

Pbloq'u,e 3= 115 minutos X 15 — Pbloque 1= Pbloque 2

Estos bloque de lluvia se van distribuyendo de forma alternada, alrededor del bloque de lluvia
de mayor intensidad, uno a cada lado, o bien se redistribuyen en el tiempo, dando al hietograma
una forma acorde con el aspecto de las tormentas de la zona, siempre y cuando se disponga de
informacién al respecto.



66 Tema 3

9.8. Ejemplo de aplicacién del método de los bloques alternados

Vamos a presentar una aplicacion de este método en la definicién de la tormenta de proyecto
empleada en el Plan Especial de Alcantarillado de la ciudad de Barcelona. La ausencia de una
serie cronoldgica de sucesos de lluvia suficientemente larga y el coste que suponia realizar un
estudio de transformacion lluvia escorrentia para los datos registrados, supuso la utilizacion de
una lluvia de proyecto en el estudio hidroldgico. La curva Intensidad—Duraciéon—Frecuencia es
del tipo Talbot y presenta la siguiente féormula de ajuste:

AATT 44
I(mm/h) = ,
t(minutos) + 19,031
200 T
< 150 1
€ i
£
& 100 T
8 i
© i
2 i
2 -
£ 507
o P S
0 20 40 60 80 100 120 140
t (minutos)

Figura 19: Curva IDF para la ciudad de Barcelona

El procedimiento completo para un incremento de tiempo de 5 minutos y una duracién de lluvia
de 1 hora, asi como los valores de calculo se muestran en la tabla 5. La primera columna indica las
duracién total de lluvia. La segunda columna muestra el valor de la intensidad de precipitacién
obtenido a partir de la IDF. La tercera columna muestra la lluvia acumulada hasta el momento,
producto de la primera y segunda columnas. La cuarta columna muestra los incrementos de
lluvia que se producen para cada incremento de tiempo (5 minutos), considerando que en el
tiempo anterior se han producido los periodos méas desfavorables de lluvia de 5,10,15,20 minutos
etc. Finalmente la 6 columna indica para cada bloque de lluvia la intensidad de precipitacion
asociada. Para cada duracion de lluvia, la intensidad media de precipitacién es la dada por la
IDF. El hietograma sintético se muestra en la figura 20.

Los bloques de lluvia de 5 minutos se reordenaron de manera tal que la forma del hietograma
concordara con tormentas reales registradas en la ciudad de Barcelona. Analizando los datos
disponibles se observaba que la mayoria de las veces la punta de intensidad se producia en el
primer tercio de la duracién total de la lluvia. Por otro lado, la curva IDF se obtuvo a partir de
los registros de una estacién pluviométrica situada en un monte cercano a Barcelona. El efecto
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Tabla 5: Método de los bloques alternados

Duracién | Intensidad Lluvia Incremento | Bloque | Intensidad

Acumulada | de lluvia del bloque
(minutos) mm/h mm mm mm /h
5.00 186.32 15.53 15.53 1 186.32
10.00 154.23 25.70 10.18 2 122.14
15.00 131.57 32.89 7.19 3 86.25
20.00 114.71 38.24 5.35 4 64.15
25.00 101.69 42.37 4.13 5 49.58
30.00 91.32 45.66 3.29 6 39.47
35.00 82.87 48.34 2.68 7 32.16
40.00 75.85 50.57 2.23 8 26.72
45.00 69.93 52.44 1.88 9 22.54
50.00 64.86 54.05 1.61 10 19.28
55.00 60.48 55.44 1.39 11 16.67
60.00 56.65 56.65 1.21 12 14.56

orografico podia ser el responsable de una intensidad de precipitacion extremadamente alta como
la de los 5 primeros minutos. Con objeto de reducir dicho efecto, se realizé6 un promediado de
los valores de intensidad del primer y segundo bloque, con lo que el hietograma de proyecto
definitivo es el mostrado en la figura 21.
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Figura 20: Resultado del método de los bloques alternados



68 Tema 3

200 -~
154.2 154.2
~
< 150 -
e
<
£
S
=
- 100 A
=) 86.2
i
n 64.2
c
g 49.6
£ 501 395
26.7 822 225
193 16.7 14.6

5 10 15 20 25 30 35 40 45 50 55 60

Tiempo (minutos)

Figura 21: Lluvia de proyecto empleada
10. Resumen y conclusiones

Se han presentado una serie de procedimientos de estimacion de lluvias de proyecto para la
realizacién de estudios hidroldgicos en cuencas urbanas. La mayoria de los procesos parten de una
informacién de base como son las curvas de Intensidad—Duracién—Frecuencia de observatorios
sitos en las cuencas objeto de estudio. De la calidad de dicha curva IDF dependerd en gran
medida la fiabilidad del procedimiento y la representatividad de la lluvia de proyecto considerada.
Cuando no dispongamos de curvas IDF en la zona, podemos adoptar curvas IDF de otros
observatorios siempre y cuando las condiciones meteorolégicas sean similares a la de la zona
analizada. Cuando ello no sea asi, corremos el riesgo de trabajar con una lluvia de proyecto poco
o nada representativa de la cuenca. Si ni siquiera podemos adoptar otra curva IDF puesto que
o bien no existe, o no tenemos datos fiables y tan solo disponemos de valores de precipitacion
total en 24 horas por ejemplo, seria conveniente reconsiderar los limites del estudio hidrolégico
y adoptar procedimientos que no consideren la evolucién temporal de la precipitacion.
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1. Influencia del hecho urbano en la respuesta hidrolégica

El proceso de transformacion lluvia—escorrentia en zona urbana presenta una serie de particu-
laridades en relacién al mismo proceso en un terreno natural. El hecho urbano, la gran superficie
impermeable presente y la existencia de una red de drenaje artificial con puntos localizados de
entrada de agua en la red, afectan a una serie de puntos del problema a resolver. En primer
lugar a la propia definicién de la cuenca, que si bien en espacios naturales se realiza atendiendo
al relieve superficial, en zona urbana debe tener en cuenta ésto pero a la vez la presencia de la
red de drenaje. No es infrecuente que el drenaje artificial no se realice en las mismas direcciones
o sentidos que la escorrentia superficial, y por ejemplo en zonas urbanas con cierta pendiente nos
podemos encontrar con colectores de drenaje transversales. La capacidad de los elementos de
captaciéon de esa escorrentia superficial puede ser otro factor que influya en la definicién del con-
cepto de cuenca urbana y en la definicién de sus limites, al permitir la transferencia de caudales
superficiales entre las tedricas cuencas, modificando las superficies de aportacién respectivas de
cada colector y condicionando el esquema de caudales de célculo final de la red.

La escala espacial de estudio en las cuencas urbanas suele ser mucho mas pequeiia que la de
un estudio hidrolégico de cuencas naturales. La unidad de medida serd mas habitualmente la
Hectéarea, frente al Kilémetro cuadrado. La escala de tiempos, por lo que respecta a los tiempos
totales de estudio e intervalos de andlisis, serd también necesariamente mucho menor. Frente al
valor habitual de muchas horas o incluso dias para los tiempos de estudio, segin las dimensiones
de la cuenca, e intervalos de tiempo de 1 hora é a veces mas, frecuente en estudios hidrolégicos
de cuencas naturales, en cuencas urbanas la duracién total del tiempo de estudio sera de pocas
horas, con intervalos de tiempo del orden de los minutos. Este aumento de escala de detalle
en el estudio, supone que una traslacién sin méas de métodos y modelos de andlisis habituales
en hidrologia de superficie puede llevar a resultados erréneos. Un efecto derivado también del
medio urbano, es la elevada generacién de escorrentia reflejada en términos de caudal especifico
(Caudal punta / superficie de la cuenca) de la zona urbana. Como orden de magnitud se puede
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Figura 1: Influencia de la urbanizacion sobre la respuesta hidroldgica

indicar que en poblaciones dentro del drea metropolitana de Barcelona se evalian para lluvias de
periodo de retorno de 10 anos, similares caudales especificos a los obtenidos en cuencas naturales
para lluvias de 500 afios de periodo de retorno.

El impacto tipico de un proceso urbanizador se muestra en la figura 1 de forma cualitativa.
El hidrograma de la situacién post-desarrollo difiere de la situacién previa en varios puntos
importantes:

1. El volumen total de escorrentia es mayor

2. El proceso de concentracién de caudal ocurre con mayor rapidez
3. El caudal punta es mayor

4. El tiempo de concentracién se acorta

5. La calidad del agua de escorrentia se deteriora

Desde luego todos los sucesos son achacables a la actividad urbanizadora. El aumento de
volumen se origina al reducirse la infiltracién como producto de la elevada impermeabilidad
del medio; la reduccion en el tiempo base del hidrograma se explica a través de las mayores
velocidades del agua por una red de drenaje artificial mucho menos rugosa; finalmente el caudal
punta mayor es consecuencia de los dos casos anteriores. En relacién al deterioro de la calidad
del agua, la escorrentia en superficie arrastra todo tipo de elementos existentes en la ciudad
(polvo, restos orgédnicos, grasas, etc)

El crecimiento del coeficiente de escorrentia con la impermeabilidad del suelo es un hecho
establecido. En la figura 2 podemos apreciar, para un ejemplo de cuencas urbanas en Denver
(Colorado), un claro crecimiento del coeficiente de escorrentia que alcanza valores de 0.90. Estos
datos fueron recogidos durante un periodo de 2 afios por lo que su representatividad se limita a
este rango de sucesos de lluvia. Hay que indicar que ademaés el coeficiente de escorrentia no es
un valor fijo sino que depende de la cantidad de precipitacion.
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Figura 2: Coeficiente de escorrentia frente a impermeabilidad del suelo

Otro factor propio de las cuencas urbanas es la distincién que podemos hacer entre el area
impermeable que estd directamente conectada a la red de drenaje y la que no lo esta. Es frecuente
que en nuestras ciudades los drenajes de tejados y azoteas sean realizados mediante bajantes
conectados a la red de drenaje. Esta situacion reduce notablemente los tiempos de entrada en
la red al no tener que discurrir en superficie. Se puede afirmar que los caudales punta estian
directamente relacionados con el area impermeable directamente conectada, especialmente en
cuencas pequenas. Por ello es muy importante que las superficies directamente conectadas sean
lo més precisamente evaluadas. También es conveniente que en esa evaluacion se incluyan las
previsiones de crecimiento de la ciudad.

2. Elecciéon de la metodologia de estudio: Qmax vs. Hidrograma

Al abordar un estudio hidrolégico de una cuenca concreta, entre las multiples preguntas a
realizar deberiamos hacernos las siguientes:

= Es totalmente urbana o presenta un componente de terreno natural

= Las pendientes son homogéneas o no

El tipo de suelo y la ocupaciéon del mismo es homogénea o no

La red de drenaje es homogénea o no
A la vista de las respuestas dadas a estas cuestiones, dividiremos la cuenca de estudio en
porciones mas pequenas, subcuencas, que si se pueden considerar lo més homogéneas posible.

El punto siguiente serd determinar el tipo de andlisis hidrolégico a proponer. Un estudio
hidrolégico puede limitarse a estimar el caudal maximo producido por una lluvia, o bien a definir
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el hidrograma de caudales que se produce. La segunda opciéon es mas completa, si bien también
necesita un nivel de informacién previa superior. Salvo en casos de cuencas pequenas (menores
de 1 Km?) donde aceptaremos el uso de metodologias de célculo que proporcionen solo el caudal
punta (método racional), en general se propondré la obtencién del hidrograma de caudal. Por
ejemplo, el manual de drenaje del Denver District propone un limite al método racional para
una superficie de 160 acres (0.640 Km?). Aunque algunas recomendaciones actuales permiten el
empleo del método racional para cuencas mayores de 1 Km?, sin embargo proponemos en todos
esos casos la obtencion del hidrograma de caudal.

Una discusién muy interesante pero que dejaremos para el tema de criterios de diseno es la
referente al nivel de seguridad con el que se disena la red. La ocurrencia de un suceso que supere
las previsiones de cédlculo siempre sera posible, y la frecuencia con que se supere dependerd de
las condiciones de diseno adoptadas. El nivel de estas condiciones de diseno deberd decidirse
desde la colectividad, valorando el coste de la infraestructura de drenaje frente a los posibles
danos que una inundaciéon urbana pueda producir.

La decisién de optar por un estudio hidrolégico completo, obteniendo hidrogramas de cau-
dal, no condiciona a priori el tipo de andlisis hidraulico. Conocidos los hidrogramas de caudal,
podemos optar por realizar un estudio en régimen no permanente o bien decantarnos por un
estudio hidraulico en régimen permanente (tipo curva de remanso) particularizado para el cau-
dal maximo del hidrograma calculado. Por el contrario, hecho el estudio hidrolégico mediante
el método racional, seria absurdo pretender realizar un andlisis hidraulico en régimen no per-
manente pues éste precisa de datos de entrada en forma de hidrograma de caudal mientras que
sélo dispondriamos de un valor de caudal maximo.

Tabla 1: Combinaciones de estudios hidroldgicos e hidraulicos posibles

M. Racional | Hidrogramas
R. Permanente SI SI
R. No permanente NO SI

3. Lluvia neta. Pérdidas de precipitacién

Como el primer paso de todo estudio de transformacién lluvia - caudal , estimaremos la
fraccién de lluvia caida que se va a transformar en escorrentia de superficie, parte que denomi-
naremos lluvia neta, a base de restar de la lluvia total caida las posibles pérdidas de precipitacién
que se produzcan. Dado el caracter de las cuencas de estudio, las pérdidas de precipitacién tie-
nen un peso menor que en cuencas con terreno natural. La cubierta vegetal es escasa por lo que
la intercepcién de la vegetacién es despreciable. La evapotranspiracion también puede desesti-
marse dado el corto espacio de tiempo de estudio. Solamente pueden tener una cierta influencia
la infiltracién, y tan solo en funcién de la mayor presencia de suelo permeable, y las pérdidas
por almacenamiento en depresiones, charcos, puntos bajos, etc. En la medida que las pérdidas
sean menos significativas, sera mas correcta la asociaciéon entre periodos de retorno de lluvias y
periodos de retorno de caudales de escorrentia (los estados de humedad previa del suelo no seran
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significativos y tan solo el estado inicial de caudales circulando por la red de drenaje puede tener
alguna influencia).

3.1. Pérdidas por almacenamiento en depresiones

Las pérdidas por almacenamiento en depresiones son un elemento dificil de valorar. Existen
datos de campo que relacionan en algunas cuencas experimentales la pérdida por almacenamiento
en depresiones frente a la pendiente media de la cuenca. Como orden de magnitud indicar que
estas pérdidas son del orden de pocos mm de precipitacién, 2 - 4 mm, y que se incrementan para
terrenos llanos con poca pendiente tal y como cabia esperar. Se proponen correlaciones con la
pendiente de la cuenca, del tipo:

d, = 0,7696 17049

donde d), serfa la pérdida por almacenamiento en depresiones del terreno, en milimetros, y la
pendiente media de la cuenca I se expresa en tanto por ciento (Manual de SWMM).

Hay que indicar que en muchos casos se utilizancomo un parametro de calibracién en los mo-
delos de calculo puesto que, aunque representan una pérdida de precipitacién real, su estimacién
a priori es muy dificil.

Tabla 2: Pérdidas por almacenamiento en depresiones (valores en mm)

Tipo de terreno Retencion total ‘ Valor recomendado ‘
Impermeable:
Viales y Areas pavimentadas 1.3a3.8 2.5
Tejados planos 2.5a7.5b 2.5
Tejados inclinados 1.3a25 1.2
Permeable:

Césped 5al12.b 8-9
Areas de arbolado 5a15.2 10

3.2. Pérdidas por infiltracion

En relacién al proceso de infiltracién, la complejidad del comportamiento del estrato super-
ficial del terreno, normalmente en condiciones no saturadas, es bien conocida siendo objeto de
estudios de detalle por especialistas. La variabilidad espacial de la capacidad de infiltracién del
suelo anade un grado de dificultad adicional ya que los datos de campo se estiman mediante
ensayos en pequenas porciones del terreno. Es notable la dispersién existente en los datos expe-
rimentales obtenidos mediante ensayos de infiltracién in situ. En este sentido, no hay que olvidar
que en la mayoria de cuencas experimentales tan solo nos limitamos a medir la precipitacion,
casi siempre en un solo punto, y el caudal de salida, sin posibilidad alguna de registrar de forma
directa el proceso de pérdidas. La capacidad de infiltraciéon de un terreno depende del tipo de
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suelo existente, el uso del terreno, la pendiente del mismo, el grado de humedad previo del suelo,
su indice de porosidad, etc.

Por todo lo dicho antes, el proceso de estimacién de pérdidas presenta una notable dosis de
empirismo. La gran mayoria de modelos comerciales de calculo de redes de drenaje incorpora una
serie de métodos de estimacion de las pérdidas de los que vamos a presentar los méas habituales.

3.2.1. Pérdidas lineales

En aquellos terrenos donde la capacidad de infiltracién no varie mucho a lo largo del tiempo de
duracién de lluvia, se asume una distribuciéon temporal constante de la misma. Es este el modelo
mas sencillo que se puede plantear y tiene bastante uso en hidrologia urbana. Nos limitamos a
proponer un unico parametro, la capacidad de infiltracién de la cuenca, y a esta aproximacion
a veces se la denomina método del indice ¢ . En ocasiones se transforma en un modelo de dos
parametros al considerar una cierta abstraccién inicial, o umbral de escorrentia, expresada en
milimetros. En cuencas urbanas, a diferencia de cuencas rurales con suelos arenosos, limosos,
etc., las pérdidas de precipitacién varian poco con el tiempo. La humedad del suelo es poco
significativa con lo que podemos aproximar la infiltracion por un valor constante. También en
suelos con alta impermeabilidad, y en sucesos de lluvia cortos, la variacién de la capacidad de
infiltracién del suelo se puede despreciar.

40
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Figura 3: Modelo de infiltracién lineal

3.2.2. Meétodo de Horton

La ecuacion de Horton se desarrolla a partir de la hipdtesis que la variacion de la capacidad
de infiltracién en cualquier momento, es proporcional a la diferencia entre la capacidad actual de
infiltracion en el terreno y la capacidad limite asintética de infiltracién que presenta ese terreno:

df
E - _k(f - foo)
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donde f (mm/h) es la capacidad de infiltracién actual, foo (mm/h) es la capacidad de infiltracién
del terreno para tiempo infinito y k es la constante de proporcionalidad. Si aceptamos que a
tiempo cero la capacidad de infiltracion del terreno es de valor f,, podemos integrar la ecuacion
anterior para obtener:

f = foo + (fo - foo)e_kt

f=f.+{f-f.)ek
£ / { Je
Curva de capacidad de infiltracién
Hieto
s N g
N
S
]
\\
/. =
0
T

Figura 4: Variacion de la infiltracién segin el método de Horton

La ecuacién anterior no es directamente aplicable pues la capacidad de infiltracién del terreno
no decrece tan rapidamente a menos que la intensidad de precipitacién sea siempre superior a
la capacidad de infiltracién.

Jo
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. N AF
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5 "
S
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Figura 5: Uso de la infiltracién acumulada. Definicién del ponding time

Si la curva de infiltracién estd por encima del hietograma, la capacidad de infiltracién
serd igual a la intensidad de lluvia. Es decir:
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f(t) = minimolf,i(t)]

Como los valores habituales de infiltracién inicial en un terreno son en general superiores a la
intensidad inicial de un suceso de lluvia, una aplicacion directa de la expresién de Horton supone
una reduccion de la capacidad de infiltracién del terreno independientemente de la cantidad de
agua que se ha infiltrado en el suelo. Este problema se aborda trabajando con la funciéon de
infiltracién acumulada, F(t):

)= [ 0= et 220 et

Se puede estimar el tiempo ¢, en que la cantidad de agua de precipitacién iguala a la infiltrada
en el terreno. Dicho tiempo se denomina ponding time o instante de escurrimiento y representa
el instante a partir del cual se produce una escorrentia neta.

3.2.3. Método del nimero de curva (CN) del SCS

El método del nimero de curva desarrollado por el Soil Conservation Service de los Estados
Unidos es un método muy difundido sobretodo gracias a los numerosos datos de campo que
existen en la literatura sobre el tema. La ecuacion de continuidad se puede expresar como:

Q=rP-1,-8

donde @ seria el volumen de agua de escorrentia hasta el instante t, P el volumen de agua
procedente de la precipitacién caida hasta el instante t, I, una pérdida de precipitacién inicial
antes de iniciarse el proceso de escorrentia en la cuenca y S’ seria la cantidad de agua infil-
trada en la cuenca. El método del niimero de curva propone la existencia de una relacién de
proporcionalidad como la siguiente:

donde S representa la capacidad maxima de retencién de agua por el suelo de la cuenca y
los demés términos ya han sido definidos. Combinando ambas expresiones anteriores podemos
obtener:

Q_(P—QP
P-I,+S
Nuestro dato es P y nuestro objetivo es calcular Q. El procedimiento del ntimero de curva
permite estimar las dos variables que todavia restan, S e I,, proponiendo una relacién entre la
capacidad de retencién méaxima del suelo y la composiciéon y ocupacién del mismo. Clasifica los
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terrenos asigndndoles un nimero entre 0 y 100, al que denomina niimero de curva C'N de
manera que la retencién maxima, expresada en mm, sera:

1000
S =254 (m—m)

Terrenos muy permeables con una capacidad de retencién practicamente infinita tendrian
nimeros de curva de 0, mientras que terrenos muy impermeables con capacidad de infiltracion
nula recibirfan un ntmero de curva de 100. Por otra parte el procedimiento del SCS propone
también una relacién 1,=0.2 S. En estas condiciones, el cdlculo de la lluvia neta se realiza
mediante un Unico parametro representativo del tipo y usos del suelo. Esta sencillez de operacion
es otro factor que ha servido para popularizar el procedimiento.

4. Tiempo de concentracion

El tiempo de concentracién dentro de zona urbana sigue manteniendo la definicién tradicio-
nal en hidrologia es decir, el tiempo que tarda una gota desde el punto mas alejado de la salida
de la cuenca en alcanzar dicha salida. Sin embargo la especificidad del hecho urbano se refleja en
que el agua recorre habitualmente dos tipos de camino: uno superficial, hasta alcanzar alguna
de las estructuras de captacién y ser engullida en la red, y dos, por la propia red de drenaje.
Las caracteristicas de los dos caminos son radicalmente distintas. Por un lado la superficie de
la ciudad, tejados, acera, cunetas, rigolas junto a bordillo, presentan un comportamiento maéas
bidimensional, con un material més rugoso y un camino menos definido. Por el contrario, la red
de drenaje presenta una trama de drenaje muy bien definida, con sus conductos secundarios, pri-
marios, donde el flujo es fundamentalmente de tipo unidimensional, y en general con materiales
en las paredes mas lisos que en la superficie.

En estas condiciones se suele dividir el tiempo de concentracién en dos sumandos, a saber
tiempo de entrada y tiempo de viaje:

Tc = Tentrada + Tviaje

donde cada uno de ellos representa los dos caminos comentados con anterioridad. Trasladamos
el problema a resolver, la estimacion del T, a la estimacién de otros dos tiempos, si bien cada
uno de ellos con una metodologia diferente acorde con su realidad.

4.1. Tiempo de entrada

Hasta que el agua entra en la red de drenaje, esta puede recorrer diferentes tipos de superficies
y caminos. Cuando contamos con un terreno natural, el tiempo de entrada sera estimado con
ayuda de las mismas expresiones que se emplean para los estudios hidrolégicos de cuencas rurales.
En nuestro caso podemos emplear la expresién propuesta por Témez:
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L 0,76
T. = 0,3 <J0725>

Si el terreno de escorrentia es mas urbano, se puede aproximar el tipo de flujo creado por
el denominado overland flow, tipico de flujo en un plano. Dicho flujo puede ser descrito por
una aproximacién de tipo onda cinematica como la siguiente, expresando las ecuaciones de
continuidad y de equilibrio de fuerzas:

dq Oy .
o T
B y5/31—3/2
g=2-"°
n

donde ¢ representa el caudal de escorrentia por unidad de anchura, y es la altura de lamina
de agua de escorrentia, ¢ la intensidad de precipitacién, I, la pendiente media del plano, y
n el coeficiente de rugosidad de Manning del sustrato del plano. Para una lluvia de intensidad
constante y despreciando la infiltracion, o bien en el caso de que el factor (i— f) sea préacticamente
constante, se puede plantear una solucién analitica de estas ecuaciones. Sea:

dq  5y3I?
dy 3 n
multiplicando numerador y denominador por el calado, y, se puede obtener

8q_5y5/313/2 _5¢ _ 5

dy 3 yn 3y 3

donde c es la celeridad con que se propaga una onda de caudal por acciones de tipo cinematico
(gravedad y friccién). Combinando esta ultima expresion con la ecuacién de conservacién de la
masa podemos escribir utilizando la regla de la cadena:

d¢  Oq¢ ..
a%—c%—c(z f)

Con un enfoque similar pero utilizando como variable dependiente el calado en vez del caudal,
podemos llegar a escribir la ecuaciéon homéloga:

Si ¢ = dx/dt, pendiente de unas lineas dentro del plano de solucién x/t que llamaremos lineas
caracteristicas, la expresién anterior se puede escribir en derivadas totales, validas a lo largo de
las mencionadas lineas caracteristicas, como:

dy .
a
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Si nos fijamos por ejemplo en la evolucién del perfil de lamina de agua que escurre por un
plano inclinado, podemos integrar la ecuacién anterior a lo largo de la linea caracteristica como:

y=>—-fit

Reemplazamos en la expresion de pendiente de las lineas caracteristicas, el resultado anterior:

dr  5q  5yPL 5(i— pRBesl?

%_By 3 n 3 n

Integrando esta expresiéon con respecto al tiempo, obtenemos el resultado siguiente:

xr=

\/E(’L _ f)2/3t5/3
n

que describe la trayectoria en el plano =/t de la linea caracteristica, y de la que se podria extraer
el perfil de ldmina de agua que adoptara sobre el plano en cuestién. Para el caso en que (i — f)
sea constante, el tiempo que tarda en alcanzarse el equilibrio, o lo que es lo mismo, el tiempo que
tarda en alcanzar el extremo aguas abajo una gota de agua caida en el extremo aguas arriba,
instante en que colabora en la escorrentia de salida toda la cuenca, se puede obtener despejando
de la ecuacion anterior, el tiempo correspondiente para la longitud L:

Ln 8/5
fe = <¢To (i - f>2/3>

Esta es la expresion correspondiente al tiempo de entrada si aceptamos que el patrén de
flujo en la superficie de la ciudad antes de la entrada en la red esté descrito por el overland flow,
flujo a través de planos inclinados. Como orden de magnitud indicar que en zona urbana con
la densidad de edificacién de nuestras ciudades, el tiempo de entrada suele estar entre 5 y 20
minutos. En zonas fuertemente impermeables, y con una gran mayoria de terreno directamente
conectado a la red, el tiempo de entrada esta del orden de 5 a 10 minutos, mientras que en zonas
con menos densidad de obras de captacion se alcanzan los 15 a 20 minutos.

4.2. Tiempo de viaje

Como se indico previamente, el tiempo de viaje es el que tarda el agua en discurrir por el
interior de la red. En primera aproximacién podemos estimarlo como el cociente entre la longitud
recorrida y la velocidad del agua:

| &

tviaje =
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La longitud recorrida se estima de los planos en planta de la red, pudiendo definirse con
bastante precision. La velocidad del agua dentro de la red no es conocida a priori. El valor de
la velocidad depende de las condiciones geométricas de la red (seccién, pendiente, rugosidad)
y también del caudal circulante. En la realidad el caudal circulante varia con el tiempo por lo
que en consecuencia la velocidad no es un dato fijo. Para realizar una estimacion de ese valor
diversos procedimientos utilizan la velocidad correspondiente al caudal méximo de paso. Pero
recordemos que el tiempo de concentracion, y por tanto sus componentes tiempo de entrada y
tiempo de viaje, se estima antes de realizar el estudio hidrolégico, cuando aiin no conocemos cual
es el caudal maximo de circulacién. Quiere ello decir que tal y como se vera en el desarrollo y
aplicacién del método racional, la estimacién del tiempo de viaje por la red puede ser en algunos
casos un proceso iterativo.
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1. Antecedentes del método racional. Uso y difusion actual

A lo largo de una treintena de afios (1890-1920) en los EUA se vivié una controversia en
el d&mbito del drenaje urbano entre los defensores de la aplicacion de féormulas empiricas y los
que propugnaban el empleo del denominado método racional (Chatzis, 2002). El primer tipo de
férmulas se derivaban empiricamente mediante registros de precipitacion y caudal en el area que
debia ser drenada, por lo que su aplicacién era de cardcter local. Por el contrario, el método
racional ambicionaba ser de aplicacion universal y pretendia fundamentarse en los mecanismos
causales que rigen el fenémeno de la generacién y evacuacién de escorrentia. Esta controversia
en el campo del drenaje urbano se inscribe en la discusién general que acontecié durante el
siglo XIX en el seno de la epistemologia cientifica entre el inductivismo y la visiéon hipotético-
deductiva. El uso del método racional se impuso cuando sus partidarios convencieron a la parte
contraria de que dicho método era capaz de explicar de forma general el fenémeno del drenaje
y que, por lo tanto, era posible aplicarlo con ventaja en todo lugar y para cualquier aguacero
de diseno con el fin de dimensionar la red de alcantarillado.

Actualmente, el uso del método racional estd muy extendido en el disenio de sistemas de
alcantarillado y estructuras de drenaje, por ejemplo en carreteras. La amplia difusién de que ha
sido objeto es atribuida a su simplicidad y a la facilidad con la que es posible obtener los datos
para su aplicacién, aunque es necesario tener presente las limitaciones y aplicar correctamente
su metodologia. Debido a la gran experiencia acumulada en su aplicacién asi como a la dispo-
sicién de datos experimentales en gran variedad de cuencas, se han desarrollado una serie de
metodologias regionales que pretenden mantener la validez del método frente a ciertos rangos de
desviacién de las hipétesis fundamentales del mismo. Concretamente, en Espana tiene un amplio
uso la versién propuesta por la Direccién General de Carreteras (DGC) que se elaboré contando
con datos empiricos de varias cuencas aforadas en su mayoria de cardcter natural.

Desde la formulacién del método racional el avance en el conocimiento cientifico que se
ha producido en Hidrologia, puesto de manifiesto por modelos con mayor base fisica y que
adema&s permiten el analisis temporal, junto con los ostensibles progresos habidos en informatica,
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que han permitido su uso réapido y sencillo, han reducido su campo aplicacién. A pesar de
todo ello, actualmente su uso puede justificarse si se emplea como método de prediseno, o
bien, de disefio en caso de estructuras de bajo riesgo, pues en algunos casos puede ser mas
econémico sobredimensionarlas que tomar datos con la precisién necesaria para aplicar modelos
mas complejos.

2. Fundamentos del Método Racional

El método racional se basa en la obtencién del caudal maximo de escorrentia () de una
cuenca, determinado un periodo de retorno, mediante la siguiente formula expresada en unidades
homogéneas:

Q=CIA (1)

denotando @ el caudal maximo en el punto de cdlculo, C el coeficiente de escorrentia empirico
relacionado con las pérdidas de precipitacion, I la intensidad de lluvia correspondiente a un
periodo de retorno dado y A la superficie de la cuenca drenante en el punto de calculo.

Si se expresa @ en m®/s, I en mm/h y A en km?, que es la forma habitual de presentarla
cuando se trabaja en el sistema métrico, la expresién 1 queda como sigue:

Q=50 )

Las hipétesis fundamentales del método racional, representadas en la figura 1, son las si-
guientes:

= La intensidad de precipitacion es uniforme en el espacio y no varia en el tiempo.

» La duracién de la precipitacion que produce el caudal maximo dada una intensidad I
es equivalente al tiempo de concentracién t.. Por consiguiente, resulta un hietograma de
célculo rectangular cuya altura total toma un valor de I X ¢, [L].

= El tiempo de concentracion, se considera como el tiempo que tarda toda el drea drenante
en contribuir a la escorrentia en la seccién de salida, asi como el instante en que se produce
el caudal maximo en dicha seccién. El tiempo que transcurre entre el cese de la lluvia y
el final de la escorrentia coincide con el tiempo de concentracién, esto supone considerar
un hidrograma con una duracién base dos veces dicho tiempo (figura 1-a). Nétese que si
la duracién de la lluvia excediera al tiempo de concentracién, para igual intensidad, se
mantendria constante el caudal maximo alcanzado en el instante de equilibrio hasta que
finalizara la lluvia (figura 1-b). Por contra, en caso de que se tuviera una lluvia de igual
intensidad pero de duracién inferior al tiempo de concentracién, el caudal méximo seria
menor que en los casos anteriores, pues no se alcanzaria el instante en que toda la cuenca
contribuye simultdneamente (figura 1-c).
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= Kl coeficiente de escorrentia se mantiene uniforme en el tiempo y en el area drenante
considerada, por lo que la lluvia neta es equivalente a un hietograma rectangular de valor
C x I xt. [L].

= El periodo de retorno del caudal maximo calculado es el mismo que el de la intensidad
media maxima de célculo.

= El almacenamiento de agua en la cuenca es insignificante, es decir, no se dan procesos
importantes de laminacién de hidrogramas, ya sea en la red de drenaje o en estructuras
singulares.
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Figura 1: Hipétesis del método racional

Con independencia de la existencia de versiones del método que corrigen ciertos grados de
desviacion de las hipdtesis anteriores a través del uso de coeficientes empiricos, dichas hipotesis
imponen una serie de limitaciones a la cuenca objeto de estudio, que se exponen a continuacion:
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= Si la intensidad de precipitaciéon debe ser uniforme en el espacio esto implica que la su-
perficie de la cuenca no debe ser muy extensa, pues son habituales las tormentas de gran
variabilidad espacial.

= Puesto que el valor de la intensidad media méaxima de precipitacion debe mantenerse
constante para toda la duracién de la lluvia de cdlculo, también es necesario que el valor
del tiempo de concentracién sea limitado, de tal modo que se garantice que la duracién de
la tormenta al menos iguale al tiempo de concentracion.

= En la préctica las dos limitaciones anteriores equivalen a un restriccién de la superficie
méaxima de la cuenca a la que es posible aplicar el método racional. Aunque no existe
consenso respecto a dicho limite méaximo entre los diferentes autores, podemos establecer
un rango de variacién més o menos estrecho, que oscila entre 0.25 y 5 mi2. Para Yevjevich
(1992) el 4rea de la cuenca no debe exceder de 0.25 mi?, mientras que en el otro extremo
Singh (1988) la eleva a 5. Una posicién intermedia la representan Viessman etal. (1989)
ya que propugnan un limite maximo de 1 m42. Por tltimo, Ponce (1989) propone que el
limite se encontraria entre 0.5 y 1 mi?.

= Cuencas donde exista una gran heterogeneidad en sus caracteristicas fisicas como, por
ejemplo, en la cubierta vegetal, tipo de suelo, grado de impermeabilidad, pendiente media,
red de drenaje, entre otros, serd necesario en la practica dividir las mismas en subcuencas
de modo que éstas sean lo mas homogéneas posibles.

En definitiva, se trata de que en la aplicacion del método tengamos presente en todo momento
las hipdtesis fundamentales que dan validez al mismo.

3. Obtencion de los parametros de la formula racional

3.1. Coeficiente de escorrentia

El coeficiente de escorrentia se define, esencialmente, como la relacién entre el volumen de
lluvia neta (o de escorrentia) y el de la lluvia total, y, por lo tanto, teéricamente varia en el rango
de valores entre 0 y 1. De un modo particular en el método racional el coeficiente de escorrentia
puede expresarse como la relacién entre las intensidades medias de la lluvia efectiva y total,
y también como el caudal maximo por unidad de area y por unidad de intensidad media de
lluvia total. Aunque el método racional se denomina como tal a partir de considerar que puede
llegarse a él de forma tedrica, la utilizacion en el mismo de coeficientes de caracter experimental
implica cierto grado de empirismo, ya que el usuario debe escoger los valores mas acordes con la
experiencia. De todos modos, en zonas urbanas con grados de impermeabilidad de la superficie
muy elevados los coeficientes de escorrentia tienden a 1 y se mueven en intervalos relativamente
pequeinios, lo que facilita su eleccién.

Principalmente, el fenémeno fisico que intenta reproducir el coeficiente de escorrentia es el
proceso de pérdidas que actia en diferentes vias (interceptacién, almacenamiento en depresiones,
infiltracién, evapotranspiracién, etc.), y que depende de las caracteristicas del uso y tipo de suelo,
de la topografia y de la propia tormenta. Como se ha indicado anteriormente, la aplicacion de
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dicho coeficiente se produce de forma uniforme en toda la duracién de la lluvia, lo que contradice
lo observado experimentalmente, puesto que el indice de pérdidas disminuye al aumentar la
duracién de la lluvia. Por ello, otras funciones de pérdidas asignan un valor de pérdidas iniciales,
o umbral de escorrentia, y una vez cubiertas éstas utilizan una funcién de infiltracién de caracter
decreciente. El uso del coeficiente de escorrentia en el método racional supone considerar un
indice promedio de pérdidas totales durante un tiempo equivalente al de concentracién.

En la tabla 1 se muestra un intervalo de valores del coeficiente de escorrentia para determi-
nados usos urbanos del suelo. A continuacién se analizaran las causas fundamentales por las que
el coeficiente de escorrentia puede tomar diferentes valores para un mismo uso de suelo.

Tabla 1: Valores del coeficiente de escorrentia para diferentes usos del suelo

Minimo | Méaximo
Zonas Comerciales
Area de centro ciudad 0.70 0.95
Areade suburbios 0.50 0.70
Zonas Residenciales
Areaunifamiliar 0.30 0.50
Bloques aidados 0.40 0.60
Bloques contiguos 0.60 0.80
Residencia suburbana 0.25 0.40
Apartamentos en &reas resdenciales 0.50 0.70
Zonas Verdesy Especiales
Parquesy cementerios 0.10 0.25
Terrenos de juego 0.20 0.35
Ferrocarriles 0.20 0.40
Aress no edificadas terrenos permeables 0.10 0.25
Aress no edificadas terrenos impermesables 0.20 0.45
Autopigtas y Portuarias 0.60 0.90

Tomado de Corporacién Metropolitana de Barcelona (1981).

El proceso de pérdidas también es afectado por la magnitud de la intensidad de lluvia.
Efectivamente, cuanto mayor sea ésta, menor es la importancia de dicho proceso, lo que se
traduce en la tendencia al aumento del coeficiente de escorrentia como se muestra en la figura 2,
desarrollada para el Condado de Kern en California (County of Kern, 1985). Esto implica que se
produce una variacién del coeficiente de escorrentia con el periodo de retorno, siendo habitual
encontrar tablas que proporcionan el valor del mismo para periodos de retorno de 5 y 10 anos,
debiéndose aumentar en un porcentaje determinado cuando se calculan periodos mayores o bien
se suministran graficos de conversién como el de la figura 3 desarrollado para el Condado de
Solano en California (County of Solano, 1977).

La topografia también inciden en el proceso que determina la lluvia neta, puesto que a
mayores pendientes medias de la superficie de escurrimiento, diferentes tipos de pérdidas como,
por ejemplo, la infiltracién y la retencion superficial presentan menor importancia, por ello es
frecuente encontrar tablas del coeficiente de escorrentia donde para un mismo uso de suelo o
cobertura vegetal se definen varios grados de pendiente con sus correspondientes coeficientes.
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En general, se acepta en el método racional que el periodo de retorno asociado a una lluvia
es equivalente al de la escorrentia generada. Ahora bien, si, por ejemplo, las condiciones antece-
dentes de humedad del terreno, entre otros factores, varian de un episodio a otro, la lluvia neta
generada no seria equivalente y, por lo tanto, tampoco los coeficientes ni los caudales punta.
Debido a esto, se han desarrollado metodologias que intentan tener en cuenta este fenémeno
variando los coeficientes de escorrentia en funcién del estado antecedente de humedad. De todos
modos, en cuencas urbanas la importancia de este fenémeno se atenia ampliamente, debido
a que los grados de impermeabilidad son elevados y, por consiguiente, es factible suponer que
los periodos de retorno de lluvia y caudal son equivalentes. No obstante, diferentes grados de
mantenimiento de la red de drenaje pueden condicionar el caudal de paso en las conducciones
y, por lo tanto, el caudal méximo, aunque no se vea alterado el volumen total de lluvia neta.

Es habitual que a pesar de que se realice una division en subcuencas a partir de una cuenca
inicial con objeto de conseguir el mayor grado de homogeneidad posible, las caracteristicas del
terreno en cada subcuenca no sean suficientemente homogéneo, sobre todo en urbanizacion tipo
residencial con importantes zonas ajardinadas. En ese caso es habitual en zonas urbanas tomar
un coeficiente de escorrentia medio a partir de una ponderacién de areas:

(CperAper) + (CimpAiMP)

C =
Aper + Aimp

3)

donde C es el coeficiente de escorrentia medio, A el area considerada y los subindices per e imp
corresponden a zona permeable o impermeable de la superficie considerada.

En la versién del método racional propuesta por la Direccién General de Carreteras (Temez,
1992), el coeficiente de escorrentia se obtiene mediante la siguiente expresion:

(Py — Py)(Py+ 23P)

= T E )

(4)
siendo:

P, Precipitacién total diaria en mm correspondiente al periodo de retorno de calculo. La
version de la DGC suministra sus valores en forma de isolineas para todo el territorio
espaitiol.

Py Umbral de escorrentia. Define el valor de altura de lluvia a partir del cual se inicia la
escorrentia. La DGC suministra su valor en tablas en funcién del complejo suelo-vegetacién,
valor que posteriormente debe ser afectado por un coeficiente corrector en funcién de la
humedad inicial de terreno. El umbral de escorrentia en zonas altamente impermeables
tiende a ser cero y la importancia de la humedad inicial es practicamente nula, por lo
tanto, en esos casos el coeficiente de escorrentia tiende a 1.

En definitiva, cabe decir que de los parametros necesarios para la aplicacién del método
racional el coeficiente de escorrentia es el que presenta mayor subjetividad en su estimacion,
puesto que depende en gran medida de los datos experimentales con que se cuente en la region



90 Tema 5

de estudio. Ademds, como hemos visto, en dicho coeficiente se intentan reproducir fenémenos de
muy diferente naturaleza que afectan al proceso de pérdidas, complicando su seleccién. A pesar
de todo ello, el método racional produce los mejores resultados en cuencas urbanas con altos
grados de impermeabilidad, ya que disminuye la dificultad de estimacién de los coeficientes mas
adecuados para el calculo, al variar éstos en intervalos mas reducidos.

3.2. Lluvia de calculo. Duracién e intensidad

De acuerdo con lo expuesto en epigrafes anteriores, la lluvia de cdlculo que se adopta en el
método racional corresponde a un hietograma rectangular de intensidad uniforme I y duracién
equivalente al tiempo de concentracién de la cuenca, lo que implica una altura total de lluvia
de valor I x t. [L] precipitando de manera uniforme en toda la superficie de la cuenca. Por
consiguiente, conociendo . e I queda determinada la lluvia de calculo.

3.2.1. Tiempo de concentracion

El tiempo de concentracion se define como el tiempo que tarda una particula de agua en
recorrer la distancia entre el punto hidraulicamente mas alejado y la seccién de calculo de la
cuenca considerada. Asimismo, asumiendo las hipdtesis del método racional, se tiene que dicho
tiempo equivale al que transcurre entre el comienzo de la lluvia y el instante en que se produce
el caudal maximo, es decir, el instante en que toda la cuenca contribuye a la escorrentia (tiempo
de equilibrio) y que coincide con la duracién de escorrentia después de finalizada la lluvia (ver
figura 1-a).

El tiempo de concentracién es funcién, por un lado, de las caracteristicas geomorfoldgicas
de la cuenca (forma en planta, pendiente media, cubierta vegetal, topografia de las vertientes,
densidad y geometria de la red de drenaje, etc.) que facilitan en mayor o menor medida la
evacuacién de la escorrentia y, por otro lado, de la intensidad de lluvia, pues la velocidad del
flujo varia con el caudal de escorrentia generado. Los procesos de urbanizacién, en general,
disminuyen notablemente la rugosidad de las superficies de escurrimiento, las impermeabilizan, y
ademés aumentan la densidad de la red de drenaje y su capacidad de desagiie. Por consiguiente,
se genera mas escorrentia y ésta es evacuada en menor tiempo. Todo ello redunda en una
disminucion significativa de los tiempos de concentracion en zona urbana respecto al terreno
natural.

El tiempo de concentracién corresponde a flujos de distintas caracteristicas que se desarrollan
hasta que la escorrentia abandona la cuenca. En zona urbana cabe distinguir dos tipos de flujo,
dada su diferente naturaleza, y que corresponden, en primer término, al que se produce en
superficie desde que la lluvia entra en contacto con la misma hasta que la escorrentia se introduce
en la red de alcantarillado a través de las estructuras de captacién (t.) y, en segundo término, al
que tiene lugar en el interior de la red de drenaje (¢,). En virtud de esta clasificacién, el tiempo
de concentracién de la cuenca lo obtendremos como la suma de ambos:

te =te + 1y
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Por lo tanto, la obtencién de t. se realizarda mediante los tiempos de entrada y de viaje. A
continuacién, se expondran algunas de las metodologias para la obtencién de ambos tiempos
caracteristicos de zona urbana.

3.2.2. Tiempo de entrada a la red

El tipo de flujo que se desarrolla hasta que el agua se incorpora en la red, recorre habitual-
mente superficies de muy distinta naturaleza, como son cubiertas de edificios, aceras, calzadas
y cunetas que, en general y excepto en el caso de flujo desarrollado en largos tramos de cune-
tas, presentan un comportamiento bidimensional. A continuacién, se presentan algunas de las
férmulas, en su mayor parte empiricas, que permiten una estimacién del tiempo de entrada a la

red.

En caso de que el terreno, a través del que discurre el flujo en superficie, sea eminentemente
de caracter natural, es posible aplicar expresiones como la propuesta por Témez para la version
de la Direccion General de Carreteras:

I \0.76
T, =03 <JO25> (5)

denotando T, el tiempo de concentraciéon en horas, L la distancia entre el punto de estudio y
el hidraulicamente mas alejado en km y J la pendiente media del cauce en el tramo recorrido

(km/km).

Su aplicacion es adecuada para cuencas naturales de cabecera en zona urbana, en las que el
recorrido del flujo no origine valores de calculo menores de 0.25 horas, pues dicha expresién ha
sido desarrollada para esquemas de drenaje donde predomine la componente de curso canalizado
frente a la superficial.

Alternativamente, es frecuente el uso de nomogramas, como el que se muestra en la figura
4, para la obtencién del tiempo de entrada donde el tipo de flujo sea netamente superficial, con
la posibilidad de aplicacién tanto en zona natural como impermeabilizada.

También es factible aplicar la férmula (6), desarrollada por la Federal Aviation Administra-
tion (FAA) de los EUA, expresién empirica que fue derivada a partir de experimentacién en
pistas de aterrizaje y, por consiguiente, es recomendable su uso para zonas fundamentalmente
impermeables con predominio de flujo superficial:

te = 0,0543(1,1 — C)LY/2871/3 (6)

donde:

denotando t. el tiempo de entrada en horas, L la distancia entre el punto de entrada y el
hidraulicamente més alejado en m, S la pendiente media del terreno en el tramo recorrido (%)
y C el coeficiente de escorrentia de la superficie a través de la cual transcurre el flujo
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Figura 4: Nomograma para el calculo del tiempo de entrada en flujo superficial

A partir de la teoria de la onda cinemética (el movimiento viene determinado solamente
por las fuerzas gravitatorias y disipativas) aplicada a la escorrentia generada sobre un plano
inclinado y tomando como hipdtesis que la intensidad neta es constante y el flujo desarrollado
es turbulento, es posible obtener la siguiente expresion:

te = 0,1165L% n/253/10(C' ) =2/ (7)

siendo t. el tiempo de entrada en horas, L la distancia entre el punto de entrada y el hidrauli-
camente mas alejado en m, n el coeficiente de Manning de la superficie de escurrimiento, .S la
pendiente media del terreno en el tramo recorrido (m/m) y CT el valor de la intensidad de lluvia
neta que resulta de aplicar el coeficiente de escorrentia en mm/h.

Puesto que la expresion (7) es funcién de la intensidad de lluvia y que para el cdlculo de esta
ultima es necesario conocer el valor del tiempo de concentracién global su utilizacién requiere
iterar, lo que supone una desventaja frente a otras expresiones.

El tiempo de entrada, en general, varia entre 5 y 20 minutos, en funcién del grado de im-
permeabilidad, pendiente media del terreno y distribucion de las estructuras de captacion, entre
otros factores. Asi, para zonas urbanas muy impermeabilizadas conectadas directamente a la
red varia entre 5 y 10 minutos, mientras que en caso de una menor presencia de estructuras de
captacién o para zonas no conectadas directamente se tienen valores entre 15 y 20 minutos. Si
la red de drenaje recibe aportaciones de cuencas naturales de cabecera los tiempos de entrada
pueden verse aumentados significativamente, dependiendo de las caracteristicas de la misma.
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3.2.3. Tiempo de viaje

El tiempo de viaje corresponde al flujo que se desarrolla en el interior de la red de alcanta-
rillado y, por lo tanto, presenta una naturaleza principalmente unidimensional, bien distinta al
producido en superficie, al tener lugar a través de conductos hidraulicamente bien definidos y
de los que es relativamente sencillo disponer de buena informacion.

Un posible procedimiento de estimacién del tiempo de viaje del flujo (t,) en los diferentes
tramos que recorre desde su entrada a la red hasta su salida del sistema, viene dada por la
relacién entre la longitud recorrida por el flujo (L)y la velocidad del mismo (V):

L
ty = V (8)

Si bien la longitud recorrida es facilmente determinable, la velocidad varia en el espacio
y en el tiempo. Para facilitar el uso del método racional es recomendable introducir ciertas
simplificaciones a la hora de determinar la velocidad de la corriente. Para eliminar del calculo
la variabilidad en el tiempo se puede tomar la velocidad correspondiente al caudal maximo de
paso. Por otra parte, ademads, considerando que el flujo es permanente en el tiempo y uniforme
en el espacio, la velocidad media es la misma en todas las secciones de la conduccién, por lo
que puede estimarse a través de ecuaciones de resistencia al flujo que relacionen la geometria
hidraulica con el caudal circulante; por ejemplo, la de Manning:

V =n'R¥3g/2 (9)

denotando V' la velocidad media del flujo (m/s), R el radio hidrdulico (cociente entre el drea
y el perimetro mojado) (m), S la pendiente longitudinal del tramo de conduccién considerado
(m/m) y n el coeficiente de Manning.

Como hemos visto, la velocidad es funciéon del caudal de paso, que es precisamente lo que
pretendemos determinar, por consiguiente, aplicando esta metodologia el proceso debe ser itera-
tivo. Si, por ejemplo, se pretende disenar la seccién de una conducciéon en un punto de calculo,
uno de los posibles esquemas a seguir en la aplicaciéon del método racional seria el que se refleja
en la figura 5.

Asimismo, existen una serie de expresiones de cardcter global que suministran el tiempo de
concentracién total en zona urbana, como es el caso de una modificacién de la expresiéon 5 de
Témez:

T.
T = c (10)
1+3v/p(2—p)
siendo T el tiempo de concentracién global en zona urbana en horas, T, el tiempo de con-
centraciéon en zona no urbana (obtenido mediante la expresién (5)) en horas, p el grado de
impermeabilidad de la cuenca. Este tltimo se calcula como:

_ Superfic'ieimpermeable
Super ficieiopal
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Figura 5: Diagrama de calculo del tiempo de viaje en zona urbana
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Figura 6: Variacién de T°./T. frente al grado de impermeabilidad p

La expresién (10) pretende reproducir la disminucién de 7, debida a la impermeabilizacién
del terreno en base a la férmula (5). Si u=0 (superficie natural) se obtiene que T.=T, y si
p=1 (superficie urbana impermeabilizada) se tiene que T.=T./4. Sin embargo, en la practica
para valores de u superiores a 0.30 se obtienen tiempos de concentracién muy cercanos a T./4
(ver figura 6), posiblemente infravalorados para rangos de impermeabilidad media. Su uso seria
recomendable como orden de magnitud en prediseio o como valor inicial de calculo iterativo
del tiempo de concentracién, asi como también en caso de que se pretenda obtener un orden de
magnitud del caudal de escorrentia y no se cuente con suficiente informacién acerca de la red de
drenaje.
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3.2.4. Intensidad media maxima

El valor de la intensidad media maxima I viene determinado por la duracién de la lluvia,
que equivale al tiempo de concentracién, y por el periodo de retorno seleccionado. Para su deter-
minacién se puede contar con las curvas de Intensidad-Duracién-Frecuencia (IDF) desarrolladas
para la regién de estudio. Estas curvas se confeccionan a partir de los hietogramas registrados en
diferentes estaciones pluviométricas y permiten el calculo de la intensidad media méxima para
una duracién de lluvia y un periodo de retorno dados (ver figura 7). Es frecuente el ajuste a las
curvas IDF de modelos de tipo hiperbdlico como el de Talbot:

a

I =
b+t

donde I es la intensidad de lluvia, ¢ es la duracién y a y b son constantes a determinar en funciéon
del periodo de retorno. A mayores duraciones de precipitacién corresponden intensidades medias
maximas menores, mientras que en lluvias de poca duracién se registran altas intensidades
medias maximas, lo que se refleja en el decrecimiento de la curva IDF con el tiempo.

Intensidad

| | | | |
tc

\ 4

Tiempo

Figura 7: Determinacién de la intensidad media a partir de la curva IDF

La Direcciéon General de Carreteras propone una familia de curvas IDF para su uso en
Espana, estando caracterizadas por un factor regional. La expresién propuesta es la siguiente:

9g0:1_40,1

0,1_
L =1 <> R (11)
siendo:

I; Intensidad media maxima en mm/h asociada a una duracién t y al periodo de retorno
considerado.

I; Intensidad media diaria de precipitacién, en mm/h, correspondiente al periodo de retorno.
Es equivalente a P;/24.
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P, Precipitacion diaria en mm correspondiente a dicho periodo de retorno. Puede obtenerse
directamente de los registros de precipitacion de las estaciones en cuestion, o bien a través
de mapas de isolineas.

I, Intensidad horaria de precipitacién en mm/h correspondiente a dicho periodo de retorno.

I /1; Pardmetro que representa la relacién de la intensidad horaria con la diaria del mismo
periodo de retorno, y que depende de la zona de estudio incluyendo un cierto efecto de re-
gionalizacién de parametros. Sus valores pueden obtenerse a través de un mapa de isolineas.

t Duracién en horas del intervalo al que se refiere la intensidad y que en el caso del método
racional equivale al tiempo de concentracién.

3.3. Area de drenaje

La aplicacion del método racional al diseno de una red de alcantarillado implica el conoci-
miento previo del area tributaria y del esquema drenante y, por lo tanto, es sencillo determinar
el valor de la misma. Ahora bien, en el caso que se utilice la férmula racional como método de
andlisis para obtener un orden de magnitud del caudal maximo de paso, la determinacién del
area tributaria al punto de cdlculo requerird, en general, mayor informacién que en el caso de
una cuenca natural. Esto es debido a que a la hora de definir las divisorias, ademas de tener
en cuenta la topografia superficial, serd necesario disponer de suficiente definicién de la red de
alcantarillado. Por ejemplo, la disposicién de las estructuras de captacién de escorrentia superfi-
cial puede suponer que parte de la misma abandone la cuenca por superficie sin introducirse en
la red o por el contrario que zonas que aparentemente en superficie drenan fuera de los limites
de las divisorias estén conectadas a la red de drenaje que se pretenda analizar.

Como se ha visto anteriormente no existe un consenso general acerca del tamano maximo de
la cuenca para el que es aplicable el método racional. Sin embargo, dado que se cuenta con gran
nimero de métodos alternativos aceptaremos que su uso es adecuado para cuencas menores de
1 km?. En la versién de la DGC para cuencas naturales el limite méximo se acepta hasta los
3000 km?, por lo que ha sido necesario introducir diversos coeficientes correctores. Por ejemplo,
el coeficiente de uniformidad (K)que intenta obviar la improbabilidad de que en tal extensién
de cuenca se cumpla una distribucién uniforme de la escorrentia durante un tiempo equivalente
al tiempo de concentracién. Dicho coeficiente se estima segin la expresion:

T1’25
K=14 —F5%——
T +14

donde T, es el tiempo de concentraciéon en horas, comprobandose que para los tiempos de con-
centracion habituales en cuencas urbanas el valor de K esta muy préximo a 1. Por el contrario,
para tiempos de concentracién correspondientes al limite de los 3000 km?, K toma valores tales
que suponen un aumento en torno al 80 % del caudal mdximo.



Método Racional en zona urbana 97

4. Aplicacion del Método Racional considerando subcuencas

Con frecuencia, ya sea en disefio como en analisis, es necesario aplicar el método racional
considerando subcuencas. En caso de que se pretenda obtener un orden de magnitud del caudal
de paso en una cuenca que presente importantes heterogeneidades en la pendiente media del
terreno o en el tipo de superficie, conviene delimitar un determinado ntimero de subcuencas
que presenten caracteristicas geomorfologicas comunes para obtener asi un valor mas preciso.
Por otro lado, al disenar un sistema de alcantarillado, aunque drene una cuenca homogénea, se
debe conocer el caudal maximo no sélo para el punto de salida sino también en otros puntos
intermedios a efectos de determinar la seccién mas adecuada.

La aplicacion del método racional a subcuencas, aunque aparentemente es sencilla, a menudo
se realiza incorrectamente. Una encuesta realizada a 23 municipios del estado de Wisconsin
(EUA) durante 1967, en la que se requeria aplicar el método, demostré que solamente seis de
los encuestados lo hicieron correctamente (Ardis et al., 1969).

Uno de los errores mas destacables puestos de manifiesto por la citada encuesta consiste en
la determinacién del caudal en una seccién mediante la suma de los caudales calculados indivi-
dualmente para cada subcuenca que drena aguas arriba de dicha seccion. Esto no es correcto,
puesto que implica el uso de una tormenta de cédlculo diferente para cada subcuenca, lo que signi-
ficaria que los caudales punta de cada una ocurririan en instantes diferentes. Consiguientemente,
respecto al caudal méaximo en el punto de concentracién global se cumple que:

N N

Q= I, ZCiAi # ZI(Ti)CiAi

=1 =1

Siendo I(r,,) la intensidad para el tiempo de concentracién global y correspondiendo el
subindice ¢ a cada una de las subcuencas determinadas. Esta incorrecta aplicacién puede su-
poner una sobrevaloracion de los caudales maximos, ya que, generalmente, tiene mayor efecto
el aumento de la intensidad, determinado por los reducidos tiempos de concentraciéon de cada
subcuenca, que la disminucion del area drenante.

Otro error comtun que conviene senalar es la eleccién inadecuada del tiempo de concentracién
para cada punto de calculo, ya que éste debe ser el valor maximo de entre los posibles caminos de
la escorrentia. Este error necesariamente sobrevalora el caudal, pues se obtiene una intensidad
media mayor debido a la naturaleza hiperbdlica de las curvas IDF.

En ocasiones, a pesar de cumplir con las limitaciones que se han visto anteriormente, en la
aplicacion del método racional pueden obtenerse, para un mismo periodo de retorno, caudales
mayores para una parte de la cuenca que para su totalidad. Efectivamente, dado que la intensidad
de céalculo se encuentra asociada a un determinado tiempo de concentracion, una intensidad
de lluvia mayor afectando a una fraccién de la cuenca puede producir mayor caudal que una
intensidad menor sobre toda la cuenca. Generalmente lo anterior ocurre en cuencas que presentan
una gran heterogeneidad de sus caracteristicas fisicas.

Esta deficiencia del método obliga a realizar dos comprobaciones para determinar el caudal
maximo de salida de una cuenca. En la primera se verificaria si existe alguna seccién del cauce
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Figura 8: Variacion del caudal del cédlculo a lo largo del cauce principal

principal aguas arriba del punto de concentracion para la que el caudal calculado sea mayor que
para la cuenca global. La segunda tiene el propdsito de detectar la existencia de alguna fraccién de
la cuenca que, compartiendo el mismo punto de concentraciéon que la global, determine un caudal
calculado mayor. A continuacion se trata el procedimiento a seguir en ambas comprobaciones.

Caudal maximo en secciones aguas arriba del cauce principal

Con objeto de ilustrar este defecto del método utilizaremos la curva acumulada de area
efectiva con respecto al tiempo de concentraciéon. Sea una cuenca como la de la figura 8-a, en
la que el coeficiente de escorrentia es unifome en el espacio, y donde se conoce el eje drenante
principal sobre el que se determina el tiempo de concentracién. Si, tomando como origen el punto
hidraulicamente mas alejado, se calcula para cada seccién del eje el producto que determina su
area tributaria por el coeficiente de escorrentia medio de dicha &rea, obtendremos la curva
acumulada C A. Por otra parte, para cada seccién del cauce principal puede determinarse la
curva que representa la variacién de la intensidad de célculo con su duracién (siendo esta dltima
equivalente al tiempo de concentracién de la seccién). Esta curva no es otra que la de Intensidad-
Duracién-Frecuencia (IDF) de periodo de retorno deseado. Si multiplicamos ambas curvas, C' A
e IDF, obtendremos la curva ) de evolucion del caudal méximo a lo largo del eje drenante
principal (figura 8-a). Ahora bien, si la curva C'A no tiene un incremento mas o menos lineal,
por ejemplo causado por un estrechamiento de la parte inferior de la cuenca, el caudal maximo
calculado no necesariamente aumenta hacia aguas abajo del eje drenante, como se muestra en la
figura 8-b. Por lo tanto, el caudal méximo de cédlculo puede no venir determinado por el punto
de concentracion global de la cuenca.

Ejemplos de lo anterior pueden darse en cuencas con estrechamiento de la parte inferior
o complejo uso del terreno-suelo-vegetacion que diera lugar a coeficientes de escorrentia muy
bajos también en la parte inferior de la cuenca respecto de la superior. Con fines précticos
en cuencas susceptibles de presentar estas anomalias del método se puede calcular el caudal
para diferentes secciones del cauce principal convenientemente elegidas e interpolar la curva
de evolucién del caudal hacia aguas abajo. Es evidente que el caudal de diseno escogido para
el punto de concentracion de la cuenca global debe ser el maximo de la curva de caudales @,
independientemente de la seccion que lo determine.
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Figura 9: Variacion del caudal con fracciones de cuenca que comparten punto de concentracién

Caudal maximo para fracciones de la cuenca de igual punto de concentracién

Este caso se analizara a partir de la curva que, siempre con origen en el punto de concentracién
de la cuenca, relaciona el tiempo de concentracién de sucesivas fracciones hacia aguas arriba, con
el area efectiva (C'A) de las mismas. Dicha funcién se multiplica por el valor correspondiente de
intensidad de célculo, la curva IDF, de modo que se obtiene la curva que representa la variacién
del caudal maximo en el punto de concentracién a medida que se incrementa el area de calculo
hacia aguas arriba (figura 9-a). Al igual que en el caso anterior, si la curva C'A asi definida,
no tiene un incremento mas o menos lineal, el caudal maximo no necesariamente aumenta al
incrementarse el area efectiva, consiguientemente, el caudal maximo puede no venir determinado
por el area de toda la cuenca (figura 9-b).

Ejemplos de lo anterior se pueden dar en cuencas con estrechamiento de la parte superior
o coeficientes de escorrentia muy bajos también en la parte alta de la cuenca respecto de la
inferior. Es decir, se trata de cuencas con caracteristicas opuestas a las que se han analizado
en el caso anterior. El caudal de calculo escogido serda nuevamente el que resulte maximo en la
curva de caudales @), independientemente de la fracciéon de cuenca que lo genere.

En sintesis, y como regla general de ambos casos, para que el caudal punta calculado por el
método racional considerando toda el area de la cuenca sea el maximo debe cumplirse que la tasa
de crecimiento de la superficie drenante efectiva, ya sea hacia aguas abajo (variando la seccién
de célculo) o hacia aguas arriba (manteniendo el punto de concentracién), al menos iguale a la
tasa de decremento de su correspondiente intensidad de lluvia.

En la figura 10 se muestra un posible procedimiento para dimensionar dos secciones de
colector (1y 2) conocidas las pendientes de los mismos y en un drea dividida en 3 subcuencas. Las
subcuencas A y C se consideran de cardcter natural y de tiempos de concentracion determinados
previamente. La subcuenca B corresponde a una cuenca densamente urbanizada y que drena al
colector B, de modo que la escorrentia se incorpora en diferentes puntos a lo largo del mismo.
Supondremos que el colector B quedara determinado por las dimensiones de la seccién 1 y que
el colector D no recibe aportaciones de escorrentia en superficie aguas abajo de la seccion 2.
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Figura 10: Diagrama para el calculo de subcuencas
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5. Ejemplos de aplicacion del Método Racional. Casos especiales

5.1. Ejemplo 1

Sea la cuenca de la figura 11, que ha sido dividida en 4 subcuencas con las caracteristicas que
se muestran en el tabla 2. En dicho cuadro las columnas 2 y 3 corresponden a la cota superior
e inferior del colector o curso principal, la columna 4 es la longitud del mismo y las columnas 5
y 6 son los valores del area y del coeficiente de escorrentia de cada subcuenca respectivamente.

Puesto que el eje en planta y las cotas de la solera de los colectores estdn ya predefinidos,
se desea disenar la seccién de los mismos en los puntos 1, 2 y 3 tomando seccién circular y de
modo que la relacién entre el calado maximo y el didmetro sea de 0.85.

A los colectores de las subcuencas B,C y D se incorporan otros ramales de orden menor y
de los que no realizardn calculos de diseno. Asimismo, se tomard la seccién de cada colector
constante en toda su longitud.

Figura 11: Cuenca del ejemplo 1



102 Tema 5

Tabla 2: Datos subcuencas del ejemplo 1

Cotasup. Cotainf. Long. Area

Subcuenca ) m  km)  km) ©
A 141.0 130.5 0.35 0.29 0.40
B 130.5 126.0 0.55 0.25 0.80
C 131.0 126.0 0.45 0.14 0.80
D 126.0 122.0 0.70 0.32 0.80

5.1.1. Subcuenca de cabecera A

Puesto que se trata de una cuenca de cabecera natural podemos aplicar la férmula de Témez
para obtener el tiempo de concentracion:

L 0,76 0’35 0,76
fe = 3600 x 0,3 <JO25> — 3600 x 0,3 <W> — 0475

La intensidad correspondiente a 947 segundos de duracién de lluvia:

4477 44 4477 44
I(mm/h) = g ) — 128,61mm/h
(mm/h) = 15031 +7 ~ 19,031 + (947/60) Blmm/

Aplicando la férmula racional:

_CIA 04 x 128,61 x 0,29

_ 3
Q= 36 3.6 =4,144m° /s

5.1.2. Seccién 1

Tomando como hipoétesis que t,(niciar) = 138 s, se tiene que el tiempo de concentracién en
la seccién 1 serd la suma del tiempo de concentracion de la cuenca A y del tiempo de viaje en el
tramo de colector de la cuenca B. Se asume que el tiempo de entrada de la cuenca B es menor
que el tiempo de concentracién de la cuenca de la cabecera A.

75c(iniciazl) =tc+ tv(im'cial) = 947 + 138 = 1085s
La intensidad correspondiente a una duracién de 1085 s:

4477 44 4477 44
I(mm/h) = 2 i — 120,64mm /h
(mm/h) = {9031 +7 ~ 19,031 + (1085/60) Bdmm/
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El coeficiente de escorrentia medio para las cuencas A y B:

o (Cax Aa)+(Cpx Ap) (0,4 x0,29) + (0,8 x 0,25) 0.50
me Ap+ Ap N 0,29 + 0,25 o

Aplicando la férmula racional:

CIA 0,59 x 120,64 x (0,29 + 0,25)
3,6 3,6

Q= =10,676m>/s

A partir de la férmula de Manning (ecuacién 12) e imponiendo que el calado maximo es 0.85
veces el didmetro:

(0,25D2 (arcos (1 — —) 2 (1 % % (1 %)>)5/3
(Darcos( 29) 2/3

Q :n—151/2 (12)

(3.1136Qn\ " /31136 x 10,676 x 0,016\ ¥/5 o3
RE T (8.8182 x 10-3)1/2 I

0,4514 0,4514
V=812 p2/s — Cotg X (8182 107312 x 1,943%/3 = 3.974m/ s
n 9

El tiempo de viaje para una velocidad de 3.974 m/s:

550

L_ 138
vV 3974 0%

ty =

Vemos que el tiempo de viaje calculado converge con el supuesto inicialmente, por lo tanto,
el tiempo de concentracién serd 1085 s. Asimismo, el diametro podra tomarse del orden de 1.943
m (deber elegirse un didmetro comercial) y el caudal de paso en la seccién 1 es de 10.676 m?/s.

5.1.3. Seccién 2

Para determinar el tiempo de entrada en la subcuenca C se sabe que la superficie de escurri-
miento tiene una pendiente media del 1.5 % y una longitud de recorrido de 100 m. Aplicando la
férmula de la FAA:

43(1,1 — C)L1/2 4 1.1 — 1001/2
0,0543(1,1 — C) :3600><0’053X(’ 0,80) x 100

5173 151/ = 512s

te = 3600 x
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Si realizamos la hipétesis de que el t,(iniciar) =124 s, el tiempo de concentracion en la seccién
2 seré:

75c(z'mlcial) =te + tv(im’cial) =512 + 124 = 6365
La intensidad correspondiente a una duracion de 636 s:

447744 4477 44
19,031 +¢ 19,031 + (636/60)

I(mm/h) = = 151,107mm/h

Aplicando la férmula racional:

0— CIA 08 x 151,107 x 0,14
3,6 3,6

=4,701m>/s

A partir de la féormula de Manning e imponiendo que el calado maximo es 0.85 veces el
didmetro:

3.11360n \ 7% /3,1136 x 4,701 x 0,016 3/8
D=2 = — 1,349m
gi/2 (1,1111 x 10-2)1/2
o

- 5016 (1,1111 x 1072)1/2 x 1,349%/3 = 3.631m/s

Vv

El tiempo de viaje para una velocidad de 3.631 m/s

450
3,631

L
tU:V: = 124s

Por lo tanto, el caudal en la seccién 2 es de 4.701 m?/s con un didmetro de seccién circular
(no comercial) de 1.349 m.

5.1.4. Seccién 3

El tiempo de concentracién en el punto 3 (cuenca global) viene dado por la suma del tiempo
de viaje en el colector de la subcuenca D y el maximo de los tiempos de concentraciéon de las
secciones 1 y 2:

te = max[tony, tea)] + tus)

Tomando que y(iniciaty=170 s se tiene que:
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tc(z’nicial) =tc+ tv(inicial) = 1085 4+ 170 = 1255s
La intensidad para 1255 s:

4477 44 447744

I h = =
(mm/h) = 19031+ ~ 19,031 + (1255/60)

= 112,08mm/h

El coeficiente de escorrentia medio de la cuenca global:

(CyxAp)+ (Cp x Ap) + (Cc x Ac) + (Cp x Ap)

Cn =
Ap+Ap+Ac+Ap
co_ (0,4 x0,29) + (0,8 x (0,25 + 0,14 +0,32)) 0.68
" 0,29 + 0,25 + 0,14 + 0,32 -
Aplicando la férmula racional:
IA 112 14 2 2 2
Q:C 20,68>< ,08 x (0, +0’5+0’9+0’3):21,17Om3/3
3,6 3,6
Tabla 3: Resolucién del ejemplo 1
Seccion Cotas. Cotai. Long. c S Tcini. Area Inten. Qmax D \Y, Tv Tc
(m) (m  (km) @) (9 km) (mmh) (m¥s) (m) (mis) () (s

Sub.A 1410 1305 035 040 0.03000 A7 029 12862 4144
1 1305 1260 055 059 0.00818 1381 054 10650 9425 1854 3852 143 1090
1 1305 1260 055 059 0.00818 1090 054 12038 10654 1942 3972 138 1085
1 1305 1260 055 059 0.00818 1085 054 12061 10674 1943 3974 138 1085

1310 1260 045 080 001111 862 014 13404 4170 1290 3524 128 639
1310 1260 045 080 001111 639 014 15085 4693 1348 3629 124 635
1310 1260 045 080 001111 635 014 15119 4704 1349 3631 124 635

1260 1220 070 068 0005714 1643 1.00 9648 18224 2540 3970 176 1261
1260 1220 070 068 0005714 1261 100 11179 21116 2684 4119 170 1255
1260 1220 070 068 0005714 1255 100 11209 21172 2687 4122 170 1255

A partir de la férmula de Manning e imponiendo que el calado méximo es 0.85 veces el
didmetro:
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3/8 3/8
11 11 21 1
Do (3, 36Qn> _ (3, 36 x 21,70 x 0,0 6> _ 2.687m

§L/2 (5,714 x 10-3)1/2

_ 04514 gy ogs 04514

v n 0,016

x (5,714 x 1073)1/2 % 2,687%/3 = 4,122m//s
El tiempo de viaje sera:

700
4,122

L
tU:V: = 170s

Por lo tanto, el caudal en la seccién 3 es de 21.70 m3/s correspondiéndole un didmetro de
seccién circular (no comercial) de 2.687 m. Debido al gran tamanio de la seccién en circunstancias
reales lo méas indicado seria utilizar secciones rectangulares de menor altura.

5.2. Ejemplo 2

Supoéngase una cuenca como la de la figura 12 donde debido a la forma en planta pueden
distinguirse dos subcuencas. La subcuenca tributaria al punto A tiene un drea de 0.8 km? y una
longitud de curso principal de 1.65 km. La cuenca global tributaria en el punto B tiene un area
de 0.9 km? y el curso principal mide 2.38 km. La pendiente media del cauce principal es de 0.005
y el valor del coeficiente de escorrentia es 0.5. Calculese el caudal maximo en el punto A y en el
punto B, para una lluvia definida por la IDF: I(mm/h) = 4610,1(20,1 + t(min)) .

Figura 12: Cuenca del ejemplo 2

El tiempo de concentracién del punto A puede obtenerse aplicando la férmula de Témez:

L 0,76 1,65 0,76
tc - 0,3 <J0:25> == 0,3 (W’) == 1,20h

La intensidad media corresponde para el tiempo de concentracién de 72 minutos:
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4610,1  4610,1
I h) = o " — 50,1mm/h
almm/h) = 509 = 201172~ 0Amm/

Por dltimo, aplicando la férmula racional:

o CIA _ 0,50 x 50,1 x 080
T 36 3,6

=5,5Tm>/s

Si repetimos el mismo proceso de cédlculo para la cuenca global, en el punto B se tiene:

L 0,76 2,38 0,76

4610,1 4610,1
I h) = g "~ — 39 9mm/h
Bmm/h) = o = 01954 S0dmm/

0- CIA 0,50 x 39,9 x 0,90
36 3,6

= 4,99m>/s

Si el coeficiente de escorrentia es uniforme, para que @) p fuese mayor que @ 4 se debe cumplir
que Ap/Aa > I4/Ip, es decir, que la tasa de crecimiento del drea tributaria aguas abajo sea
mayor que la tasa de decremento de la intensidad, producida por el aumento del tiempo de
concentracion.

5.3. Ejemplo 3

Sea una cuenca como la figura 13 compuesta por dos tipos de superficies claramente di-
ferenciadas. Una subcuenca A de cabecera, de caracter forestal con un area de 32 ha y un
coeficiente de escorrentia de 0.20. Aguas abajo existe una subcuenca urbana de 46 ha y un coe-
ficiente de escorrentia de 0.60. El tiempo de concentracion de toda la cuenca se ha calculado en
60 minutos mientras que para la subcuenca urbana resulta de 20 minutos. Calcilese el caudal
maximo en el punto de concentracién de la cuenca global para una lluvia determinada por la
IDF:I(mm/h) = 4610,1(20,1 + t(min)) 1.

Aplicando la IDF para el tiempo de concentraciéon de 60 minutos se tiene:

46101  4610.1
I h) = L " 57.55mm/h
(mm/h) 201+¢ 201 +60 ,55mm/

Estimaremos un coeficiente de escorrentia medio ponderando el area correspondiente a cada
uno:

(Cada) + (CpAg) (0,32 x 0,20) + (0,46 x 0,60)

C. = —
" A+ Ap 0,32 + 0,46

= 0,44
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Figura 13: Cuenca del ejemplo 3

Finalmente el caudal maximo en la cuenca global, aplicando la férmula racional:

0- CIA 0,435 x 57,55 x 0,78
36 3,6

= 5,49m> /s

Ahora bien, dado que la subcuenca forestal de cabecera contribuye con un bajo producto de
CA y presenta un alto tiempo de concentracion es posible que el caudal maximo contemplando
solamente la subcuenca urbana sea mayor que el obtenido globalmente. Repitiendo el proceso
anterior para esta tnica cuenca se tiene:

4610,1  4610,1
I h) = o " —114,97mm/h
lmm/h) = 555=7 20,1 + 20 I7mm/

_ CIA 0,60 x 114,97 x 0,46

- — = 8,81m>
@r =35 3.6 8lm”/s

Por lo tanto, se comprueba que Qp > Q.

5.4. Ejemplo 4

Sea una cuenca con un area tributaria de 1 km? compuesta por dos subcuencas con carac-
teristicas muy diferenciadas que drenan a un mismo punto de concentracién, como se muestra
en la figura 14. Una primera (A) con un drea de 0.4 km?, un coeficiente de escorrentfa de 0.6 y
un tiempo de concentracién de 20 minutos. Por otro lado, la subcuenca B tiene una superficie
de 0.6 km?, un valor del coeficiente de escorrentia de 0.3 y un tiempo de concentracién de 60
minutos.

La subcuenca B contribuye globalmente con un alto tiempo de concentraciéon que no es
compensado con un producto CA o area efectiva. Por lo tanto, el tiempo de concentracién de
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Figura 14: Cuenca del ejemplo 4

Tabla 4: Datos para ejemplo 4

Duracion delluvia Intensidad delluvia Area contribuyentede B
(min) (mm/h) (km2)
20 119.83 0.2
30 102.50 0.3
40 90.22 0.4
50 80.99 0.5
60 73.76 0.6

la cuenca aumenta considerablemente sin un aporte proporcional de escorrentia. Si tomamos la
duracién de la lluvia de calculo equivalente al tiempo de concentraciéon méaximo, es decir, el de la
subcuenca B se producird una atenuacion importante del caudal pico al disminuir el valor de la
intensidad de lluvia. La duracién de la lluvia adecuada estd comprendida entre t., v t.p, de forma
que determine el caudal maximo. Calcularemos el caudal punta en el punto de concentracion
de la cuenca para valores de duraciéon de lluvia entre 20 y 60 minutos, con intervalos de 10
minutos teniendo en cuenta una distribucion lineal del area acumulada en la seccién B, tal como
se muestra en el tabla 4.

En primer lugar realizaremos los célculos de forma global, tomando t.=60 minutos y A=1

km2.
ICA 73,76 x ((0,6 x 0,4) + (0,3 x 0,6)) 3
@=73% 3.6 B1m”/s
Calculando el caudal con duracién de lluvia de 20 minutos:
ICA 119,83 0,6 x 0,4 0,3 x0,2
Q: o 3 X(( ,0 X >)+(7 X a)):1070m3/8

3,6 3,6

Sucesivos céalculos para duraciones de 30, 40 y 50 minutos dan como resultado valores de
caudal méximos inferiores, por lo tanto, la lluvia de calculo debe tener una duracién de 20
minutos.
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1. Hidrograma unitario. Planteamiento inicial

El proceso de transformar la lluvia neta en caudal se abordé en los albores de la Hidrologia
Urbana mediante los mismos conceptos empleados en estudios hidrolégicos de cuencas rurales.
El método mas universalmente utilizado en dichos estudios es el Hidrograma Unitario y ese es
el primero de los métodos que se emplearon. El concepto existente propuesto por Sherman en
los anos treinta, es muy sencillo y facil de comprender: entendemos por hidrograma unitario la
respuesta en caudal de la cuenca, ante una lluvia neta de valor unidad (1 mm) uniformemente
repartida por toda la cuenca. Mas tarde Nash y Dooge (1959) reformularian el concepto, gene-
ralizando el concepto de hidrograma unitario como el hidrograma resultante de un impulso de
lluvia efectiva unitaria distribuido uniformemente sobre la cuenca y constante durante una uni-
dad de tiempo. El hidrograma unitario instantaneo asi definido considera que la transformacion
lluvia - caudal es la de un sistema lineal e invariable en el tiempo. En general, se suele referir a
una duracién cualquiera D, por lo que tenemos un hidrograma como el indicado en la figura.

<4+— LlwiaNealmm.

Hidrograma Unitario de
-« duracion D

\ 4

o

Figura 1: Hidrograma unitario

111
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Las propiedades més importantes en la aplicacién del hidrograma unitario serian:

= Linealidad en la respuesta. Si un hidrograma H es la respuesta en caudales a una lluvia
I, para una lluvia doble, igual a 21, la respuesta en caudal de la cuenca es 2H

» Aditividad de la respuesta, donde se asume ademas la invariancia temporal de la respuesta
en caudal, que quiere decir que la respuesta de un suceso de lluvia I; més I, es igual a
calcular primero la respuesta en caudal ante una lluvia I7, después la respuesta en caudal
ante una lluvia I, y sumar finalmente los dos hidrogramas de respuesta

La dltima de las propiedades presupone que la respuesta de la cuenca es igual al principio
que al final de la lluvia. Si bien eso no es estrictamente cierto, se acepta como hipétesis que
simplifica mucho su empleo. El hidrograma unitario es el procedimiento méas universalmente
empleado en el estudio hidrolégico de cuencas naturales. La bondad del método radica en que el
hidrograma unitario sea representativo de la realidad de la cuenca. Y para ello, debe obtenerse
a partir de medidas de campo, de las que se pueda extraer el hidrograma unitario. No es sencilla
su extraccion, dado que asegurar que la lluvia sea uniforme no es facil, o tampoco que se
cometan minimos errores de medida de caudal o precipitacién. La alternativa es recurrir a
hidrogramas unitarios sintéticos, es decir, aproximaciones al hidrograma unitario basadas en
datos simplificados de la cuenca, como el tiempo de concentracién, etc. Y estas aproximaciones
cuando la cuenca es pequena pueden suponer notables diferencias con la realidad.

La zona urbana es un espacio donde el concepto tiempo de concentracion representativo
de una cuenca es mas dificil de aceptar como algo independiente del suceso de precipitacion.
Hemos visto al analizar el tiempo de entrada en la red, como la influencia de la intensidad
de precipitacion aparece de manera clara. Si bien se podria entrar en un proceso de solucién
aproximado, en general en el dambito de la hidrologia urbana se prefiere optar por metodologias
que no incluyan la necesidad de determinar un Tc a priori, apareciendo dicho concepto con
posterioridad como un valor medio de la cuenca.

Se sigue empleando en caso de andlisis de cuencas urbanas para estudios de anteproyecto y
para tener una idea aproximada del orden de magnitud de los caudales de estudio. En ese caso
se suele trabajar con subcuencas de tamanos medio - grandes en términos de cuencas urbana
(10 a 25 Hectéreas), y asumiendo estimaciones de tiempo de concentracién de la subcuenca
independiente del suceso de lluvia. El mas empleado sigue siendo el hidrograma del SCS en su
version adimensional o triangular, o el de Clark. El primero de ellos depende tan sélo del valor
del tiempo de concentracién mientras que el segundo utiliza la curva &drea - tiempo, ademas
de un coeficiente K que representa retardos del flujo de agua dentro de la cuenca, y que en el
caso de cuencas urbanas seria un valor mucho mas pequeno que los habitualmente empleados
en cuencas rurales, por lo que en ocasiones se desprecia. La versién de la curva drea/tiempo que
en el fondo es el conocido método de las isocronas, estd incluida en algunos modelos comerciales
como MOUSE.
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2. Modelo de depésito

Otra de las vias de aproximacién al proceso de transformacion lluvia escorrentia parte de un
punto de vista distinto a todos los anteriores. Asume una esquematizacién general de los procesos
que se desarrollan en la superficie de la ciudad y a priori, carente de una relacién fisica con lo
que se observa. No intenta aportar por ejemplo una formulacién matematica de los procesos de
escorrentia en superficie sino que propone la suposicién de un comportamiento de la zona de
estudio similar al de un depdsito (figura 2), que estaria regido exclusivamente por una ecuacién
de equilibrio de masa, funcién de los caudales de entrada y salida y con su correspondiente
variacion de almacenamiento, tipo

s

I-Q=-"
Q="

(1)

EEEERREN

—» Q

Figura 2: Esquema del modelo de depdsito

donde los términos representados son: I, caudal de entrada correspondiente a la aportacién de
la precipitacién caida sobre la cuenca de superficie A — igual al producto de dicha superficie por
la intensidad de precipitaciéon—, Q, el caudal de escorrentia generado y S el almacenamiento o
retencién dentro de la cuenca. Esta suposicién, en principio alejada de nuestra intuicién y de la
percepcién del fenémeno que tenemos, deberia confirmarse con posterioridad mediante datos de
campo, o al menos demostrar que presenta una respuesta hidrolégica similar a la de una cuenca
urbana ante un evento lluvioso.

A partir de la expresion anterior, el problema sigue sin resolverse pues desde un punto de
vista matematico nos encontramos con una ecuacion con tres términos, de los que solo conocemos
uno de ellos, el caudal de entrada I. Para poder resolverla debemos recurrir a la propuesta de
alguna relacién entre las otras dos variables, caudal de escorrentia y almacenamiento. Se suele
postular una relacién general de tipo no lineal:

S =KQ" (2)

donde n es un exponente adimensional. Con dnimo de simplificar al maximo la relacién, se
puede trabajar con exponentes de valor unidad, lo que implica una relaciéon lineal entre el
almacenamiento en la cuenca y el caudal de escorrentia. En estas condiciones la constante de
almacenamiento, K, tiene dimensiones de tiempo. Ese tiempo no es el tiempo de concentracién
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sino un tiempo caracteristico de la cuenca, que explica en términos globales el viaje y la retencién
del agua en el medio urbano.

A partir de esta expresién podemos desarrollar la ecuacién de continuidad como:

_ 9Q I _Q dd
I Q_Kdt K_K+dt

ecuacion diferencial de primer orden que puede resolverse, reordenando términos y con ayuda
de un factor de integracién:

Lok _ Qw99

—e

K K dt
I d
?et/K _ %(Qet/K)
t
(Qet/K):/ éeT/KdT
0

Aceptando que el caudal inicial de escorrentia es nulo (Q=0 para t=0), razonable en nuestro
caso, llegamos a una expresion final como la siguiente para el caudal:

mo:A@?&&h (3)

Podriamos resolverla asumiendo que para t = 0 el caudal circulante sea el caudal de agua
residual circulante por la red. Si analizamos esta expresién vemos que nos proporciona el caudal
de escorrentia producido hasta un instante cualquiera t. Recordemos que el valor del caudal de
entrada I, es una funcién variable en el tiempo también, y conocida.

Hasta aqui este razonamiento matemaético es muy completo pero no sabemos si tiene visos
de realidad, y ni siquiera podemos conocer si esta funcién puede ser capaz de representar la es-
correntia en zona urbana. Para entender mejor el proceso, estimemos la respuesta que se produce
en caudal mediante esta aproximacion para un impulso de lluvia unidad. Esta es la definicién de
hidrograma unitario, si recordamos. Por ello, si esta metodologia es vélida, el resultado deberia
tener un cierto parecido con un hidrograma unitario obtenido por otros procesos.

Si durante un cierto tiempo total t,, tenemos una lluvia de intensidad constante I, la ecuacién
3 se reescribe sacando fuera de la integral términos constantes en el tiempo (aceptamos que K
no varia durante el proceso de transformacién lluvia/escorrentia) como:

It o
Q:EAéTM (4)

que integrada entre 0 y ¢ resulta:

Q=1Iew | Q=1(1—e"K)



Hidrograma Unitario y Modelos de depdsitos 115

Por otro lado, como la lluvia tiene una duracion limitada hasta un valor ¢,, tenemos que a
partir de ese momento I = 0 y la ecuacién de continuidad que gobierna el proceso de generacion
de escorrentia en la cuenca es:

d
Q=K% o)

ecuacioén de primer orden cuya solucién directa es Q = Qo e~ (#t)/K una exponencial decreciente

desde un valor inicial ), en un instante ¢,. Representando los dos resultados de caudal para
los dos tramos de tiempo, desde 0 a t, v desde £, en adelante se obtiene la figura 3, mostrando
una fase de subida del hidrograma hasta un cierto maximo, para a continuacién presentar una
fase de caida mediante una exponencial decreciente, propia de la fase de agotamiento de un
hidrograma.

QA

Qof—

to t

Figura 3: Respuesta en caudal. Lluvia unitaria

Adicionalmente, si comparamos la expresién 3 con la definicién del hidrograma unitario
instantaneo, h, veremos que esta es:

Q) = /0 " I()h(t — r)dr

por lo que identificando componentes en ambas ecuaciones, tenemos que se puede obtener un
hidrograma unitario a partir del modelo de depédsitos, y que en el caso de un solo depésito el
hidrograma unitario vale:

1
h(t) = —e VK 6
() = (6)
Vemos como a través de una aproximacion que en principio parecia muy alejada de la reali-
dad, llegamos a plantear un modelo de respuesta hidrolégica que presenta una concordancia con
la aproximacion del hidrograma unitario.
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Desde una visién de aplicacién practica, el modelo de depédsitos se resuelve por medio de
procesos numéricos. Para el caso de un solo depdsito, discreticemos la expresion de conservacion
de la masa entre dos instantes, t; y to. Los caudales de escorrentia correspondientes seran ()1 y
(2. Durante todo este periodo de tiempo, igual al intervalo de definicién del hietograma At, el
caudal generado por la precipitacion caida ha sido I7. En estas condiciones podemos plantear:

Q1+Q2  Qa— Q1
S Y’ @

En el instante inicial conocemos el valor de ()1, escorrentia inicial, que sera nula. Podemos
despejar el valor de Q5 reagrupando términos:

2At Q1 Q1
ok - Az |V T2 TR A (8)

Q2

Hay que tener la precaucion de elegir un valor del At adecuado. Algunos valores del intervalo

de tiempo pueden provocar una amplificacion del hidrograma de salida, lo que no es admisible

fisicamente, con respecto al de entrada por efectos puramente numéricos. Debe verificarse la
siguiente condicion:

At < 2K 9)

Como ejemplo de aplicacion, calculemos el caudal de escorrentia de una cuenca urbana cuya
area es de 18 Ha, coeficiente K= 12 minutos, debido a un hietograma como el indicado en la
tabla 1. Los valores de precipitacién se dan en lluvia total (mm) para cada intervalo de tiempo
de estudio, que es de 2 minutos.

Lo apuntado hasta ahora para un depédsito tinico se puede generalizar a més de un depédsito
en serie, o combinaciones de depdsitos en serie y paralelo, como los de la figura 5. En el caso de
depdsitos en serie, el caudal de salida del ultimo depdsito se puede expresar como:

n—1
0= re " (1) ()

donde I'(n) representa el valor de la funcién gamma, para el valor n, generalizacién del valor de
n! (factorial de n) a nimeros no enteros. Se asume que todos los depésitos tendran la misma
constante de tiempo K. Como confirmaciéon de la bondad de esta metodologia y su relacién
con las técnicas méas habituales de hidrograma unitario, se puede demostrar que el hidrograma
unitario adimensional que propone el SCS se obtiene a partir de un nimero de depédsitos igual
a 4.55 (recordemos que la definicién del hidrograma unitario del SCS es una funcién gamma, la
misma que se obtiene en el modelo de depésitos). Por todo esto, la aproximacién de un modelo de
depositos se puede relacionar con las metodologias tipo Hidrograma Unitario, englobandose en
ellas como Hidrograma unitario de Nash, de acuerdo con el estudio realizado por Nash (1957). Se

representaria como un modelo de dos parametros en general: niimero de depdsitos y coeficiente
K.
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Tabla 1: Aplicacién del modelo de depdsitos. At=2 minutos. Coeficiente de almace-
namiento 12 minutos

Instante (min) Precipitacion (mm) Caudal (m°%/s)
2 050 0.00
4 050 012
6 050 021
8. 050 030

10. 050 037
12 068 043
14 068 052
16. 0.68 0.60
18. 0.68 0.66
20, 0.68 0.72
22 117 077
24, 117 092
26. 117 105
28, 117 115
20 117 125
32 274 132
4 274 175
36 274 211
38 2.74 242
40 274 268
42 0.85 290
a4 0.85 265
46, 0.85 244
48, 0.85 226
50 0.85 211
52 058 198
54 058 181
56 058 166
58 058 154
60 058 143
62 0.00 135
64 0.00 114
66 0.00 096
68 0.00 0.82
70 0.00 0.69
72 0.00 058
74 0.00 0.49
76 0.00 042
78 0.00 035
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Figura 4: Hidrograma de caudal para el hietograma de la tabla 1
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Figura 5: Cascada de depodsitos lineales

También es factible una combinacién de depdsitos en paralelo, por ejemplo representando
en uno de ellos la escorrentia de la zona impermeable y en otro la de la zona permeable. El
numero de depdsitos en cada una de las dos cadenas puede ser diferente, asi como el valor de los
coeficientes K para los depésitos representando la parte permeable e impermeable de la cuenca.

La precision de este proceso descansa fundamentalmente en la estimacion correcta del parame-
tro K, representativo de la cuenca. Todas las situaciones que condicionan la respuesta en caudal
de una cuenca urbana se recogen en el valor de este parametro. Como hemos dicho anteriormen-
te, este K con dimensiones de tiempo no representa directamente los tiempos més tradicionales
que se manejan en hidrologia urbana como el tiempo de concentracién, etc. Se puede demostrar
que representa la diferencia de tiempos entre el centroide de lluvia y el centroi-
de del hidrograma de caudal asociado. Es caracteristico de la cuenca y recoge todos los
fenémenos propios del proceso lluvia—escorrentia, de acuerdo con la conceptualizacién realizada.
A continuaciéon vamos a presentar los procesos de determinacién de este pardmetro, a partir o
bien de medidas de campo (hietogramas e hidrogramas de caudal asociados), o bien mediante
correlaciones con otros parametros morfolégicos de las cuencas urbanas.

3. Determinaciéon de K a partir de medidas de campo

Partimos del conocimiento de un hietograma de lluvia neta caida sobre la cuenca objeto de
estudio, y del hidrograma de caudal de escorrentia asociado. Se puede demostrar (Chow, 1988
pp. 261 y 262) que la diferencia entre el momento de primer orden del hietograma con respecto al
origen de tiempo, partido por la lluvia neta total, y el momento de primer orden del hidrograma
de caudal, dividido entre el volumen total de escorrentia es igual al producto del niimero de
depdsitos por el coeficiente temporal K:
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Mg  Mnp

V;fotal Pneta

=nK (11)

Por otro lado es posible derivar una expresién similar para los momentos de segundo orden
(Ayuso, 1990)

Mgs  Mips

Mn
=n(n+1) K2+ 2nk
‘/total Pneta ( ) neta

(12)

Este proceso es aplicable siempre y cuando se disponga de informacién de campo en la
cuenca objeto de estudio. Si no disponemos de esa informacion, o bien corresponde a otra cuenca
cercana, no sera aplicable este proceso de identificacién de pardmetros pues ni siquiera en el caso
de cuencas cercanas pueden trasponerse este tipo de resultados entre cuencas. Por otro lado,
se ha comprobado que en cuencas urbanas, de tamano reducido y fuertemente urbanizadas,
el numero de depdsitos es siempre cercano a 1. Por ello, en ocasiones se propone imponer el
numero de depdsitos (valor unidad) y estimar directamente el valor del coeficiente K en base a
informacién general de la cuenca.

4. Determinacion de K a partir de correlaciones con otros parame-
tros de la cuenca

Una segunda via de actuacion para aquellas cuencas de las que no se dispone de informacion
de lluvia y caudales de escorrentia asociados es estimar a partir de los valores obtenidos de K
en cuencas con datos de lluvia y caudal, unas funciones de correlacion con otros parametros
morfolégicos mas universales y a la vez més facilmente obtenibles. El objetivo es extender la
aplicacién del método a todo tipo de cuencas en especial aquellas de las que no se dispone de
datos de comportamiento hidrolégico. A partir de multitud de cuencas instrumentadas diversos
autores han propuesto relaciones con el area, pendiente media, etc. En particular, Desbordes
(1974) propone la relacién siguiente obtenida a partir de cuencas experimentales en la zona
francesa, e incorporada en el modelo de simulacién HydroWorks (1994):

IMP

K =50A%1%(1
SRENTI

)—1,9P—0,36TEO,21L0,15HP—0,07 (13)

donde cada término representa:

K Valor del pardmetro temporal (segundos)
A Area de la cuenca, en Hectareas

IMP Valor del % de impermeabilizacién del suelo
P pendiente media en %

TFE Duracion de la lluvia neta, en minutos
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L Longitud del colector principal, en metros

HP Precipitacion neta caida, en metros

Otros autores proponen diferentes tipos de correlaciones adaptadas a las caracteristicas de
las cuencas que han sido estudiadas. De acuerdo con los estudios comparativos realizados vemos
que la presentada es la que tiene unas condiciones de aplicaciéon mejores a nuestras cuencas. El
valor de K es muy sensible sobre todo al porcentaje de drea impermeable y al drea de la cuenca.

A partir de esta funcidon de regresién es posible obtener un valor de K. Recuperemos la
definicién dada del valor temporal K, como el intervalo entre el centroide del hietograma de lluvia
neta y el centroide del hidrograma de caudal asociado. Si por algin procedimiento pudiéramos
estimar el valor de ese tj,4, definicién de la diferencia entre centroides podriamos entonces
aproximar por otro lado el valor de K y comparar los valores obtenidos asi. Si empleamos en el
estudio del proceso de transformacién lluvia escorrentia un hidrograma unitario triangular como
el propuesto por el S.C.S. podemos estimar cuanto vale el ¢;,4, considerado como diferencia entre
los centros geométricos del hietograma, en este caso lluvia unidad, y del hidrograma unitario.

QA

0.35 Tc

t

Figura 6: Hidrograma unitario triangular

De acuerdo con Témez, debemos recordar que en la definiciéon del mismo hemos de utilizar
el concepto de tiempo de concentracién como el tiempo en que toda la cuenca colabora en la
escorrentia, no como lo presenta el S.C.S. como tiempo de inflexiéon. En estas condiciones, con
un hidrograma unitario con un tiempo base igual a la duracién de lluvia mas el tiempo de
concentracién de la cuenca, se puede aproximar el #;,, como:

tlag = 0745Tc (14)

donde T es el tiempo de concentracién de la cuenca, segin la definicién al uso entre nosotros.
Podemos comparar los resultados para una serie de cuencas reales de la ciudad de Pamplona
obtenidos a través del ajuste de correlaciéon de Desbordes, y los resultantes a partir del tiempo
de concentracion.
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Tabla 2: Comparacién de constantes calculadas por la expresién de Desbordes y a
partir del Tiempo de concentracién

’ Cuencas de estudio | Valor T,, = 0.45 T, | Valor segiin Desbordes

Berriozar 19 minutos 17 minutos

Centro 11.4 minutos 10.4 minutos
Artica 3 12 minutos 10.6 minutos
Baranain 26.4 minutos 25.2 minutos
Alemanes 10.8 minutos 10.2 minutos

Con estos datos estamos obteniendo resultados muy similares por la via de estimar la cons-
tante del depdsito a través de la expresién (13) o bien a través de emplear una metodologia
tradicional de estimar el tiempo de concentracion y emplear un hidrograma unitario triangu-
lar, proceso habitual en muchos programas de célculo. Las mejores aproximaciones se obtienen
para cuencas de tamano medio—pequeno (30 a 40 Ha) como las presentadas, con grados de
impermeabilidad elevados (mas del 70 %)

5. Resumen

En este capitulo se ha introducido la metodologia del uso de depdsitos lineales para repre-
sentar la creaciéon de escorrentia en la superficie de la ciudad. Si bien el procedimiento ha sido
inicialmente derivado para cuencas de las que se dispone de informacién de lluvia y caudal (ob-
tencién de K a partir de datos de campo), la utilizacién de correlaciones como la presentada
permite su aplicacién a cuencas de las que no se dispone de datos de lluvia y caudal. Su uso
no ha sido ain muy difundido en aplicaciones a casos de ciudades espanolas por lo que se ha
utilizado escasamente y sin calibracién en general de los coeficientes utilizados.
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1. Introduccion

El estudio del proceso de transformacion lluvia - escorrentia se puede realizar mediante di-
ferentes metodologias. Algunas como la formulacién en base a un modelo de depdsitos asumen
la incapacidad de describir el fenémeno fisico y proponen un modelo simple que luego serd com-
probado si describe suficientemente bien la realidad. En el otro extremo de este planteamiento
se encuentra la aproximacién por onda cinematica. Este caso se basa en la utilizacién conjunta
de una informacién topografica de buena calidad y de suficiente detalle espacial (se alcanzan
ya resoluciones de 50 a 100 metros, y a veces menos) y de una descripcién matemadtica lo mds
precisa posible del movimiento del agua en la superficie de la cuenca.

Figura 1: Esquema de planos de escorrentia

El concepto de superficie de la cuenca también sufre una ligera modificacion: la superficie
real con todo su conjunto de imperfecciones y obstaculos que presenta (irregularidades de las
aceras, buzones, cabinas de teléfonos, arboles, bancos, parterres, etc) es reducida a porciones de
plano inclinado, definidos por una longitud de escorrentia superficial, un ancho del mismo, una
inclinacién y un coeficiente de rugosidad. Analizaremos en un ejemplo sencillo estos conceptos
presentados.

Consideremos la porcién de zona urbana de la figura 2. La vista aérea de esta zona nos
muestra un conjunto de areas cuya escorrentia acabara en la red de drenaje. Estas zonas estan

123
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Figura 2: Foto aérea de zona urbana

compuestas por tejados, patios interiores, tramos de acera o de calzada, zonas de aparcamiento,
etc. Dichas zonas comparten una caracteristica comtn: son todas superficies aproximadamente
planas, compuestas por diferentes sustratos (pavimentos, losetas, tejas, etc.) y con diferentes
pendientes.

Podemos realizar un proceso de simplificacion desde esta realidad a otra mas manejable
desde un punto de vista matematico. Pasaremos desde la realidad de la zona urbana a la abs-
traccién de un esquema de funcionamiento compuesto por dos planos inclinados, cada uno de
ellos correspondientes a la porcién de cuenca que aporta caudal de escorrentia por cada lado del
colector de estudio. La pendiente de cada plano serd un valor medio ponderado en funcién de las
pendientes de cada zona y su longitud de escorrentia. La rugosidad del plano correspondiente
serd también un valor medio ponderado de las rugosidades de las superficies contempladas.

Hemos incorporado en un solo plano diferentes superficies pero la formulacién que se presen-
tard podria extenderse incluso a nivel de cada uno de los tejados individualizados de cada casa,
siempre y cuando dispusiéramos de suficiente nivel de informacion topografica y de caracteriza-
cién del tipo de suelo (pavimento bituminoso, loseta cerdmica, acera de hormigén, teja arabe,
etc). En este punto, en los tltimos anos se han incorporado de manera conjunta la aproximacion
de tipo onda cinematica con el uso de sistemas de informacién geografica (SIG). Especialmen-
te, en la medida que la escala de aproximacién al problema se haga cada vez méas grande, y
se disponga de informacion suficiente para su inclusion, veremos un incremento de uso de esta
metodologia.

Pero no es obligatorio recurrir al empleo de un SIG, sino que ciertos programas comerciales
de tipo hidrolégico disponibles en el mercado permiten una aproximacién a esta metodologia de
calculo por onda cinematica, a un coste reducido. Tras presentar primero los fundamentos del
método de la onda cinematica, repasaremos la aproximacion que realizan dos modelos comerciales
de acceso directo (sin coste) como SWMM (Bloque RUNOFF) o HEC-HMS.
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2. Conceptos basicos de onda cinematica

La escorrentia del agua de lluvia sobre un plano, que aparece referenciada en ocasiones con el
término de overland flow, puede describirse con ayuda de las ecuaciones del flujo no permanente
(Saint Venant) pero su empleo en un caso como el que nos ocupa supondria un exceso de
célculo. La aproximacién basada en la denominada onda cinemdtica (considera como las fuerzas
mas importantes del movimiento del agua la gravedad y la friccién), asume que si analizamos el
flujo en el plano inclinado, en un ancho unidad, el caudal unitario es proporcional al calado, en

s

Figura 3: Perfil longitudinal del plano inclinado

q=ay" (1)

donde ¢, caudal unitario, y, calado, y « coeficiente que depende de la pendiente del plano y de
la rugosidad del mismo. Expresemos con ayuda de una relacién como la anterior (p.e. Manning)
las ecuaciones de continuidad y de equilibrio de fuerzas:

dq Oy _ .
5/3[3/2
g=7"" (3)
n

donde ¢ representa el caudal de escorrentia por unidad de anchura, y es la altura de lamina
de agua de escorrentia, ¢ la intensidad de precipitacion, I, la pendiente media del plano, y n
el coeficiente de rugosidad de Manning del sustrato del plano. Para una lluvia de intensidad
constante se puede plantear una solucién analitica de estas ecuaciones. Sea:

g 5y2/3101/2 A
=3 @

multiplicando numerador y denominador por el calado y se puede obtener:

dq 5y5/313/2 5q 5
_— = = —— = =1 = C (5)
oy 3 yn 3y 3
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donde c es la celeridad con que se propaga una onda de caudal por acciones de tipo cinemético
(gravedad y friccién). Combinando esta ultima expresién con la ecuacién de conservacién de
la masa, podemos escribir utilizando la regla de la cadena una ecuacién diferencial de primer
orden, sélo en términos de caudal q:

0q dqg .
a—i—c%—cz (6)

Para facilitar la solucién, podemos interpretar el valor de ¢ = dz/dt, como la pendiente de
unas ciertas lineas dentro del plano de solucién, dominio x/t, que llamaremos lineas caracteristi-
cas. En ese caso, la expresion anterior se puede escribir en derivadas totales, validas a lo largo
de las mencionadas lineas caracteristicas, como:

dg

at (M)

Si nos fijamos por ejemplo en la evolucién del perfil de lamina de agua que escurre por un
plano inclinado, podemos integrar la ecuacién anterior a lo largo de la linea caracteristica como:

0= [t (8)

En general no podemos recurrir a integraciones analiticas, dado que ni la intensidad de
precipitacién ni la celeridad de onda es constante. Se suele recurrir a esquemas numéricos en
diferencias finitas, lineales o no lineales (Chow et al, 1994). Para una malla como la indicada en
la figura 4, podemos plantear:

|

k+1 o

At

j jrl X
Figura 4: Esquema de solucién para la onda cinematica

k1 ok
L
ot At

k+1 k+1
Jdq 4j+1 — 4;

Oz Azx
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El valor de la celeridad se puede expresar, para un esquema totalmente implicito, a partir
de la ecuacion 3, como:

= =3(g (9)
Sybtl 3 n

k+1 3/5
= §qj+1 _ ?( k+1)2/5 (\/ Io)
Como ecuacién diferencial de primer orden, precisa tan solo de una condicién de contorno.
Se toma valor de caudal nulo en el extremo aguas arriba del plano.

La onda cinematica presenta ademds algunas caracteristicas derivadas de su formulacion.
No es capaz de reproducir la influencia de las posibles condiciones de contorno existentes en el
extremo aguas abajo. Esto no es un gran problema en el estudio del proceso de transformacion
lluvia-caudal ya que dificilmente nos encontraremos niveles de agua tan altos que influyan en
dicho proceso. Las laminas de agua suelen ser del orden de los milimetros o como mucho de
pocos centimetros.

La segunda particularidad de la onda cinemética es la incapacidad de atenuar el caudal
maximo. Si revisamos la ecuacion 7, y para un caso de propagacion de un hidrograma de caudal
sin contribucién de precipitacién (i=0), la ecuacién diferencial que se observa seria:

dq
— =0 10
% (10)

Integrando a lo largo de la linea caracteristica, obtenemos la relacién q=cte. Particularizando
para la linea caracteristica que parte del extremo aguas arriba y en el momento en que se da el
caudal maximo, y nos movemos a lo largo de esa linea, hasta el extremo aguas abajo, en todos
los puntos de dicha linea el caudal observado serd el mismo.

En resumen obtenemos como resultado un caudal unitario que suponemos que entra repartido
por unidad de longitud en el colector existente (red secundaria o primaria). Si bien esa no es
exactamente la realidad, podemos entender que en una manzana de casas de 100 metros, en la
que hay de 5 a 6 portales de vivienda, mas 3 6 4 entradas puntuales de sumideros de pluviales,
tenemos facilmente 9 a 10 entradas. Considerar 10 entradas puntuales o considerar que el caudal
de esas 10 entradas entra repartido por unidad de longitud, no supone un error considerable.
Ese caudal es el que incorporaremos al calculo hidraulico de la red.

3. SWMM-RUNOFF. Modelo de depésito con salida tipo onda
cinematica

SWMM es un paquete de calculo hidrolégico e hidrdaulico desarrollado entre 1969 y 1971, y
apoyado por la Agencia de Proteccién del Medio Ambiente norteamericana (EPA), de acceso
libre a través de internet (http://www.epa.gov) lo que ha hecho que se haya convertido en un
referente de célculo en el A&mbito del drenaje urbano. La versién 2 aparecié en 1975, la 3 en 1981, la
version 4 en 1988, y la versién 5.0 es la tltima version disponible. Desde sus inicios hasta antes de
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— 5/3’\/E
' Q=W.(H - ho) T

Figura 5: Esquema de depdsito usado en SWMM

la actual versién 5.0, SWMM estuvo estructurado en bloques de cédlculo (rutinas), donde cada
bloque simulaba numéricamente algin proceso hidrolégico o hidrdulico en particular. Ahora,
esta divisién en bloques de cédlculo ha desaparecido de la nueva versién de SWMM.

En las versiones anteriores a la actual 5.0, el calculo hidrolégico de caudales se realiza en
el bloque RUNOFF, donde se propone una metodologia que se denomina a veces de tipo onda
cinematica, aunque en realidad podemos definirla como una formulacién mixta entre modelo de
depdsito y de onda cinemaética. La nueva version de SWMM sigue manteniendo esta metodologia
de calculo de caudales de escorrentia superficial. Esta formulacién mixta supone que la subcuenca
objeto de estudio, definida a partir de su area, pendiente transversal, rugosidad superficial, etc.
tiene un comportamiento de tipo depdsito lineal. Asume una cierta abstraccién inicial, de manera
que hasta que no se ha producido una cierta precipitacién umbral, no se genera escorrentia. A
partir de ese momento, el depdsito, representado en la figura 5, viene gobernado por una ecuacién
de conservacién de la masa del tipo:

as
= (11)

I-Q
donde el término de caudal de salida del depdsito se expresa asumiendo que el nivel de agua dis-
ponible para generar caudal de escorrentia (H-ho) coincide con el calado normal correspondiente
al caudal de salida o caudal de escorrentia. Asi tendremos:

5/3*@ 5/3*\/E
n

Axi(t) —0,5(W * (Hiy1 — ho) - ) = A7

+ W x (H; — ho)

donde cada uno de los términos indicados en la ecuacion representa:

A Superficie en planta de la subcuenca
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i(t) Intensidad de precipitacién caida en la subcuenca
Ancho de la subcuenca

Altura de agua en la subcuenca

S o= =

Abstraccién inicial o umbral de escorrentia de la subcuenca

&

Pendiente media de la subcuenca

S

Coeficiente de rugosidad superficial

La formulacién propuesta combina una estructura tipo depédsito (H, valor de la altura de
agua en el mismo) con un caudal de salida del mismo aproximado por una expresién de calado
normal, igual al que utiliza la onda cinemética. No describe el comportamiento del agua en la
cuenca sino tan solo el caudal a la salida de la misma. El modelo recomienda como parametros
de ajuste el ancho de cuenca W y el coeficiente de rugosidad n, de la superficie de la cuenca. La
sugerencia de considerar W como parametro de ajuste deberia sustituirse por la preferencia de
empleo de n (coef. de rugosidad).En la tabla 1 se indican los valores recomendados en el manual
de usuario de SWMM.

Tabla 1: Factores de rugosidad considerados en SWMM

Tipo de superficie ‘ Coef. de rugosidad n | Rango habitual

Pavimento hormigén/betin 0.011 0.01 - 0.013
Arena fina 0.01 0.01 - 0.16

Terreno de grava 0.02 0.012 - 0.030

Praderas de hierba corta 0.10 - 0.20

Arcilla - limo 0.02 0.012 - 0.033
Terreno irregular (natural) 0.13 0.01 - 0.32
Hierba 0.45 0.39 - 0.63

La ecuacién 12 se resuelve por métodos numéricos, actualizando el valor del nivel de agua
y del caudal de aportacién correspondiente. En caso de trabajar con cuencas mas grandes, el
bloque RUNOFF permite la inclusién de una serie de canales de aportacién (para reproducir
el efecto del flujo en cunetas o en calzada junto a bordillo) que conforman un mini-esquema de
recogida de escorrentia superficial dentro de la cuenca.

4. Modelo HEC-HMS

HEC-1 era un modelo hidrolégico que se convertié en el estdndard de calculo hidroldgico
més universal hasta fechas recientes. Desarrollado por el Hydrologic Engineering Center, del
Cuerpo de Ingenieros del Ejército de los Estados Unidos, (http://www.hec.usace.army.mil) fue
inicialmente concebido para estudios hidrolégicos de cuencas naturales de gran tamano, pero
posteriormente fue adaptado para realizar estudios hidroldgicos a pequenia escala, adecuados al



130 Tema 7

ambito urbano. Era un programa que funciona sobre sistema operativo MS-DOS, y cuando se
ejecuta desde Windows se abre la ventana de MS-DOS para su operacion. Estaba permanente-
mente mantenido y actualizado, habiendo sido su cédigo base adaptado por algunas empresas
que han presentado médulos de pre y postproceso del programa de célculo (ej. VisualHecl, de
Haestad Methods, etc). Pero desde hace unos anos, ha aparecido una nueva versién adaptada
al entorno Windows, HEC-HMS, también de dominio piblico, que permite un uso mucho mas
agradable del antiguo HEC-1 frente al espartano concepto de archivo de entrada de datos reali-
zado mediante editor ASCII. Ahora se puede elaborar el archivo de entrada de datos de manera
interactiva en pantalla, mediante el sencillo sistema de arrastrar y ubicar en un panel grafico y

— Escorrentia superficial
NIVEL

1
o

qe
L
NIVEL 2 M

Entrada

rellenar una serie de mentus.

— —

/ NIVEL3

Colector
principal /

Figura 6: Esquemas de flujo dentro de HEC-HMS. Aproximacién tipo Onda cinemética

Si bien inicialmente el antiguo HEC-1 era conocido por estudios hidroldgicos de grandes cuen-
cas, donde se suelen utilizar técnicas de hidrograma unitario fundamentalmente, se le aniadi6 hace
algunos anos un médulo de célculo que permite utilizar como proceso de transformacion lluvia -
caudal la metodologia de onda cinematica y que también esta incluido en HMS. Por ello HEC-
HMS si se puede considerar como un programa que resuelve una onda cinemaética para toda la
longitud del plano de escorrentia. Define en su formulacion tres niveles de flujo:
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= Flujo superficial: escorrentia sobre un plano inclinado que permite reproducir el flujo en
tejados, terrazas, aceras, etc.

= Colectores secundarios: encargados de recoger la escorrentia superficial. Asume que cada
uno de estos colectores drenan igual superficie

= Colector principal: Al que vierten los caudales recogidos por los colectores secundarios

Esta estructura puede parecer un poco rigida aunque no es necesario emplear los tres niveles.
Los dos ultimos son tan solo elementos de transporte, siendo el primero el Unico que reproduce
el proceso de transformacién lluvia-caudal. En medio urbano una opcién habitual puede ser
utilizar la opcién de flujo superficial y colector principal exclusivamente.

Los elementos de transporte de HEC-HMS son algo limitados, pues tan solo acepta secciones
triangulares/trapeciales simétricas, cuadradas o circulares. Esto hace que desde el punto de vista
hidraulico sea limitado pero existen versiones donde se han incorporado nuevas tipologias como
por ejemplo un tridngulo rectdngulo, que refleje el bordillo/calzada.

SRV ANV

K K

%
z

Figura 7: Secciones transversales consideradas por HEC-HMS en la propagacién del flujo

HEC-HMS considera un anélisis hidraulico simplificado de la red, basado en una formulacién
de onda cinematica, pero que no permite reflejar procesos como la entrada en carga, o la influen-
cia sobre un colector de los niveles aguas abajo. Con relacién al proceso numérico de solucion
de la onda cinemética, HEC-HMS utiliza un esquema propuesto por Leclerc y Schaake (1973),
de tipo explicito, y en las versiones posteriores a 1988, los intervalos de espacio y de tiempo de
calculo para la resolucién los escoge directamente el programa. Si bien cuando utilizamos HEC-
HMS el minimo intervalo de tiempo de estudio hidrolégico se fija en 1 minuto, internamente el
moédulo de solucién de onda cinematica utiliza intervalos de tiempo inferiores, si bien luego da
los datos interpolados cada minuto.

5. Parametros de ajuste: ancho de cuenca vs. rugosidad

Para validar cualquier modelo realizado, la comparaciéon entre medidas de campo y los re-
sultados de cédlculo debe hacerse a través del ajuste de los pardametros del modelo. La seleccion
de estos pardmetros ofrece dos opciones. Por ejemplo, cuando se utiliza SWMM vy se recurre
al manual de usuario del mismo, Huber et al. (1992) recomiendan seleccionar un coeficiente de



132 Tema 7

Tabla 2: Factores de rugosidad considerados en HEC-HMS

Tipo de superficie ‘ Coef. de rugosidad N

Plantacion densa 0.50 - 0.50

Praderas 0.30 - 0.40

Césped 0.20 - 0.30

Praderas de hierba corta 0.10 - 0.20

Vegetacion dispersa 0.05-0.13

Arcilla suelta - tierra 0.01 - 0.03
Hormigén / pav. bituminoso

(calados menores de 6 mm ) 0.10 - 0.15
Hormigén / pav. bituminoso

(calados superiores de 6 mm ) 0.05 - 0.10

rugosidad de la tabla que se incluye en el manual y luego variar la anchura de la cuenca, tomando
ésta como elemento de calibracién, hasta ajustar los resultados con el cédlculo. Este enfoque es
algo atipico, dado que se toma como cierto un coeficiente de una tabla, y se trata de ajustar un
pardmetro geométrico, que parece que se podria medir. Ademé&s hay que indicar que los valores
de rugosidad indicados son siempre orientativos, y no tienen en cuenta un problema como es el
de la escala areal para la que se han determinado.

Una cuenca de pequenas dimensiones sobre la que se realiza un estudio hidrolégico, presenta
un coeficiente de rugosidad que, si fuéramos analizando al detalle, serfa el de la superficie por
la que escurre el agua. Cuando aumentamos la escala de trabajo y el tamafio de la cuenca, la
escorrentia superficial es una mezcla de flujo sobre planos inclinados y flujo en pequenos cauces
(cunetas, flujo junto al bordillo de la calle, etc.). Los coeficientes de rugosidad efectivos que
retrasan el flujo de agua en una cuenca de tamano grande, son una mezcla de rugosidad sobre
plano y sobre cauce. En general, dado que la primera (sobre plano) es mayor que la segunda
(cauce), al aumentar el tamano de la cuenca de estudio, el coeficiente de rugosidad se reduce.

Este efecto de la escala espacial de la rugosidad, hace que tenga mucho més sentido fisico
definir en base a la topografia el ancho de cuenca, y considerar como parametro de ajuste el
coeficiente de rugosidad. Esto supondra que segin sea el tamano de subcuencas consideradas, el
coeficiente de rugosidad serd uno u otro, decreciente al aumentar el tamano de cuenca.

6. Efectos de la escala espacial del problema

La escala espacial se refiere a las dimensiones que se adoptan para la discretizacion de la
cuenca en subcuencas. Podemos considerar segin sea la escala de detalle del trabajo, subcuencas
de 10 a 20 Hectareas (tamano maximo) hasta cuencas de 0.1 a 0.2 Hectareas e incluso menores. A
mayor tamano de subcuenca, menos trabajo ya que tendremos un menor niimero de subcuencas,
pero ello nos obligard a trabajar con parametros mas agregados, es decir, pardmetros “medios”
de la subcuenca considerada.
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Consideremos una cuenca de 8 6 10 Hectéareas. Ello serfa como considerar 8 6 10 manzanas
del ensanche de la ciudad de Barcelona. Analizar ese espacio urbano como una unica entidad,
transformando esa realidad en solo dos planos inclinados presupone incorporar en esos dos planos
los tejados, viales e incluso la red secundaria de recogida de pluviales. La longitud de escorrentia
no es la misma y el valor de la rugosidad de ese plano ya no representa una textura real,
identificable con un 1nico sustrato, sino una textura agregada o equivalente, tal que produzca
los mismos resultados de caudal de escorrentia que un estudio de detalle que individualizara las
8 6 10 manzanas del ensanche barcelonés. Se entiende que los coeficientes de rugosidad no seran
los mismos en un caso (cuenca global de 10 manzanas de casas) que en otro (andlisis individual
a nivel de cada manzana de casas). Los datos de los coeficientes de rugosidad que se encuentran
en tablas y documentaciones existentes sobre el tema no siempre refieren la escala de subcuenca
para la que han sido deducidos. Por ejemplo, los datos de referencia de coeficientes de rugosidad
en el manual de SWMM se han extraido para un andlisis de detalle, y si los usaramos para
un estudio con menos subcuencas, los resultados serian erréneos. Lo que si es claro es que los
coeficientes se reducen a medida que el tamano de la cuenca aumenta. Estudios de Pedraza
(1999) donde se comparan medidas experimentales de una cuenca con simulaciones a diferentes
escalas, muestran este efecto.

7. Aplicabilidad de esta aproximacion

Se ha simplificado la ecuacién de equilibrio de fuerzas hasta el punto de considerar tan
sélo las fuerzas de friccién y de gravedad. Por tanto, en principio debemos aplicar este modelo
cuando las fuerzas predominantes sean precisamente éstas. Cuando las lluvias son muy ligeras,
el tipo de flujo que se desarrolla en el plano suele ser laminar. Al aumentar las precipitaciones
podemos pasar a flujo turbulento. Serfa interesante encontrar un cierto parametro de referencia
que permitiera decidir si esta aproximacion de célculo es correcta o no. Woolhiser y Ligget (1967)
indicaron que la aproximacién de onda cinematica es correcta para el overland flow , el flujo de
escorrentia superficial, cuando un parametro definido por ellos como nimero cinematico k:

I,L

con I, la pendiente media de la cuenca/plano, L, la longitud de escorrentia, y,, el calado, y F'r,,
el nimero de Froude en el extremo aguas abajo del plano, es mayor que 20. Morris y Woolhiser
profundizan en este criterio, y para numeros de Froude mayores de 0.5 proponen una relacion
mas sencilla del tipo:

kFr2 > 5 (14)

En general, para las pendientes habituales de tejados y calles, salvo tramos casi horizontales,
se verifican estas condiciones sin problema.



134 Tema 7

8. Referencias

Chow, V.T., Maidment, D., Mays, L. (1994). Hidrologia General y Aplicada. McGraw-Hill.
Debo, T.N., Reese,A. (2003). Municipal Stormwater Management, CRC Press. Boca Raton.

Engman, E.T. (1986). Roughness coefficients for Routing Surface Runoff. ASCE. J. of Irri-
gation and Drainage Eng. Vol. 112. Feb. n® 2. pp. 39 - 53.

Leclerc, G., Schaake, J. (1973). Methodology for assessing the potential impact of urban
development on urban runoff. Report 167. MIT. Cambridge. en HEC-1, Flood Hydrograph
package user’s manual.

Mays, L. (2004). Urban Stormwater Management Tools. McGraw-Hill.

Pedraza, R.A. (1999). Efecto de la discretizacién areal de las cuencas urbanas sobre la res-
puesta del modelo de onda cinemética. Informe de avance 1. Univ. Nacional de Cérdoba.



ANALISIS DEL COMPORTAMIENTO
HIDRAULICO DE REJAS Y SUMIDEROS

Manuel Gémez Valentin

Grup de Recerca FLUMEN
Dep. de Ingenieria Hidraulica, Maritima y Ambiental. UPC.
E.T.S. Ingenieros de Caminos, Canales y Puertos
Jordi Girona 1-3. D-1. 08034 BARCELONA

1. Introduccion

Diferentes autores suelen distinguir 4 subproblemas dentro del problema general del Drenaje
Urbano. Podemos enumerarlos como:

= Determinar la cantidad de agua con la que debemos tratar
= Introducir el agua en la red
= Disenar una red de conductos suficiente para transportar los caudales de calculo

= Verter dichos caudales a un medio receptor

De los cuatro subproblemas del drenaje urbano, el primero de ellos es el problema hidrolégico,
mientras que el tercero es el problema hidraulico y el cuarto afecta a los problemas de vertido
al exterior. Entre estos pasos, existe uno que con frecuencia solemos olvidar: los caudales de
escorrentia deben introducirse en la red de drenaje y en los puntos previstos, para que el agua
no circule descontrolada por la superficie de la ciudad.

En numerosas ciudades, algunas superficies, por ejemplo los tejados, suelen estar directamen-
te conectados a la red de drenaje, asegurando asi la captacién de la escorrentia. Para la lluvia
sobre aceras, viales, plazas y espacios abiertos contamos en superficie con rejillas de captacion,
también denominadas sumideros o imbornales, que tiene la responsabilidad de recoger el caudal,
fruto del proceso de transformacién lluvia en escorrentia, que circula por la calle y aceras, e
introducirlo en la red de drenaje.

En el proceso de disenio de una red de drenaje, estamos haciendo siempre la hipétesis implicita
de que la lluvia caida que se transforma en escorrentia superficial, entra en la red de drenaje en
la misma zona en que cae. Definimos en base a esa hipdtesis una serie de subcuencas hidrolégicas
cuyos limites estan fijados en el supuesto que el agua superficial no los supera. Cuando esto no
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se cumple, el esquema hidrolégico e hidraulico que hemos supuesto en la ciudad puede saltar en
pedazos.

Consideremos el caso de la figura 1, donde unas estructuras de captacién insuficientes, modi-
fican el esquema hidrolégico de respuesta (de hecho cambia los limites de cuenca hidrolégico) y
el esquema hidraulico de calculo de dos colectores. Parte de la escorrentia de la cuenca 1 pasa a
la cuenca 2, y caudales que estaban previstos desaguar por el colector AB, acaban entrando en el
CD. Dos colectores como los AB y CD, calculados con una metodologia hidroldgica e hidraulica
correcta, funcionan de manera diferente a lo previsto, uno por debajo de sus caudales de diseno
y otro sobrecargado.

C A

Q I o
| OBRAS DE CAPTACION
. INSUFICIENTES
AR

C

\ < | p DIRECCION DE LA
i ESCORRENTIA
| 4
14
c -
D I ©

I 12
LIMITE DE CUENCA TEORICO

Figura 1: Cuencas hidroldgicas alteradas por la falta de captacién superficial

Existen muchos tipos diferentes de rejas donde podemos encontrar cémo algunas captan mas
caudal que otras, o tienen mayor area de huecos, las hay que tienen las barras diagonales, otras
transversales, etc. pero el motivo a tanta diversidad no lo debemos buscar necesariamente en
su funcionalidad, sino en la estética. Se deciden disenos nuevos atendiendo a sus dimensiones,
formas, integracién en el mobiliario urbano, etc. Los suministradores y fabricantes proporcio-
nan numerosos datos sobre su comportamiento estructural pero raramente lo hacen sobre su
capacidad de captar caudales.

Hace pocos afios, a raiz de un encargo de la empresa de gestion del alcantarillado de Bar-
celona, CLABSA (Clavegueram de Barcelona S.A.) se realizaron una serie de ensayos en el
Laboratorio de Hidraulica de la E.T.S. de Ing. de Caminos, Canales y Puertos de Barcelona,
del comportamiento de un conjunto de rejas (las méds comunes en Barcelona). Ello dio motivo
al inicio de una linea de trabajo, parte de cuyos resultados se presentan a continuacién.
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2. Caracteristicas de los ensayos de laboratorio

La plataforma construida en el Laboratorio de Hidraulica de la E.T.S. de Ingenieros de Cami-
nos de Barcelona presenta unas dimensiones de 5.5 m de largo por 4 m de anchura, permitiendo
una zona de ensayo 1util de 5.5 x 3 m, reproduciendo el ancho de un vial urbano. Esta apoyada en
tres puntos, lo que variando estos apoyos le permite modificar las pendientes, alcanzandose un
maximo del 10 % longitudinal y un 4 % transversal. Un depésito de alimentacién en la cabecera
de la plataforma consigue que la entrada del agua en la misma sea suave, proporcionando una
condicion de contorno que permite al agua alcanzar de forma rapida un movimiento unidimen-
sional. Los ensayos realizados en régimen permanente se hicieron con caudales de paso de 20
a 200 1/s. El caudal de entrada se mide con ayuda de un medidor de caudal electromagnético
mientras que el caudal captado se mide con ayuda de un vertedero triangular. Las caracteristicas
de la plataforma permite realizar ensayos a escala real (1:1).

Figura 2: Plataforma de ensayo para rejas e imbornales

En los ensayos lo que se reproduce es el flujo en una calle que presenta una pendiente
longitudinal I, con una seccién transversal mojada triangular de pendiente transversal I,. Si
denominamos @ al caudal de paso por la calle (en este caso nuestra plataforma), en los ensayos
se mide el calado de aproximacién y (calado que se alcanza junto al borde de la plataforma,
justo aguas arriba del imbornal) y el caudal captado @), para una serie de valores de pendientes
y caudales. Denominaremos eficiencia de captacién de la reja, E, el cociente entre el caudal
interceptado y el caudal de paso por la calle. El dato de caudal captado no refleja demasiado
bien el comportamiento hidraulico de la reja pues un caudal recogido de 10 1/s es mucho si
el que baja por la calle es de 20 1/s, y es poco frente a 150 1/s. Este factor explica mejor el
rendimiento de una reja como estructura de captacion frente al caudal circulante por la calle.
Las comparaciones entre rejas las estableceremos en términos de eficiencia de captacion.
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2.1. Imbornales ensayados

En una primera fase, los imbornales que se ensayaron se exhiben en la figura 3. Se trata de
los més habituales en la ciudad de Barcelona. Cuatro de ellos tienen unas dimensiones similares
(80 x 30 cm) otro mas presenta dimensiones del orden de 100 x 50 cm, y ademds se han ensayado
combinaciones en serie o en paralelo de esta reja mas grande. También se ha estudiado el imbornal
de buzén o de ventana lateral, sélo y combinado con otra reja. Las dimensiones exactas se indican
en la tabla 1.

Tabla 1: Caracteristicas geométricas de los imbornales ensayados

’ ‘ Longitud (cm) \ Anchura (cm) \ Area total (cm?) \ Area de huecos (cm?) ‘

Reja 1 78 36.4 2839 1214
Reja 2 78 34.1 2659 873
Reja 3 64 30 1920 693
Reja 4 77.6 34.5 2677 1050
Reja 7 97.5 47.5 4825 1400
Reja 8 97.5 95 9650 2800
Reja 9 195 47.5 9650 2800

Para todos ellos se obtuvo la capacidad de captaciéon para cada caudal y combinacion de
pendientes ensayadas. Se ensayaron ocho pendientes longitudinales 0, 0.5, 1, 2, 4, 6, 8 y 10 %,
cinco pendientes transversales 0, 1, 2, 3 y 4%, y todas las correspondientes combinaciones de
las mismas (en total 40 combinaciones) para cada uno de los caudales de estudio. Para cada
reja ensayada se obtiene una serie de abacos de diseno que permiten para cada caudal ensayado,
determinar la eficiencia de captacién en funcion de las pendientes longitudinales y transversales
de la calle en cuestion. Un ejemplo de los datos obtenidos se indica en la figura 4. Al término
de los ensayos se llegé a una serie de conclusiones:

= Para comparar el comportamiento hidraulico entre diferentes situaciones es conveniente
introducir una nueva variable, la eficiencia de captacion E, cociente entre el caudal inter-
ceptado por el imbornal y el caudal de paso por la calle o plataforma.

= La eficiencia de captacion de una reja depende claramente del caudal de paso y del valor
de las pendientes transversal y longitudinal. La variacién de pendiente transversal puede
aumentar /reducir hasta en un 50 % la eficiencia de captacién. Para caudales bajos (20 a 50
1/s) el rango de valores de eficiencia alcanza valores maximos del 60 al 80 %. Para caudales
superiores a estos, nos movemos en rangos menores, como maximo del 40% y en cuanto
aumentamos las pendientes longitudinales se cae a valores del 10 al 20 %.

= La pendiente longitudinal tiene gran influencia sobre la eficiencia de captacién hasta valores
del 2 al 4%. Para pendientes mayores la influencia es mucho menor hasta el punto que
podemos considerar que el imbornal mantiene una eficiencia residual casi constante a partir
de esas pendientes limite indicadas.
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Reja 2: modelo IMPU

e i T — e S

Reja 4: modelo Ebro

[ = - o —

Reja 5: modelo Ebro con
ventana lateral

Reja 7: rejainterceptora Reja 8: dos interceptoras en paralelo

Figura 3: Imbornales ensayados



140 Tema 8

» El comportamiento de todas las rejas es mas parecido para los caudales bajos (20 6 50
1/s), presentandose mayores diferencias en las eficiencias de captacién para caudales mas
altos (mayores de 50 1/s).

» Las menores pendientes longitudinales (menores al 1%) producen un patrén de flujo de
tipo bidimensional, mientras que para pendientes superiores el patréon de flujo es maés
unidimensional.

= Si bien las condiciones de ensayo no son exactamente las mismas que se presentan en
una calle, el hecho de que todas las rejas se ensayen en iguales circunstancias hace que se
pongan claramente de manifiesto las diferencias relativas de una reja frente a otra.

3. Ajuste de datos experimentales.
Ajuste potencial del comportamiento de las rejas

El estudio realizado sometia a ensayo cada reja en una plataforma de ancho 3 metros, donde
se variaban las pendientes longitudinales y transversales, y el caudal circulante. Se intentaron
diferentes ajustes que permitieran una aplicacién sencilla de los resultados experimentales. Ini-
cialmente se proponian relaciones lineales entre la eficiencia de captacién y el calado del flujo en
la plataforma. Esto permitia definir una recta para cada caudal circulante por la calle. El ajuste
es mas claro para caudales altos y menos evidente para caudales bajos.

Siguiendo experiencias realizadas en otros paises, se tanteé un ajuste entre la eficiencia de
captacién E' y el cociente @ /y. Estudios previos de otros autores (3) sugerfan relaciones lineales
E' vs. Q/y. A la vista de los datos de nuestros ensayos, se propone una relacién de ajuste
potencial del tipo:

donde:

!

E eficiencia de captacién de la reja ensayada
caudal circulante por los 3 metros de ancho de la plataforma (I/s)
y calado del flujo inmediatamente agua arriba de la reja (mm)

A, B coeficientes caracteristicos de las rejas

Como se puede ver en la figura 4, la ecuacién de ajuste propuesta describe bastante bien el
comportamiento hidraulico de las rejas. Otras experiencias de laboratorio no llegan a valores de
@/y como los que aqui nos ocupan, hasta 8, queddndose en valores cercanos a 1. Para las rejas
ensayadas se pueden indicar los valores de los coeficientes A y B que caracterizan totalmente la
reja, frente al uso de abacos para cada caudal. En la tabla siguiente se resumen los valores de
los parametros A y B hallados mediante esta ecuacion de ajuste propuesta:
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Tabla 2: Valores de coeficientes A y B

[ [REJA 1| REJA 2 [ REJA 3| REJA 4 | REJA 7 | REJA 8 | REJA 9

A 0.47 0.4 0.39 0.44 0.52 0.73 0.67
B 0.77 0.82 0.77 0.81 0.74 0.49 0.74

Grafica E-Q/y de la REJA 4

1.00 e Datos de Ensayo
090 Potencial (Datos de
0.80 Ensayo)

.0
0.70 .

L J

-0,81

AJUSTE POTENCIA

0.00 1.00 2.00 300 4.00 5.00 600 7.00 .00 9.0(
aly

Figura 4: Ajuste potencial a partir de los datos experimentales

De todos modos, recordemos que esta funcién de ajuste considera tan sélo el caudal que
circula por un ancho de 3 metros junto al bordillo. En caso de que el ancho de la mitad de la
calzada sea distinto a 3 metros, la ecuacion 1 puede generalizarse para cualquier ancho de calzada
haciendo que aparezca el caudal real de paso por la mitad de la calle (Qcqiz¢), considerando una
distribucién uniforme de velocidad (Gémez M. y Russo B, 2005), de acuerdo con:

G Qc;”e)B )

donde k es un coeficiente que depende de la configuracion geométrica de la calle, y el producto
k- Qcatle s igual al caudal @) correspondiente a un ancho de calle de 3 m.

La siguiente tabla 3 muestra en resumen todas las formulas para determinar el coeficiente k
para cualquier tipo de calzada.
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8 X N
3m _ N l\
— / Q i
— b
y —
Ix \
Qcalle
Condicion: x>3m Sim<y< xlym

Figura 5: Seccion de una media calzada en la condicién x >3 m, y >z - I,

Tabla 3: Valores del coeficiente k£ de acuerdo al ancho de media calzada

Ancho de la mitad de la calzadax =3 m

Para cada y k =1

Ancho de la mitad de la calzadax <3 m

y<xly k =1

2
Xl <y <3y X -l
y 1- (1— ]

Ancho de la mitad de la calzadax >3 m

ys 3l k =1
2
3 <y < xly k =1 - (1 _ 3#)
y
2
1—(1—3 'X)
yzxl k = y

donde:
I, es la pendiente transversal de la calle (m/m)
A partir de estas ecuaciones el caudal captado (Qgapr) SEra:

-8
Qcapt = Q “E'=k 'Qcalle -E'=k 'Qcalle . A|:k ‘Qc%}

mientras que la eficiencia de la rejilla E relativa al caudal total (Qgaze) Sera:

E = Qciaptz k A|:k . Qcalle :|7B
Qcalle y
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4. Ajuste potencial funcion de la geometria de la reja

Si bien esta aproximacién es comoda y facil de utilizar, seria deseable poder extender este
analisis a rejas que no han podido ensayarse. Los mejores resultados se obtendran a partir de
los ensayos de la reja, pero no siempre dispondremos de datos experimentales. Se busca una
correlacion entre los pardametros A y B, base del ajuste potencial, con algunas caracteristicas
geométricas importantes de las rejas. Después de varios intentos, se proponen unas ecuaciones
funcional del tipo:

_ 0,39
- 4,—035 _
Ag ’5p 0,13

long

A (ng + )% (ny + DO (ng + 1% B =10,36-

anch

(la segunda expresién se estd modificando a partir de ulteriores experiencias de laboratorio para
aumentar los rangos de aplicacién de ella.)

donde:

= Jong es la longitud de la reja (cm)
= anch es el ancho de la reja (cm)
s A, es el drea minima que engloba a todos los huecos de la reja

= p es el cociente en tanto por ciento entre el drea de huecos totales de la reja, Afpryecos, ¥ €l
valor Ay, definido como p = (AHyecos/Ag)-100

= 1 es el nimero de barras longitudinales de la reja
= 7; es el nimero de barras transversales

= ng4 es el nimero de barras diagonales

Este ajuste reproduce el comportamiento de todo tipo de rejas con un rango de valores, en
sus caracteristicas geométricas, similares a las ensayadas. Podemos aproximar la ecuacion de
ajuste de la eficiencia de una reja sin tener que realizar ningtin ensayo previo. Como ejemplo,
presentamos las ecuaciones de ajuste para las rejas B-50 y Meridiana, comparandolas con las
obtenidas a partir de los datos de ensayo.

Como se aprecia en las figuras 6 y 7, la ecuacién hallada a partir de la funciéon de ajuste
propuesta, cuyos parametros dependen de las caracteristicas geométricas, es muy similar a la
obtenida mediante el ajuste de los datos experimentales. En ambos casos, describen el compor-
tamiento de forma suficientemente adecuada.

Los estudios que se realizaron hasta el ano pasado se basaban en imbornales cuyas dimen-
siones estaban en el entorno de los 35 - 50 cm de ancho por longitudes de 60 cm a 1 m. Para
verificar los resultados obtenidos y para observar la evolucion de la capacidad de captacion en
funcién del largo y ancho de la reja, se ha ampliado el rango de las dimensiones de las rejas de
estudio. El rango de dimensiones de las rejas estudiadas ha sido, en cuanto al ancho, desde 17
cm hasta 150 cm, y las longitudes han variado desde los 18 cm hasta casi los 2 m.
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REJABENITO REJAMERIDIANA

¢ Qy 08 ‘ e Qy
07
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Figura 6: Ajuste tedrico y comparacién con en- Figura 7: Ajuste teérico y comparacién con en-
sayos de la Reja Benito Delta 50 sayos de la Reja tipo Meridiana

Figura 9: Reja tipo Meridiana

Figura 8: Reja Benito Delta 50

Al aumentar el ancho de la reja se observa siempre un aumento de la eficiencia de la misma.
Este incremento es cada vez menor a partir de un ancho de 1 metro, aunque el incremento no
se puede considerar como despreciable. De todos modos, en calles muy anchas, colocar toda la
fila de rejas en sentido transversal puede no ser funcional ya que, las de la zona central, apenas
ayudaran a aumentar la eficiencia de captacién o sélo actuaran en caso de que el caudal de
circulacién sea muy grande, con un ancho superficial que abarque toda la calle.

Al aumentar la longitud de la reja se observa en cambio un aumento de la eficiencia de capta-
cién hasta que la longitud es, aproximadamente, de 1 metro. A partir de ahi, seguir aumentando
la longitud no ayuda a aumentar de manera apreciable la eficiencia por lo que no se recomiendan
situaciones como, por ejemplo, la colocaciéon de dos rejas en serie, prefiriéndose la colocacién de
dos rejas en paralelo.

5. Calculo del coeficiente de desagiie de la reja. Ordenacion de
rejas atendiendo a su capacidad de captacion

Los datos obtenidos ponen de manifiesto las ventajas de una reja frente a otra, pero debe
entenderse que lo son en términos absolutos. Se comprueba que p.e. la reja 7 capta mayor caudal
que la reja 1 6 2, pero ello puede ser debido a que es mas grande y no a un disefio hidraulico
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mejor. De acuerdo con estudios previos de Moskow expuestos en Subramanya (1982), podemos
aproximar el flujo encima de la reja como un flujo de tipo espacialmente variado (caudal variable
con la posicién) y donde el caudal captado por la reja se puede aproximar por una ecuacién 1D

de tipo orificio:
Q:CdEAT \/2gE

Si todas las rejas ensayadas tuvieran igual area de huecos € Ap, a igualdad de condiciones de flujo
de aproximacién F, el mayor o menor caudal captado seria funcién del coeficiente de desagiie de
cada reja. A partir de los ensayos, se dispone para cada reja de los valores de @, caudal captado,
€ fraccion de huecos, Ar drea total de la reja y E, energia del flujo circulante, luego podemos
calcular el Cy, coeficiente de desagiie, para cada reja y para cada combinacién geométrica de
pendientes en la calle, asumiendo un flujo 1D espacialmente variado sobre la reja. Se considera
un valor del coeficiente de desagiie global de cada reja.

Para cualquier reja se observa que, para caudales medio/altos (>50 1/seg.), el coeficiente
de desagiie Cy depende poco de la pendiente longitudinal, y en cambio depende bastante de
la pendiente transversal. Para pendientes transversales bajas (<1 %) los resultados no son tan
claros dado que en ese caso la realidad del flujo no es unidimensional. De nuevo notamos una
influencia muy significativa de la pendiente transversal de la calle. En la tabla siguiente se
indican los valores obtenidos de Cd para todas las rejas ensayadas, considerando un caudal de
circulacién de 100 1/seg., y una pendiente longitudinal del 2 %.

Tabla 4: Valores de coeficiente de desagiie Cy

| [REJA1|REJA2|REJA3[REJA4|REJA7|REJA8[REJAO |
[Ca| 02 ] 0245 | 033 [ 027 [ 024 [ 022 | 016 |

Q =1001seg R4
0,6

—o— IX=4%
—m—1x=3% | |
—A—IX=2%
—¢—Ix=1%

0.4 —%— Ix=0%

0,5

0,1

Figura 10: Relacién Cy — Pendiente para la Reja 4

A partir de estos valores podemos realizar un ranking de las rejas, de mayor a peor capacidad
de captacion, a igualdad de area de huecos, segiin sea el coeficiente de desagiie. Esta ordenacion
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pone de manifiesto cudl es la mejor de las formas hidraulicas para una reja de captacién. Se
observa por ejemplo que las rejas que captan mas, las interceptoras sola o en grupo, son preci-
samente las que presentan un peor diseno hidraulico y que captan mas agua porque presentan
una mayor area de huecos. Rejas més pequenas presentan coeficientes de desagiie incluso el
doble. Este hecho deberia ser tenido en cuenta a la hora de proponer nuevos disefios de rejas de
captacion.
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1. Introduccion

. Por qué y en qué casos es importante estudiar la escorrentia sobre las calles de una ciudad?
Hay que tener en cuenta que normalmente las calles no se disenan para conducir el agua de
lluvia en grandes cantidades sino que se disenian para facilitar la circulacién de automéviles y
vehiculos en general. Sin embargo, suelen estar preparadas para conducir una pequena cantidad
de agua, principalmente la que se genera en la misma calle a causa de la lluvia y con el propésito
de que sea interceptada en el transcurso de un corto trayecto por alguna boca de tormenta o
imbornal.

En ciudades en crecimiento, es comun que el sistema de drenaje quede infradimensionado
para tormentas medianas, entre otras razones, debido al aumento del drea impermeable aguas
arriba del sistema de drenaje en cuestion. En estas situaciones, el sistema alcanza rapidamente
su maxima capacidad, pudiendo incluso funcionar a presién, en el caso de que sea subterraneo,
y su linea piezométrica llegar a alcanzar la cota del terreno.

A partir de ese momento el agua que escurre por las calles ya no puede ser captada y si esta
situacién se agrava aiin més, los imbornales no sélo son intitiles para captar el agua sino que se
convierten en una fuente de salida de agua. En este caso el sistema sélo serviria para trasladar
una cantidad determinada de agua de un lugar (el de mayor cota piezométrica) a otro (el de
menor cota piezométrica). Si esto sucede sélo en un imbornal, puede que el exceso de escorrentia
sea captado a una corta distancia aguas abajo.

Si la situacion se generaliza, puede que la escorrentia se transforme en una gran corriente
de agua que se mueva por las calles, cuyos calados y, si la pendiente de las calles es importante,
velocidades, sean peligrosos para la seguridad de peatones y la circulacién de vehiculos. Por esta
razon es importante conocer no sélo los caudales, sino también los calados y velocidades méximas
que pueden alcanzarse en las calles en relaciéon con una tormenta de un determinado periodo
de retorno. Ademas, esta informacion puede ayudar en gran medida a localizar las zonas donde
podria ser necesario un redimensionamiento del sistema de drenaje y dénde seria més urgente o
prioritario.

147
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Otro motivo por el cual puede ser interesante modelar el flujo en redes de calles es para
complementar la modelacién del flujo en un sistema de drenaje pluvial. De esta manera, surge el
concepto de drenaje dual, que considera al agua generada por la lluvia moviéndose en dos planos
paralelos, uno subterrdaneo formado por el sistema de alcantarillado y uno superficial formado
por la red de calles, ambos interconectados por medio de las bocas de tormenta o imbornales y
donde se permite el libre intercambio de flujo entre ambos planos y en todo momento. Esto es
lo que sucede realmente, por lo tanto, una modelacién de este tipo permitiria un andlisis mas
riguroso del drenaje urbano.

Utilizando este concepto, si un sistema de drenaje es insuficiente para conducir toda la
escorrentia que se genera en superficie, pero se demuestra a través de la modelacién del flujo
en las calles que el agua que no entra en el sistema produce calados y/o velocidades que no
superan ciertos limites impuestos como criterios de diseno, o que la duracién de la situacion
no es importante, seria posible contar con una capacidad adicional del sistema que brindaria
esa conduccién controlada del agua por las calles, pudiéndose evitar quiza una costosa obra de
rehabilitacion.

También puede usarse este método de andlisis para determinar las distancias maximas a las
que pueden estar colocados los imbornales sin ocasionar un flujo desmesurado en las calles.

Es necesario, por lo tanto, contar con criterios que acoten el caudal que puedan transportar
las calles en funcién de la restriccién de los calados por un lado, de las velocidades por otro y de
combinaciones de calados y velocidades, para que este flujo no se convierta en un peligro para
las personas que las utilizan en situaciones especiales.

2. Caracteristicas de las redes de calles

Se define como red de calles a un grupo de calles de longitud variable, que por tener distintas
direcciones se intersectan dando lugar a los cruces de calles. Desde un punto de vista hidraulico,
en una red de calles se distinguen dos tipos de elementos, las calles por un lado, y los cruces
por el otro. El flujo en las calles puede considerarse unidimensional, mientras que en los cruces
el flujo puede tener una estructura en general bi- o tridimensional.

2.1. Caracteristicas de las calles

Al objeto de estudiar su comportamiento hidraulico, en principio las calles pueden conside-
rarse conductos unidimensionales en lamina libre, cuyas longitudes son frecuentemente de un
orden de magnitud superior a su ancho. Por ser elementos unidimensionales, las calles pueden
representarse por un eje y pueden definirse por la posicién de ese eje en el espacio y una de-
terminada seccion transversal caracteristica de toda la calle o de un tramo de la misma. Las
calles a las que nos referimos son las que pertenecen a un area urbanizada, es decir, con aceras y
calzadas convenientemente revestidas con materiales de distintos tipos segin el lugar geografico
de que se trate, pero en general impermeables.
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Seccion transversal

Las secciones de las calles, generalmente estan compuestas por los siguientes elementos: la
linea de edificacion, la acera o vereda, el bordillo o cordén y la calzada, con una disposicién de
estos elementos, con frecuencia, simétrica con respecto al eje de la calzada (ver figura 1), aunque
las dimensiones de los mismos puedan variar o incluso alguno de ellos faltar.

La linea de edificacién es el limite entre la propiedad publica y la privada, materializado
generalmente por la fachada de los edificios o por algin otro elemento de divisién fisica, verja,
puerta, porton, seto, etc. La acera o vereda es el espacio destinado a la circulacién de los peatones
y consiste en un solado construido generalmente de baldosas o losas que pueden ser de diferentes
tamanos y materiales. La acera suele estar elevada con respecto a la calzada una altura variable,
que suele ser normalmente de 10 a 20 cm, pero que puede llegar excepcionalmente a los 50 cm. El
limite entre la acera y la calzada es un escalén llamado bordillo o cordén que se suele construir
de piedra labrada u hormigén prefabricado o in situ.

Lineade Ejedd

edificacion arbolado . . .
Eje de smetria

24

Bordillo Cazada
|

Acera

Figura 1: Seccién transversal tipica de una calle en una ciudad

En nuestro caso, llamaremos calle al espacio comprendido entre lineas de edificacion y se
entenderd como ancho de calle, a la distancia entre lineas de edificacién. Sin embargo, si la
forma de la seccion asi lo exigiera, podra definirse un ancho de calle activo que sera el ancho que
se considera que contribuird activamente a la conduccién del agua. Esto sucederd, por ejemplo,
cuando las aceras se encuentren muy elevadas con respecto a la calle o se considere que el
calado en ellas serd muy pequenio comparado con el que se produzca sobre la calzada. En esta
circunstancia, el ancho de calle sera la distancia entre bordillos.

Relacién de aspecto

Se define como relacién de aspecto la relacion existente entre el ancho de la calle y el calado de
la escorrentia que por ella circula, b/y. Considerando de la manera indicada el ancho de la calle,
serd frecuente encontrar anchos de calles de 10 a 20 metros y ain mayores. Teniendo en cuenta
que la escorrentia en la misma puede llegar a ser del orden de varias decenas de centimetros,
quizas 1 metro, vemos que las relaciones de aspecto que normalmente nos encontraremos seran
sin lugar a dudas mayores a 10 para los calados mayores, pudiendo llegar ficilmente a 100 en el
caso de que los calados sean del orden de la decena de centimetros.
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Pendientes

Longitudinal: la pendiente longitudinal es la que se refiere al eje longitudinal de la calle. Nor-
malmente, la pendiente suele ser constante o varia muy poco en el tramo de calles delimitado
por dos cruces adyacentes, por lo que puede definirse en funcion de las cotas de los cruces que
delimitan el tramo y la longitud del mismo. La magnitud de las pendientes depende fundamen-
talmente de la situacion topogréfica de la ciudad y puede llegar a variar drasticamente de un
punto a otro de la misma.

Transversal: La calzada, por su parte, puede tener una elevacién en la parte central formando
una pendiente en el sentido transversal al de circulacién de los vehiculos y que no suele superar el
2 %, que sirve para permitir el escurrimiento del agua de lluvia hacia los bordillos y mantener seca
la zona de circulacién de los automotores. Para una calzada de 10 metros de ancho, estariamos
hablando de una elevacién de 10 cm, aproximadamente igual a la altura del bordillo. Con el
mismo fin, la acera también suele tener una pendiente transversal hacia el bordillo, que suele ser
del 1 al 2.

2.2. Caracteristicas de los cruces de calles

El cruce de calles es el lugar fisico que es comin a dos o mas calles. En una primera apro-
ximacion consideraremos sélo los cruces de dos calles, de modo que el cruce de calles puede
delimitarse en planta por la interseccién de ambas calles. En este caso el cruce sera una superfi-
cie de forma cuadrangular cuyas aristas tienen la longitud del ancho de las calles que lo forman,
las que en general, tendran el mismo orden de magnitud. Con el objeto de estudiar su compor-
tamiento hidrdulico, el cruce es un elemento bidimensional, ya que permitira la circulaciéon del
agua sobre toda su superficie en cualquier direccién. Si bien los cruces de calles estdn formados,
en la generalidad de los casos, por dos calles en angulo recto, existe un nimero ilimitado de tipos
de cruces, ya que el angulo entre ellas podria ser cualquiera e incluso las calles podrian cambiar
su alineacién de un lado a otro del cruce.

Clasificacion de los cruces de dos calles

Segun la direccién que tenga el flujo en cada uno de los tramos de calles que estan conectados
al cruce y haciendo una analogia con la clasificacién de Yen (1986) para uniones de conductos
de alcantarillado, podemos clasificar los cruces en:

» Convergentes: el flujo entra por tres calles y sale por una (figura 2(a))
» Divergentes: el flujo entra por una calle y sale por tres (figura 2(b))

= Convergente y divergente: el flujo entra por dos calles adyacentes y sale por las otras dos
(figura 2(c))

El cruce convergente no plantearia problemas en cuanto a la obtencion del caudal en la tinica
calles con flujo saliente. El cruce divergente presenta un alto grado de dificultad de resolucion,
puesto que tendriamos que resolver 3 caudales conociendo sélo uno y la geometria de las calles
adyacentes. Este tipo de cruce, aunque es posible que se presente, no sera frecuente encontrarlo.
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El tercer tipo de cruce, con flujo entrante por dos calles adyacentes y saliente por las restantes,
ha sido estudiado experimentalmente en el caso de flujos supercriticos, con angulo recto y calles
de igual ancho (Nania, 1999) y se cuenta con relaciones que ligan las potencias de los flujos
entrantes con los caudales de salida, para ese caso.

a) b) C)
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Figura 2: Clasificacién de cruces de dos calles atendiendo a la direccién del flujo en las calles. (a)
convergentes, (b) divergentes y (c) convergentes y divergentes

Bifurcaciones o uniones en ”T”

Las bifurcaciones y uniones pueden ser consideradas como casos especiales de cruces de dos
calles, definidos como cruces de dos calles en los cuales una de las calles comienza o termina en
el mismo cruce. Las bifurcaciones se dan cuando el flujo entra al cruce por una calle y sale por
dos y las uniones cuando el flujo entra por dos calles y sale por una.

Seccion transversal

Si es relativamente facil determinar en planta la superficie del cruce, no lo es tanto averiguar
la seccion transversal del cruce, aunque posee los mismos elementos que las secciones de las
calles. No estaria muy alejado de la realidad suponer que la seccién transversal del cruce sea
igual a la de las calles, excepto por el hecho de que generalmente existe un ensanchamiento por
el redondeo de la esquina de la calzada. Conociendo entonces la seccion transversal de las calles
que conforman el cruce, es posible tener una idea bastante aproximada de la seccién en el cruce,
que es suficiente considerando la simplificaciéon que se tendra en cuenta para la aplicacién de un
modelo numérico.

Pendientes

La superficie del cruce puede tener una topografia compleja, formada por la combinacién de
las pendientes transversales y longitudinales de las calles, ya que es un elemento de transicion
entre dos calles que en general tendran pendientes longitudinales diferentes. Cuando las calles
del cruce tienen importancias diferentes, la seccién del cruce, efectuando un corte por el eje de
la calle de menor importancia, tendréd la configuracién de la figura 3. En cambio, si el corte lo
hiciéramos por el eje de la calle de mayor importancia, probablemente no se distinguiria cambio
alguno de pendiente dentro del cruce.
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Figura 3: Seccién transversal de un cruce de calles de distinta importancia

Cuando las importancias de las calles son aproximadamente de la misma magnitud, el cruce
puede tener una topografia méas compleja. En virtud de las simplificaciones a adoptar para la
aplicacién del modelo numérico esta cuestion tendrd una importancia secundaria.

3. Modelos para el estudio del flujo en calles

Suponiendo resuelto el problema de transformacién lluvia-escorrentia y que se aplicaran
métodos para su resolucién con los que sea posible la obtencién de hidrogramas caudal/tiempo,
el siguiente problema a abordar es el del estudio del flujo en las calles.

Para el estudio del movimiento del flujo no permanente en lamina libre, pueden usarse las
llamadas ecuaciones de Saint-Venant, desarrolladas por primera vez por A.J.C. Barré de Saint-
Venant (1871):

0Q  9A

ot T4 (1)
0Q 0 Q? oy B
o Tana T9AG, Al 1) =0 @

donde: Q es el caudal, A el drea del flujo, ¢ un caudal lateral de entrada uniformemente dis-
tribuido, y es el calado, I, la pendiente de la solera, Iy la pendiente de friccién o motriz, g la
aceleracién de la gravedad, x, t el espacio y el tiempo, respectivamente.

Debido a las dificultades de resoluciéon numérica de estas ecuaciones, se han venido usando
expresiones simplificadas de dichas ecuaciones. Los métodos aproximados maés habituales, en
funcién de los términos de la ecuacién de equilibrio dindmico que se consideran, se detallan en
siguiente parrafo.

El modelo de la onda dindmica incluye todos los términos de la ecuacién dindmica. En la
aproximacion de la onda dindmica cuasi-permanente se desprecia el término de variacién local
de la velocidad (0V/0t) y en la aproximacién de la onda difusiva se desprecian los términos
inerciales (0V /0t y 0V /Ox). Estas aproximaciones son poco utilizadas por suponer un escaso
ahorro de tiempo de célculo en ordenador frente a las ecuaciones completas (Gémez, 1988, 1992).
Finalmente tenemos la aproximacién de la onda cinematica, en la que se desprecian los términos
inerciales y de presién ( gdy/0x).
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Figura 4: Aproximaciones del flujo

3.1. Modelos de onda cinematica

Debido a su formulacién matematica, el modelo basado en la aproximacién de la onda ci-
nemética necesita una sola condicién de contorno aguas arriba para su resolucién. Si las calles
a analizar forman una red, el proceso de calculo puede realizarse tramo a tramo, desde aguas
arriba hacia aguas abajo. Debido a las limitaciones propias de su formulacién (imposibilidad
de tener en cuenta las condiciones de contorno de aguas abajo) su empleo queda restringido a
calles de elevada pendiente longitudinal, digamos mayores a 0,01 y que presentardn, casi con
toda probabilidad, flujos supercriticos.

Segun Stephenson y Meadows (1986), en una calle (o plano o conducto) con una pendiente
de fondo de 0,01, los primeros tres términos de la ecuacién dindmica (2) serian dos érdenes
de magnitud inferiores a la pendiente de fondo si los calados son menores a 0,1 metro. La
inexactitud de las soluciones omitiendo estos términos fue evaluada por varios investigadores,
entre ellos Woolhiser y Liggett (1967) (segin Stephenson y Meadows, 1986) que investigaron la
exactitud de la aproximacién cinemética y encontraron que es muy buena si el niimero cinematico

definido como:
S, L

- y F TZQ
es mayor que 20 y razonable si es mayor a 10, siendo y; el calado en el extremo aguas abajo de
un plano de longitud L y pendiente SO y F'r; el niimero de Froude en el mismo lugar. Morris
y Woolhiser (1980) y Woolhiser (1981) (segin Stephenson y Meadows, 1986) encontraron mas
tarde que se requiere también el siguiente criterio adicional:

8L
oy Fr?

3.2. Modelos de flujo no permanente

Los modelos que utilizan la ecuaciéon dindmica completa, permiten tener en cuenta todos los
factores que influyen en el movimiento del fluido, por lo cual se trata de la mejor aproximacion



154 Tema 9

posible. Como contrapartida, es necesario suministrarles la informacién mas detallada posible
sobre la geometria de la red (pendientes, secciones transversales, etc.). Si esa informacién no
estd disponible, tendra que encargarse una topografia de la red de drenaje superficial. En este
caso, se estd ante una ventaja con respecto al estudio de una red de drenaje subterraneo, en la
cual serd mas dificil disponer de esta informacion.

4. Descripcion del modelo numérico MENRED

Se trata de un modelo no comercial, desarrollado en la E.T.S. de Ingenieros de Caminos,
Canales y Puertos de Barcelona por Nania (1999), con el fin de evaluar el comportamiento
hidraulico del flujo en una red de calles. A continuacién se describe brevemente el modelo, que
consta de un moédulo de transformacién lluvia-escorrentia y otro que resuelve el flujo en la red
de calles propiamente dicha.

4.1. Moébdulo de transformacion lluvia-escorrentia

Simplificando la superficie de escurrimiento de las manzanas, reemplazandolas por planos
inclinados de superficie equivalente y caracterizados por sus dimensiones, sus pendientes, y sus
coeficientes de rugosidad de Manning, es posible transformar la precipitacion que cae en estos
planos inclinados en escorrentia mediante la utilizacién de la teoria de la onda cinemadtica,
suponiendo que el flujo que se desarrolla en ellos es el denominado overland flow. Mediante esta
teoria se simula el transito del agua desde el momento en que cae hasta que alcanza el conducto
principal de desagiie.

El célculo del caudal a la salida de cada plano se realiza con un esquema en diferencias
finitas, con un intervalo de tiempo que cumple la condiciéon de Courant-Friedrichs.

4.2. Resolucién del flujo en las calles

Para el calculo del flujo en las calles se utilizan las ecuaciones completas de Saint-Venant.
Dada la naturaleza de estas ecuaciones, es necesario recurrir a métodos numéricos para su
resolucién. Mediante estos métodos numéricos se obtiene la solucién del flujo en puntos selec-
cionados de una malla en el dominio espacio-tiempo, proceso conocido como discretizacién. De
esta manera, cada calle se divide en N ntimero de tramos iguales de una longitud igual a Dx,
quedando discretizada en N-1 puntos interiores y dos puntos extremos, en los cuales se obtienen
las caracteristicas del flujo en términos de calado y velocidad.

El esquema numeérico empleado para resolver el flujo en los puntos interiores de la calle
es el esquema de MacCormack (Chaudhry, 1993). La principal ventaja de este esquema sobre
el de las caracteristicas, por ejemplo, es que tiene la capacidad de modelar flujos subcriticos y
supercriticos en una misma calle sin necesidad de aislarlos ni de localizar los resaltos. El principal
inconveniente es que, debido a la forma de plantear las diferencias finitas, no es posible resolver
los puntos extremos, debiéndose usar para ello otro método, si fuera necesario.
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El flujo en los puntos extremos se resuelve por el esquema de intervalos especificos del método
de las caracteristicas. En las calles de entrada a la red, el flujo en el punto inicial se resuelve junto
con la condicién de contorno de aguas arriba, que es conocida, y el del punto final se resuelve
simultaneamente con el cruce. En las calles de salida de la red, el flujo en el punto inicial se
resuelve simultaneamente con el cruce y el del punto final se resuelve con la condicién de contorno
de aguas abajo, si el flujo es subcritico y con las caracteristicas del flujo en el pentultimo punto si
es supercritico. El flujo en los puntos finales de las calles intermedias que tienen flujo supercritico
también se resuelve conociendo las caracteristicas del flujo en el penultimo punto de la calle. Para
un tratamiento detallado de las condiciones iniciales y de contorno consideradas en el modelo
numérico, puede consultarse Nania (1999).

4.3. Calculo del caudal extraido por los imbornales y rejas de captacién

Para incluir la influencia de los imbornales o rejas de captacién, se utilizan las curvas de
eficiencia de captacién obtenidas experimentalmente por Gémez et al. (2000), que responden a

la funcién siguiente:
, Q\ P
Yy

donde E' es la eficiencia de captacién, definida como Qi /Q, siendo Qi el caudal interceptado,
@ el caudal circulante por los 3 m de ancho de calle junto al bordillo [1/s], y el calado del flujo
inmediatamente aguas arriba de la reja en [mm]|, siendo A y B, pardmetros caracteristicos de
las rejas que se determinan a partir de ensayos de laboratorio, o que se pueden aproximar en
funcién de las caracteristicas geométricas de las rejas como sigue:

0,39
A — W (nt + 1)0,01 (nl + 1)0,11 (nd + 1)0,03
Ag p
long
B =0,36
anch

donde A, es el drea que engloba todos los huecos de la reja, p el porcentaje de drea de huecos
(Ap) respecto al area que los engloba a todos, p = (Ap/Ag) x 100, nt es el nimero de barras
transversales al flujo, nl el numero de barras longitudinales, nd el nimero de barras diagonales,
long la longitud de la reja en la direccién del flujo y anch el ancho de la reja.

Con estas relaciones se puede calcular el caudal que extrae cada una de las rejas de captacién
de la calle en funcion del calado inmediatamente aguas arriba de la reja y de las caracteristicas
geométricas de la misma.

4.4. Resolucién del flujo en los cruces de calles

Para la resolucion del flujo en los cruces se usa el enfoque experimental en un caso o un
balance de energia entre los flujos convergentes al cruce en otro, segin sea el tipo de cruce de
que se trate, clasificados segin el tipo de flujo en las calles de entrada y en las calles de salida.
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El enfoque experimental se basa en los resultados experimentales obtenidos en un cruce de
calles ortogonales con flujo supercritico tanto en las calles de aproximacion como en las de salida
del cruce. Estas experiencias se recogen en Nania (1999), en donde se obtiene una relacién entre
la potencia de los flujos de entrada y los caudales de salida (figura 5) y una relacién entre los
ntumeros de Froude y las potencias de los flujos de entrada (figura 6). En la figura 5, W, y Wr
se refieren a la potencia del flujo de entrada en la direcciéon “x” y a la suma de potencias de
ambos flujos de entrada, respectivamente y Qs v Q7 se refieren al caudal de salida por la calle
de la direcciéon “x” y la suma de caudales de salida, respectivamente. En la figura 6, F., y F,

se refieren a los nimeros de Froude de los flujos de entrada al cruce por las direcciones “x” e

“y” | respectivamente.
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Figura 5: Ley de variacién que fija la proporcién entre caudales de salida en la direcciéon “x” en
funcién de la proporcion de potencia del flujo de entrada en la misma direccién

Para el caso de cruces de calles de anchos desiguales (relaciones de anchos 1/2 y 2/3),
los resultados experimentales se recogen en Gonzalo (2002), en donde también se obtiene una
relacién entre la potencia de los flujos de entrada y los caudales de salida (figura 7). En este caso,
es necesario conocer adicionalmente la relacién entre los caudales de entrada para determinar
el tipo de flujo, lo que no era necesario en el caso anterior. Las funciones de ajuste a los datos
experimentales son:

anchoy Qs w, 3 W, 2 W,
Para &% _ 5 —120% _182% 4 137% (93
ara anchoy Qr Wr Wr * Wr *
h 3 2
Para 0 _ o Qe o Wem Wm0 We 09

anchoy N Qr W W W

Los cruces que no retnen las condiciones necesarias para que pueda aplicarse la metodologia
experimental, asi como todas las bifurcaciones y uniones, se resuelven con un enfoque unidimen-
sional, que es el que se acostumbra aplicar para resolver el flujo en las uniones de dos 6 mas
canales. Se trata basicamente de que entre ellos se cumplan los principios de conservacién de la
masa y de la energia.
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Figura 6: Ley de variaciéon del niimero de Froude en la entrada del cruce en ambas direcciones en

funcién de la proporcion de potencia de flujos de entrada en la direccién
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Figura 7: Ley de variacién que fija la proporcién entre caudales de salida en la direccion
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5. Criterios para la evaluacion de la peligrosidad del flujo en las
calles

La seguridad de las actividades ciudadanas durante el suceso de lluvia, como el trafico pea-
tonal y vehicular o la no inundabilidad de viviendas, es el objetivo principal que guia el funcio-
namiento del sistema de drenaje. No puede negarse la importante funcién que cumplen las calles
en este sentido, debido a la gran capacidad de transporte del flujo que muchas de ellas pueden
tener, pero su funcién principal sigue siendo, una parte, la acera, para la circulacién de personas
y otra, la calzada, para el transporte de vehiculos.

El flujo circulante por calles y aceras deberia ser tal que los pardametros hidraulicos de la
misma, calados, velocidades o combinaciones de los mismos, se mantuvieran por debajo de ciertos
valores limite aconsejables. No hay muchos trabajos referentes a criterios de seguridad del flujo
en zona urbana. Entre los encontrados en la bibliografia, podemos citar los siguientes:

5.1. Criterios basados en un calado maximo admisible del flujo

En lo que concierne a danos materiales y a minimizacién de los mismos, podemos convenir
que un calado maximo admisible en una calle es aquel que no permita el ingreso del agua pluvial
en los comercios o viviendas particulares. En muchas ciudades de los Estados Unidos de América
este es precisamente el criterio adoptado, entre otros. En este sentido, se conocen dos criterios
basados en este concepto, el del Urban Drainage and Flood Control District de Denver, Colorado
(UDFCD) y el del Regional Flood Control District del Condado de Clark, Nevada (CCRFCD).

Criterio de Denver

El Manual de Criterios de Drenaje de Denver, Colorado, EE.UU. (Wright-McLaughlin, 1969),
establece que en las calles definidas como locales, categoria en la que entrarian las calles sujetas
a este tipo de estudio, se permite un calado tal que la cota de la lamina de agua no produzca
la inundacién de la planta baja de edificios residenciales, publicos, comerciales e industriales
y como maximo se aceptan 45 cm sobre el nivel minimo de la calle. Los edificios con cota de
piso terminado inferior a este valor, deberan protegerse contra inundaciones. En calles de mayor
importancia los criterios van siendo cada vez mas restrictivos.

Criterio de Mendoza

En la ciudad de Mendoza (Rep. Argentina), dadas las caracteristicas de la urbanizacién y
siguiendo el criterio de Denver, el calado méximo admisible en la calle que no produciria el
ingreso del agua en edificios puiblicos o privados se ha considerado de 30 cm. Este criterio ha
sido utilizado como parametro para analizar la peligrosidad del flujo en las calles de esa ciudad
(Nanfa, 1999).

Criterio del Condado de Clark

El Manual de Criterios Hidroldégicos y de Disenio del Drenaje del Condado de Clark, Nevada,
EE.UU. (CCRFCD, 1999) establece que para las calles locales con anchos menores a 24 m, se
permite considerar un calado maximo sobre la parte mas baja de la calle, normalmente junto
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al bordillo, de 30 cm, para evaluar la capacidad de transporte de la misma. Por otro lado, en
zonas con riesgo de inundacién, se establece que el nivel de piso terminado en las viviendas deber
ser como minimo de 45 cm sobre el nivel de la parte alta del bordillo, o bien, deberian estar
protegidas contra inundaciones, lo que estaria aceptando en esas zonas, la ocurrencia de calados
de ese calibre.

En otras ciudades, como en Austin, Texas, se utiliza el criterio de dejar reservada una zona
de la calzada, la mas alta, junto a la coronacién, para la circulacién de vehiculos de emergencia.
De este modo no se define un calado maximo en forma explicita, sino que se hace implicitamente
definiéndolo como aquél que no supere la cota de la coronacién de la calle, valor que puede
variar ampliamente en funcién del ancho de la calle y de las pendientes transversales que posea
(Departamento de Obras Publicas de la Ciudad de Austin, 1977).

5.2. Criterios basados en la consideracion conjunta de los calados y veloci-
dades del flujo

Criterio de Témez

Este criterio, propuesto por Témez (1992), se utiliza en la definicién de una zona de inun-
dacién peligrosa. Témez define la zona de inundacién peligrosa, como aquella en donde existe
serio riesgo de pérdida de vidas humanas o graves danos personales. Para que una zona merezca
tal calificativo, deben darse las condiciones desfavorables de calado y velocidad del flujo que se
definen en la figura 8.

Este criterio es una variante de otros propuestos por Bewick (1988) para Nueva Zelanda y
por Jaeggi y Zarn (1990) para Suiza (ambos segin Témez, 1992) y ademds tiene en cuenta los
resultados de ensayos de laboratorio de situaciones limite de estabilidad de personas realizadas
por Abt et al. (1989) en la Universidad de Colorado, especialmente en lo que atanie al producto
de la velocidad por el calado, aplicando un coeficiente de seguridad variable.

El limite de calados propuesto por Témez, de 1 m, podria resultar adecuado en su caso para
el andlisis de vias de intenso desagiie y para evaluar el riesgo de pérdida de vidas, pero este
calado limite parece ser excesivo en zonas densamente pobladas, en las que un calado de esa
magnitud, sin tener en cuenta la velocidad, ocasionaria posiblemente no pérdida de vidas pero
si cuantiosos danos materiales.

En cuanto a la velocidad limite de 1 m/s, cabe acotar que es el unico criterio que se ha
encontrado que limita en algiin momento la velocidad con independencia del calado.

Criterio de Abt

El criterio de peligrosidad utilizado por Témez para velocidades entre 0,5 y 1 m/s, evaluado
como un producto limite de velocidad por calado de 0,5 m?/s es un criterio tomado aparente-
mente de las experiencias de Abt et al. (1989), en donde se tuvieron en cuenta velocidades del
flujo de 0,36 a 3,05 m/s y calados de 0,49 a 1,2 m. Por este motivo, estimamos que ese valor
limite del producto de la velocidad por el calado puede tomarse como criterio, por lo menos
hasta velocidades de unos 3 m/s. Para estas condiciones del flujo, Abt et al. encontraron que las
personas perdian la estabilidad para valores del producto velocidad por calado de 0,70 a 2,12
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Figura 8: Criterio para la delimitacién de la zona de inundacién peligrosa, segin Témez (1992)

m? /s, dependiendo de la altura y peso de las personas (a mayor producto peso por altura, mayor
estabilidad). Teniendo en cuenta estos valores, imponiendo un limite de 0,5 m?/s, independien-
temente del peso y altura de las personas, estarfamos considerando coeficientes de seguridad de
1,4 a 4,2.

Criterio del Condado de Clark

En el Manual de Criterios Hidrolégicos y de Disenio del Drenaje del Condado de Clark,
Nevada, EE.UU. (CCRFCD, 1999) se exige que en las calles con anchos menores a 24 m, el
producto del calado en la parte mas baja de la calle, junto al bordillo, por la velocidad no
supere el valor de 0,55 m?/s. Este valor es algo superior al del criterio anterior, por lo que se
tomara como referencia el de Abt.

Criterio de la Estabilidad al Deslizamiento

Este criterio fue propuesto en Nania (1999), ante la ausencia de otros criterios en los cuales
se tuviera en cuenta la velocidad y calado del flujo, en conjunto. Para elaborar este criterio, se
consideré la estabilidad al deslizamiento de una persona ante la fuerza de arrastre que ejerce
el flujo sobre ella. Cuando es necesario cruzar una calle en la cual el flujo posee una velocidad
y un calado determinados, uno tiene la incertidumbre de que si el agua podrd ser capaz de
arrastrarnos o no. Para establecer dicho criterio, se planteé que la fuerza que ejerce el agua
sobre una persona sea tal que no provoque su deslizamiento y/o caida (Figura 9). La fuerza de
arrastre del agua puede evaluarse como:

1
F1:§CdpA1)2

donde Cj es el coeficiente de arrastre, que depende basicamente de la forma de la superficie
contra la cual choca el fluido, p la densidad del fluido, A la proyeccién frontal del drea en donde
actua la fuerza del agua que es igual a y x b, el calado por el ancho de la persona, en este caso de
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las piernas, v la velocidad del fluido. Por otro lado, suponiendo que la persona en cuestiéon pueda
ser capaz de mantenerse en pie, la fuerza que debe equilibrarla es la de friccion del calzado sobre
el suelo y que serfa igual a:

F=uP

Siendo p el coeficiente de friccién, que depende de los materiales del calzado y del suelo y del
estado de ambos, y P el peso de la persona. No se tiene en cuenta aqui el empuje vertical hacia
arriba generado por el volumen liquido desalojado por la parte sumergida del cuerpo.

P/2

™

b/

l<

e S

uP/2

Figura 9: Esquema de las fuerzas actuantes sobre las piernas de una per-
sona, en el caso de estar sometida a la accién de la escorrentia

Considerando que el coeficiente de arrastre para un cilindro de altura infinita es igual a 1,2
(Streeter y Wylie, 1979), la densidad del agua es de 1000 kg/m3, el ancho de las piernas b = 0,1
m x 2 = 0,2 m, el peso de la persona de 60 kgf y el coeficiente de friccién entre caucho y hormigén
himedos igual a 0,50 (Gieck, 1981), con un coeficiente de seguridad de 2, para incluir el efecto
del empuje y la posible variacién de los pardmetros considerados, la condicién de estabilidad
vendria dada por la siguiente desigualdad:

2uP _2-0,5-60-9,81-mj_l%ni3
CipB2 12-2-1000-0,2 s2 77 s2

vy <

El coeficiente de seguridad puede interpretarse aplicado al coeficiente de friccién, dada su
incertidumbre por los distintos materiales y estados en los que pueden estar tanto el suelo como
el calzado, o también al peso o ancho del peatén, ya que puede darse el caso de que el peso sea
menor o el ancho de sus piernas mayor o que exista una combinacién desfavorable de los tres
factores.

Si bien a este criterio se le ponen cifras en funcién de una cierta tipologia de peatén, debe
remarcarse la versatilidad del mismo, dado que puede adaptarse al peso, tamano y forma de
peaton que se crea conveniente para cada caso, asi como a los diferentes tipos de pavimento y
de calzado que se quieran analizar.

El criterio de peligrosidad elaborado quedaria definido, teniendo en cuenta también los cri-
terios de calados maximos, como se muestra en la figura 10.
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Figura 10: Criterio propuesto para la delimitacién de la zona de inundacién peligrosa

Criterio de Estabilidad al Vuelco

En el estudio realizado por la Seccién de Ingenieria Hidrdulica e Hidroldgica de la UPC (2001)
para analizar el espaciamiento entre imbornales de la ciudad de Barcelona, se ha considerado la
estabilidad al vuelco de un peatén para obtener un criterio de seguridad. Considerando al peatén
como un sélido rigido, hipétesis que se cumple sélo en forma aproximada, el momento volcador
serd el provocado por la fuerza dindmica del flujo sobre el peatén, definida anteriormente como
F1, aplicada a una altura de la mitad del calado.

y 1 2Y
My=F-2==CypAv°=
v 1 9 9 d p Av 2
Por otra parte, el momento estabilizador esta constituido por el peso de la persona, aplicado
en su centro de gravedad, por lo que tendrd un brazo de palanca igual a la mitad del didmetro
de las piernas, es decir, b/4 (Figura 11).

M —p.0
4

Efectuando el anélisis de estabilidad de un peatén tal como el considerado en la seccién
anterior y aplicando aqui también un coeficiente de seguridad de 2 para considerar el efecto
del empuje y una posible variaciéon de los pardmetros aplicados, podemos llegar a la siguiente
desigualdad:

22>P-b/4: 60 - 0,05 m74:025m74
= Cgpb2 1,2-1000/9,81-0,2 -2 s2 2
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que arrojarfa un valor de Vy > 0,5 m? /s, que coincide finalmente con el criterio de Abt, aplicando
los coeficientes de seguridad apuntados.

b/

T
]

|l \l
-~

y —>
y/2¢

Figura 11: Esquema de las fuerzas actuantes sobre las piernas de una persona, para evaluar su
estabilidad al vuelco producido por la accién de la escorrentia

En la tabla 1, se presenta un resumen de los criterios disponibles para evaluar la peligrosidad
del flujo en calles. En primer lugar, tenemos como referencia el criterio de calado maximo que
se establece en el Manual de Criterios de Drenaje de Denver (calado < 0,45 m). La aplicacién
del espiritu de este criterio a la ciudad de Mendoza, nos brinda un criterio de calado maximo
de 0,30 m, que es el que se utilizdé para evaluar el riesgo de la escorrentia en esa ciudad. Este
ultimo criterio coincide con el calado limite aceptado en el Condado de Clark para evaluar la
capacidad de transporte de escorrentia de las calles locales.

Tabla 1: Criterios de evaluacion de la peligrosidad del flujo en calles

’ Criterio \ y (m) \ v (m/s) \ vy (m?/s \ vy (m3/s?) ‘
Denver (Wright-Mc Laughlin, 1969) 0.45
Mendoza (Nania, 1999) 0.30
Condado de Clark (CCRFCD, 1999) 0.30 0.55
Austin (City of Austin Segun ancho
Dep. Public Works, 1977) de flujo
Témez (Témez, 1992) 1 1 0.5
Abt (Abt et al., 1089) 0.50
Estabilidad al deslizamiento (Nanfa, 1999) 1.23
Estabilidad al vuelco (SIHH, UPC, 2001) 0.5

Con respecto a los criterios que tienen en cuenta la velocidad, tenemos el de Témez, que
considera una velocidad méxima de 1 m/s y el de Abt definido por un producto Vy méximo
de 0,5 m?/s, en funcién de experiencias de laboratorio e incluyendo un coeficiente de seguridad,
criterio que coincide con el adoptado para evaluar el riesgo del flujo en calles de Barcelona
basado en la valoracion de la estabilidad al vuelco y aproximadamente con el del Condado de
Clark. Finalmente, se tiene un criterio donde se fija un producto V?y méximo de 1,23 m3/s?,
que se basa en la valoracion de la estabilidad al deslizamiento y que se ha utilizado para evaluar
el riesgo del flujo en las calles de Mendoza.
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6. Caso de estudio: Aplicacién del modelo MENRED a un sector
de la ciudad de Mendoza

El terreno donde se asienta la ciudad de Mendoza posee una pendiente dominante importante
(1 al 4%) que va disminuyendo progresivamente hacia aguas abajo conforme se avanza hacia el
este. Ademas, su red de calles es aproximadamente ortogonal, teniendo las calles de la misma
direccién la misma pendiente y quedando los cruces formados con la misma fisonomia que los
estudiados experimentalmente en Nania (1999).
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Figura 12: Red de calles perteneciente a una subcuenca de la ciudad de
Mendoza elegida para la aplicacién del modelo numérico

La subcuenca de estudio se encuadra dentro de una zona de aproximadamente 1 km de
ancho, limitada al este por un futuro canal de drenaje (calle Belgrano) y al oeste por un canal
de riego (canal Jarillal) situado en el costado este de la calle Boulogne Sur Mer, que ante una
tormenta actia de canal de drenaje, recogiendo el desagiie que proviene del parque Gral. San
Martin, situado al oeste de esta zona (figura 12). La subcuenca elegida es la delimitada por las

calles Emilio Civit al norte y Aristides Villanueva al sur. El drea de esta subcuenca es de unas
52 Ha.

En la subcuenca elegida las calles poseen pendientes tales que se prevé encontrar flujos
supercriticos a la salida de casi todos los cruces, por lo que sera posible aplicar los resultados
experimentales para resolver la distribucion de los caudales aguas abajo de los mismos.
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6.1. Caracteristicas de la red de calles

La subcuenca de estudio abarca 30 manzanas, quedando la red formada por 50 tramos de
calles y 21 cruces, existiendo entre ellos dos uniones y una bifurcacién en ”T”. Las calles en la
cuenca elegida son mas o menos paralelas entre si y poseen dos direcciones principales, una en
sentido sur-norte y la otra en sentido oeste-este, formando una red aproximadamente ortogonal
(figura 12). El rango de pendientes de las calles se extiende del 0,4 al 2,5 %. La pendiente media
de las calles de la direccion oeste-este es de 1,8 % y la de la otra direccién es de 1,1 %. En cuanto
al angulo entre las calles, podemos decir que la mitad de los cruces son de angulo recto.

La seccion transversal de las calles de la subcuenca en estudio sigue un patrén como el
ilustrado en la figura 13, con una distancia entre lineas de edificacién de aproximadamente 20
m y un ancho de calzada de 10 m. Aunque a veces suele ser menor, la pendiente transversal
tanto de la calle como de la acera es del 2%, para facilitar el drenaje de las superficies hacia
las acequias, que normalmente se encuentran situadas entre el bordillo o cordén de la calle y la
acera o vereda. Teniendo en cuenta estas dimensiones y ubicando el 0 relativo en el punto maés
bajo de la calle, las cotas significativas en el andlisis de la escorrentia en las calles serian las
indicadas en la figura.

Lineade
Edificacion Acequia . Acerao >030

050
<>

Figura 13: Seccién transversal de las calles. (Linea de trazos: seccién simu-
lada numéricamente)

Las calzadas se encuentran revestidas con pavimento bituminoso o de hormigdn, mayorita-
riamente de este ultimo, en muy buen estado de conservacién, por lo que se estimé adecuado
un coeficiente medio de rugosidad de Manning de 0,015. Las superficies de los cruces de calles
poseen una notable falta de uniformidad en cuanto a pendientes transversales y longitudinales.
Para la modelaciéon numérica se considero el drea de cruce horizontal e igual al producto de los
anchos de las calles que concurren a él, 100 m?.

6.2. Geometria de la red de calles

Teniendo la informacién referente a las coordenadas de los cruces de las calles, puede definirse
la totalidad de la red: longitud y pendiente de las calles, angulo entre calles y superficie de las
manzanas.
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Areas de drenaje conectadas a cada calle: la informacién necesaria para determinar la
porcién de superficie de cada manzana que desagua a cada calle, consiste normalmente en un
plano catastral en donde estan detallados los limites de las propiedades e informacién sobre la
calle sobre la cual desagua cada propiedad. Como no fue posible contar con esa informacion, se
supuso que la porcion de desagiie a cada calle es igual al cociente entre la longitud de la calle y
el perimetro de la manzana.

Tormenta de proyecto: se utilizaron las tormentas de proyecto de la ciudad de Mendoza
correspondientes a periodos de retorno de 5, 10 y 25 anos de una hora de duracion. Dichas
tormentas fueron facilitadas por el Centro Regional Andino del Instituto Nacional del Agua
(ex-INCyTH). En cuanto a la evaluacion de las pérdidas de la precipitacién (evaporacién, inter-
cepcidn e infiltracién), para este caso, se considerd que son iguales a 0, basandose en la hipétesis
pesimista de que haya habido una lluvia precedente al momento de caer la tormenta de proyecto,
de intensidad y duracién suficiente como para que el suelo estuviera saturado y las depresiones
llenas de agua.

Hidrogramas de entrada: En las calles de entrada a la red por el limite oeste, calles 2, 4 y
10, se consider6 un hidrograma de entrada minimo, puesto que se supondra que la mayoria del
caudal que proviene del oeste de la subcuenca es interceptado por el canal Jarillal. Este caudal
se considerd constante e igual a 0,1 m3/s mientras dura la tormenta, lo que equivale a calados
aproximados de 6 a 7 cm en esas calles.

En las calles de entrada a la red por el limite sur, calles 1, 5, 12, 19, 26, 33 y 41, se deberian
incluir como hidrogramas de entrada, los hidrogramas de salida obtenidos en la modelacién de
la subcuenca situada aguas arriba. Por simplicidad, se supuso un caudal de entrada equivalente
al aporte de media manzana aguas arriba de cada calle considerada.

6.3. Criterios de aplicacién

Para evaluar la peligrosidad del flujo en las calles de la ciudad de Mendoza se utilizaron 4
criterios a saber:

Criterio de calado maximo admisible, y = 0,30 m, llamado criterio de Mendoza

» Criterio de velocidad maxima admisible, V = 1 m/s, llamado criterio de Témez

» Criterio del producto maximo de la velocidad por el calado, Vy = 0,5 m?s, llamado criterio
de Abt o de estabilidad al vuelco

Criterio del producto maximo de la velocidad al cuadrado por el calado, V2y = 1,23 m3/s2,
llamado criterio de estabilidad al deslizamiento
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7. Resultados de la simulacién

7.1. Hidrogramas de salida

La primera informacién importante que puede obtenerse es la de los hidrogramas de salida
de la red tanto por el limite norte como por el este. Se tendrdan de esta manera 6 hidrogramas de
salida correspondientes a otras tantas calles cuyo flujo abandona la cuenca por el limite norte,
calles 11, 18, 25, 32, 40 y 47 y podrén servir como hidrogramas de entrada en el caso que se
desee analizar el flujo en las calles de la subcuenca situada al norte de la considerada.

También se tendran los hidrogramas de salida correspondientes a las calles cuyo flujo abando-
na la cuenca por el limite este, calles 48, 49 y 50 y podrian ser utiles para estudiar el flujo de las
calles de la cuenca situada al este de la considerada, o bien, para el disefio y dimensionamiento
del canal de drenaje de calle Belgrano.

7.2. Calados y velocidades

Una importante ventaja de la metodologia adoptada es que se pueden conocer en cada
instante de tiempo analizado, los calados y velocidades en cada punto de la malla de céalculo,
en este caso, cada 6 a 7 m de longitud y cada 1 segundo. En consecuencia, pueden conocerse
los calados y velocidades maximos que se han producido en cada tramo de calles a través del
tiempo. Esta informacién serd 1til a la hora de comparar los calados y velocidades obtenidos
con los criterios de valoracion de la peligrosidad del flujo adoptados y establecer la duracién de
esta situacién.

Como ejemplo, se presentan en las figuras 14 y 15, la evolucion en el tiempo de estos pardame-
tros correspondientes a las calles 28 y 49, asociados a un periodo de retorno de 25 anos. Cabe
aclarar que los calados y velocidades maximos se producen, en general, para diferentes instantes
en diferentes secciones. También se presenta en las mismas figuras el valor méaximo del produc-
to del calado por el cuadrado de la velocidad que servird para aplicar criterio de peligrosidad
correspondiente. Una explicacién detallada de estos hidrogramas, asi como una evaluacién del
error cometido en la modelacién numérica puede consultarse en Nania (1999).

7.3. Influencia del nimero de rejas en el caudal de escorrentia

Una caracteristica importante del modelo es que permite evaluar la influencia de la colocacion
de rejas de captacién en el comportamiento del flujo en toda la red. De esta manera, es posible
realizar una planificacién del tipo de rejas a utilizar y la distribucion de las mismas en toda la
red de calles de una manera éptima, colocandolas sélo en aquellas calles en que sean necesarias
v en la cantidad éptima para evitar problemas derivados de una escorrentia peligrosa.

En la figura 16, podemos observar como ejemplo la influencia de las rejas de captacion en
el caudal de las calles de salida de la cuenca por el limite Este (calles 48 4+ 49 +50), para un
periodo de retorno de 25 anos. En estas simulaciones, se han colocado 1, 2, 3 y 4 rejas a cada
lado de las calles en todas y cada una de las calles de la red, excepto en la calle 37, que se ha
fijado la cantidad de rejas en 1 en todas las simulaciones debido a su corta longitud.
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Figura 16: Influencia de las rejas de captacion en el hidrograma de caudal de las calles

8. Analisis de resultados

En las figuras 17 a 21 se presenta la duracién de la peligrosidad del flujo en cada calle para
cada periodo de retorno, tomando como base los cuatro criterios comentados anteriormente.

En general, se encontré una situacion de flujos muy rapidos en las calles para los tres periodos
de retorno estudiados. Para un periodo de retorno de 25 anos, se encontraron velocidades del
flujo que en ocasiones superaron, aunque por poco, los 3 m/s durante un lapso de tiempo de 9
minutos.

Casi la mitad de las calles superaron la velocidad de 2 m/s durante mds de 10 minutos.
Las altas velocidades encontradas estdn relacionadas con las fuertes pendientes de las calles, en
las que se comprueba que el flujo alcanza régimen supercritico en todas, excepto en la 41. Los
nimeros de Froude maximos del flujo varian entre 1,1 y 2,2 segin la calle. Por este motivo, el
criterio de Témez se cumplié sélo en la calle 41. En las demads, esa situacién llegé a durar mas
de 45 minutos en 12 calles, méds de 30 minutos en 34 calles y mas de 20 minutos en todas ellas.
Las calles mas desfavorecidas son las que tienen direccion oeste-este.

En lo que respecta al criterio de calados maximos adaptado a Mendoza, para un periodo de
retorno de 25 anos, 43 calles superan en algiin momento los 30 cm de calado, 9 de las cuales
lo hacen durante més de 20 minutos y 25 més de 10 minutos. Las calles que poseen direccion
sur-norte tienden a ser las que alcanzan mayores calados.

El criterio de Abt no se cumple en 23 calles para un periodo de retorno de 25 afios y en 6 de
ellas la situacién dura mas de 10 minutos y en 17, mas de 5 minutos.
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Figura 17: Duracién de la peligrosidad por calle, en minutos, segiin el criterio de calado maximo
aplicado en la ciudad de Mendoza

Por 1dltimo, el criterio de peligrosidad que tiene en cuenta la estabilidad al deslizamiento no
se cumple en 20 de las calles para un periodo de retorno de 25 afios, de las cuales en 6 la situacion
dura entre 11 y 15 minutos, en tanto que en 9 calles esta duracién es de 6 a 10 minutos.

En la figura 20 podemos ver la influencia de la densidad de rejas de captacion en la duracion
de la peligrosidad de la escorrentia evaluada con el criterio de la velocidad al cuadrado por el
calado para un periodo de retorno de 25 anos. Podemos ver cémo, para densidades de 3 y 4 rejas
por calle, no existe ninguna calle en la red en la que se observe escorrentia peligrosa segtin este
criterio. Estas simulaciones fueron realizadas con una densidad fija de rejas en todas las calles de
la red, pero también seria completamente factible con este mismo modelo realizar simulaciones
con densidades de rejas variables calle a calle, buscando el niimero de rejas minimo necesario
y sus ubicaciones 6ptimas, compatibles con los criterios de seguridad que se adopten. Este tipo
de analisis hace suponer ademas que la red de alcantarillado disenada con los caudales captados
por dichas rejas, seria la red mas econémica posible y compatible con los criterios de seguridad
adoptados. Obsérvese, que incluso podria existir un cierto nimero de calles que no necesiten
poseer una red de alcantarillado con capacidad para captar escorrentia pluvial, por lo que seria
suficiente disenarlas solo para conducir las aguas residuales.

En la figura 21 podemos ver una comparacién de la aplicacién de los dos criterios que evalian
la velocidad y el calado en conjunto, en donde podemos apreciar que ambos criterios son, en este
caso, complementarios. En general, se aprecia que en calles de menor pendiente (11, 18, 25, 32,
40, 47) prima el criterio de la velocidad por el calado, mientras que en algunas calles de mayor
pendiente (44, 48, 49), tiene mayor influencia el criterio de la velocidad al cuadrado por el calado,
lo que es légico, por las mayores velocidades. Esto obliga a no decantarse por ningtn criterio
en particular, sino a considerar siempre el mas restrictivo de todos para las caracteristicas de la
red de calles y las condiciones del flujo que estemos analizando.
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Figura 18: Duracion de la peligrosidad por calle, en minutos, segin el criterio de velocidad maxima
de Témez (1992)
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Introducciéon

Podemos distinguir cuatro estadios en el proceso de resolucién de los problemas de drenaje:

A Determinacién del grado de proteccién proporcionado por las obras, es decir, la

frecuencia “tolerable” de mal funcionamiento o inundacién que podemos admitir. Desde
un punto de vista de economia no parece 1égico proporcionar el mismo grado de seguridad
ante un fallo para todas las obras, lo que puede en ocasiones suponer elevadas inversiones,
sin tener en cuenta las pérdidas econdmicas que ese fallo supondria en cada caso.

Seleccionar la lluvia de diseno, lo cual debe realizarse a partir del estudio de la infor-
macion existente. Una lluvia de diseno puede ser todo lo complicada que se quiera, pero
el nivel de sofisticacién empleado en su obtencién deberd ser acorde con el empleado en
otros pasos del diseno del sistema de drenaje.

Eleccidén del proceso de transformacion lluvia—escorrentia, en funcién del resultado
que queramos obtener.

Determinacién del tamano adecuado del colector o canal para evacuar los caudales
evaluados en el apartado anterior. Este es ya un problema maés hidrdulico, relacionado con
la capacidad de desagiie de las secciones propuestas en el diseno.

Ante los problemas planteados, el dltimo paso es la decisién sobre un tamanio de colector

a construir. Aunque las soluciones ingenieriles por excelencia son las que podemos calificar de
“duras”, (nuevas obras, rehabilitacién de colectores existentes, etc), soluciones todas ellas englo-
badas bajo el apelativo de estructurales, existen toda una serie de medidas no estructurales
que los poderes publicos de muchos paises han puesto en prictica, tales como el control de
los usos del terreno no permitiendo determinadas actividades en las cercanias de cauces, o la
obligacién a los usuarios que estan dispuestos a aceptar dichos riesgos a acogerse a un sistema
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de seguros que les cubran en caso de desgracia, liberando asi a los organismos publicos de la
necesidad de atender econémicamente a dichos particulares que ya estan cubiertos por seguros
propios.

2. Medidas no estructurales

Estas actuaciones son més conocidas dentro de los programas de proteccién ante inundaciones
de rios y cauces naturales. La idea bésica es promover actuaciones de tipo legal que eviten a
priori situaciones de asentamientos en zonas de peligro que puedan sufrir danos. Bajo estas
medidas podemos incluir:

= Definicién de mapas de riesgo a partir de un estudio o Plan General de drenaje que obtenga,
incluyendo las zonas con falta de capacidad de desagiie con la red existente

= Ordenacién de las actuaciones en suelo urbano y urbanizable programado para considerar
en su desarrollo el aumento de escorrentia producido

= Ordenacién del subsuelo urbano incorporando las reservas de espacio para trazado de
futuros ejes drenantes, elementos de almacenamiento, etc.

En relacién al primer apartado, la realizacién del estudio de drenaje y la definicién de zonas
de riesgo para diferentes periodos de retorno tiene como objetivo conocer en detalle la situacién
actual para a la vista de la misma decidir sobre la ubicacion de por ejemplo nuevos equipamien-
tos urbanos. Zonas con gran falta de capacidad de desagiie presentaran problemas de drenaje
para infraestructuras subterrdneas (aparcamientos, pasos inferiores, etc.). No quiere decir que
debamos prohibir su construccién sino que desde la administracién, en este caso municipal, se
deben exigir las garantias suficientes para asegurar el buen funcionamiento de la obra incluyendo
los elementos de seguridad pertinentes.

El planeamiento urbano debera considerarse y utilizarse como una herramienta de solucion de
problemas de falta de capacidad de la red. El proceso de urbanizacién de un terreno de cabecera
de cuenca existente supone un hecho ya conocido: aumento de impermeabilidad y por tanto
incremento de caudales de escorrentia en relacién con los que se producian sobre la cubierta
natural inicial. Mediante ordenanzas legales se podria llegar a exigir que la urbanizacién del
suelo natural no suponga un incremento de caudales punta de escorrentia, o en general que no
ponga en dificultades la capacidad de desagiie de la red existente aguas abajo de la actuacion.
Dicha exigencia se traduciria en la seleccién de técnicas de reduccion o de retencion de caudales
de escorrentia que podrian suponer incluso tener que asignar algunos espacios a elementos de
almacenamiento de aguas pluviales, limitando la superficie a edificar.

Pero estas decisiones a nivel de ordenacion urbana, tradicionalmente se han aplicado, cuando
lo han sido, tan solo a la superficie urbana. La existencia cada vez mayor de servicios e infra-
estructuras que ocupan el subsuelo obligan a tener en consideracién el planeamiento del mismo
(Arandes, 1992). El trazado de un colector de drenaje tiene una rigidez mucho mayor al funcionar
el flujo del agua por gravedad, que la que presenta por ejemplo una tuberia de abastecimiento,
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linea eléctrica e incluso un paso inferior de una via urbana. Con frecuencia, trazados de vias
férreas, etc. interfieren con la traza de los colectores siendo estos ultimos los que en general aca-
ban “cediendo” protagonismo, modificando su trazado muchas veces sin las suficientes garantias
de funcionamiento para las obras de paso. Mucho peor, en ocasiones por falta de previsién no se
dejan pasos previstos para las aguas pluviales debiendo solucionarse a posteriori mediante obras
tales como sifones invertidos, de funcionamiento siempre problemético.

La utilizacién de estos recursos puede, via actuaciones no ligadas a nuevas obras, mejorar el
comportamiento de la ciudad. En ocasiones estas decisiones van a ir unidas al empleo de técnicas
distintas a la contruccién de nuevos ejes de drenaje, que actiian en la linea de reducir caudales de
circulacién y mejorar la calidad de los efluentes urbanos, algunas de las cuales vamos a describir
a continuacién.

3. BMP (Best Management Practices). Concepto y aplicaciones

Estas ideas anteriores circulaban por las cabezas de numerosas personas en los afios 80 y
90 del siglo pasado. Se utilizaban conceptos como los de source control (control en el origen),
refiriéndose a técnicas de reduccién de escorrentia. Pero esto es sélo una parte de las posibilidades
ligadas con estos conceptos nuevos. A mediados de los anios 90 empezd a utilizarse el acrénimo
de BMP, referido a Best Management Practices, entendiendo por tales todas aquellas
técnicas que tuvieran una accién sobre la reduccién de caudales de escorrentia y de mejora de
la calidad de los efluentes urbanos, y que por ende redundaran en unas menores dimensiones
de red de drenaje y en una mejora de la calidad de los medios receptores a los que se vierte
la escorrentia urbana. Este concepto fue desarrollado rdpidamente en el seno de la Asociacién
Americana de Ingenieros Civiles (ASCE) que cre6 un comité de trabajo para una revisién de las
BMP’s existentes dentro de un ambicioso programa de estudio denominado NPDES National
Pollution Discharge Elimination System, y los subprogramas Stormwater Permit (Permiso de
vertido a cauce natural de aguas de escorrentia urbana) y TDML (Total daily maximum load,
evaluacién de cargas contaminantes diarias méximas). La idea de las BMP’s es mas amplia y
engloba tanto aspectos de reduccién de escorrentia (aspectos cuantitativos) como de reduccién
de carga contaminante (aspectos cualitativos).

Las técnicas utilizadas para eliminar carga contaminante de la escorrentia urbana son las
denominadas BMP’s. Pero en general a la vez que mejoran la calidad del efluente vertido, reducen
los caudales punta o los volimenes vertidos. No hay una BMP tinica a utilizar en cada caso. Cada
proyecto de actuacion debe valorar qué alternativas puede utilizar y qué BMP o BMP’s pueden
ser las adecuadas al caso concreto. Hay varios factores a considerar en la eleccién de una BMP.
El apoyo de la opinién publica a través de campanias de informacién es uno de ellos. El apoyo
politico desde los poderes municipales o supramunicipales es otro de ellos. Hasta hace poco
nuestro pais no estaba suficientemente maduro para asumir estos nuevos conceptos. En este
momento se empiezan a ver actuaciones que demuestran una mayor sensibilidad de nuestras
autoridades. La prioridad medioambiental que empezamos a dar a nuestras actuaciones es un
camino a seguir para difundir el uso de estas técnicas.

Factores técnicos a considerar en cada evaluacion de posibles aplicaciones de BMP’s deben
ser:



178 Tema 10

= Disponibilidad de terreno

= Tipos de contaminantes a eliminar y eficiencia de eliminacién de los mismos
= Niveles de aguas subterraneas

= Tipos de suelo

= Costes de aplicacion de la BMP

s Costes de mantenimiento

Algunas de las técnicas aplicables se revisan a continuacion. En algunos casos seran aplicables
y en otros no tanto. En general se tratard de actuaciones distribuidas, repartidas a lo largo de
toda la cuenca pero cuya efectividad merece ser evaluada.

4. Reduccién de la escorrentia superficial. Acondicionamiento
de la ciudad

Hemos comentado anteriormente que dos de las consecuencias mas importantes del fenémeno
de la urbanizacién sobre el comportamiento hidroldgico de la ciudad son la impermeabilizacion
del suelo, con el aumento de volumen de escorrentia consiguiente, y la reduccién del tiempo
de concentracién en una cuenca urbana, dado que la menor rugosidad de la superficie hace
que las aguas de escorrentia lleguen antes a las zonas bajas de las cuencas urbanas provocando
la aparicién de caudales punta mayores que antes. Si esto son algunas de las consecuencias
de un proceso de urbanizaciéon que no ha tenido en cuenta en su desarrollo el problema del
drenaje de la ciudad, podemos a partir de ahora tratar de corregir algunos de esos aspectos,
actuando precisamente a nivel de planeamiento urbanistico, intentando conseguir una ciudad
mas “permeable”, en definitiva incorporando los aspectos del drenaje al desarrollo urbano de la
ciudad.

4.1. Técnicas de infiltracién en el terreno

En algunos casos, el sustrato natural de las ciudades presenta unas caracteristicas de permea-
bilidad elevadas, al estar formado por materiales tipo gravas o arenas. La ubicacién de ciudades
y pueblos cerca de cauces naturales, por facilidad de aprovisionamiento de agua, supone que
en muchos casos el asentamiento urbano se halla ubicado sobre materiales sedimentarios mu-
chas veces bastante permeables. La construccién de aceras, viales, etc. ha impermeabilizado la
superficie urbana, eliminando la capacidad de infiltracién de ese terreno. Podemos tratar de
aprovecharlo de diversas maneras como por ejemplo:

s Favorecer la escorrentia sobre suelo natural

» Uso de cunetas o calzadas filtrantes
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= Dep0sitos de infiltracion

= Zanjas de infiltracién

4.2. Escorrentia sobre suelo natural

La forma mas sencilla de reducir la escorrentia superficial es dejar escurrir el agua sobre un
terreno natural, cubierto de vegetaciéon. De ese modo permitimos la infiltracién natural sobre el
terreno, la cual dependerd del tipo de suelo y de la posicién del nivel fredtico.

Para valorar su importancia es necesario conocer en detalle la permeabilidad del terreno,
la composiciéon del mismo y la posibilidad de contaminar el acuifero por arrastres de materias
nocivas incorporadas a través de la escorrentia superficial proveniente del lavado de la ciudad.
Si esto es asi puede ser necesario instalar drenes subterdneos conectados a la red de drenaje en
algiin punto aguas abajo. Esto quiere decir que el agua de escorrentia volvera a la red pero se
habra aumentado el tiempo de concentracién y reducido significativamente el caudal punta a la
vez que numerosas impurezas habran quedado retenidas en el terreno que actuara a manera de
filtro.

Figura 1: Escorrentia sobre terreno natural

4.3. Cunetas filtrantes

Se pueden disponer junto a los viales de circulacién, cunetas filtrantes para retener el flujo
y facilitar la infiltracién en el terreno. Es importante la existencia de una buena vegetacién, ya
que el crecimiento de las raices puede abrir y regenerar suelos que se encontraran parcialmente
colmatados. Cuando el arrastre de sedimentos es muy elevado, hay que regenerar el terreno
eliminando los arrastres acumulados.
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Figura 2: Cuneta filtrante (Phoenix AZ)

4.4. Depositos y zanjas de infiltracion

Se trata de reservar espacios suficientes para concentrar aguas de escorrentia en superficie,
proveniente de tejados u otras superficies impermeables, y aprovechar la capacidad de infiltracion
del terreno. Con respecto a las dos opciones anteriores, requieren menos espacio pero necesitan
a su vez de un mantenimiento mas cuidado. La pérdida de capacidad de infiltracion por col-
matacién los puede convertir en un estanque de aguas turbias, con sedimentos que impiden el
crecimiento de vegetacion. Dado que el mantenimiento es mas complejo, se utilizan menos que
los anteriores sistemas pero pueden ser perfectamente aplicables. Ejemplos de aplicacién pueden
ser:

= Zanjas longitudinales, paralelas a viales, que permiten un volumen notable segtin la longi-
tud de la misma

= Volumenes disponibles en espacios urbanos no utilizados como la zona central de las roton-
das, o ramales de incorporacién a vias rapidas. Su proliferacién en zona urbana supone la
posibilidad de empleo de un espacio infrautilizado. Supondria cambiar los disefios actuales
de pequenas lomas, por los de zona excavada con posibilidad de incluir vegetacién.

= Zonas de parterre junto a edificios. Se puede aprovechar ese volumen para gestionar la
escorrentia de los tejados de las edificaciones que disponen de estos parterres cercanos.

Algunas de estas actuaciones se pueden implementar de manera inmediata, con pequenas
modificaciones. Pero supone sobre todo incorporar dentro del disenio urbano, la presencia del
agua en la superficie de la ciudad y el acondicionamiento de esta superficie para el manejo y
gestion de esa escorrentia.
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Figura 3: Cuneta filtrante. Sant Boi de Llobregat

Figura 4: Vertido de pluviales de tejados
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Figura 5: Depésitos de infiltracion

4.5. Técnicas de aumento del tiempo de escorrentia

Si mediante actuaciones en superficie logramos reducir el tiempo de entrada del agua en la
red de drenaje, con el mismo volumen de escorrentia podemos disminuir los caudales pico de los
hidrogramas de entrada y consecuentemente lograr disefios méas econémicos en la red de drenaje,
en caso de tratarse de una red de nueva construccién, o mejorar el comportamiento hidraulico
de una red existente.

4.6. Retencidn de la escorrentia en el origen (source control)

Se trata de retener el agua en la zona donde se produce la escorrentia un tiempo suficiente
para que llegue a la red de drenaje més tarde de lo que lo hacia hasta entonces. Muchas de estas
técnicas fueron implementadas a finales de los anos 60 y principios de los 70 en ciudades de
Estados Unidos, y desde entonces se han extendido a otras partes del mundo. Estas actuaciones
suelen englobarse en lo que se denomina “source control”, o control/retencién de la escorrentia
en el origen, y en caso de llevarse a cabo de forma eficiente y con un mantenimiento preven-
tivo constituyen unas técnicas excelentes. Sin embargo, en muchos casos es dificil realizar ese
mantenimiento por lo que su efectividad queda entonces disminuida.

Podemos controlar el agua de escorrentia que se produce en los tejados y terrazas de las
casas. Un diseno posible se indica en la figura 6. Mediante un sencillo aliviadero perimetral,
se almacena una cierta cantidad de agua (10 a 20 cm) que es drenada a través de pequenos



Técnicas alternativas de drenaje 183

Figura 6: Retencién del agua en terrazas de edificios

agujeros mientras no se supera la altura de retencién, y a través de todo el perimetro circular
una vez se alcanza el limite de almacenamiento. Con esto se consigue retener en cada edificio
el agua de escorrentia correspondiente a su superficie. Si esta técnica se implementara en todas
las nuevas construcciones, la suma de contribuciones de retencién en todas las edificaciones de
un area podria llegar a ser algo muy importante dentro del drenaje ciudadano, especialmente
en zonas de gran densidad de edificacion. Este concepto de retenciéon choca frontalmente con
la mentalidad actual de los propietarios que pretenden drenar lo méas rapidamente posible las
aguas de lluvia de sus tejados, para evitar problemas de humedades y filtraciones en caso de
construcciones en mal estado.

Otro punto de actuacién puede ser la utilizacién de grandes dreas en zona urbana como
depdsitos de acumulacion temporal de agua de escorrentia. En muchas ciudades se dedican
miles de metros cuadrados a zonas de aparcamiento que pueden rendir otra utilidad en tiempo
de lluvia. Podemos situar unos limitadores de entrada del agua de escorrentia, de manera que el
resto se vaya acumulando en la zona de aparcamiento. En su diseno debe tenerse en cuenta que
la primera actividad de la zona es la de aparcamiento y que por tanto la inundacién controlada
debe producirse pocas veces y sin danos para los vehiculos estacionados. Como reglas generales
de utilizacién podemos indicar (Stahre y Urbonas, 1990):

= Mantener la frecuencia de inundacién en niveles bajos. La méaxima inundacién permitida
deberia producirse como mucho una vez cada 5 6 10 afnos.

= La altura de inundacién maxima permitida deberia estar alrededor de los 20 cm para una
tormenta de periodo de retorno elevado (100 anos o asf).

= Situar las partes bajas de la zona de aparcamiento, por tanto las de médxima inunda-
cién, en las zonas menos usadas por los vehiculos. Cuando se planifique la superficie de
aparcamiento, tener en cuenta este detalle y decidir las pendientes del terreno.

= Prever salidas de agua para drenar el parking una vez pasada la tormenta en un tiempo
no superior a media hora.
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= Disponer los limitadores de entrada de agua, similares a los indicados en la figura 7, en
puntos no accesibles facilmente para evitar la accién vandélica de personas.

Estas recomendaciones hechas para zonas de aparcamiento pueden extenderse a otros usos
como por ejemplo parques publicos, zonas de ocio, etc.

%

Pozo de I mbor nal

w

Figura 7: Retencién de entrada de flujo usada en zonas de parking

4.7. Pavimentos porosos

Si hasta ahora estamos hablando de actuar sobre las edificaciones, un area importante de
todas las ciudades viene ocupada por los viales de circulacion, calles, avenidas, etc. Tradicional-
mente se han empleado mezclas bituminosas o de hormigén cuyo grado de impermeabilidad era
elevado, escurriendo el agua de lluvia encima de la calle y dirigiéndose a la red de drenaje.

El objetivo era por un lado evitar la degradacién del material de rodadura por la posible
puesta en carga del agua retenida en poros o fisuras, y por otro limitar la posible pérdida de
capacidad portante del material de explanada por el aumento de contenido en agua. Si el sustrato
lo permite, se pueden emplear calzadas porosas, formadas por mezclas abiertas que permiten un
cierto grado de infiltracién en el terreno. Hormigones porosos con un 25 % de huecos presentan
resistencias del orden de los 100 Kg/cm? y permeabilidades del orden de 0.1 a 1 cm/s. Se han
experimentado hasta ahora sobre todo a nivel de superficies de parking, con pavimentos hechos
con hormigén poroso o mediante placas alveoladas (con agujeros), y en algin caso en zonas de
peajes de autopista (cerca de Nancy, Francia) donde se ha utilizado como ligante una resina de
poliéster.
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Figura 8: Pavimentos porosos

Su uso es aun incipiente y no esta suficientemente aclarado el tema de la durabilidad del
material, el efecto de los ciclos de hielo/deshielo en el agua retenida en los poros, etc. Otro
de los problemas que plantean las calzadas porosas son la infiltracién y arrastre de sustancias
contaminantes (aceites minerales, metales pesados, etc.) que introducidos en el terreno pueden
alcanzar los acuiferos de la zona, provocando una polucién y deterioro de la calidad del agua
subterrdnea. De todos modos datos aportados en una zona experimental francesa (Valiron y
Tabuchi, 1992) indican que el terreno actia a manera de filtro, reteniendo en un espesor de
entre 50 cm a 1 metro el mayor porcentaje de carga contaminante. Por debajo de estas pro-
fundidades las concentraciones de sustancias como metales pesados, etc. son muy inferiores. A
pesar de esta indicacién no perdamos de vista que la carga contaminante retenida constituye
un depdsito que puede movilizarse con cualquier otra tormenta importante lo que supone una
almacenamiento latente que hay que controlar y seguir. Para evitar estos riesgos es preferible la
recogida inferior con ayuda de drenes que dirigen el caudal infiltrado hacia la red de drenaje,
evitando la contaminacion de las aguas subterraneas.

Si definimos el coeficiente C1 como la relacion entre la altura méaxima de agua alcanzada en
la estructura porosa teniendo en cuenta que es drenada por el tubo inferior, frente al espesor de
calzada necesario para almacenar toda la cantidad de agua caida (si no existe drenaje inferior)
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vemos como en la figura 9 se muestra la variacién de C1 con la porosidad para diferentes valores
de la permeabilidad del material de calzada para el caso de un espaciamiento de drenes de unos
20 metros. Disponer drenes inferiores para un material con porosidad del 20 % y con una per-
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Figura 9: Variacion de C1 frente a porosidad

meabilidad de unos 2 cm/s (cota normal en hormigones porosos) supone un ahorro de espesor
del orden de un 40 %. Los materiales de empleo pueden ser hormigones porosos de cemento, o
mezclas bituminosas porosas. Se consiguen en el primer caso con granulometrias discontinuas
(falta de algunos tamanos intermedios de grano) y relaciones agua/cemento bajas. A pesar de
su aparente falta de compacidad alcanzan resistencias de 150 Kg/cm? sin demasiados proble-
mas, con permeabilidades de 1 a 2 cm/s. Tengamos en cuenta que una arena gruesa presenta
permeabilidades del orden de 0.1 cm/s. La estructura ideal, desde varios puntos de vista estaria
compuesta por una capa de rodadura abierta, y una capa de base de mayor porosidad, para
dificultar la colmatacién en profundidad, aislada del medio a través de una capa impermeable
cerca de la zona de los drenes profundos. La gradacién de porosidades tiene por objeto facilitar
la regeneracion del pavimento si se colmata en superficie. Un lavado a presién arrastra al fondo
los materiales retenidos que pueden ser recogidos por los drenes de fondo. Incluso si es posible
acceder a través de estos drenes profundos se puede intentar una regeneraciéon mediante lavado
a contracorriente.

4.8. Depositos de retencion

Constituyen una de las técnicas mas habituales para reducir la magnitud de los caudales
pico de escorrentia. Consiste en dedicar un espacio con cierta capacidad de almacenamiento
para retener parte del volumen del hidrograma de caudal de escorrentia, reduciendo ademés por
laminacién el caudal pico que debe transportar la red de drenaje aguas abajo. Los volimenes
de agua almacenados pueden liberarse poco a poco una vez haya pasado la tormenta. Dada su
especial relevancia, serd objeto de atencion especial en el tema siguiente.
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Figura 11: Aliviadero de la balsa tipo morning glory
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4.9. Estimaciones econdmicas de estos elementos

A la hora de decidir el empleo de alguna de estas técnicas alternativas debe valorarse el coste
asociado a cada una de ellas. Es dificil su valoracion, en especial porque son técnicas nuevas con
pocos referentes y ademas no se dispone de estimaciones contrastadas en el caso de realizaciones
en nuestro paifs, por lo que debemos recurrir a valoraciones en paises proximos. Los datos de
la tabla siguiente han sido extraidos de informacién sobre realizaciones en Francia (Valiron y
Tabuchi, 1992). Los costes de los pavimentos porosos varian en funcién de si se disponen drenes
subterraneos y su espaciamiento.

Una comparacién completa de la valoracion de estas opciones deberia hacerse incluyendo los
resultados de una solucién convencional, confiando exclusivamente en la red de drenaje, frente
al empleo de otras técnicas no convencionales como éstas comentadas. Resultados obtenidos en
algunas poblaciones francesas indican que los costes son muy similares, o tan solo ligeramente
superiores por el lado de las técnicas alternativas.

Tabla 1: Costes de construccién y mantenimiento de algunas soluciones alternativas de drenaje

Tipo de solucién Coste de construccién Coste de
mantenimiento anual
Zanjas drenantes 45 €/m? + 0.75 €/m?
2.25 €/m? césped
Pozos de infiltracién | 3.75 €/m? sup. drenada 225 €/pozo
cada 2 anos
Pavimentos alveolares 15 €/m?
Pavimentos porosos 33 a 66 €/m? 0.75 a 2.1 €/m?
Depositos al aire libre 12 a 60 €/m3 0.75 €/m?
Depésitos enterrados 150 a 525 €/m? 0.75 €/m?

Los costes de construccién en el caso de depésitos de hormigén se estiman en un 60-70 %
de obra civil y un 30 a 40 % en equipos. En estos casos se ha incluido el coste del terreno. La
valoracién debe tomarse con reservas en términos absolutos pero puede ser més realista a nivel
de costes relativos.

5. Explotacion de una red de drenaje.
Esquemas de control en tiempo real

Hemos comentado algunas actuaciones relacionadas con el medio fisico superficial urbano,
como la posibilidad de aprovechar la capacidad filtrante del terreno o el almacenamiento del agua
de lluvia en depdsitos de retencién. Ademads de las mencionadas, tenemos una dltima alternativa
de trabajo como seria una explotacién de la red de drenaje existente aprovechando su capacidad
de almacenamiento.
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En cierta medida, la presencia de depédsitos de retencién ya supone un aprovechamiento del
almacenamiento de la red; sin embargo podemos ir mas alla, dotando al depdsito o a otras
zonas de la red de elementos de regulacién y control, compuertas, azudes de altura variable,
estaciones de bombeo, etc. De esta manera podemos incorporar a la gestién de la red elementos
activos, como los mismos depdsitos, que podemos utilizar a la manera de embalses de regulacién,
llenandolos o vacidandolos en el momento que consideremos oportunos. De ese modo podemos
reducir el impacto de los caudales que entran en la red, limitando los caudales punta de circula-
cién, los vertidos al medio por ejemplo incluyendo entre los objetivos penalizar de forma distinta
los vertidos al medio receptor en las diferentes salidas, intentando que en una zona de playa se
vierta menos que en una zona donde no hay ninguna actividad humana (Goémez et al, 1988),
(Rodellar y Gémez, 1991). La implementacién de un esquema de control de este tipo precisa
tres elementos:

1.— Sistema de monitorizacién y seguimiento de variables meteoroldgicas (lluvia) e hidraulicas
(niveles y caudales) en diferentes puntos de la red.

2.— Centro de proceso, donde se recibe la informacién del estado de la red, se realizan las pre-
dicciones de comportamiento, las acciones de control a adoptar (subir o bajar compuertas)
y se analizan mediante modelos numéricos de simulacion las repercusiones sobre el estado
de la red de dichos movimientos.

3.— Elementos de actuacién en la red, compuertas, valvulas, etc.

Este seria un ultimo estadio en el proceso de gestion de una red de drenaje, que requiere
un conocimiento muy profundo del modo de funcionamiento hidrolégico e hidrdulico tanto de
nuestra ciudad como de la red de drenaje asociada. La toma de decisiones sobre movimientos
de actuadores dentro de la red y sus consecuencias sobre el flujo s6lo pueden hacerse desde
la seguridad de conocer cémo reacciona nuestra red, conocimiento que se adquiere tan solo
al cabo de un seguimiento de varios anos de la misma con ayuda tanto de medidas reales de
funcionamiento de la red como de modelaciones matematicas de la misma que permiten predecir
comportamientos para diferentes escenarios.

6. Resumen y conclusiones

En estas paginas se ha descrito una visiéon de la ciudad como el medio propio de actuacién
para estudiar o resolver problemas asociados al drenaje urbano. La opcién de recurrir a obras de
ingenieria, grandes colectores, etc. soluciones que podriamos denominar “duras” desde un punto
de vista ambiental, no debe hacernos olvidar que son posibles otro tipo de actuaciones mas
“blandas”. En ocasiones estas no resuelven el problema y por tanto debemos seguir consideran-
do la construccién de infraestructuras de drenaje tradicionales, pero en cualquier caso debemos
afrontar la solucion de los problemas de drenaje urbano desde un punto de vista amplio, conside-
rando el problema global y valorando las opciones de reduccién de escorrentia, permeabilizacion
del tejido urbano, etc. frente a la tradicional construccién de colectores. Ademds, incorporan una
ventaja adicional: suponen un primer nivel de tratamiento de las aguas de escorrentia y pueden
reducir de manera significativa las cargas contaminantes vertidas a los medios receptores.
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1. Planteamiento del problema

Uno de los principales problemas que sufren las ciudades ubicadas en zonas de fuertes preci-
pitaciones, es el asociado a la evacuacion de sus aguas pluviales. El mal funcionamiento de la red
de alcantarillado origina grandes pérdidas econémicas y sociales, por lo que la preocupacion de
los ingenieros ha sido siempre buscar los métodos més idéneos para drenar las ciudades sin que
se produzcan danos y que a la vez estén al alcance presupuestario de los ayuntamientos. Esta
tarea es necesaria en muchas ciudades, ya sea porque los disenos de los colectores se hicieron
sin datos fiables de lluvia o porque se emplearon cédlculos y verificaciones que no representan el
comportamiento real del flujo, o simplemente por el aumento de las zonas urbanas que origina
la ampliacién de la red de drenaje y la impermeabilizacién del suelo, elevando los caudales de
escorrentia mas de lo que puede evacuar el colector.

Para hacer frente a este problema se puede recurrir a adecuar las dimensiones del colector
para que pueda drenar los caudales requeridos, es decir, construir o reconstruir el colector con
las nuevas dimensiones. Esta medida puede ser dificil desde el punto de vista econémico por lo
que implica la ejecuciéon de nuevas obras, la rehabilitacién de colectores existentes y no sélo en
puntos localizados sino a lo largo de toda la red, lo que origina la sobreelevacién de los costes
por causas indirectas como: la obstruccién del transito de vehiculos, la reposiciéon y cuidado de
las lineas de otros servicios (luz, gas, agua, teléfono, etc.). Incluso muchas veces por falta de
espacios disponibles es imposible ampliar la red, por lo que se requiere utilizar otras medidas.

Los depésitos de retencion, en sus diferentes variantes, hoy en dia se han convertido en
uno de los métodos propuestos con mayor frecuencia para solucionar los problemas de falta de
capacidad de las redes, pero hay que indicar que muchas veces se sugiere su empleo sin tener un
conocimiento cuantitativo de la magnitud del depdsito que se requiere.

En este capitulo se pretende dar a conocer los conceptos generales sobre depdsitos de reten-
cion, asi como el funcionamiento y su predimensionamiento.

191
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2. Concepto de deposito de retencién

Los depésitos de retencion son elementos estructurales que consisten en dedicar una cierta
superficie de terreno, con su correspondiente capacidad de almacenamiento, para retener parte
del volumen del hidrograma de caudal de escorrentia y reducir por laminacién y almacenamiento
los caudales pico que se presenten, hasta un caudal méximo que se desee hacer circular por la
red, cuya magnitud estd en funcién de la capacidad de desagiie de la red existente aguas abajo.
La salida de los depdsitos puede estar condicionada por vélvulas de restriccién.

Dentro de los depédsitos de retencién podemos distinguir dos tipos: los depdsitos de retencién
sin derivacién y los depdsitos de retencién con derivacion.

2.1. Depositos de retencion sin derivacion

También llamados depdésitos en serie o en linea (on line storage basin), son depdsitos que estan
ubicados en la traza del colector, de manera que todo el flujo circulante atraviesa el depdsito de
retencién, y cuya funcién consiste principalmente en atenuar los caudales punta aprovechando
la capacidad de almacenamiento y laminacién que tenga el depédsito. Al depdsito se le puede
adicionar un elemento regulador que limite el caudal de salida a un valor maximo deseado,
acorde con las condiciones del conducto de desagiie. En este tipo de depdsitos, el pardmetro
hidraulico méas importante es el area en planta que controla los niveles de agua en el depdsito.

Su principal desventaja radica en que no siempre es posible disponer de un area lo suficiente-
mente grande como para laminar adecuadamente los caudales de entrada y que ademas esté en
la traza de la red, pero tiene la ventaja de un disefio y explotacién sencillo y el que en la mayoria
de los casos el vaciado se hace por gravedad (véase figura 1 y figura 2)

Depdsito de
retencion

Conducto de sdida

Conducto de entrada

Figura 1: Esquema de una red con depdsito sin derivacién
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Caudal de Sdida
- retencion
Cauda de Entrada Vavuladeregulacion

Figura 2: Depésito sin derivacion con valvula u orificio de regulacion

El funcionamiento de estos depdsitos dentro de la red es muy similar a la gestién de cuencas
hidrograficas, donde las soluciones a la mejora del comportamiento de la red fluvial pasan por
una adecuacién de los cauces y por la ejecucién de obras como los embalses de laminacién, cuyo
objetivo es proteger el tramo de cauce y las poblaciones existentes aguas abajo del embalse.
El funcionamiento de un embalse de laminacién es un problema clasico de atenuaciéon de un
hidrograma de caudal que entra en el embalse, fruto de una crecida aguas arriba, y su salida
controlada por los érganos de desagiie (aliviadero, desagiies de fondo y medio fondo) de manera
que el caudal punta de salida del embalse sea inferior al de entrada y de magnitud tal que no
produzca danos aguas abajo del embalse. Aprovechando esta idea clasica y aplicindola a un
problema como el del drenaje urbano, tenemos que a pequena escala en la red de drenaje, los
mismos elementos que en una cuenca hidrogréfica; los colectores de la red son similares a los
cauces naturales y la necesidad de que no se desborden es la misma en ambos casos. Para proteger
una zona de la red del desbordamiento podemos reducir los caudales circulantes poniendo un
embalse de laminacién que en el caso de drenaje urbano recibe el nombre de depdsito de retencion
(detention basin).

2.2. Depositos de retencion con derivacion

Estos depédsitos también reciben el nombre de depdsitos en paralelo, y se caracterizan porque
parte de las aguas circulantes por la red son derivadas mediante una estructura de alivio y una
conduccién a un depédsito ubicado fuera de la red, (por lo que se les denomina off-line storage
basin) reteniéndose alli para luego ser evacuadas.

Su principal desventaja es que no siempre es posible vaciarlo por gravedad, lo cual supone
un coste adicional, ademas de que en el coste se debe incluir la construcciéon del elemento de
conduccién y el de vaciado, que deberia ser lo mas corto posible por cuestiones econémicas.
Como ventaja, el depésito puede estar ubicado en cualquier lugar dandole una cierta flexibilidad
para elegir la ubicacién adecuada.
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Lo mas significativo de este tipo de depdsitos es su volumen de almacenamiento, siendo
necesario que se cuente con una capacidad suficiente para almacenar los volimenes requeridos,
no siendo tan crucial el valor de la superficie del depdsito a diferencia del depdsito en linea,
(véase figura 3).

/ ~ Depdsito de

Conducto de \/ retencion
derivacion \

e A

/ L]
Conducto de Conducto de
entrada derivacion

Figura 3: Esquema de una red con depdsito de retencién con derivacién

El funcionamiento de este tipo de depdsitos es muy simple, ya que consiste en guardar o
almacenar en un depdsito el agua que no cabe en la red, para luego ser evacuada progresivamente
una vez haya pasado la tormenta. Lo que importa de este depdsito es el volumen que almacene,
que debe ser igual o mayor a la precipitaciéon de diseno menos lo que soporte la red.

En tiempo seco algunos depdsitos son utilizados para diferentes fines (estacionamientos,
parques, campos deportivos, etc.), porque no circulan por él caudales residuales y sélo cumple
su funcién real cuando los caudales generados por la lluvia sobrepasan el caudal admitido por
la red. Un clésico ejemplo se muestra en la figura 4, donde la superficie del depdsito esta siendo
usada como un campo deportivo. Se trata de un depdsito de retenciéon con derivacién, que
controla los flujos de escorrentia para caudales mayores a los 10 afios de periodo de retorno.

Figura 4: Deposito de retencién con derivacion, en Denver. Esta siendo usa-
do como campo deportivo en épocas de tiempo seco
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2.3. Depésitos de retencién mixtos (serie/paralelo)

También es posible hacer una combinacién de los depdsitos en serie y paralelo, disponiendo
de dos depositos que funcionen conjuntamente, uno en serie y otro en paralelo.

La idea de esta combinacién es que el depdsito en serie lamine el caudal de la red, y si la
capacidad de éste es sobrepasada, mediante un vertedero lateral el exceso de caudal serd derivado
a un depdsito en paralelo el cual retendra las aguas hasta que pase la tormenta para luego
desagiiarla poco a poco.

También algunas veces se utiliza la combinacion de depésitos con la finalidad de controlar
la contaminacién ambiental, utilizando el depdsito en paralelo para almacenar la primera aguas
de lavado (first flush) y que éstas no se viertan directamente en el lecho de los rios o en el mar,
v el depdsito en serie cumple tnicamente la funcién de laminacién del caudal. En ocasiones
podemos dimensionar un mismo depdsito donde un cierto volumen se dedica a retener primeras
escorrentias, y el resto a laminar caudales punta.

3. Dimensionamiento de depésitos de retencion

El correcto dimensionamiento hidraulico de los depdsitos de retencion se realiza mediante
un modelo matematico, que resuelva el flujo no permanente de la red, para la lluvia de diseno,
tomando en cuenta las caracteristicas hidraulicas, hidroldgicas y topograficas del proyecto de
estudio. Esta es la Uinica manera de diseniar finalmente un depdsito de retencion.

Pero a nivel de predimensionamiento se han realizado algunos estudios con la finalidad de
facilitar y brindar en forma gréfica la posibilidad de obtener las dimensiones aproximadas del
depdsito y tener una idea rapida de la magnitud de depdsito que se requiere para laminar un
cierto caudal de entrada. Pero este procedimiento de ninguna manera puede sustituir a los
estudios detallados que se deben hacer cuando se llegue a la etapa de diseno.

QA

Tp Ip

4
—

267*Tp

Figura 5: Hidrograma Unitario del Soil Conservation Service

Estas herramientas de prediseno en forma de dbacos fueron elaboradas a través de simulacio-
nes hidraulicas para diferentes tipo de depdsitos, y en los que se ensayaron varias combinaciones
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de superficies de depdsitos, anchos de conducto de salida, tipos de vertedero y diferentes hi-
drogramas de entrada, teniendo en cuenta que todos los hidrogramas de entrada son de forma
triangular con dimensiones proporcionales al hidrograma unitario triangular del Soil Conserva-
tion Service, tal y como se muestra en la figura 5.

En total se han llegado a simular casi unas 10 mil combinaciones para cada tipo de depdsito.
El intervalo de variacion de parametros ensayado fue: en caudal punta del hidrograma de entrada
desde los 5 hasta los 50 m3/s, en ancho de conducto de salida desde los 2 hasta los 8 metros, en
longitud de vertedero desde los 2 hasta los 8 metros, en superficies de depdsito desde los 5 mil
hasta los 50 mil metros cuadrados.

Con los resultados obtenidos se propusieron una serie de dbacos para su empleo a la hora de
predimensionar los depdsito de retencion.

Los tipos de depésitos que se han analizado son los siguientes:

= Depdsitos de retencion sin derivacion.

e Con salida libre o anegada, sin considerar la influencia del conducto de salida.
e Con salida libre y considerando la influencia del conducto de salida.

e Con salida anegada y considerando la influencia del conducto de salida.
= Depdsitos de retencién con derivacion.

e Vertido lateral sin considerar la interaccién depdsito-red.

e Vertido lateral considerando la interaccién depédsito-red.

A continuacién explicaremos cada uno de estos casos.

3.1. Predimensionamiento de depdsitos de retencion sin derivacion

Los dbacos a los que se hace referencia a lo largo del texto, se pueden encontrar en la siguiente
pagina web: hitp://www.flumen.upc.es/descarreques.asp

3.1.1. Con salida libre y anegada, sin considerar la influencia del conducto de salida

Akan (Akan, 2003) realiza unos estudios de tipo numérico, para depésitos de retencién sin
derivacién, con estructura de salida en forma de orificio o vertedero.

La geometria de los depdsitos puede ser cualquiera, y se considera tanto depdsitos naturales
o artificiales. La relacién de la altura de agua (h) con el volumen de almacenamiento (s) de los
depdsitos debe estar expresada como:

s = bhe (1)
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donde la constante ¢ es adimensional, y la constante b tiene dimensiones de (longitud)®~¢. Es-
tas constantes dependen de la geometria y el tamano del depdsito. Para depositos de paredes
verticales la constante ¢ = 1 y b equivale a la superficie en planta del depdsito. Si la relacion
altura-volumen estd dada en forma tabular, las constantes b y ¢ pueden ser encontradas a través
del andlisis de minimos cuadrados.

Caudal de
Entrada (I)

Caudal de
Salida (Q)

e '._-'.'.'--'.'.--_‘.'.-.' 2y

Figura 6: Esquema de depésito de retencién analizado por Akan

El método de estudio se basa en depdsitos con salida libre, sin estar afectado por las con-
diciones del conducto de salida. Para ello, se calcula con la combinacién de la ecuacién de la
conservacién de la masa (ec. 2), la ecuacién que relaciona la altura de descarga del depdsito
con el volumen almacenado (ec. 1) y una expresiéon que describe el paso del flujo a través de la
estructura de salida, ya sea para orificios (ec. 3) o vertederos (ec. 4). El resultado lo expresa en
ecuaciones diferenciales, los cuales los resuelve por diferencias finitas y finalmente los generaliza
en parametros adimensionales que son presentados en diversas graficas. Las ecuaciones de este
método son:

1-q="% @)

Q = ky.ao.0/2gh (3)

Q = ky.L.h3/? (4)

donde, I es el caudal de entrada, @) es el caudal de salida, ds es el incremento del volumen de
almacenamiento en un tiempo dt, siendo éste el diferencial de tiempo, a, es el area del orificio,
ko coeficiente de descarga del orificio, k,, es el coeficiente de descarga del vertedero y L es la
longitudO del vertedero, g es la aceleracién de la gravedad, y h es la altura de carga.

La representacién grafica de los resultados para depdsitos con salida tipo orificio (ver Abaco
1) se realiza utilizando pardmetros adimensionales como Q*, P y F los cuales estan definidos
como:
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P 6
be.SL7 (6)

It

F p"p

donde @), es el caudal punta del hidrograma de salida del depésito en m? /s, I, es el caudal punta
del hidrograma de entrada en m?/s, tp es el tiempo de ocurrencia del caudal pico de entrada
en segundos, Sg es el volumen total de escorrentia del hidrograma de entrada en m?, b y ¢
son los coeficientes que relacionan el volumen de almacenamiento del depédsito con la altura de
descarga (ec. 1), x es un coeficiente que es igual a 0,5/c para salida tipo orificio (en depdsitos
rectangulares ¢ = 1 entonces = = 0,5), y para salidas tipo vertedero = = 1,5/c.

Para depésitos de retencién con salidas tipo vertedero, Akan presenta otros dbacos de pre-
dimensionamiento (véase Abaco 2). Estos gréficos fueron realizados siguiendo la misma meto-
dologia que los de orificio, variando sélo el parametro P que estd definido por los valores de la
geometria del vertedero (ec. 8):

ko LV oy
P ~“R

P=
b

(8)

Los resultados de los dbacos de predimensionamiento estan realizados para cualquier hidro-
grama de entrada de forma triangular.

Ejemplo de Aplicacién 1:

Una red ha sido disefiada para evacuar un caudal méximo de 13.5 m?3/s. Debido a la expansién
de la ciudad, el hidrograma de escorrentia de disefio se ha incrementado a 20 m?® /s con un tiempo
pico de 1 hora. Se necesita conocer aproximadamente las dimensiones de un depédsito de retencion
que pueda laminar el caudal del nuevo hidrograma, para solucionar el problema, sabiendo que el
deposito evacuard sus aguas por un orificio de didmetro 1.7 m y coeficiente de descarga K,=0.75.
El depésito serd de paredes verticales.

Como datos tenemos: Qp=13.5 m3/s, Ip=20 m3/s, tp=3600 seg, D=1.7 m, c=1, por ser el
depdsito de paredes verticales, necesitamos conocer b, que es igual al area en planta del depdsito.

Calculamos Q* (ec. 5) que esigual a 0.675, y F (ec.7) es 0.75, ingresamos al Abaco 1, hallamos
el valor de P=0.90. Reemplazamos el valor de P en la ecuacién 6, despejamos el valor de b, ya
que conocemos las otras variables (b=10628 m?.).

Para evaluar la altura del depdsito despejamos h de la ecuacién 3, resultando h=2.85 m. A
este valor se le anadira el resguardo correspondiente.
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Por lo tanto para solucionar el problema necesitamos un depésito de paredes verticales de
10.628 m? de superficie en planta y una altura efectiva de 2.85 m., aproximadamente. Que hacen
un volumen de almacenamiento de 30337 m?.

3.1.2. Con salida libre y considerando la influencia del conducto de salida

Se realizo un analisis de depdsitos de retencion sin derivacion, con salida libre, pero consi-
derando la influencia del conducto de salida (H. Sanchez - 1988), para lo cual, se desarrollé un
modelo matematico para simular numéricamente el comportamiento hidraulico de un esquema
de drenaje, en flujo no permanente, formado por un depdsito de retencion al que entra un hi-
drograma triangular con dimensiones proporcionales al hidrograma unitario triangular del Soil
Conservation Service. El caudal desagiiado sale por un conducto que puede ser de seccién rec-
tangular o circular, de longitud suficientemente larga, como para que las condiciones de contorno
del conducto aguas abajo no influyan en el desagiie del depdsito.

El andlisis hidraulico de este esquema se basa en resolver las variables de transicion entre el
depésito y el conducto de salida (calado y, velocidad vy, y altura h del depédsito) como se puede
ver en la figura 7. Para ello se resuelve conjuntamente la ecuacion de la conservaciéon de la masa
del depésito (ec. 9), la ecuacién de la conservacién de la energia entre el depdsito y el conducto
de salida (ec. 10) y la ecuacién asociada a la caracteristica negativa del flujo no permanente en
la salida de depdsito (ec. 11), que precisamente es la influencia del conducto de salida.

dh
I-Q=—"Sup 9)
1
<2g> Rty =h (10)
U — Vg — Ci(yk — )+ g AL(Ipy — 1) =0 (11)

S

Con los resultados de las simulaciones se realizaron dbacos, que relacionan el porcentaje de
laminacion del depdsito con parametros adimensionales que estan en funcién de las caracteristicas
del hidrograma de entrada, las dimensiones del depdsito y las dimensiones del conducto de salida.

Para conductos de salida tipo rectangular, se propone la grifica que se muestra en el Abaco
3 donde se relaciona el porcentaje de laminacién (%Lam) (ec. 12) y un pardmetro L (ec. 13),
definidos como:

I, - Q

%Lam = P %100 (12)
Ip
_ Sup 1,
L= 3/4 2UP - [p 1
Qb tp B ( 3)
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Figura 7: Interaccion entre el depdsito y el conducto de salida

donde I, es el caudal punta del hidrograma de entrada en m3 /s, Qp es el caudal punta del
hidrograma de salida del depédsito en m3 /s, @ es el caudal base del hidrograma de entrada en
m? /s, t, es el tiempo de ocurrencia del caudal punta del hidrograma de entrada al depésito, en
segundos, Sup es el valor de la superficie del depésito, en m? y B es el ancho del conducto de
salida del depdsito, expresado en metros.

Para calcular la altura maxima del nivel del agua en el depésito (Hmax) se propone el Abaco
4 que relaciona este pardametro, en metros, con un parametro G (ec. 14), que estéd en funcién de
las caracteristicas del hidrograma de entrada, de las dimensiones de depésito y del conducto de
salida.

3,5
L» xt,

_ 14
Sup x B%5 (14)

Utilizando el mismo procedimiento descrito para realizar los dbacos de depdsitos con conducto
de salida rectangular, se proponen dbacos para conductos de salida circular, con la diferencia de
que en lugar de utilizar como variable el ancho del conducto de salida (B) se utilizé el didmetro
del conducto (D), ademds de que se agregé otro pardmetro que es el nimero de conductos (N),
con lo cual se da la posibilidad de utilizar una bateria de conductos iguales como salida. Los
abacos propuestos consisten en un gréfico que relaciona el porcentaje de laminacién ( %Lam)
(ec. 12) con un pardmetro X (ec. 15, véase Abaco 5) y la altura maxima del depésito (Hmax)
con el pardmetro Y (ec. 16, véase Abaco 6).

Sup I
X=—2" | 15
N x D x 7 Q@b (15)
I
P | tp (16)

“NxD Sup
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Ejemplo de Aplicacién 2

En una ciudad se desea proyectar un depédsito de retencién para poder laminar el caudal
punta del hidrograma de escorrentia de entrada que tiene las siguientes caracteristicas: Ip =
20 m3/s y tp = 1 hora; a un hidrograma que tenga como caudal punta 12 m?/s. El colector
esta formado por un conducto rectangular de 2 m., de ancho. Por el colector normalmente circula
un caudal base de 2 m?/s.

Como dato tenemos, Ip=20 m?3/s, tp =3600 seg., Qb=2 m?/s, Qp=12 m3/s y B=2 m. Se
calcula el porcentaje de laminaciéon que vamos a aplicar, para lo cual utilizamos la ecuacion
12, de donde %Lam=40 %. Con este valor ingresamos en el Abaco 3 para interpolar en la curva
respectiva de Qb/Ip=0.1, y hallamos el valor del pardmetro L=7.6. Con este valor vamos a la
ecuacién 13 y despejamos el valor de la superficie del depésito, siendo Sup = 14550 m? ~ 15000
m?.

Finalmente para calcular la altura del depdsito calculamos con la ecuacién 14 el parametro G
= 1517 = 1.52E4-03, con este valor ingresamos en el Abaco 4 de donde tenemos que Hmax=3.8
m.

Por lo tanto necesitaremos un depésito de 15 mil metros cuadrados de superficie en planta
y 3.8 metros de altura 1util.

3.1.3. Con salida sumergida y considerando la influencia del conducto de salida

Como una manera de complementar los estudios de predimensionamiento de depositos de
retencion antes realizados, en la ETSECCPB se realizé un anélisis de depdsitos de retencién sin
derivacién, con salida sumergida y considerando la influencia aguas abajo del conducto de salida
(S. Vazquez, 2000), para lo cual, se desarrollé6 un modelo matemdtico que simula numéricamente
el comportamiento hidrdaulico en flujo no permanente de un esquema de drenaje como se muestra
en la figura 8, el cual estd formado por un depdsito de retencién al que entra un hidrograma
triangular e igual que en los anteriores casos, con dimensiones proporcionales al hidrograma
unitario triangular del Soil Conservation Service.

h>ho h<ho

Figura 8: Corte longitudinal de esquema de desagiie de depdsito por orificio
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Este hidrograma sale por un conducto de seccién rectangular, de longitud suficientemente
larga, como para que las condiciones de contorno del conducto aguas abajo no influyan en
el desagiie del depdsito. La salida del depdsito se realiza por un orificio también de seccién
rectangular del mismo ancho que el conducto de salida y una altura igual a hyg.

El anélisis hidraulico del depdsito se realiza basandose en tres ecuaciones: la ecuacién de
la conservacién de la masa (ec. 9), la ecuacién de la conservacién de la energia (ec. 10), si el
nivel de agua en el depdsito no cubre totalmente el orificio, de lo contrario, si cubre totalmente
el orificio, utilizard la ecuacién de desagiie de orificio (ec. 17), y la tercera ecuacion es la que
considera la influencia del conducto de salida: la ecuacién de flujo asociada a la caracteristica
negativa del conducto de salida en el punto de interseccién con el depésito (ec. 11).

Q = CqA0\/2g(h — yi) = yxvr B (17)

donde C}y es el coeficiente de descarga de orificios, Ao es el area abierta del orificio, que en caso
de ser rectangular como fue desarrollado en este ensayo sera igual a (hg - B), B es el ancho del
conducto de salida, v; v yi es la velocidad y el calado en el punto inicial del conducto de salida,
y h es el nivel de agua en el depédsito con respecto al fondo del conducto de salida.

Los resultados de los ensayos numeéricos se presentan graficamente, donde se establecen curvas
en funcién de dos pardmetros Q* (ec. 18), y S’(ec. 19). Cada curva representa los resultados
para un determinado caudal punta del hidrograma de entrada (Ip). El conjunto de estas curvas
permite proponer un dbaco, y cada abaco representa los resultados para cada altura de orificio,
es decir para cada valor de h,, (véase Abaco 7, Abaco 8, Abaco 9, Abaco 10, y Abaco 11). las
ecuaciones para calcular Q* y S’ son:

Q* = T (18)
P
Sup

S = P (19)

donde Qp es el caudal punta del hidrograma de salida m?3/s, Ip es el caudal punta del hidrograma
de entrada m3/s, Sup es la superficie en planta del depésito en m?, tb es el tiempo base del
hidrograma de entrada en segundos y B es el ancho del conducto de salida en metros.

Para calcular la altura méaxima del nivel del agua en el depdsito, se trazaron curvas donde
se grafica el caudal punta del hidrograma de entrada (Ip) dividido entre el nivel maximo de la
altura del agua en el depdsito (Hmax), relacionando con el parametro S’ (ec. 19). Cada curva
representa los valores para una determinada altura de orificio (hg), y un conjunto de estas curvas
forman un dbaco con los resultados de un mismo ancho de conducto de salida (B). (Véase Abaco
12, Abaco 13, Abaco 14 y Abaco 15).

Ejemplo de Aplicacion 3

Se necesita construir un depédsito de retencion con salida por orificio, para laminar el caudal
punta de un hidrograma de entrada de 25 m3/s a 7 m3/s y se sabe que el hidrograma de entrada
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tiene un tiempo base de 1 hora. El conducto de salida es rectangular con una anchura de 2 m.
., Qué dimensiones aproximadamente deberia tener el depdsito, si el orificio es rectangular de la
misma anchura del conducto de salida y tiene una abertura de 0.6 m.?

En este caso conocemos los siguiente datos: Ip=25 m?/s, Qp=>5 m3/s, hg=0.6 m., thb=3600
seg., B=2 m. Con la ecuacién (ec. 18) calculamos el valor de Q*=0.28, para ingresar al Abaco
9, en el cual interceptamos en la curva que corresponde al Ip = 25 m?/s, y obtener el pardmetro
S’=0.28.

En la ecuacién 19, reemplazamos el valor de S’ y calculamos el drea de la superficie del
depésito, Sup = 4032 m?. Para calcular la altura del nivel del agua en el depdsito recurrimos al
Abaco 12 que es él que corresponde a un colector de anchura B = 2 m., en donde con el valor
de S’ que hemos hallado, interceptamos a la curva que corresponde a hy = 0.6 m y obtenemos
el valor de Ip/Hmax, de lo cual deducimos que Hmax = 7.35 m.

Por lo tanto para laminar el caudal fijado, es necesario un depdsito de aproximadamente
4032 m? de superficie y 7.358 m de altura ttil, haciendo un volumen de almacenamiento de
aproximadamente 30000 m3

3.2. Predimensionamiento de depédsitos de retenciéon con derivacién
3.2.1. Vertido sin considerar la interaccion depédsito-red

Se ha realizado un estudio numérico del comportamiento hidraulico de depésitos de retencién
con derivacion, con salida libre y sin considerar la interaccién depésito-red (H. Sdnchez — 1998),
para lo cual se han creado modelos mateméaticos que resuelvan hidrdulicamente un esquema de
drenaje formado por una red, que tiene una cdmara de captacién o derivacion que se encarga de
derivar el exceso de escorrentia a un depdsito ubicado fuera de la red, mediante un conducto de
derivacién, donde se almacena los excedentes de caudal y posteriormente son evacuados, (véase
figura 9).

Camarade Vertedero
Captacion L / Lateral
| lr
| Y
N

Figura 9: Vista en perspectiva del esquema de depésito con derivacién libre
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Los célculos hidraulicos de sistema de drenaje se desarrollaron resolviendo en régimen no
permanente todo el esquema de drenaje, al que ingresa un hidrograma triangular con dimensiones
proporcionales al hidrograma unitario triangular del Soil Conservation Service. La camara de
captacién se considera como un depdsito sin derivacién con dimensién de superficie muy reducida,
para que no afecte en la laminacién. Para ello se utilizé un sistema de ecuaciones formado por
la ecuacién de la conservacién de la masa (ec. 20), la ecuacién de la conservacion de la energia
(ec. 10), y la ecuacién de las caracteristicas negativas del conducto de salida (ec. 11), donde la
primera de estas corresponde a:

dh
i Sup (20)

I_Q_Qv: d

donde I es el caudal de entrada a la camara de captacién, @ es el caudal que sale de la cdmara
de captacién por el conducto de salida, @), es el caudal que sale de la camara de captacién por
el vertedero lateral (ec. 4), el cual a su vez estd en funcién de la geometria del vertedero y el
nivel del agua h en la cdmara de captacion, y Sup es la superficie de la cAmara de captacién.

Con los resultados de estos ensayos se propone el Abaco 16, donde se relaciona el porcentaje
de laminacién (ec. 12) con el pardmetro R (ec. 21), que estd en funcién del volumen del depésito
de retencién (V) en metros cubicos y el tiempo de ocurrencia del caudal pico del hidrograma
de entrada (t,) en segundos.

R=3 (21)

En el Abaco 16 se puede ver que el porcentaje de laminacién esté directamente relacionado con
el volumen del depésito de retencién, es decir a mayor porcentaje de laminacion necesitaremos
mayor volumen del depésito, sin influir directamente las dimensiones geométricas del vertedero
ni del conducto de salida, puesto que estos valores indirectamente influyen en la laminacién, ya
que si bajamos la altura del vertedero (P), haremos que mayor cantidad de agua se derive por el
vertedero por lo cual mayor sera el volumen del depésito y también serd mayor la laminacion, al
igual ocurre con los pardmetros de longitud del vertedero (L) y ancho del conducto de salida (B).
Existen muchas combinaciones de estos tres parametros con el que se puede obtener la misma
laminacién y por ende aproximadamente el mismo volumen de almacenamiento.

Ejemplo de Aplicacion 4

Existe una red de alcantarillado que estd disenada para evacuar como maximo un caudal
de 20 m3/s. Se sabe que en los tltimos tiempos, por el incremento de las zonas urbanas y la
impermeabilizacién de los suelos, la escorrentia superficial se ha incrementado calculdndose en
un caudal pico de 35 m?/s el cual tiene ocurrencia a la hora de iniciarse la escorrentia. Para
solucionar este problema se pretende construir un depdsito de retencion que esté ubicado fuera
de la red, por razones de espacio y se desea saber aproximadamente cuanto volumen debe tener
este depdsito.

Los datos que conocemos son los siguientes: Ip=35 m?3/s, Qp= 20 m?/s y tp=3600 seg. De la
ecuaciéon 12, calculamos el porcentaje de laminacién %Lam=43 %, y con este valor ingresamos al
Abaco 16, y en la curva que corresponde a un Ip de 35 m?3 /s interpolamos y obtenemos el valor
del pardmetro R=15.5, del cual despejamos el valor del volumen del depdsito segin la ecuacion
21. Por lo tanto necesitamos un volumen 1til de depésito de 55.800 m?.
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3.2.2. Vertido lateral considerando la interaccién depésito-red

Se ha realizado estudios de depdsitos de retencion con salida libre y considerando la interac-
cién deposito-red (S. Vazquez, 2000), lo que significa que el depdsito de retencién estd muy cerca
de la cdmara de derivacién (véase Figura 10) de tal manera que las aguas ingresen al depdsito
a través del vertedero lateral y también estas puedan retornar a la red segiin las circunstancias
hidraulicas que se presenten.

La solucién hidraulica del esquema de drenaje pasa por resolver en régimen no permanente la
camara de derivacion, como si se tratara de un depdsito en linea, pero cuya superficie serd muy
pequena.

Las ecuaciones a utilizar son: la ecuacion de la conservacién de la masa en la cdmara de
derivacién, la ecuacién de la conservacién de la energia entre el la caAmara y el conducto de
salida y la ecuacién de las caracteristicas negativas en el punto de unién del conducto de salida
v la cdmara de derivacion.

Vertedero Lateral

Camara de
Derivacion

Ho /

/

Deposito de Retencion de

< Conducto de Superficie (Sup)
Salida

Figura 10: Perspectiva del esquema de depdsito con derivacién influenciada

Para la simulacién hidraulica de este esquema se tuvo en cuenta las distintas fases que
presenta el comportamiento de este tipo de depdsitos, como se muestra en la figura 11.

Los resultados de todos los ensayos que se hicieron fueron graficados relacionando la lami-
nacién Q* (ec. 5) con un parametro P (ec. 22), que estd en funcién de la superficie del depésito
(Sup) en metros cuadrados, el tiempo base del hidrograma de entrada (¢;) en segundos, la
longitud del vertedero (L) en metros y la altura del vertedero (Ho) también en metros.

Sup L\%3
P=50 () 22)
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Denosito de Retencién

I

FASE 1: Comienza el ascenso del
agua en la camara de derivacion. La
altura del agua no ha alcanzado la
altura del vertedero, no entra agua al
depésito por lo tanto no hay
laminacion.

Depdsito de Retencion

i

FASE 2: Al superar el agua la cota del
vertedero, se inicia el vertido al
deposito de retencién, ascendiendo el
nivel del agua en el depésito hasta
alcanzar la cota del vertedero

Dendsito de Retencion

FASE 3: En este instante el flujo a

|

través del vertedero ya no es libre sino
sumergido.

Depdsito de Retencion

i

FASE 4 En esta parte el caudal de
entrada a la camara ha descendido, el
nivel del agua en el depdsito es mayor
que en la camara, por lo cual el flujo se
invierte produciéndose un retorno de
agua a la red.

Depdsito de Retencion

I

FASE 5 Aqui el agua en la camara
desciende por debajo de la cota del
vertedero y el retorno de agua del
depésito a la camara se realiza como
un vertido libre.

Depésito de Retencién

FASE 6. Aqui el nivel del agua en el
colector retorna al del caudal base,
guedando solo almacenado la parte
gue no puede salir por el vertedero,
para que luego sea desaguado por
otros medios.

Figura 11: Fases de comportamiento de depdsitos con vertido lateral con-
siderando la interaccién depdésito-red
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Se obtuvieron curvas que representan los resultados para un determinado ancho de conducto
de salida (B) y el conjunto de curvas forman un dbaco para cada caudal punta del hidrograma
de entrada (véase Abaco 17, Abaco 18 y Abaco 19).

De igual manera para calcular la altura maxima del nivel del agua en el depdsito los resultados
se expresaron en graficas que relacionan un parametro F (ec. 23), con otro pardametro N (ec.
24); (véase Abaco 20). Estos parametros estan en funcién de la superficie del depdsito (Sup) en
m?, la altura maxima del nivel del agua (H,,q) en metros, el tiempo base del hidrograma de
entrada (;) en segundos y el ancho del conducto de salida (B) en metros.

p = St Hnas (23)
ty
Sup
N = 24
LB (24)

Ejemplo de Aplicacién 5

Se tiene un colector de alcantarillado de 2 metros de ancho, al que se le pretende construir
un depésito de retencion para laminar el hidrograma de entrada, que tiene un caudal punta de
35 m3/s y un tiempo base de una hora y media, a un hidrograma con caudal punta de 21 m?/s.
Para ello se pretende construir un depdsito de retenciéon con derivacion. Se ha planteado poner
un vertedero de una altura de 2 metros y una longitud de 6 metros..

Como datos del problema tenemos: Ip=35 m?/s, Qp=21 m3/s, th=5400 seg., B=2 m., Ho=2
m., L=6 m.

= De la ecuacién 5, calculamos Q*=0.6

» Del Abaco 18 obtenemos P = 3.8

= Reemplazando la ecuacién 22; tenemos Sup = 14,758 = 15,000 m?
= Con la ecuacién 24, calculamos, N = 1.40

= Del Abaco 20 obtenemos F = 11.2

= Y de la ecuacién 23; despejamos Hmax = 4.0 metros.

Por lo tanto necesitariamos un depésito de 15 mil metros cuadrados de superficie con una
altura 1til de 4 metros.
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4. CONSIDERACIONES DE DISENO

4.1. Situacién en vertical

Se recomienda, de acuerdo con Koral y Saatci (1976), que las dimensiones en altura del
depdsito deben estar entre 2.5 y los 4.0 metros. Algunos estudios econdémicos indican que a pro-
fundidades pequeiias se precisan depdsitos de excesiva superficie, siendo més caros de construir
y sobretodo dificiles de hallar. De todos modos debe tomarse este dato como orientativo pues
también existen otros parametros que influyen en el diseno de los colectores como la cota de la
solera de la red y la cota del fondo del depdsito, para que sea posible vaciarlo por gravedad.

4.2. Situacion en planta

Una forma rectangular tiene ventajas de minimizaciéon de costos de construccién, reco-
mendandose disenar con anchos de la mitad a las dos terceras partes de la longitud del depdsito.
De todos modos, la disponibilidad del terreno es uno de los factores mas importantes, sobre todo
en grandes urbes, que determina la geometria en planta del depdsito pudiendo dictar formar mas
caprichosas.

Los depdsitos circulares u octogonales seran mas caros de construccién pero tienen mayores
facilidades de auto-limpieza, ya que en el centro del depédsito se le pondria una véalvula de desagiie
para las aguas de limpieza.

4.3. Entrada en el depdsito

La entrada en los depdsitos depende del tipo de depédsito. En los depdsitos en serie no se
necesitan elementos especiales de entrada en el depdsito. Tan solo tener en cuenta el hecho de
que las aguas residuales circulan continuamente. En cambio en depdsitos en paralelo la entrada
en el depdsito se realiza a través de alguna estructura, habitualmente un aliviadero lateral.

Considerando la autolimpieza del depdsito, si tan solo se pretende utilizar el mismo como
almacenamiento temporal, cuando haya més de una entrada hay que tener en cuenta que no
se creen zonas muertas o patrones de flujo que perturben la entrada y salida, y que faciliten
la acumulacién de sedimentos en ciertas partes del depdsito. Si pretendemos en cambio que
el depdsito sirva para realizar una primer decantacién de las aguas entrantes, dispondremos
elementos de disipacién de energia para dificultar que el agua entrante ponga en resuspension
sedimentos del depdsito.

4.4. Consideraciones sobre el fondo del depésito

Para facilitar la limpieza del depésito y la eliminacién de sedimentos, es necesario disponer
fondos con pendientes laterales y canaletas de recogida de fondo. Muchas veces se puede realizar
con una tuberia cortada por la mitad. Algunos depdsitos estan equipados con salidas de agua a
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presién para facilitar la limpieza de fondo. Disposiciones habituales pueden ser observadas en la
figura 12

/4 NI/ \

AVAVAVAVAV

Figura 12: Disposicién de fondos de depésitos habituales

4.5. Vertedero de seguridad

El depésito de retencién una vez lleno eliminaré los excesos de caudal a través de un elemento
de vertido. Este descargard normalmente aguas abajo al propio colector. Como criterios de
diseno, dimensionar el vertedero con una nivel de seguridad elevado, como minimo para poder
desaguar todo el caudal de entrada en el depdsito, previendo la posibilidad de que la salida
se cegue o quede inutilizada. Ubicarlo en el extremo opuesto del elemento de salida pues los
flotantes suelen concentrarse cerca de dicho punto. Incluir algin tipo de deflector para evitar el
vertido de elementos flotantes (véase tipos de deflector en la figura 13).

I
I

Figura 13: Vertederos de seguridad con deflectores
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4.6. Elementos auxiliares

Se consideran elementos auxiliares al suministro eléctrico para la iluminacién, a las labores
de bombeo, a los accesos de operaciéon e inspeccion, asi como a la ventilacién para los depdsitos
enterrados. Una buena ventilacion se consigue cuando se puede renovar el volumen de aire de
4 a 6 veces por hora. No se suele considerar la aireacion a través de los conductos de entrada
y salida del depésito. Como orden de magnitud considerar una velocidad de renovacién del aire
de 0.25 m/s en los casos mas desfavorables.

4.7. Accesorios de limpieza

Debido a que existen sedimentos que se acumulan en el fondo de los depdsitos, es necesario
limpiarlas ocasionalmente, para lo cual se disenian accesorios de limpieza manuales o automaticos
segin la magnitud del depdsito y la necesidad. Existen un gran variedad de accesorios que
facilitan este trabajo, entre ellos se puede mencionar a los depdsitos movibles de agua de limpieza
(movable flushing water container).

4.8. Elementos de regulacion del caudal de salida

Uno de los elementos mas importantes de un depdésito de retencion, sobre todo si se disena
con una limitacién en el caudal de salida, es el elemento regulador de caudal. Un regulador
puede ser desde un simples orificio, hasta cualquier mecanismo, valvula o compuerta manejado
de forma mecéanica. Entre los elementos de regulacién podemos considerar los diferentes tipos
de orificios, los vertederos con su amplia gama de variedades y los reguladores especiales.

4.8.1. Orificios

Los orificios estan considerados dentro de los denominados mecanismos fijos, si es que no se
les agrega una compuerta que regule el paso del caudal. El flujo de salida viene gobernado por
la siguiente ecuacion:

Q@ = CaAy/2g9(h —a) (25)

donde @ es el caudal de salida a través del orificio, Cy es el coeficiente de desagiie; A es el area
del orificio; g es la aceleracién de la gravedad; h el nivel del agua en el depdsito y a es la altura
del centro geométrico del orificio.

Como regla de buena practica, se dispondran rejas de proteccién que dejen una superficie de
abertura minima de 20 veces la superficie del orificio de salida.
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4.8.2. Vertederos

El empleo de vertederos es muy habitual en el caso de depdsitos de retencion, sobre todo a
cielo abierto, bien como elementos del sistema de vaciado o bien como elemento de seguridad
del depodsito. Las forma habitual suele ser rectangular, de los que existen extensos ensayos de
laboratorio y documentacién sobre sus coeficientes de desagiie.

4.8.3. Reguladores especiales

Los reguladores especiales son aquellos que permiten controlar la salida del agua de acuerdo
a ciertas necesidades. Un ejemplo de un regulador especial es ubicar una bomba que regule el
caudal de salida del depésito. Pero en lo posible es preferible pensar en un elemento regula-
dor sin consumo de energia, para que en caso de fallo del suministro eléctrico no bloquee el
funcionamiento del depésito, ademés de que no se incrementen los costos de utilizacién.

En los dltimos anos se han desarrollado algunos elementos para limitar el caudal de salida
del depésito, los cuales a grandes rasgos consisten en piezas que mecdnicamente y gracias a su
geometria desvian la salida del caudal guiando el recorrido por un camino espiral o en forma de
torbellino, lo que origina una perdida de energia debido a que la presién (energia potencial) es
transformada en energia cinética (velocidad) pero solo parte de ella es usada en direccién del
movimiento de salida, la otra parte se pierde al chocar con las paredes de la valvula y al girar la
masa de agua. Esto hace que el caudal de salida sea menor que el caudal a través de un vaciado
por orificio simple de igual seccién.

4.0

3.5 1

;304 Vavula
Hydrobrak

2.5 1

2.0

Altura de carga (m)

1.51

1.0 1

0.5 A

0.0 P S S S S S S
0 20 40 60 80 100

Caudal de salida (Ips)

Figura 14: Comparacién del caudal de salida por un orificio y una vélvula
Hydrobrake
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Los problemas de mantenimiento detectados son los mismos que en otro tipo de orificios.
De estos tipos de reguladores podemos mencionar el Steinscrew (valvula espiral), Hydrobrake
(vélvula de vértice o torbellino), Wirbeldrossel (valvula de turbulencia). La idea principal de
estas valvulas es mantener casi constante la salida del flujo reduciendo en lo minimo la influencia
de la altura de carga del depdsito. En la figura 14, se muestra una grafica que compara la salida
del caudal por un orificio y una valvula Hydrobrake en funcién de la altura de carga, teniendo
ambas la misma area de abertura. En este grafico se observa que para una misma variabilidad
de alturas de carga que va de 0 a 3.4 metros, en la valvula Hydrobrake existe una variabilidad
de caudal de 0 a 30 litros por segundo (lps), en cambio para una salida con orificio se tiene una
variabilidad de caudal de 0 a 92 Ips, siendo 3 veces mayor que las valvulas especiales.
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1. Introduccidn.

Tradicionalmente, las inundaciones asociadas a problemas de capacidad de las redes de al-
cantarillado han centrado la atencién de los responsables municipales. Pero en los ultimos anos
el problema de la calidad de las aguas de los medios receptores ha ido cobrando mayor impor-
tancia en buena parte debido a la aprobacién de la Directiva Marco del Agua. Para resolver este
problema no se pueden centrar todos los esfuerzos en la construccién de depuradoras y en el
tratamiento de las aguas residuales, pues aproximadamente un 50 % de la contaminacion vertida
al medio receptor proviene de estos vertidos en tiempo de lluvia. Pasa en muchas ocasiones, que
los logros conseguidos mediante la construcciéon de depuradoras y el tratamiento de las aguas en
tiempo seco quedan anulados por estas descargas.

En el caso de una red unitaria de saneamiento, que es una red disefiada para recoger y
conducir hacia un determinado punto la suma del caudal de aguas residuales y de aguas de
lluvia, estos vertidos, llamados “Descargas de Sistemas Unitario” (DSU) (“Combined Sewer
Overflows - CSOs”) contienen no solo agua de lluvia sino residuos industriales y domésticos,
materiales toxicos, microorganismos patdgenos, nutrientes y metales que tienen unos efectos
muy nocivos sobre el estado ecoldgico de las aguas superficiales.

Durante los dias anteriores a un evento de lluvia se produce un proceso de acumulacién
de carga contaminante en superficie. Se considera que intensidades menores de 0.013 mm/h no
interrumpen este proceso. Esta acumulacion se debe a diferentes fuentes de contaminacion, entre
las que cabe destacar:

= Restos organicos de vegetales y animales domésticos

= Restos sélidos de basuras y lixiviados de éstas

= Sustancias quimicas procedentes de procesos industriales

213
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= Compuestos y sustancias en suspensién que han precipitado

= Residuos téxicos procedentes de emisiones de vehiculos

Durante un suceso de lluvia, el agua arrastra todos estos elementos transportando la car-
ga contaminante hacia la red y evacuandola hacia el medio receptor. Ademads, al producirse
una lluvia, el nuevo caudal puede llegar a resuspender todo o parte del material sedimentado
en las alcantarillas, originando en las primeras parte de la tormenta elevadas concentraciones
contaminantes que pueden verterse al medio receptor en los aliviaderos; a este fendmeno se le co-
noce como primer lavado (en la literatura anglosajona first-flush). En EEUU se estima que mas
del 80 % de los problemas de contaminacién de los medios acuéticos se debe a las escorrentias
urbanas.

La importancia de la contaminacién vertida por las aguas pluviales ha quedado demostrada
en estudios como el PROMEDSU (“Programa Nacional Para la Medida de la calidad de las
descargas de los sistemas de alcantarillado unitarios hacia los medios receptores”) donde se
indica que los vertidos en tiempo de lluvia puedan aportar hasta un 50 % de la contaminacién
que llega a los medios receptores (repartida aproximadamente entre un 25 % procedente de la
escorrentia y otro 25 % procedente de los sedimentos depositados en el alcantarillado).

2. Contaminantes presentes en los vertidos

Existen numerosas substancias en el agua que pueden producir una alteracién inaceptable en
especies animales y vegetales que viven en los medios hidricos receptores. Las concentraciones
de estos contaminantes en el medio pueden considerarse como indices de calidad del mismo.

Las sustancias contaminantes mas habituales pueden clasificarse en:

1. Sedimento: Los efectos del sedimento son un aumento de la turbidez del agua, reduciendo
la transmisién de la luz y el crecimiento de la flora, acumulacion en el lecho limitando la
zona de puesta de los peces, alteracion de la cadena alimenticia y alteracion estética del
medio. La presencia de sedimento en un medio receptor tiene una gran importancia porque
las sustancias quimicas estan muchas veces adheridas a particulas muy finas de tamanos
inferiores a 100 pm.

Este tipo de contaminante se clasifica en:

a) Solidos en Suspensiéon / Sélidos Disueltos: se distinguen por filtracién en fibra de
vidrio

b) Sélidos Volétiles / No Volatiles: se distinguen por desaparecer a temperatura de 550°
durante una hora.

2. Sustancias con demanda de oxigeno: El oxigeno disuelto en el agua (DO) se consume en
parte por las reacciones de oxidacién de materia organica (las bacterias requieren oxigeno
para descomponer desechos organicos y, por lo tanto, despojan el agua de oxigeno). El
oxigeno eliminado se repone a través del aporte atmosférico y a través del Oy generado
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por algas y vegetales. Si la produccién de Oz no compensa su consumo los niveles de
oxigeno se pueden reducir por debajo de los umbrales de supervivencia de las especies.

Se mide directamente como DO o de forma indirecta como DBOs5, DQO y TOC. La DBO
(demanda bioldgica de oxigeno) es la cantidad de oxigeno requerida por los organismos
descomponedores aerébicos para descomponer la materia organica disuelta o en suspension.

La concentraciéon de materia orgdnica se mide con los andlisis DBOs y DQO. La DBOs
es la cantidad de oxigeno empleado por los microorganismos a lo largo de un periodo de
cinco dias para descomponer la materia organica de las aguas residuales a una temperatura
de 20 °C. De modo similar, la DQO es la cantidad de oxigeno necesario para oxidar la
materia organica por medio de dicromato en una solucién acida y convertirla en diéxido
de carbono y agua. El valor de la DQO es siempre superior al de la DBOj5 porque muchas
sustancias organicas pueden oxidarse quimicamente, pero no biolégicamente. La DBO5
suele emplearse para comprobar la carga organica de las aguas residuales municipales e
industriales biodegradables, sin tratar y tratadas. La DQO se usa para comprobar la carga
organica de aguas residuales que, o no son biodegradables o contienen compuestos que
inhiben la actividad de los microorganismos. Finalmente se puede medir el contenido de
materia organica a través de los andlisis de TOC (carbono organico total).

Nivel de DO Calidad del Agua
in partes por millén (ppm)
0,0 - 4,0 Mala
Algunas poblaciones de peces y macro-invertebrados empezaran a bajar
4,1-17,9 Aceptable
8,0 - 12,0 Buena

Cuadro 1: Niveles de DO para clasificar la calidad del agua

3. Indicadores bioldgicos u organismos patégenos: El agua de escorrentia puede contener can-
tidades importantes de bacterias y virus patégenos. Normalmente se utilizan los siguientes
indicadores de presencia: CF (Coliformes Fecales), CT (Coliformes Totales), EC (Escheri-
chia Coli), EI (Enterococos Intestinales), etc.

4. Nutrientes: Son sustancias quimicas que estimulan el crecimiento de algas y plantas. Los
nutrientes basicos son C, N, y P. Este crecimiento excesivo puede provocar disminucién de
DO en la noche debido a la respiracién nocturna, aumento de algas en superficie, olores
molestos, coloracién del agua, etc.

5. Metales pesados: Procedentes del agua de escorrentia casi siempre, pueden provocar dafios
letales por encima de unas concentraciones umbral. Los metales que se controlan normal-
mente son Pb, Cu, y Zn. Otros pueden ser As, Ba, Cd, Cr, Fe, Mn, Hg, Ni.

6. Otras sustancias téxicas: Pueden aparecer en el agua como resultado de un vertido téxico.
Algunos habituales son compuestos téxicos, fenoles, pesticidas y herbicidas, aceites, grasas,
cloruros, etc.
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2.1. Concentraciones habituales de contaminantes en DSU y en DSP

Existen diferentes fuentes de informacién sobre campanas de medidas y de concentraciones
de contaminantes de los vertidos de sistemas unitarios (DSU) y pluviales (DSP) en distintos
paises (USA, Francia, Espana).

Cabe destacar los valores de concentraciones medias durante un suceso (CMS) obtenidos en
el estudio del PROMEDSU que se adjuntan en la siguiente tabla.

CMS (mg/l) Madrid Barcelona Valencia Sevilla Vitoria-EROSKI MAXIMO MEDIA

DQO 679.8 455.8 293.2 833.7 1003.6 1003.6 702.6
DBO;s 384.3 166.2 388.8 344.1 388.8 320.9
CcoT 53.2 37.0 34.9 35.0 29.3 53.2 38.1
NTK 38.0 20.1 40.5 46.4 22.5 46.4 36.9
.7\/'.7{;L 19.0 7.4 13.8 22.0 8.6 22 15.9
P-total 7.5 9.7 6.2 4.9 9.1 9.1 6.9
SS 597.3 579.8 229.4 733.4 562.2 733.4 530.6
SSV 353.3 134.3 486.7 300.5 486.7 318.7
SD 361.7 22499 964.4 324.9 499.4 964.4 537.6
SDV 173.0 279.1 131.6 326.0 326 2274
ST 959.0 2829.7 1193.8 1058.3 1061.6 1193.8 1068.1
Turbidez(NTU) 209.6 125.0 222.0 135.5 222 173.0
Cond. (mS/cm) 0.7 3.8 1.3 0.5 0.5 3.8 1.4
Temp.(°C) 16.4 22.7 19.5 18.9 18.1 22.7 19.1
pH 8.0 7.3 7.6 7.4 7.3 8 7.5
u (dis) 0.05 0.02 0.03 0.02 0.05 0.03
n (dis) 0.32 0.16 0.38 0.83 0.83 0.42
b (dis) 0.10 0.04 0.38 0.08 0.38 0.15
HC (dis) 5.7 5.8 1.4 5.1 3.1 5.7 3.8

Cuadro 2: Concentraciones medias de varios contaminantes segin el PROMEDSU

3. Medidas para el control de los vertidos durante un suceso de
lluvia

Existen diferentes técnicas para limitar los vertidos de un sistema de alcantarillado y controlar
el grado de contaminacién en los medios receptores.

Las técnicas de gestién de la escorrentia urbana se pueden clasificar desde numerosos puntos
de vista. En la literatura nos encontramos con clasificaciones diferentes. Dos de las clasificaciones
mas coherentes son las que se presentan a continuacién:

1. Segun el grado de intervencién de la estructura en la red

a) Medidas no estructurales: son aquellas que no precisan una actuacién en la estructura
de lared y por tanto no requieren inversiones elevadas (pavimentos porosos, almacena-
miento en las cubiertas, limpieza viaria, almacenamiento en las propias conducciones
existentes, etc.)
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b) Medidas estructurales: son aquellas en las que es preciso operar en la estructura de la
red o en la depuradora.

2. Segun el lugar del sistema de alcantarillado donde se apliquen:

a) Control en origen: son aquellas medidas que se aplican a elementos del sistema de
drenaje previamente a su incorporacién a la red de saneamiento.

b) Control de vertidos (o aguas abajo): son aquellas medidas que se aplican en la red de
alcantarillado o en la estacién depuradora de aguas residuales (EDAR).

Generalmente las medidas no estructurales coinciden con el control en origen, mientras que las
medidas estructurales lo hacen con el control de vertidos.

3.1. Medidas no estructurales o control en origen

Las medidas no estructurales en la superficie de la cuenca generalmente no requieren inver-
siones elevadas. Son ejemplos de estas medidas los pavimentos porosos que evitan la entrada de
la escorrentia en el sistema de saneamiento, dirigiéndola hacia las capas subyacentes; la retencion
y almacenamiento de volimenes de agua en azoteas que demoran la entrada de la escorrentia en
la red o los drenes con superficie vegetal que permiten reducir la punta del hidrograma de es-
correntia y aumentar la infiltracién del agua pluvial en el terreno. Otras medidas no estructurales
suponen la realizaciéon de disenos adecuados para minimizar la acumulaciéon de contaminantes
en las calles y en las pequenas estructuras de unién entre la superficie drenante y la red de
alcantarillado.

La adopcién de estas medidas disminuye las cargas contaminantes de la escorrentia de agua
pluvial, por lo que también disminuyen las cargas contaminantes de los reboses aunque normal-
mente no se consigue una reduccién sustancial. Sin embargo pueden ser necesarias en construc-
ciones o desarrollos futuros evitando el aumento de caudales de agua pluvial en el alcantarillado
unitario. La aplicacion de controles puede lograrse mediante la incorporacién de medidas apro-
piadas en las cuencas recurriendo a ordenanzas municipales y mediante una revisién estricta de
los planes de desarrollo propuestos.

En general, las medidas no estructurales pueden afectar a la cantidad y concentracién de
los contaminantes en los reboses, pero se debe ser realista y no confiar solamente en ellas para
lograr una reducciéon considerable en las cargas contaminantes o en la mejora estéticas de las
aguas (Equipo de Calidad de Aguas, 1994).

3.2. Medidas estructurales o control de vertidos aguas abajo

Las medidas estructurales son aquellas medidas que se aplican en la red de alcantarillado
o en la estaciéon de depuracion y generalmente requieren inversiones elevadas. Son actuaciones
frecuentes tanques o tuneles de retencién de las primeras aguas de lluvia (primer lavado o first-
flush) y en estos casos, particular atencién se debe dedicar al disenio de los aliviaderos. También
son medidas estructurales aquellas que normalmente se aplican a la EDAR.
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4. Depésitos de retencion de primera escorrentia

4.1. Depositos y Aliviaderos

Una red unitaria de saneamiento se dimensiona para recoger y conducir hacia un determi-
nado punto la suma del caudal de aguas residuales y de lluvia. El volumen de aguas de lluvia,
en general, es muy superior al de aguas residuales. En ciertos puntos de la red se disponen ali-
viaderos; estos dispositivos permiten sacar fuera de la red de alcantarillado el volumen de agua
que supera un cierto umbral. Los aliviaderos se pueden clasificar en frontales y laterales.

Los aliviaderos laterales permiten el vertido de las aguas perpendicularmente a la direccion
del flujo principal, mientras que los frontales permiten el vertido en la misma direccion que el
flujo principal.

Los depdsitos de almacenamiento también llamados de tormenta o de retencion, se dimensio-
nan para alcanzar dos objetivos: control de caudal en el sistema y control de la contaminacién
vertida en el aliviadero. Los depédsitos cuyo objetivo es el control de la contaminacién vertida al
exterior, se disenaron histéricamente con un criterio de dilucion, segin el cual las aguas negras
debian verterse mezcladas (diluidas) con una cierta cantidad de agua de lluvia supuestamente
limpia. Hoy en dfa el control de la contaminacion vertida por los aliviaderos debe hacerse me-
diante sistemas de control y tratamiento de vertidos. Los depdsitos de almacenamiento pueden
clasificarse atendiendo a su disposicién en la red de saneamiento. Asi, pueden situarse antes
(depositos en superficie) o en la propia red de alcantarillado. Estos tltimos se pueden dividir, a
su vez, en:

a) Depdsitos en linea (o en serie). Son aquellos por los que siempre pasa el agua procedente
de aguas arriba del sistema. En general son méas econdmicos y el flujo sigue la direccién
légica del colector.

b) Depdsitos fuera de linea (en paralelo). Entran en funcionamiento cuando en un punto pre-
fijado de la red se supere un cierto umbral de caudal. En ese instante parte del agua es
conducida al depdsito fuera de linea. Después de almacenarse, esta cantidad de agua se
dirige, de nuevo, a la red de saneamiento situada aguas abajo segiin modalidades determi-
nadas por las exigencias del caso.

La eleccion de una tipologia u otra depende de la importancia del tanque (volumen a retener)
y de las posibilidades de ubicacion de ambas opciones. Los depdsitos en superficie son los situados
antes de la red de alcantarillado. Se pueden dividir en secos o permanentes segin que el agua se
presente solo durante las lluvias o de forma constante. Pueden estar en linea o fuera de linea.

Cuando se elige la opcion de depdsitos de retencién como medida de calidad de los medios
receptores se debe tener en cuenta un factor importante: la capacidad de la planta depuradora.
De hecho, no obstante, los depédsitos representen la soluciéon mas eficaz en términos de reduccion
de contaminantes, la capacidad de las EDAR en una ciudad puede no estar dimensionada para
un vaciado de todos los depédsitos de primer lavado en un tiempo adecuado para garantizar su
nuevo utilizo durante eventuales sucesivos episodios de lluvia.
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4.2. Criterios clasicos de diseno de los aliviaderos en depédsitos de primer
lavado

Historicamente, el criterio de disenio de un aliviadero se ha basado en la dilucion. La hipdtesis
bésica de este método es que las aguas de lluvia procedente de la cuenca estan limpias. A lo
largo de la red de alcantarillado se mezcla el agua residual y el de lluvia. El aliviadero se calcula
para conseguir la relaciéon de dilucién de disenio en el instante en que se alcanza el umbral de
vertido del aliviadero.

En el momento en que se inicia el vertido, tanto el caudal que sale al exterior como el que
sale por el orificio de desagiie presentan la misma dilucién, que es la de diseno. Una dilucién de
cuatro veces, por ejemplo, significa que en el rebose estan presentes una parte de agua residual
y tres parte de agua de lluvia.

Debido a la calidad de las aguas de lluvia, este criterio de disefio no es claramente justificable
ante la protecciéon del medio receptor. En particular pueden hacerse dos objeciones importantes:

a) Las aguas de lluvia distan mucho de carecer de contaminantes, por lo que, en modo alguno
puede adoptarse el criterio de lluvia limpia o de diluciéon con agua de lluvia

b ;Qué valor debe adoptarse para la dilucion en el disefio de un aliviadero concreto? No es
posible dar un valor fijo, ya que éste depende de las caracteristicas de la cuenca drenante,
de la red y del medio receptor.

Estas dos objeciones imposibilitan el diseno segin el concepto clasico de dilucién, sin un estudio
local mas detallado. Dependiendo de la bibliografia consultada, el valor de la dilucién de disefio
varia notablemente.

Las cifras habituales oscilan entre 2 y 7. Camp (Camp, 1959) menciona valores que van de
2 a 5, Paz Maroto y Paz Casané (Paz Maroto y Paz Casané, 1968) dan un valor fijo de 5, las
normas alemanas (Pecher, 1992) especifican una cuantia de 7 y en el Reino Unido se utiliza el
valor 9 para los aliviaderos de reciente construccién.

4.3. Problematica de los depédsitos de primer lavado

Los depdsitos de retencién son elementos estructurales que consisten en dedicar una cierta
superficie de terreno, con su correspondiente capacidad de almacenamiento, para retener par-
te del volumen del hidrograma de escorrentia y reducir por laminacién y almacenamiento los
caudales que se presenten.

En el caso particular de depdsitos de retencion anti-DSU, el estudio de la reduccion del
impacto contaminante sobre los medios procedente de los vertidos de la red de drenaje en tiempo
de lluvia, debe abordarse analizando de forma conjunta los aspectos de cantidad y calidad del
agua. Aspirar a que el 100 % de las aguas de escorrentia urbana se depuren antes de su vertido
no es practicable, dado que deberiamos disenar unas instalaciones de tratamiento y depuracion
varias decenas de veces superiores a las que ya tenemos.
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Sirva como ejemplo que la capacidad de tratamiento de la estacién depuradora del Beséds, en
Barcelona, tiene una capacidad del orden del 10-12 m?/s mientras que el caudal punta producto
de la escorrentia urbana para un periodo de retorno de 10 anos en la zona servida por dicha
planta de tratamiento es cercano a los 500m3/s. Pero debemos analizar la distribucién en el
tiempo de la carga contaminante transportada por el caudal de escorrentia y determinar si
existe el fenémeno de primer lavado de la superficie de la ciudad (first-flush).

Si ello es asi, tal vez sea planteable la posibilidad de almacenar si no toda el agua de es-
correntia, si al menos la primera que transporta una carga contaminante superior. Dicho fenéme-
no puede ser mas acusado en zonas que presenten precipitaciones con grandes intensidades de
lluvia en pocos minutos. En este caso un almacenamiento de volumen moderado puede ser una
estrategia de control de la contaminacién vertida al medio.

Por esta razén se puede plantear el almacenamiento de los primeros volimenes de agua
en un depdsito construido a tal efecto (depdsito de primer lavado o de primera escorrentia).
Dicho depésito puede disponerse bien intercalado en linea en la red (almacenamiento on-line)
o bien aparte, en paralelo, donde el agua debe llegar después de sobrepasar una estructura de
interceptacién (almacenamiento off-line).

El esquema de funcionamiento en los dos casos es muy similar. Por ejemplo, para la operacion
de un depésito en linea, el agua en tiempo seco atraviesa el depdsito y se dirige a la planta de
tratamiento. Por el contrario, en tiempo de lluvia, al aumentar el caudal de paso existe un
elemento de regulacién que limita el caudal que va hacia la planta de tratamiento, almacenando
el sobrante. Cuando el depdsito se llena, existen estructuras en forma de aliviadero que permiten
verter al medio receptor el caudal que llega por la red de drenaje. Una vez que ha dejado de
llover, se ird vaciando poco a poco el depdsito de retencién, cuyas aguas se dirigiran a la planta
de tratamiento.

La forma de operacién de un depésito en paralelo es similar, sélo que el agua entra en dicho
depdsito cuando se supera un cierto caudal de paso por la red por lo que en tiempo seco dicho
deposito esta vacio. De esa manera se retienen los primeros volimenes de escorrentia, y podemos
mitigar en parte el impacto sobre el cauce de vertido. Normalmente en estos casos el vaciado del
depodsito debe hacerse con ayuda de un grupo de bombeo.

5. Problematicas asociadas a la determinacion del fenémeno del
first-flush

Se ha visto que para el dimensionamiento de tanques de primer lavado es necesario estudiar
el fenémeno del first-flush relacionado a la cuenca objeto de estudio.

El estudio del fenémeno del first-flush se asocia a la curva M-V que relaciona la cantidad
de contaminante al volumen vertido. De hecho a veces el contaminante puede verterse de forma
uniformemente distribuida a lo largo del evento de lluvia, mientras en otras puede presentarse
en mayor o menor porcentaje durante el comienzo o al fin del mismo suceso. En un estudio
Calomino et al. (2005) demuestran que el primer 60-70 % de un volumen asociado a eventos de
lluvia en una cuenca del Sur de Italia (Cosenza) contenia el 90 % de contaminantes en masa.
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En el mismo estudio los autores concluyen que el fenémeno del first-flush estd estrictamente
relacionado con la morfologia y las condiciones pluviométricas de la cuenca asi que es necesario
dimensionar los depédsitos de retencién de primer lavado a través de estudios especificos.

10

Y : cumulative mass/ total mass

0.0 0.2 0.4 06 08 1.0
X : cumulative volume / total volume

Figura 1: Curva M(V)( Bertrand-Krajewski et al., 1998

Es posible estudiar con detalle el fenémeno del first-flush a través del andlisis de la distri-
bucién de la masa de contaminante respecto al volumen, M(V), relacionada para un suceso de
lluvia y obtenida representando el cociente entre la masa de contaminante y la masa de conta-
minante total en ordenadas y el cociente entre el volumen vertido y el volumen total en abscisa.
En particular:

» sila curva M(V) coincide con la bisectriz, la concentracién de contaminante en los vertidos
queda constante durante toda la duracién del evento de lluvia;

» si la curva M(V) se posiciona por encima de la bisectriz, la concentraciéon disminuye pro-
gresivamente durante toda la duracién del suceso de lluvia;

» sila curva M(V) se posiciona por debajo de la bisectriz, la concentracién aumenta progre-

sivamente durante toda la duracién del suceso de lluvia.

La relacién analitica de las curvas M (V') puede aproximarse a través de una funcién potencial:

M(WV)=V*

donde el valor del exponente b indica la distancia entre la curva M (V) y la bisectriz
(Bertrand-Krajewski et al., 1998); por eso se definen 6 zonas, simétricas respecto a la bisec-
triz (Figura 6) y caracterizadas con los valores del exponente b (Tabla 4).

En determinadas condiciones el fenémeno del first-flush puede ser alterado, presentarse en
maneras muy atenuadas e incluso no llegar a ocurrir. Posibles causas de alteracién del fenémeno
convencional del first-flush son las siguientes:
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X, Y b
(0.30, 0.80) 0.185
(0.78, 0.80) o (0.25, 0.30) | 0.862
(0.80, 0.80) o (0.30, 0.30) | 1.000
(0.82, 0.80) o (0.30, 0.25) | 1.159
(0.80, 0.30) 5.395

Cuadro 3: Valores del pardmetro b para las 6 zonas (Bertrand-Krajewski et
al.,1998)

1. En cuencas muy alargadas, donde la escorrentia producida en las zonas maés lejanas tarda
mucho en llegar al desagiie.

2. En cuencas donde los contaminantes en superficie son poco méviles (es el caso en que lluvia
con pocas intensidades no consigue remover rapidamente sustancias como aceites, grasas,
etc.). En estos casos la carga contaminante relativa a estas sustancias no se mezcla con el
primer lavado de la cuenca.

3. En cuencas donde la fuente de contaminante es ilimitada (un ejemplo podria ser el caso
de cuencas con terrenos erosionables). En estos casos la aportacién de contaminantes de
la cuenca a la red es constante en el tiempo.

6. Diseno de depédsitos de retenciéon de primer lavado

Los parametros més importantes que regulan el diseno de un tanque de retencién de primera
escorrentia son su volumen y el drea en planta que ocupa.

El volumen depende inicialmente del caudal de salida hacia el interceptor general (este es el
colector que recibe los vertidos de los tanques de retencion y los traslada hasta la estacién de
depuracion), de la pluviometria de la zona y del nimero de vertidos que permitamos en el medio
receptor.

6.1. Método Inglés (British Standard 8005)

En cuanto al volumen del tanque de tormenta, la filosofia de esta normativa es que este
volumen sea capaz de retener la contaminacién producida por la primera lluvia como minimo.

Asi, se seniala que este volumen corresponde al necesario para que una lluvia de 20 minutos de
duracién y con una intensidad de 10 1/s/ha no produzca vertidos por el aliviadero de tormenta.
Considerando esta normativa, el volumen de depésito asi calculado resulta ser de 12 m3 por
hectarea impermeable. En cuanto al caudal de salida hacia la estacién de depuracién, la British
Standard 8005 (British Standard Sewerage, 1987) define un caudal dado por la siguiente férmula:

P
=1 — +2
Q ’36586400 +2Q71 + Qrs
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siendo:

Q@ = caudal (1/s)

P = poblacién

Q7 = caudal industrial (1/s)

Qrs = caudal medio en tiempo seco urbano (1/s)

Es decir, que sobre la base de una dotacion de 250 litros por habitante y dia permite una dilu-
cién del orden de 5.5 a 1. Esta férmula es similar a la usada en el norte de Espana (Confederacion
Hidrografica del Norte) de 20 1/s por cada 1.000 habitantes (Redondo, 1997).

La férmula inglesa se empled en Liverpool por primera vez en los anos cincuenta. Supone
llevar un importante caudal hacia la depuradora, lo que permite disminuir el volumen de los
tanques de retencién. En general crea problemas a la entrada de la estacién de depuracion, ya
que obliga a que el tratamiento primario se disefie para estos caudales, mientras que el secundario
se suele disenar para un caudal punta del orden de 2 a 2.5 veces el caudal medio en tiempo seco.

6.2. Meétodo Aleman (Norma ATV-128)

Segtin la normativa alemana ATV-128 (Standards for the dimensioning and design of storm-
water overflows) (ATV, German Association for Water Pollution Control, 1992) el caudal de
diseno de la estacion de depuracion y, por tanto, del interceptor, viene dado por la férmula:

Qow = Qpr + Q;

siendo:

Qcw = caudal derivado hacia el interceptor

Qpz = caudal medio del dia de mdximo consumo
Q); = caudal de infiltracién

En relacion al volumen de los tanques de tormenta, la norma alemana varia respecto a la
norma inglesa proponiendo en lugar del valor de 10 1/s/ha un abanico entre 7.5 y 15 1/s/ha
impermeable que varia en funcion del tiempo de concentracién de la cuenca. Para tiempos de
concentracién inferiores a 120 minutos, la lluvia critica viene dada por la formula:

siendo:
l. = lluvia critica en 1/s y ha impermeable
t. = tiempo de concentracién, en minutos

Para t. > 120 minutos se utiliza una lluvia critica igual a 7.5 1/s y ha impermeable La
grafica siguiente muestra la relaciéon entre las intensidades de la lluvia critica y el tiempo de
concentracion.

El volumen de un tanque de tormenta calculado a través de esta normativa debe oscilar entre
un minimo del orden de 5 m?/ha impermeable hasta un méximo de 40 m3/ha impermeable. Un
valor normal oscila entre 15 y 20 m?3 por hectarea impermeable.
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Figura 2: Criterio para calcular el volumen de un tanque de primer lavado (ATV-
128)

Pero ademas de este volumen minimo que consigue evitar la contaminacién producida por la
primera lluvia, si se quiere reducir el caudal que va hacia la estacion de depuracién es necesario
ampliar la capacidad del tanque de tormenta. Para conocer este nuevo volumen, la norma ATV-
128 marca una metodologia basada en el principio que la contaminacién vertida por el tanque
de tormenta mas la vertida por la estacion de depuracion correspondiente al caudal de lluvias
no debe ser superior a la contaminaciéon producida por un sistema separativo de agua pluvial, a
nivel de valores medios anuales.

Con base en esta hipdtesis se desarrolla un método de calculo que depende de la relacién
entre el caudal medio anual de alivio de un tanque de tormenta y el caudal medio en tiempo
seco. Es decir, de la contaminacién que pueda traspasar el caudal de agua residual al caudal de
agua pluvial durante una lluvia.

6.3. Método Austriaco (Norma OWWW Regelbatt 19 del 1987)

La norma OWWW Regelbatt 19 (1987) (la equivalente austriaca de la ATV-A128) fija el valor
minimo de 15 1/s/ha impermeable para el disefio de depésitos de retencién de primer lavado. Si
el medio hidrico receptor puede presentar eventuales problemas de dilucién de los contaminantes
o tiene una particular importancia este valor minimo serd de 30 1/s/ha impermeable.

Como en Alemania, el diseno de un depdsito de retencién se basa sobre la hipétesis de retener
el first flush. Se consideran dos tipos de depdsitos:

» catch tanks (fuera de linea) a menudo posicionados en la periferia de la cuenca

» flow-through tanks (en linea)

En particular, para el disefio de depésitos, se especifica un volumen minimo de 15 m3/ha im-
permeable. Cuando se requiere una proteccién mas eficaz debido a la importancia del medio
receptor, la OWWYV Regelbatt-19 sugiere los valores de 20-26 m?3 /ha impermeables para depési-
tos no en linea y 45 m® /ha impermeable para depésito en linea. La norma no permite depdsitos
con voliimenes totales menores de 50-100 m3.
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6.4. Métodos franceses

En Francia, a pesar de los numerosos estudios y depédsitos realizados, no existe una metodo-
logia o una normativa general que se aplique.

Una referencia (Temprano J. et al., 1998) ofrece una serie de valores en relacién con especificas
tipologias de contaminantes. En particular se habla de un intervalo entre 100 y 200 m? por
hectarea impermeable si nos referimos a sedimentacién o a resuspension de sélidos (Bachoc et al.,
1993), de un intervalo entre 200 y 300 m? por hectdrea impermeable si nos referimos a descargas
de nutrientes (Hvitved-Jacobsen et al., 1987), entre 31 y 68 m? por hectdrea impermeable si
consideramos sélidos en suspensién (Saget et al., 1995). En esa misma referencia (Temprano J. et
al., 1998), los autores obtuvieron datos también en relacién con la seguridad de las especies en los
medios receptores. En particular obtuvieron valores entre 60 y 150 m?2 por hectarea impermeable
para garantizar la presencia de salménidos, y entre 0 y 6 m? por hectdrea impermeable para
garantizar la presencia de cipridanidos.

Volumen Almacenado
in m3/ha.imp.

Masa (en %) de contaminante
interceptada anualmente

Masa (en %) de contaminante
interceptada durante
los eventos criticos

20
50
100
5200

36-56

S7-77

74-92
88-100

5-15
13-34
26-74

60-100

Cuadro 4: Comparacién de las eficiencias obtenidas para la interceptacién de séli-
dos en suspensiéon

Otro interesante estudio, desarrollado en Francia, propone un criterio de diseno segin la
eficiencia que a la estructura se requiera (Saget et al., 1995). En particular, considerando los
contaminantes de sélidos en suspensién y de BODs se definen los procedimiento para dimensio-
nar los depoésitos segin el porcentaje de las cargas contaminantes que se pueden admitir.

6.5. Métodos italianos

En Italia comtinmente los depdsitos de retencién anti-DSU se dimensionan utilizando el valor
de 50 m? por hectérea impermeable.

Segin algunos estudios recientes se ha comprobado que para alcanzar una frecuencia de
vertido por ano de algunas unidades se deben retener grandes voliimenes en un rango entre 200
y 300 m? por hectarea impermeable.

Otros resultados han demostrado que valores muy altos de volimenes de retencién no se
justifican considerando el ratio beneficios / inversién y que el valor éptimo en este sentido se da
alrededor de los 50 m? por hectarea impermeable.

Un estudio del Mignosa (Mignosa et al., 2005) demostré que aplicando la Normativa anti
DSU de la regiéon de Lombardia que prevé la retencién de los primeros 5 mm de lluvia caida, se
registraban todavia decenas de graves eventos de vertidos a los medios receptores. Los resultados
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del estudio proponen la retencién de volimenes del orden de cientos de mm. El ratio de de 300
m3 /ha resulté como un pardmetro capaz de reducir sensiblemente la frecuencia de los vertidos.

Calomino et al. (2004) a través de un estudio experimental en una cuenca del Sur de Italia
(Cosenza) demostraron que capacidades del orden de 100-150 m? /ha daban reducciones sensibles
en términos de frecuencia de eventos de vertidos, de volimenes de vertidos y de masas de
contaminantes.

Milano et al. (2005) en otro estudio basado sobre una serie temporal de 25 anos de lluvias y
sobre observaciones de la calidad de los medios receptores aplicando el modelo SWMM, hallaron
los siguientes resultados:

s Retencién de 50 m? por hectdrea impermeable — 37 % de reduccién de los voliimenes
vertidos.

= Retencién de 250 m? por hectdrea impermeable — 80 % de reduccién de los voliimenes
vertidos.

Otro interesante ratio en términos de masa de contaminante lo proponen Artina et al. (2002).
Segiin este estudio reteniendo un volumen de 25m? por hectdrea impermeable se retiene el 50 %
de las masas de contaminantes presentes durante episodios de lluvia.

Bornatici et al. (2003) proponen los resultados de un estudio sobre una cuenca experimental
(Cascina Sala) y ofrecen datos en términos de frecuencia (ndmero de eventos por ano) y de
voltimenes de vertidos. Segiin este estudio a través de la retencién de un volumen de 25 m3 por
hectérea impermeable se alcanza el resultado de una reduccién del 50 % tanto como ndmeros de
vertidos como volimenes de descargas.

6.6. Criterios de diseno de la EPA para estructuras de retencion

La Agencia de Proteccién del Medio Ambiente norteamericana (EPA) es una entidad con
larga experiencia en el campo de la Hidrologia Urbana.

Contaminante Superficie Ejemplos de Lluvia a retener
de la cuenca uso del suelo
Sustancias sencillamente Fabricas de hormigén,
transportables por los caudales Impermeable plantas de inertes, etc. 10 mm
de lluvia (ej. material soluble)
Sustancias dificilmente Industrias petroquimicas,
transportables por los caudales Impermeable | carreteras, aparcamientos, etc. 15 mm
de lluvia(ej. Aceites, grasas, etc.)
Todos tipos de contaminantes Permeable Suelos vegetales o 20 mm
con altas macro-rugosidades

Cuadro 5: Criterios de diseno utilizados por la EPA
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Los criterios de diseno de la EPA asociados a estructuras de retencién estan asociados al
tipo de superficie de la cuenca, al uso del suelo y al tipo de contaminante. En la tabla siguiente
se resumen las informaciones mas importantes:

6.7. Meétodo de la Confederacion Hidrografica del Norte

En Espana, la Confederacion Hidrogréifica del Norte propone, como unidad de medida de
depésitos anti-DSU, un orden de magnitud entre 4 y 9 m?3/ha impermeable dependiendo de la
densidad demogréfica de la cuenca.

En cuanto al caudal de salida hacia la estacién de depuracion, la Confederacién propone el
valor de 20 1/s por cada 1000 habitantes y eso es un valor muy similar al senalado por la British
Standard 8005.

La filosofia de este método es la de conseguir la laminacién de los fuertes caudales que pro-
ducen las lluvias en las redes de alcantarillado, con el objetivo doble de poder ser transportados
hacia las plantas de tratamiento, y de ser tratados en dichas instalaciones sin alterar de forma
sustancial su funcionamiento normal.

El criterio seguido, en Asturias, para el dimensionado de la cdmaras de retencién de los
aliviaderos, es que sea capaz de retener los caudales entrantes correspondientes a una lluvia de
10 1/ha y de 20 minutos de duracién. Todos los aguaceros que produzcan caudales iguales o
inferiores a dichas lluvias, no produciran vertidos a los cauces.

6.8. Norma UNE-ENT752-4: Sistemas de desagiie y de alcantarillado exterio-
res a edificios. Parte 4: Calculo hidraulico y consideraciones medioam-
bientales

Esta norma es la versién oficial, en Espanol, de la Norma Europea EN752-4 de septiembre
de 1997. En el parrafo 12.3, “Vertederos de sistemas unitarios” del apartado 12 ”Consideracio-
nes Medioambientales” la norma propone dos metodologias relativamente simples para disenar
vertederos de alcantarillas en sistemas unitarios.

Segun la primera un vertedero de una alcantarilla puede disenarse para comenzar a verter sélo
después de alcanzar una intensidad critica de lluvia, generalmente en un intervalo entre 10 1/s/ha
impermeable hasta 30 1/s/ha impermeable, dependiendo del grado de proteccién requerida. O
bien, cuando la capacidad de autodepuracién no es un riesgo, un criterio simple (cominmente
una dilucién de 5 a 8 veces el caudal de tiempo seco antes del vertido) puede utilizarse como un
limite de vertido.

6.9. Objetivos de calidad. Estandares de emision y estandares de calidad en
el medio receptor. Ultimas experiencias en Espana

A pesar de todas las problemaéticas asociadas al estudio del first-flush, otro importante pro-
blema es conocer el impacto que nuestro vertido pueda tener sobre el medio receptor. Este
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impacto obviamente depende de algunos parametros relacionados con la red de alcantarillado
como el nimero de vertidos al medio en términos de frecuencia y volumen pero también hay que
considerar las condiciones del medio hidrico (por ejemplo para un rio habria que considerar el
caudal dominante durante el ano, la climatologia, etc..). La misma actuacién (como por ejemplo
un dep6sito) puede representar una buena medida de control de la contaminacién para un medio
receptor pero podria ser insuficiente para otro.

Es evidente entonces que cualquiera de las metodologias propuestas en este articulo, debe
ser interpretada como un medio para alcanzar unos objetivos de calidad asociados a un medio
receptor.

Existen dos formas de enfocar el problema del impacto ambiental que provocan los vertidos
desde las redes de alcantarillado unitarias sobre los medios receptores:

1. Anélisis de los estandares de emisién (ES, Emission Standards) donde se estudian e im-
ponen restricciones a los vertidos que se realizan, evaluando su frecuencia, volumen, carga
contaminante, etc.

2. Determinacién de los estdndares intermitentes de calidad ambiental (EICA, Environmental
Quality Standars). Son objetivos que se plantean no sobre los vertidos sino directamente
sobre el medio. Se evalta la capacidad del medio receptor para adaptarse a los contami-
nantes en términos de frecuencia y cantidad

a) Ecosystem suitable for sustainable salmenid fishery

Return period Dissclved Oxygen concentrations (mg/l)
1 hour & hours 24 hours
1 menth 5.0 55 6.0
3 menths 4.5 5.0 5.5
1 year 4.0 4.5 5.0

b) Ecosystem suitable for sustainable cyprinid fishery

Return period Dissolved Oxygen concentrations (mg/l)
1 hour 6 hours 24 hours
1 month 4.0 5.0 5.5
3 months a5 4.5 5.0
1 year 3.0 4,0 4.5

c) Marginal cyprinid fishery ecosystem

Return period Dissolved Oxygen concentrations (mg/l)
1 hour & hours 24 hours
1 month 3.0 385 4.0
3 months 25 3.0 a5
1 year 2.0 25 3.0

Cuadro 6: Estandares de calidad de la UPM para el oxigeno disuelto

Seria entonces buena norma comprobar que los volimenes de diseno garantizan el cumpli-
miento de los requisitos de calidad que hoy en dia siempre con mayor frecuencia estan asociados
a los medios receptores (por ejemplo los Estandares UPM de la Urban Pollution Management
para rios, los requisitos de la directiva de Aguas de Bafio, etc.)
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Actualmente CLABSA, empresa que gestiona el sistema de alcantarillado de la ciudad de
Barcelona, utiliza los estandares de calidad ambientales para conseguir un adecuado diseno de
todas las estructuras anti-DSU y en particular para el disenio de deposito de retencién anticon-
taminacion. Es evidente que para un planteamiento de este tipo se necesita una modelizacion
integrada de la red de drenaje urbano y del medio hidrico receptor.
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Figura 3: Modelizacién integrada para el andlisis del impacto ambiental de DSUs
sobre un medio receptor

En el PICBA’07 (Plan Integral del Alcantarillado de Barcelona) las estructuras anti-DSU
(entre ellos 15 depdsitos puramente anti-DSU) se han dimensionado a partir de las condiciones
del medio receptor segun lo siguiente:

= Estructuras anti-DSU con vertidos a rios o aguas portuarias: estandares de emision

= Estructuras anti-DSU asociadas a playas y aguas de bano: estandares intermitentes de
calidad ambiental

En particular para definir los estdndares de emision se han elaborado unas curvas (nimero de
episodios de DSU anuales - volumen de depésitos anti-DSU) y (volumen de DSU anual - volumen
de depésitos anti-DSU) determinando un volumen de diseno éptimo asociado al estandar de emi-
sién elegido. Estas graficas se han construido mediante simulaciones de largas series temporales
con distintas hipdtesis de volimenes de retenciéon anti-DSU.

Los estandares de emisién utilizados en el PICBA’07 son:

1. Reduccién de dos tercios del nimero de DSU al ano para las cuencas vertientes al rio Besos

2. Reduccién de la mitad del nimero de DSU al afio para las cuencas vertientes a las aguas
portuarias
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Para las estructuras anti-DSU con vertidos hacia aguas de bano existe la Directiva Europea
2006/7/CEE que se incorporé al derecho interno espanol mediante el Real Decreto 1341,/2007,
de 11 de octubre. Estas normativas sobre la gestiéon de la de las aguas de bano, establecen
que la calidad de estas aguas debe relacionarse a determinadas concentraciones bacteriolégicas:
Enterococos intestinales y Escherichiacoli.

Agua costera y de transicion

Calidad
Unidad

Suficlente ** |Buena *|Excelante *

01 |Enterococos 185 200 100 |UFC o NMP/

intestinales. 100 ml.
02 |[Escherichia 500 500 250 |UFC o NMP/
coli. 100 mil.

* Con arreglo a la evaluacion del percentil 95, Véase &l anexo I
** Con arreglo a la evaluacion del percentil 90. Veéase el anexo Il

Cuadro 7: Indicadores bacteriolégicos para aguas de bano costeras

Sobre la base de este marco normativo, CLABSA aplic6 en el PICBA’07 los estandares
intermitentes de calidad ambiental sobre la temporada de bano que en el caso de Barcelona va
desde el 15 de mayo al 15 de setiembre. En este caso el estandar de calidad fue el porcentaje
medio de tiempo en el cual se sobrepasan las concentraciones méximas indicadas por la Directiva.
Este porcentaje en Barcelona se fijé al 1.5 % de la temporada de banio. Se ha comprobado que
este estdandar equivale a admitir aproximadamente 3 vertidos de DSU durante la temporada de
bano.

Una metodologfa similar ha sido propuesta en el Reino Unido con el Urban Pollution Manual
donde para aguas de bano se indica un estandar de emisién segin el cual los vertidos de DSU
no tienen que exceder el limite de 3 durante la entera temporada de bano y que los requisitos
de la Directiva Europea tengan un porcentaje maximo de incumplimiento de 1.8 % durante la
entera temporada de banos.

Sobre la base de estos estudios y a la vista de los resultados obtenidos, se ha comprobado
que en Barcelona, para cumplir los requisitos establecidos por la Directiva sobre la gestién de la
calidad de las aguas de bafio y los estandares de frecuencia utilizados en el PICBA’07, hay que
dimensionar los tanques de tormenta y los relativos aliviaderos aproximadamente en funcién del
ratio de 70m? de volumen de retencién por cada hectarea impermeable de la ciudad.

En el Marco del Plan Nacional de Calidad de las Aguas: Saneamiento y Depuracién, la
Agencia Catalana del Agua ha pedido a CLABSA su colaboracién para la elaboraciéon de una
metodologia de diseno de estructuras anti-DSU (tanques de primera escorrentia, aliviaderos,
etc.) para toda la Comunidad. A partir de los datos proporcionados por el ACA (Poblaciones,
superficies, usos del suelo, etc.) y la experiencia de CLABSA en este campo, han sido propuestas
las siguientes lineas guias para el diseno de estructuras anti-DSU: Aplicacién de un ratio variable
(volumen a retener/4rea impermeable) entre 10 y 70 m?/ha imp. segin los siguientes criterios:
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a) Municipalidades cuya red de saneamiento presenta vertido a aguas costeras: 70 m3 /ha imp.

b) Municipalidades cuya red de saneamiento no presenta vertido a aguas costeras pero con
puntos de DSU detectados por la ACA:
40 m?/ha imp. si la frecuencia de vertido es baja o intermedia
70 m?/ha imp. si la frecuencia de vertido es alta

¢) Municipalidades cuya red de saneamiento no presenta vertido a aguas costeras y tampoco
puntos de DSU detectados por la ACA:
10 m3/ha imp. para poblaciones con nimero de habitantes inferior a 2000
40 m?3 /ha imp. para poblaciones con niimero de habitantes superior a 2000

En la cuenca del Besos se usé una metodologia similar a la usada para el PICBA’07 pero
incorporando la funcién de costes de construccién/m?3 de depédsitos anti-DSU. Asf para disminuir
la contaminacién del rio debido a descargas de redes unitarias, se aplicé una metodologia (Gémez
et al., 2005) basada sobre la simulacién de una larga serie temporal de lluvias (15 anos). A través
de los resultados de la simulaciéon y de la relacién entre costes de construccién y volumen de
retencion se decidieron los objetivos alcanzables por el Consorcio por la Defensa de la Cuenca
del Besos (una autoridad local formada por las municipalidades afectadas).

Los objetivos se expresaron en términos de volumen de DSU vertido anualmente respecto al
volumen inicial y a la nueva frecuencia de vertidos permitida. En este caso se planteé la solucion
de 7 depdsitos anti-DSU para reducir el volumen de DSU al 50 % y la frecuencia anual de vertidos
de 1/3. Si hay disponibilidad de serie temporales significativas, la metodologia se puede aplicar en
cualquier cuenca siendo necesario un analisis previo de la funcién coste construccién/m? retenido.
Una vez conocida esta funcién es posible construir graficas y elegir el grado de proteccién del
medio en funcién del coste de la infraestructura y de los m? de retencién necesarios.

7. Ejemplos de actuaciones anti-DSU en Espana y en el mundo

A pesar de la falta de una metodologia general para el diseno de depdsitos de retencion,
existen muchos ejemplos de actuaciones de este tipo en Espana y en el mundo. A veces se
prefiere construir tanques y otras veces tuneles, especialmente cuando el objetivo es proteger
una linea de costa. En este apartado se resumen las actuaciones més significativas.

7.1. Situacion en Espana

Actualmente la ciudad de Barcelona dispone de 10 depdsitos de retencién con un volumen
total de 522.400 m3. De los 10 depdsitos, los 2 tinicos a cielo abierto (Diagonal Mar y Parc del
Poble Nou) tienen funcién de anti-inundacién, de los restantes 2 (Taulat y Plaga Férum) tienen
funcién exclusiva anti-DSU y los otros 6 (Zona Universitaria, Bori i Fontestd, Parc Joan Mird,
Doctor Dolsa, Escola Industrial, Parc Central Nou Barris) funcién mixta.

Madrid en poco tiempo tendra 22 depésitos de primer lavado y 4 depdsitos de almacenamiento
asociados a las 4 depuradoras en la zona del rio Manzanares con una capacidad total de retencién
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de 1.200.000 m3. En este caso el criterio de disefio fue un coeficiente de dilucién muy alto (todos
los caudales con diluciones inferiores a 17 veces el caudal punta de aguas negras debian ser
dirigidos a la estacion depuradora para su tratamiento.

En Asturias la Confederacién Hidrografica del Norte ha ejecutado méas de 34 depdsitos de
retencién con funcién exclusivamente anti-DSU.

Santander actualmente dispone de 7 depdsitos con una capacidad total de 11.605 m3.

7.2. Situacién en el mundo y ejemplos a destacar

En Alemania actualmente existen 31.000 depdsitos o estructuras de retencién anti-DSU que
representan un volumen total de retencién de 33 millones de m3.

En Australia existe uno de los ejemplos de tineles més destacables en el mundo: el Northside
Storage Tunel de Sydney construido cuando la ciudad fue elegida como sede de los Juegos
Olimpicos del 2000. Los 16.1 Kilémetros del Northside Storage Tunnel se desarrollan desde el
Lane Cove River (con una profundidad de 40 metros) hasta la peninsula del North Head (100
metros por debajo del nivel del mar y 160 m por debajo del nivel del suelo) donde se encuentra
la planta de tratamiento. Otro tramo de 3.7 Kilémetros empieza en Scott Creek y se junta al
tunel principal en Tunks Park. Los didmetros del tinel tienen un rango entre 3.8 m y 6.6 m, y
globalmente el tiinel alcanza una capacidad de retencién de 500.000 m3.

Figura 4: Recorrido del Northside Storage Tinel en la ciudad de Sydney

Figura 5: Perfil del Northside Storage Ttnel en la ciudad de Sydney
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En Milwakee (Estados Unidos) 43.5 Km de tuneles estdn incluidas en el reciente programa
anti-DSU y actualmente 130 DSUs estan conectadas a esta red. Las profundidades de estos
tineles llegan a 100 m y los didmetros son de 5 a 7 m en la zona aguas arriba y 32 m en los
tramos finales. El sistema tiene una capacidad de 1.500.000 de m?.

Los problemas del control de inundaciones y DSU se resolvié en Chicago (Estados Unidos) a
través del proyecto “Tunnel and Reservoir Plan”, uno de los proyectos publicos mas ambicioso
de la historia de los Estados Unidos. Solo el tinel principal, que elimina el 80 % de los problemas
de DSU en un area de 530 Km?, tuvo un coste de 975 millones de délares. El ttinel principal es
de 50 Km y tiene una capacidad de 3.790.000 m? y secciones de hasta 10 m de didmetro.

En FEstocolmo (Suecia) el tinel SNAKE es un tinel de 3.5 Km de longitud, 3.5 m de didmetro
y una pendiente media de 0.004 con 35.000 m3 de volumen. La red del centro de Estocolmo es
unitaria y el tunel fue construido para almacenar las aguas sobrantes en la red, que antes eran
aliviadas al lago Malaren.
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Figura 6: The SNAKE. Planta y perfil

En la siguiente tabla, se presentan, en sintesis, las referencias de algunos de los depdsitos mas
interesantes realizados a nivel mundial con las respectivas caracteristicas (volumen, dimensiones,
funcién, etc.).
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Tipo de depdsito

Volumen

Pais Ciudad o Regién Enterrado Al aire libre 3 Dimensiones Funcién
Prismatico Tanel m
) 19.8 km )
Australia Sydney X 500 000 ® = (3.1-6.6) m Anti-DSU
. 50 km )
Estados Chicago X 3790 000 ® hasta 10 m Mixta
Unidos ) 43.5 km .
Milwaukee X 1 500 000 ®=(5-32)m Mixta
Barcelona i
(Zona Universitaria) X 145000 Mixta
Barcelona .
(Bori i Fontesta) X 93 000 Mixta
B(?Zﬁllg?)a X 80 000 Anti-DSU
Barcelona .
(Parc Joan Mird) X 70000 Mixta
= Barcelona i
Espafa (Doctor Dolsa) X 61 500 Mixta
Madrid X 400 000 Anti -DSU
(Arroyofresno)
(Bl\élgc:gse) M 400 000 Anti -DSU
( Ab’;’;‘i’éges) X 200 000 Anti -DSU
(L';”%d;i':a) X 120 000 Anti -DSU
(Beizi’gs;’:ux) X 100 000 Anti-inundacién
Burdeos  ~  (la x 65 000 Mixta
Grenouillére)
(J;’ig‘:;s) X 393 000 Anti-inundacién
Seine et Marne o, ”
Francia (Zac du Mandinet) X 67.000 Anti-inundacion
(Ma?ri;nlz s/tall\l/léa;’n’\?M 8) X 56 000 Anti-inundacion
Se"zzssl';‘itnz)e“'s X 165 000 Mixta
Seine-Saint Denis . "
(Centre Urbain Regional) X 70 000 Anti-inundacién
Gran Bretana Blackpool X 50 000 Anti -DSU
12.2 km .
Osaka X 404 628 ©=65m Mixta
1.9 km . ..
Japén Osaka X 149 150 ®=10m Anti-inundacion
Osaka 8.5 km
(Nagai Koen Road y X 263 073 ® _ 65m Anti-inundacién
Suminoe Road) i
Estocolmo 3.5km .
Suecia (The Shake) x 35000 ®=35m Anti -DSU
Alvsjo-Malarem X 44 000 7 km Anti -DSU

Cuadro 8: Principales depédsitos en el mundo
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8. Conclusiones

El problema de la carga contaminante asociada al primer lavado de una cuenca es actualmente
una de las cuestiones mas debatidas en el ambito de la idrologia urbana. En esta memoria han
sido tratados varios temas que se sintetizan en las siguientes conclusiones:

= En los ultimos anos el problema de la calidad de las aguas de los medios receptores se ha
convertido en un problema de gran importancia para los organismos competentes en temas
de drenaje urbano en gran parte debido a la entrada en vigor de la Directiva Marco del
Agua.

= En los dias anteriores a un dia de lluvia se produce un proceso de acumulacién de carga
contaminante en superficie. Durante un suceso de lluvia, el agua arrastra toda una serie
de sustancias transportando la carga contaminante asociada hacia la red y evacuandola
hacia el medio receptor. Ademaés, al producirse una lluvia, el nuevo caudal puede llegar a
resuspender todo o parte del material sedimentado en las alcantarillas, originando en las
primeras parte de la tormenta elevadas concentraciones contaminantes que pueden verterse
al medio receptor en los aliviaderos; a este fenémeno se le conoce como primer lavado (en
la literatura anglosajona first flush).

= Existen diferentes técnicas para limitar los vertidos de un sistema de alcantarillas y con-
trolar el grado de contaminacién en los medios receptores (Control en origen y Control de
vertidos aguas abajo).

= Una de las medidas estructurales mas eficaces es la construcciéon de depdsitos de primer
lavado.

= Se han analizado diferentes metodologias para el disefio de depositos de primer lavado a
nivel nacional e internacional.

= Las metodologias se diferencian entre ellas mismas y no existe un procedimiento universal-
mente valido debido al hecho que el fenémeno del first-flush esta estrictamente relacionado
con la morfologia y las condiciones pluviométricas de la cuenca asi que seria necesario di-
mensionar los depdsitos de retencion de primer lavado a través de estudios especificos.

= A pesar de que el rango de los parametros que indican el volumen a retener en las distintas
metodologias es muy variable, parece que los expertos coinciden sobre la necesidad y
eficacia de esta medida para el control de la calidad de las aguas de los medios receptores.

= A nivel mundial y nacional existe ya una larga serie de ejemplos y actuaciones concretas
v los depésitos siguen representando una de las medidas més utilizadas para garantizar la
proteccién de la calidad de las aguas de los medios receptores.

= El diseno de un depdsito de retenciéon debe considerarse como un medio para alcanzar
un estdndar de calidad asociado al medio hidrico receptor. El estandar de calidad del
medio constituye el objetivo a conseguir, mientras que las actuaciones son las medidas
para conseguirlo y son especificas de las condiciones morfologicas de las cuencas, de la
climatologia de la zona y de las condiciones caracteristicas del medio. Es evidente entonces
que la misma medida puede resultar buena para un medio pero insuficiente para otro.
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= Si se utilizan los estédndares de calidad ambiental para conseguir un adecuado diseno de
un depdsito de retencién anticontaminacion, es necesaria una modelizacién integrada de
la red de drenaje y del medio hidrico receptor.
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1. Introduccion

En los ultimos anos se ha generalizado el uso de herrramientas de cdlculo para el analisis
hidrolégico e hidraulico de cuencas urbanas y sus correspondientes redes de alcantarillado. La
necesidad de rehabilitar unas redes que han quedado obsoletas por el crecimiento urbano, o de
desarrollar nuevas zonas de ocupacién en la ciudad, ha obligado a volver la vista hacia todo lo re-
lativo al drenaje urbano. La herramienta de calculo, programas de uso tipo SWMMS5, InfoWorks,
MOUSE, etc. se ha vuelto un arma mas para el ingeniero proyectista pero su uso muestra a veces
también sus limitaciones. El programa de calculo se limita a decirnos cémo funciona el diseno
que hemos hecho, si las pendientes o los tipos de seccién con sus correspondientes didmetros
son los adecuados, informandonos de si el flujo es en ldmina libre en toda o en parte de la red,
confirmando que no hay salida del agua al exterior. Pero lo que en ocasiones se olvida es que el
programa de calculo no proporciona de partida cudles son los valores de pendiente que vamos a
darle al colector, las tipologias o dimensiones de las secciones, es decir, es una herramienta de
célculo pero que se debe utilizar complementada con unos ciertos criterios de disefio y calculo.
Ma3s ain, es 1til a la hora de hacer un diagnéstico a nivel global del funcionamiento de la red
pero hay que ser consciente que en ocasiones algunos de los puntos singulares que existen en la
misma y que pueden condicionar el funcionamiento en toda o en una parte importante de la red,
no estan suficientemente bien representados.

Como deciamos antes el programa de calculo comprueba la bondad o no del diseno realizado
por el ingeniero, no realiza el diseno por él. Existen numerosas situaciones (obras de paso bajo
infraestructuras, incorporaciones de colectores, decisién sobre las pendientes de colector, etc) que
debemos decidir cémo hacer y qué formas, opciones de conexién entre colectores, etc. debemos
decidir. Vamos a seguir algunas circunstancias habituales en la red y ver cémo y de qué manera
podemos sugerir unos criterios de diseno que desde el punto de vista hidrdulico mejoren el
comportamiento de nuestra red de alcantarillado.

Los procesos de urbanizacién intensiva, tan frecuentes actualmente, exigen unas elevadas
inversiones en obras de infraestructura para el drenaje de las aguas pluviales, evitando de esta
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forma los elevados costes econémicos y sociales que comportan las inundaciones urbanas. Se-
guidamente se presenta una revision y andlisis de los criterios y valores normalmente utilizados
para fijar los principales parametros hidrdulicos a tener en cuenta en el proyecto de colectores
de aguas pluviales. Asi, son analizados: las velocidades limite (méxima y minima) recomenda-
bles en un colector, las pérdidas de carga, los resguardos, la entrada en carga, la incorporacién
de caudales en colectores profundos, las uniones de colectores, la intercepcién de residuales, la
retencién de sélidos, etc.

2. Velocidades limite

En el diseno hidraulico de colectores es conveniente limitar la velocidad del agua al objeto
de:

= Asegurar la autolimpieza del colector. La velocidad del agua debe de ser suficientemente
elevada a fin de evitar la sedimentacién de las particulas sélidas que transporta, lo que
podria incidir en su correcto funcionamiento.

= Evitar danos en las paredes del colector debido a la acciéon mecanica del agua, lo que
requiere limitar superiormente su velocidad.

Para un caudal y condiciones de contorno dadas, la velocidad en una secciéon depende de la
pendiente del colector y de las caracteristicas geométricas de dicha seccién (forma y rugosidad).
Normalmente, y siempre que la topografia lo permita, es la pendiente el parametro que admite
una mayor variabilidad y por tanto se fija de manera que se verifiquen las velocidades limite
recomendadas. No obstante, al objeto de que para caudales bajos la velocidad sea superior a la
minima recomendada, suelen utilizarse secciones que presentan una canaleta en su solera. Ello
también favorece las labores de mantenimiento e inspeccién, ya que para caudales bajos puede
disponerse de una zona seca en la solera.

No siempre es posible conseguir simultdneamente que un colector presente una velocidad que
asegure la autolimpieza cuando transporta caudales bajos (por ejemplo, caudal de residuales en
un colector unitario) y que para caudales elevados (drenaje de pluviales) dicha velocidad sea
inferior a un valor recomendado. En determinados casos puede asumirse que para caudales bajos
exista una cierta sedimentacién siempre que se presenten caudales suficientemente elevados y
frecuentes que aseguren la limpieza del colector.

Cuando, dadas las caracteristicas topograficas, no es posible limitar la pendiente del colector
por debajo de un valor que asegure velocidades inferiores a la recomendada, deberan introducirse
estructuras de disipacion de energia en el colector.

2.1. Velocidad minima

Existen diferentes aspectos a tener en cuenta al fijar la velocidad minima admisible en un
colector: naturaleza del agua transportada (residual o pluvial), caracteristicas del material arras-
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trado por el agua, caudal transportado (en porcentaje del caudal de proyecto), posible formacién
de SHj, etc. Cabe senalar que:

= Las aguas pluviales suelen arrastrar particulas sélidas de mayor tamafio y méas facilmente
sedimentables que las residuales.

= Cabe esperar que a menor caudal transportado por un colector, menor sea la velocidad.

= Si el colector transporta aguas residuales, puede ocurrir que la naturaleza de estas propicie
la formacién de SHo, no deseable dado que puede dar lugar a problemas de conservacién
en el colector y en las instalaciones de tratamiento, asi como malos olores y una atmésfera
peligrosa para las personas responsables de la inspeccién y mantenimiento. La formacion
de SHj es favorecida, entre otros factores, por elevadas temperaturas y bajas velocidades.
Segun el ASCE y WPCF, para aguas residuales con elevada DBO y a temperatura préoxima
a los 30°C es aconsejable una velocidad superior a 1 m/s.

» Para una misma velocidad, el grado de turbulencia (y por tanto la capacidad de transporte
de material s6lido) disminuye con el drea de la seccién recta.

Aunque no existe un criterio unanime para fijar el valor de la velocidad minima admisible,
en colectores disenados para el transporte de elevados caudales de aguas pluviales se establecen
los siguientes valores que pueden servir de referencia:

» La velocidad minima para el caudal de proyecto serd de 1 m/s.

= En colectores que también transporten aguas residuales, la velocidad de éstas deberd ser
superior a 0.6 m/s segun las indicaciones de diferentes manuales de procedimiento (ASCE)

Estos valores se estan revisando al alza, pues el criterio de velocidad minima para aguas
residuales (2 pies por segundo) se ha verificado como insuficiente para asegurar una buena
conservacién. Se sugiere mantener el 1 m/s como valor de referencia de velocidad minima.

2.2. Velocidad maxima

La velocidad méaxima admisible en un colector de hormigén es fijada para evitar, en la
medida de lo posible, el deterioro de las juntas y de las paredes del colector (fundamentalmente
la solera) debido a la accién erosiva del agua. Esta accién erosiva puede ser motivada por el
propio poder abrasivo del agua o como consecuencia de fenémenos de cavitacion. Para evitar
estos fendmenos de cavitacion es importante cuidar la ejecucion de la solera, de manera que
la superficie de hormigén en contacto con el agua a elevada velocidad presente las menores
irregularidades posibles.

El poder abrasivo del agua sobre el hormigén depende de la velocidad y calidad del agua,
de la resistencia superficial del hormigén y de las caracteristicas del material arrastrado por el
agua (tamano, forma, cantidad y dureza). La existencia de particulas sélidas arrastradas por el
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agua incrementa de forma muy importante su poder abrasivo. En este sentido, segin Davis y
Sorensen, se han observado velocidades superiores a 12 m/s en agua limpia sin que produzcan
danos en el hormigén. Asimismo sefialan que son admisibles velocidades del orden de 3 m/s en
aguas que arrastren sedimentos.

La bibliografia presenta una enorme disparidad de criterios en cuanto a la maxima velocidad
admisible en un colector de aguas pluviales.

A nuestro entender, para un colector de hormigén que presente una correcta ejecucién (prin-
cipalmente en juntas y solera) la velocidad méxima deberd ser fijada teniendo en cuenta los
siguientes factores que son favorables a permitir velocidades elevadas:

Baja cantidad y pequeno tamano del material sélido transportado.

= Existencia de un “espesor de hormigén de sacrificio”en la solera.

» Caracter esporadico en el funcionamiento del colector.

= Existencia de una labor de inspeccién y mantenimiento, favorecida por el mencionado
caracter esporadico en el funcionamiento del colector.

Aunque, como hemos dicho, no es posible extraer una conclusién clara de la informacién bi-
bliografica disponible, en el caso de un colector de pluviales que no presente unas caracteristicas
marcadamente contrarias a lo expresado en los cuatro puntos anteriores, creemos que para el
caudal de proyecto no es recomendable sobrepasar la velocidad de 6 m/s. No obstante, enten-
demos que esta velocidad puede ser superada en tramos concretos del colector si se prevé una
rigurosa labor de mantenimiento.

El valor de 6 m/s coincide con el propuesto por la Comisién de Urbanismo y Servicios
Comunes de Barcelona y otros Municipios. Asimismo cabe indicar que dicho valor es superior
a los 3 m/s, recomendados por el Instituto Eduardo Torroja, o a los 4.5 m/s recomendados
por la Direcciéon General de Carreteras y por Gémez Navarro y Aracil. A nuestro entender el
habitual marcado cardcter espordadico del funcionamiento de un colector de aguas pluviales,
justifica el poder admitir velocidades méximas elevadas, siempre y cuando exista una correcta
labor de inspeccién y mantenimiento. En este sentido, Vallarino indica que no es recomendable
sobrepasar los 4 m/s en obras de funcionamiento continuo, pero en el caso de funcionamiento
esporadico (como en los aliviaderos de presas) pueden admitirse velocidades superiores a los 20
m/s, debido a que la brevedad de su uso limita el deterioro del hormigén y facilita la inspeccién
y mantenimiento.

En colectores que también transporten aguas residuales de forma continua, la velocidad de
estas no deberd ser superior a los 3 m/s al objeto de evitar el deterioro de la solera del colector,
ASCE y WPCEF. Cabe senalar también el interés de limitar esta velocidad al objeto de evitar unas
condiciones de trabajo peligrosas para el personal encargado de la inspecciéon y mantenimiento.
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3. Pérdidas de energia

El calculo hidraulico de un colector requiere evaluar las pérdidas de energia que sufre el agua
en su circulacién. Estas pérdidas pueden ser de dos tipos: las debidas a la resistencia al flujo
que presentan las paredes del colector y las debidas a modificaciones locales de su geometria
(pérdidas de carga localizadas).

3.1. Resistencia al flujo

Normalmente se evalia mediante la férmula de Manning, donde la resistencia que ofrecen
al flujo las paredes del colector se caracteriza mediante el coeficiente de rugosidad de Manning,
“n”. Este coeficiente, con dimensiones de T/Ll/ 3 depende de diferentes factores. Para el caso
de un colector de hormigén dependera en gran medida de su ejecuciéon y mantenimiento. La
ejecucién y el mantenimiento condicionan el tamano de las irregularidades superficiales debidas
al encofrado, a las juntas, a la accién del agua circulante, a incrustaciones en las paredes y a los
posibles depésitos de materiales sélidos en la solera.

Segiin Chow (1973) valores normales del coeficiente de rugosidad de Manning (en s/m!/3)
para conductos de hormigén son los comprendidos entre 0.013 y 0.015, dependiendo del acabado
de las superficies. En el caso de que existan depdsitos solidos en la solera, un valor normal es
0.017. Teniendo en cuenta lo anterior, parece razonable considerar un valor de 0.015 en colectores
de hormigén para pluviales, construidos y mantenidos de forma habitual. En el supuesto de una
ejecucién muy cuidada (prefabricado, por ejemplo) y limpieza asegurada podria tomarse un valor
algo inferior.

3.2. Pérdidas locales de energia

Cualquier alteracion en el flujo lineal de un colector provoca una pérdida de energia locali-
zada. Asi cabe indicar que existen pérdidas de energia en: los cambios de seccion, en los tramos
curvos, en las uniones con otros colectores, etc. Dada la enorme variedad de tipologias que pue-
den presentar estas singularidades, normalmente existen dificultades para poder cuantificar las
pérdidas de energia que provocan. No obstante, si en el proyecto se cuida su diseno hidraulico,
cabe esperar que dichas pérdidas no sean determinantes de la capacidad del colector.

En las modificaciones del ancho del colector, el diseno de la transicion debera ser mas cuidado
en el caso de aumento de la anchura que en el caso de una disminucién. Ello es debido a que las
expansiones del flujo son mas propicias a disipar energia que las restricciones. Segiin Ranga Raju
(1981) en el caso de una expansién en seccién rectangular y flujo en régimen lento, la longitud
de la transicion debe estar comprendida entre 2 y 2.5 veces la disminucién de ancho. En este
caso la pérdida de energia es:
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donde v; y v2 son las velocidades antes y después de la transicion respectivamente. El valor de
K estd comprendido entre 0.2 y 0.3.

Para el caso de disminucién brusca del ancho (nula longitud de transicién), el mismo autor
estima la pérdida de energia en:

29

donde v es la velocidad después de la transicion y K es un parametro que depende de las
caracteristicas de la contraccion y de la relacién entre el ancho y el calado. El valor de K
estd normalmente comprendido entre 0.06 y 0.1. Si la transicién no es brusca (tenga una cierta
longitud) la pérdida de energia serd notablemente inferior.

En el caso de régimen réapido, el correcto diseno hidraulico de una transicién es mucho
més complejo debido a presencia de ondas superficiales. Un detallado estudio puede verse en
Subramanya (1982).

4. Resguardos

Al objeto de asegurar un correcto funcionamiento en lamina libre para el caudal de proyecto,
se sugiere que el colector presente como minimo un resguardo de 0.2 m en el caso de cubierta
plana. Si la cubierta es abovedada, se propone que el maximo calado admisible para el caudal
de proyecto se sitiie 0.1 m por debajo del calado correspondiente al méximo caudal en régimen
permanente y uniforme que admite la secciéon prevista. Cabe recordar que el maximo caudal que
es posible transportar en régimen permanente y uniforme corresponde a un calado inferior al
de seccién llena. En el caso de seccion circular de didmetro D, dicho calado es 0.94 D. De esta
manera, se ofrece una posibilidad de escape al aire existente en la red, en caso de entrada en
carga, por lo que debe complementarse con la presencia de salidas al exterior (por ejemplo a
través de sumideros no sifénicos).

5. Entrada en carga

Aunque normalmente los colectores de pluviales son proyectados para trabajar en lamina libre
cuando transportan el caudal de proyecto, no cabe duda que en algin momento se presentarian
caudales superiores que provocardn su entrada en carga. La red de alcantarillado se disena para
funcionar en lamina libre para los caudales de disefio, por ejemplo los de periodo de retorno de
10 anos. Sin embargo, para caudales superiores se producira la entrada en carga de la red.

Es conveniente analizar el proceso de entrada en carga del colector y fijar su disefio hidraulico
de forma que dicho proceso se realice de manera adecuada. Es importante asegurar que el avance
del frente de entrada en carga no sea obstaculizado por dificultades en la expulsion del aire que
desplaza dicho frente. Si por ejemplo, como suele ser habitual, la entrada en carga se produce
desde aguas abajo hacia aguas arriba, es de interés que los resguardos se agoten de una forma
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continua en esa misma direccién a medida que aumente el caudal, evitando la formacion de bolsas
de aire situadas junto a la clave del colector. Dichas bolsas pueden disminuir notablemente la
capacidad de desagiie y provocar sobrepresiones no deseadas.

Es frecuente que un colector presente pendientes que disminuyen hacia aguas abajo. Ello
puede dar lugar a un régimen rapido aguas arriba y lento aguas abajo, lo que obliga a la existencia
de un resalto hidraulico en el limite comin de ambos regimenes. Este resalto conlleva un brusco
incremento de calado hacia aguas abajo. Normalmente, las condiciones de contorno existentes
en el extremo aguas abajo del colector obligan a que dicho resalto hidraulico se propague hacia
aguas arriba a medida que aumenta el caudal. Para caudales suficientemente elevados, la entrada
en carga se producira a través del resalto hidraulico.

Cuando se proyecta un tramo de colector para que trabaje en presion, el correcto analisis
de la entrada en carga tiene una mayor importancia y muy en especial el disefio de la obra de
embocadura del tramo en presiéon. Si la entrada en carga se realiza desde aguas abajo hacia aguas
arriba, dicha obra deberd asegurar que la seccién inicial del colector en presién sea la tltima en
entrar en carga al objeto de evitar dificultades en la expulsién del aire. Un correcto diseno de
la embocadura normalmente requiere un ensayo en modelo reducido, que estard justificado en
el caso de tratarse de un gran colector cuyo buen funcionamiento hidraulico desea asegurarse.

La entrada en presién de la red en el fondo podemos calificarlo como el proceso de expulsion
del aire que tenemos en el interior de los conductos. Para que se produzca una entrada en carga
ordenada, debemos eliminar todo el aire y evitar la formaciéon de bolsas de aire atrapadas en
el seno del fluido. Esas bolsas pueden provocar obstrucciones al flujo, reducir la seccién ttil del
colector y por ende la capacidad de desagiie del mismo, a la vez que esa masa de aire puede
generar unas puntas de sobrepresién durante el proceso de entrada en carga muy importantes,
que pueden danar estructuralmente a los colectores.

Para evitar esos riesgos hay que tomar una serie de precauciones como por ejemplo.

= Favorecer la aireacién de la red. Los sumideros directamente conectados a la red, a la vez
que permiten la entrada de escorrentia, permiten a su vez la salida del aire en caso de
entrada en carga.

= Realizar un disenio que tenga continuidad en las claves del colector. Cuando se producen
cambios de seccién es frecuente que por comodidad en la construccion se plantee una
continuidad en solera, pero no en clave de colector. Esto favorece la formacién de zonas
susceptibles de almacenar una bolsa de aire que puede desplazarse por la red.

= En caso de encontrarse con la red construida y con zonas como las anteriormente indicadas,
se recomienda airear esos rincones disponiendo bien un sumidero o una torre de aireacion.

La continuidad en clave es algo que deberia cuidarse en las redes de nueva planta. En este
caso la solucién més sencilla y efectiva suele ser la aireacion de la red. Se recomienda que cada
20 a 30 metros tengamos un orificio que permita la entrada / salida del aire en la red.

Sin embargo a veces el flujo en presién puede ser una alternativa de solucién a los proble-
mas de inundaciéon de un municipio. En muchos paises se repite un patrén topografico: ciudad
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vieja ubicada en zona baja y de poca pendiente, y ciudad nueva en zona con pendientes altas,
normalmente fruto de ocupar unas colinas cercanas a la ciudad antigua. Una consecuencia del
crecimiento urbano suelen ser las inundaciones en la parte baja, fruto del aumento de zona
impermeable en la parte nueva de la ciudad.

Para solucionar el problema se plantean diferentes alternativas:

= Rehabilitar la red del casco antiguo de la poblacién

= Independizar el desagiie de las diferentes zonas de la red

La primera de ellas es la clasica: levantar el pavimento y sustituir el colector antiguo en
la zona vieja de la ciudad por uno nuevo y de mayor capacidad de desagiie. Pero esto supone
muchas veces problemas y molestias, al encontrarnos en la zona mas concurrida de la ciudad,
a veces con calles mas estrechas, y teniendo los residentes de la zona que soportar unas obras
para solucionar un problema que ellos no han generado, sino que es consecuencia del aumento
de impermeabilidad en la parte méas nueva de la ciudad y el hecho de conectar la escorrentia
pluvial al colector antiguo que no estaba disenado para esos nuevos caudales.

La idea del colector expreso surge para corregir este desequilibrio. Se propone independizar
el desagiie de la zona alta de la ciudad del de la zona baja. En vez de conectarlos directamente,
se propone construir un colector que intercepte la escorrentia de la parte alta y se dirija al
medio receptor, a desagiie, de manera directa y sin conexién con la red existente aguas abajo. Se
puede plantear un disenio en carga para permitir un trazado menos rigido, un ahorro en seccién
transversal, y ademas la linea de presién puede estar perfectamente por encima del terreno. Ya
que no existen conexiones al colector expreso en dicha zona, no hay posibilidad de que el agua
salga al exterior. Kl colector puede construirse con hinca, tuneladora, o medios convencionales,
etc. dependiendo de las dimensiones del colector y las condiciones del terreno.

Colector
EXpreso

Figura 1: Esquema de colector expreso
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Esta solucién se aplicé a la solucién del problema de inundaciones en Cornella de Llobregat,
cerca de Barcelona. El casco antiguo, barrios Centro y Riera, estd en la zona baja del pueblo,
pero la emigracién de los anos 60 generé un aumento de poblacién de 24.000 habitantes en
1960 a mas de 90.000 habitantes en poco més de 15 anos. La red de drenaje antigua recibia
la escorrentia del aumento de zona urbana impermeable, frecuentando las inundaciones la zona
baja del pueblo.

Como alternativa se disend un colector en presiéon que a la cota 40 recogia la escorrentia
anterior, y la llevaba rodeando el casco antiguo, hacia el desagiie al rio Llobregat. Dicho colector
realizado en los anos 90 funciona a la perfecciéon y es un buen ejemplo de solucién de problemas
de inundacién mediante colectores expresos.

Figura 2: Colector expreso en Cornelld (Colector P)

6. Incorporacién de caudales en colectores profundos

La construccion de un colector a cota notablemente inferior a la superficie conlleva un pro-
blema. que a veces es dificil de resolver: la incorporacion de caudales procedentes de la superficie.
La correcta incorporacién de dichos caudales requiere la disipacion previa de la energia potencial
debida a la diferencia de cotas. Asimismo es importante evitar la entrada de caudales importan-
tes de aire arrastrados por el agua en su caida, que podrian crear embolsamientos y disminuir
notablemente la capacidad de la incorporacién y del colector si trabaja en presién. Ademas, en
este ultimo caso, el colector podria estar sometido a no deseables efectos mecanicos ocasionados
por las mencionadas bolsas de aire.
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Normalmente el disefio de estas estructuras requiere un estudio en modelo reducido. Ken-
nedy et al. (1987) proponen un disefio puesto a punto en modelo reducido e instalado Phoenix,
consistente en una rampa helicoidal. Otro diseno, Yoshioka y Nagai (1984), consiste en una caida
a lo largo de un cilindro vertical de 10 m de didmetro. Este cilindro presenta una serie de soleras
horizontales equidistantes 4.2 m a través de las cuales cae el agua. Esta prevista la instalacion
de uno de estos dispositivos en Tama New Town (Japén) para un caudal de 5.8 m3/s y una
altura de 31.2 m.

7. Uniones de colectores

El correcto disenio de la unién de dos colectores esté orientado fundamentalmente a evitar
pérdidas de energia y fenémenos locales que dificultan el movimiento del agua. Debido a las
elevadas velocidades que comporta, cuidar el disefio de estas obras es mucho més importante en
el caso de que el flujo sea rapido. Segun el Corps of Engineers, en el caso de régimen rapido, el
angulo formado por los dos colectores no debe ser superior a los 120 y el niimero de Froude en
la unién no debe ser superior a 1.2 con objeto de evitar problemas por inestabilidad del flujo.
Aunque probablemente estas condiciones resultan muy restrictivas, y en algunos casos resulte
muy dificil llevarlas a la practica, nos muestran la dificultad existente en el correcto diseno de
estas obras.

Seccionj

Seccioni

4

Figura 3: Unién de colectores

Supuesta la no existencia de pérdida de energia, la incorporaciéon de un caudal a un colector
en régimen rapido supone una elevacion local de la lamina de agua y una disminucién del niimero
de Froude (si el régimen es lento se produce una depresién de la ldmina y un aumento del ntimero
de Froude). Esta elevacién de la ldmina puede provocar la entrada en carga del colector, mientras
que la disminucién del ntimero de Froude puede dar lugar a un resalto hidraulico que a su vez
propicia la entrada en carga. Al objeto de evitar este problema, es de interés que el caudal
incorporado lo haga con el menor angulo posible y presente la misma velocidad y nivel de la
superficie libre que el caudal del colector principal.

Asimismo, al objeto de compensar la elevacién de la lamina libre que supone la incorporacion
de un caudal cuando el régimen es rapido, aguas arriba de la seccién de incorporacion en el
colector principal puede situarse un tramo de mayor pendiente que provoque una disminucién
de calados antes de recibir el nuevo caudal. El estudio del comportamiento hidraulico de una
seccion puede realizarse de una forma sencilla mediante la aplicacién del teorema de la cantidad
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de movimiento. No obstante en los casos en que se requiera un elevado grado de seguridad en el
diseno, probablemente serd preciso el estudio en modelo reducido.

Y un criterio final muy 1til a la hora de disefiar incorporaciones es hacerlo de manera tal que
el agua no sufra variaciones de velocidad importantes entre las que tenia antes y las de después
de la unién. Este hecho minimiza las pérdidas de carga, comentadas anteriormente, favoreciendo
el buen funcionamiento de la red localmente y hacia aguas arriba.

8. Interceptores de aguas residuales

En colectores de tipo unitario es preciso evitar que las aguas residuales sean vertidas sin un
previo tratamiento. Por este motivo, son necesarias estructuras de intercepcion de las aguas resi-
duales para ser posteriormente conducidas a una planta depuradora. Un correcto diseno de estas
estructuras debe compatibilizar la eficaz intercepcién con el evitar interferencias en el flujo del
colector cuando éste funcione con el caudal de proyecto. En particular es de interés el conseguir
que el caudal captado por el interceptor, cuando el colector funciona a plena carga, no supere
en gran medida el caudal de residuales tenido en cuenta en el proyecto del interceptor. Tam-
bién tiene notable importancia que el disefio del interceptor asegure su autolimpieza, evitando
posibles obturaciones del mismo. La dificultad en el correcto disefio de estas estructuras queda
patente si tenemos en cuenta que un tercio de los aproximadamente 4000 interceptores existentes
en Gran Bretana presentaba un comportamiento defectuoso. Mayor detalle de los criterios de
disefio puede encontrarse en STU (1988).

Demasiadas veces la obra de captaciéon de aguas residuales en tiempo seco se piensa como si
por el colector no circulara agua pluvial, y en cantidad elevada, de manera que muchas veces se
ven las denominadas obras de parada, consistentes en un muro vertical que deriva el agua hacia
el interceptor de aguas residuales. Esta obra funciona correctamente en tiempo seco, pero en
tiempo de lluvia un murete vertical hecho de ladrillo o de hormigén supone una pérdida de carga
localizada importante a la vez que una restricciéon de seccién para el desagiie de los caudales de
pluviales. Es necesario que el diseno de las obras de captaciéon de residuales tenga en cuenta el
funcionamiento en tiempo de lluvia.

Una posible solucién seria eliminar los muretes verticales, sustituyéndolos por un juego de
tramos de pendientes y contrapendientes que realicen el mismo efecto de derivacién de cauda-
les de aguas residuales, mejorando el funcionamiento global en épocas de circulacién de aguas
pluviales.

Los criterios de diseno serian resumidamente:

= Asegurar la correcta captacién de residuales

= No provocar cambios bruscos ni obstaculos a la circulacién del flujo tanto en aguas resi-
duales como pluviales

» Evitar sedimentacién y facilitar la autolimpieza

= En caso de vertido a la costa, reducir la entrada de agua de mar al colector de residuales



250 Tema 13

PLANTA
|
1
‘ ventana
/ interceptora |
. a7
Ll l ‘e 2
- = |
| — 70,25 |
‘ colector
_— interceptor
B S (. 160
364
= iy e e e —_J‘\v
AL ZADO Cotos en metros

Figura 4: Interceptor de aguas residuales. Esquema

En la figura se muestra la tipologia utilizada para la intercepciéon de los nuevos colectores
del frente maritimo de Barcelona. El esquema mostrado se refiere al colector de Ciutat Vella,
formado por dos conductos contiguos cuyo caudal de proyecto es 29.4 m?/s. La velocidad en
la zona de contrapendiente cuando se presentan caudales importantes debe de ser lo suficiente
elevada como para permitir el arrastre de los sélidos depositados por las aguas residuales. En este
sentido, cabe indicar que la disminucién en el ancho de la seccién da lugar a un incremento de
velocidad. Las dimensiones de la ventana de intercepcion condicionan la capacidad de desagiie
y por tanto fijan el maximo caudal interceptado cuando el colector transporta el caudal de
proyecto.

9. Retencion de sdlidos

Un problema serio en las redes de alcantarillado es la presencia de material sélido, que puede
depositarse en diferentes zonas de la red, reduciendo la capacidad de desagiie y suponiendo a
su vez una fuente de materia que puede acabar llegando al medio receptor (rio o costa) con la
consiguiente carga contaminante asociada. En la red de alcantarillado de tipo unitario tenemos
tanto materia orgdnica como inorganica circulando por ella. La materia organica suele estar
asociada a la componente de agua residual doméstica, junto a los arrastres de materia organica
que se encuentre en superficie de la ciudad (deposiciones de animales domésticos, ramas, hojas
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secas, etc), mientras que la componente de materia inorganica suele ser fruto, aparte de lo que
aporte el propio medio urbano (polvo o material procedente de las obras en medio urbano) de
la escorrentia de las cuencas de cabecera, que pueden introducir en la red de alcantarillado una
cantidad de materia sélida muy importante.

Se lleva mucho tiempo discutiendo sobre el diseno de obras de retencién se sélidos, propo-
niendo diferentes formatos a las llamadas trampas de sedimentos dentro de la traza de la red.
Sin embargo, una obra de retencién en el interior de la red es un problema pues retiene tanto
materia organica como inorganica, y la limpieza y vaciado de la misma en un medio densamen-
te habitado generard sin duda molestias a la comunidad. Como principio, deberia recogerse el
maximo de materia solida de tipo inorganica antes de entrar en la red. La obra sera sin duda mas
sencilla, econémica y facil de mantener. Ademads, habra méas espacio para retencién de sélidos y
no afectard al funcionamiento aguas abajo de la red.
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Figura 5: Esquema utilizado en la Riera de la Salut para retencién de sélidos

En la figura se presenta una obra de retencién de sélidos en cabecera del colector de la Riera
de La Salut, Sant Feliu de Llobregat. Este colector que sustituye al cauce de la Riera, atraviesa
la poblacién y transporta los caudales generados en la zona de cabecera, que corresponde a una
cuenca de més de 50 Km? El caudal de proyecto es 55 m?/s, siendo la capacidad aproximada en
volumen de almacenamiento de sélidos 350 m3. Existen depdsitos de granito meteorizado en la
zona que en tiempo de lluvia se movilizan y pueden colmatar en parte el conducto soterrado, por
lo que se hace necesario retener en cabecera el méaximo posible de la materia sélida que llega.
El disenio propuesto resume los siguientes conceptos:

= Frenar el flujo, mediante por ejemplo un aliviadero en herradura

= Favorecer la deposicién de sélidos al reducir la velocidad del flujo
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= Facilitar la entrada ordenada del flujo en el colector, en este caso mediante el vertido a
través del aliviadero en herradura

= Facilitar el acceso superficial para la limpieza de la obra de retencién

Un criterio adicional es estimar la aportacién de material sdlido que la cabecera de la cuenca
puede generar en un ano. Para ello podemos recurrir a procesos de estimacién mediante MUSLE u
otros métodos similares, para a partir del volumen disponible de almacenamiento y la aportacién
esperada, definir la frecuencia de limpieza del material sélido acumulado en la obra.

10. Sifones

Los sifones invertidos son elementos relativamente frecuentes en las redes de colectores. Su
utilizacién suele justificarse por la necesidad de superar algiin obstaculo que se opone al trazado
del colector: ferrocarril, vial subterraneo, etc. La principal caracteristica de estas estructuras es
el hecho de permanecer llenas de agua aunque el caudal transportado sea pequeno o inexistente.

Es aconsejable la construccién de varios sifones contiguos de forma que a medida que aumente
el caudal vayan poniéndose sucesivamente en funcionamiento, lo que puede conseguirse mediante
vertederos laterales convenientemente dispuestos. Esta disposicién debe asegurar una velocidad
minima en los sifones al objeto de conseguir su autolimpieza. Segun la Comisién de Urbanismo
y Servicios Comunes de Barcelona y Otros Municipios, la velocidad deberd ser superior a 1.5
m/s para un colector unitario y superior a 0.9 m/s para un colector que sélo transporte aguas
pluviales. Es obvio que en colectores que incluyan un tramo en sifén, es de gran interés el limitar
al maximo el transporte de sélidos.

El perfil longitudinal de un sifén debe de ser fijado teniendo en cuenta las posibles pérdidas de
energia y el facilitar su limpieza. Por ello deberan de evitarse los cambios bruscos de alineacién
(en planta y alzado) y de seccién. La parte ascendente es conveniente que presente una pendiente
no excesivamente fuerte. Segun la Comisién citada anteriormente, no superior a los 26.5°. Dada
la problematica que presenta el correcto mantenimiento de estas estructuras, es recomendable
que unicamente se construyan cuando no sean viables otras soluciones. Para un mas detallado
andlisis de los criterios de diseno puede consultarse STU (1988).
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1. Introduccion

El estudio hidraulico en una cuenca urbana consiste en calcular lo més exactamente posible
las variables hidrdulicas (calado, velocidad, caudal) del agua cuando circula por las alcantarillas,
producto de la escorrentia superficial que entra a la red por las zonas previstas.

Para que estas variables hidrdulicas se aproximen lo més fielmente posible a la realidad,
los colectores pluviales se deben disenar representado un movimiento no permanente gradual-
mente variable, para lo que es necesario contar con los respectivos hidrogramas de entrada,
caudal/tiempo, y la suficiente y precisa informacién topografica de la red. Porque de nada ser-
virfa utilizar un método tan preciso y laborioso si no se cuenta con una buena informacién que
respalde la precisién de los calculos.

En el caso de cuencas que no cuentan con la suficiente informacion ya sea topografica o
hidroldgica, (p.e. que tenga un estudio hidrolégico basado en el método racional), o simplemente
se desee hacer un estudio rdpido y aproximados se puede recurrir a estudiar los colectores
suponiendo movimiento permanente. En este caso se considera como caudal de entrada el caudal
maximo del hidrograma, obviando la evoluciéon temporal de dicho hidrograma.

Dentro de la aproximacién basada en el régimen permanente, podemos encontrar dos tipos
de movimiento:

= Movimiento permanente uniforme, en el que para un conducto de seccién constante, el
nivel de agua es el mismo para todos los puntos.

= Movimiento permanente gradualmente variado, donde para un conducto de seccién cons-
tante, el nivel de agua puede variar punto a punto.

255
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2. Analisis hidraulico considerando movimiento permanente uni-
forme

Habitualmente para resolver cualquier problema hidraulico ya sea un canal aislado o en una
sucesion de canales, se recurria a las formulas del flujo permanente uniforme, asumiendo que el
flujo en el conducto se comportaba como tal. El problema que se planteaba consistia en dar la
geometria del conducto de la red y el caudal de entrada. Asumir esta forma de cédlculo es la que
menos se aproxima a la realidad y practicamente nunca se da en las redes de alcantarillado.

La uinica ventaja aparente de este método es la facilidad de calculo que demanda y ademas se
suponia que cumple el famoso dicho “de que esta del lado de la seguridad” aunque no siempre es
asi. Tedricamente se dice que el flujo en canales abiertos es uniforme si la profundidad de flujo, el
area mojada, la velocidad y el caudal en cada seccion del canal son constantes. El establecimiento
de este flujo requiere que la superficie del agua y la linea de energia sean paralelas al fondo del
canal (ec.1), es decir que la pendiente de la linea de energfa (Iy), es igual a la pendiente de la
solera del conducto (I,) (Chow, 1994).

1,= I (1)

En estas condiciones el nivel de agua en el conducto, denominado calado normal, se estima
con la ayuda de férmulas empiricas como las de Bazin o Manning (ec.2) que permiten relacionar
el caudal circulante con el calado. Para un tramo de colector, donde la pendiente y el caudal de
paso son conocidos, hay que tantear la secciéon adecuada, con los criterios de diseno impuestos
al efecto (velocidades maximas y minimas, resguardos entre calado maximo y altura de seccién,
etc).

2/3
Q=a. fo Ve )

La ecuacién 2 representa una funcién implicita del calado, dado que el caudal (Q) y la pen-
diente (1,) son datos de partida, mientras que el coeficiente de rugosidad (n) se toma en funcién
de la eleccién del material de las paredes del colector. El drea mojada (A) y el radio hidrdulico
(R, = éarea mojada sobre perimetro mojado) sélo dependen, una vez elegida la tipologia de
la seccion, del nivel de agua alcanzado en el colector. Muchas veces, esta ecuacién implicita se
resuelve con ayuda de dbacos de calculo existentes para los tipos de seccién mas usadas.

3. Analisis hidraulico considerando movimiento permanente gra-
dualmente variado

Con este método se aproximan las condiciones del movimiento no permanente en cada con-
ducto de la red de drenaje, por las de un movimiento permanente para el caudal maximo cir-
culante por cada tramo, y considerando las variaciones del calado y velocidad que se producen
a lo largo de cada uno de los conductos. El cdlculo del perfil de la lamina de agua se realiza
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atendiendo a consideraciones de tipo energético. La altura de energia en una seccién cualquiera
de colector se puede expresar como:

2 Q2
H=— = 3
2g+y+z 29A2+y+z (3)

donde H serd la energia total, z cota de la solera del colector, v la velocidad media del agua, y el
calado (para pendientes suaves), @ es el caudal circulante, A el drea mojada y g la aceleracién
de la gravedad. Para estimar la lamina de agua, calcularemos primero la variacién de energia
total a lo largo del conducto de la red. Si diferenciamos primero la ecuacién 3, con respecto
a la abscisa del colector (z), obtendremos el gradiente energético a lo largo del colector en la
direccién del flujo, como se muestra a continuacién:

dH_ Q! dA dy e
de  gA3 dx dx dx

(4)

Para el caso de un conducto de seccidon constante, situacién habitual en las redes de drenaje,
podemos expresar la variacién de drea con la abscisa x, como dA/dx = b - dy/dx, donde b
representa el ancho superficial del flujo. El término dH/dz es la pendiente de la linea de energfa.
Como esa variacion es siempre negativa (disipacién de energia en la direccién del movimiento),
se suele escribir el término de pendiente motriz, como Iy = —dH/dx con lo que hacemos que
I; sea una cantidad eminentemente positiva. Del mismo modo, el término dz/dz representa la
variacién de cota de la solera del colector en la direccién del flujo. Es negativo cuando la elevacion
del colector se reduce, y positivo cuando se aumenta. Para trabajar con cantidades positivas
que reflejen la pendiente del colector en el caso més habitual de pérdida de cota de solera,
consideramos I, = —dz/dx pendiente del colector. Agrupando términos, podemos plantear la
ecuacion diferencial que verifica la ldmina de agua, en el caso del movimiento gradualmente
variado en lamina libre para un conducto de seccién constante.

dy I,—1
%207@}; (5)
ez

Esta ecuacion diferencial, no lineal y de primer orden, necesita para su resoluciéon numérica
una condicién de contorno. Esta se expresa en forma de calado, en el extremo aguas arriba
para flujos de tipo supercritico, Fr>1, y en el extremo aguas abajo en el caso de flujos de
tipo subcritico, Fr<1I. La condiciéon de contorno representa desde un punto de vista fisico la
influencia que el resto de la red ejerce sobre el conducto que estamos estudiando. Esta influencia
se traducird en que para el mismo caudal circulante, podremos encontrar unos calados mayores
o menores dependiendo de la situacion del resto de la red.

Mediante la formulacién propuesta, vamos resolviendo la red conducto por conducto. Tendre-
mos en cuenta para cada uno el caudal maximo circulante y la condicién de contorno impuesta
en cada conducto por el resto de la red.
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4. Comparacién de perfiles hidraulicos calculados con flujo per-
manente y flujo no permanente en un conducto aislado

Necesitamos poder cuantificar la magnitud del error que se comete cuando se utilizan uno de
estos procedimientos hidraulicos simplificados. Para ello vamos a comprobar en un caso sencillo
las diferencias en el comportamiento hidraulico entre un cédlculo en régimen no permanente y
las aproximaciones en flujo permanente.

El anélisis lo haremos para un conducto recto de 1000 metros de longitud, de seccién rectan-
gular con ancho en la base de 2 metros, y una rugosidad de Manning de 0.018. El comportamiento
hidraulico del conducto lo analizaremos primeramente en flujo no permanente (el que més se
ajusta a la realidad) y luego en flujo permanente, con un caudal de disefio igual al caudal punta
del hidrograma utilizado en el flujo no permanente.

Como sabemos el flujo no permanente no trabaja con un caudal constante en el tiempo, como
lo hace el flujo permanente, sino con un hidrograma que estd compuesto de varios caudales que
ocurren en instantes de tiempo diferente y por lo tanto existen diferentes formas de hidrogramas
que tengan un mismo caudal punta. Primero tendremos que definir qué tipo de hidrograma
utilizaremos para la comparacién, para lo cual haremos diferentes ensayos. Primero probaremos
con 3 hidrogramas todos ellos con el mismo caudal punta y caudal base, y con el mismo tiempo
base (60 minutos), pero con distintos tiempo punta (ver figura 1), cada uno 0.2, 0.5 y 0.8 veces
el tiempo base. Todos los hidrogramas tienen el mismo volumen y se considerara una condicién
de contorno aguas abajo de vertido libre.
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Figura 1: Hidrogramas con diferentes instantes de ocurrencia del caudal punta

Para cada caso, se evalia la envolvente de calados maximos obtenidos. No se trata de un
perfil de lamina de agua en algiin momento determinado, sino que esta formado por los valores
de los calados maximos obtenidos en cada punto de calculo. Se puede asegurar que cualquier
perfil de lamina de agua estard por debajo de esta envolvente de calados. El intervalo de espacio
empleado es de 20 metros

En la figura 2 se observa el perfil de lamina de agua para los 3 casos. Los resultados muestran
que los 3 perfiles hidrdulicos resultantes son muy similares (practicamente idénticos). Se puede
concluir que en el caso de colectores lineales y aislados el instante en que se presenta el caudal
punta no afecta al comportamiento hidraulico del colector. Por lo tanto podremos elegir para
nuestra comparacion cualquiera de ellos.
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Figura 2: Envolventes de calados méximos para hidrogramas con instantes de ocurrencia del
caudal punta diferentes, a igual caudal maximo y tiempo base

Como segunda experiencia, analizaremos el perfil hidrdulico de 4 hidrogramas (ver figura 3),
todos ellos de mismo caudal base y caudal punta, iguales a los del ejemplo anterior, pero con
diferentes tiempo base de 0.5, 1, 2 y 3 horas y por lo tanto diferentes voliimenes asociados al
hidrograma. En la figura 4 se presentan los perfiles calculados. A diferencia del caso anterior,
cuando los hidrogramas presentan volimenes diferentes, las envolventes de calado maximo son
distintas, tanto mayores cuanto mayor es el volumen del hidrograma.
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Figura 3: Hidrogramas con tiempo base diferentes

Finalmente en la figura 5, se hace la comparacién de los perfiles hidraulicos obtenidos utili-
zando el flujo no permanente para los diferentes tiempos base, con el perfil hidraulico calculado
empleando la curva de remanso y el calado normal, correspondiente al caudal maximo de los
hidrogramas empleados. Podemos concluir lo siguiente:

= El calado normal proporciona, en este caso, un valor muy sobredimensionado, ya que
sobrepasa al calado real, en algunos casos més del 50 %. Légicamente en los puntos maés
cercanos a la salida del canal la diferencia es mayor, debido a la condicién de contorno de
vertido libre.
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Figura 4: Envolventes de calados maximos para hidrogramas con tiempos base iguales
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Figura 5: Comparacion de perfiles hidraulicos obtenidos con flujo permanente y no permanente

= El perfil de la curva de remanso, en este caso, se acerca mucho mas a la realidad, sobre
todo cuando es mayor el tiempo base del hidrograma o cuanto mayor es el volumen del
hidrograma. La diferencia de los resultados se hace mayor cuanto menor es el tiempo base.
En hidrologia urbana normalmente las cuencas son pequenas y de superficie bastante
impermeable haciendo que los tiempos de concentraciéon sean pequenos, consecuentemente
el tiempo base de los hidrogramas serd pequenio y los caudales punta muy elevados. En ese
caso los perfiles obtenidos con la curva de remanso se diferenciaran mas de la realidad.

= La curva de remanso al considerar la condicién de contorno no comete errores groseros,
como lo hace el calado normal, en el extremo aguas abajo del canal, incluso en ésta zona
las diferencias son menores que en otras.

= La curva de remanso estd por encima de todas las envolventes de calados maximos, pero
como mucho del orden de 10 %, y se puede considerar que estd del lado de la seguridad y
no esta tan sobredimensionado como el régimen permanente uniforme (calado normal).
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5. Calculo hidraulico de redes en régimen permanente

El proceso de anélisis de conductos en redes no es tan directo ni evidente. Primero hay que
definir la tipologia de red que se nos presenta para que de acuerdo a ella sigamos el procedimientos
de célculo adecuado. Existen dos tipo de red.

» Redes arborescentes

s Redes malladas

5.1. Redes arborescentes

Una red arborescente es aquella que en todos sus nudos la salida del agua solo se puede
realizar por un conducto (ver figura 6). En este tipo de red, se tiene la ventaja de conocer
siempre el caudal de funcionamiento de todos los elementos de la misma, conocidos los caudales
de entrada en la red. A partir de esto, sélo queda calcular el perfil del agua. Los calculos se
pueden realizar, si utilizamos el flujo permanente, considerando un flujo uniforme o un flujo
gradualmente variado.

6.5m°/s 1m’is

¢ 1m¥s
lo=0.001

L =100m *
MO

L=200m l0=0.001
L=100m

v

Figura 6: Red de drenaje tipo arborescente

La simulacién de la red utilizando la hipétesis del flujo uniforme es la méas sencilla de realizar
y es la que mas se ha estado realizando hasta hace no muchos anos e incluso actualmente se
puede encontrar en algunos proyectos, aunque de ninguna manera es recomendable hacerlo
como disenio definitivo. Esta metodologia se realiza determinando el calado normal en cada
conducto, en funcién del caudal que circule por el mismo, que como se ha dicho siempre es
conocido. Sobre esta opcién de calculo hay que hacer una serie de comentarios. En primer
lugar, es un procedimiento que actia conducto por conducto, pero que no tiene en cuenta en
absoluto las influencias del resto de la red, ni siquiera la de los conductos adyacente al que
estamos calculando, es decir no considera condiciones de contorno. Por otra parte la condiciéon
de movimiento permanente uniforme sélo se alcanza para longitudes de conducto elevadas, de
muchos cientos o miles de metros, por lo que en la realidad es poco frecuente en un conducto
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de una red de drenaje. Ademas este método tampoco tiene en cuenta la longitud del tramo
objeto de estudio. Para él, un conducto de 500 metros y otro de 6 metros de longitud tendrian
el mismo nivel de agua en todos los puntos, a igualdad de geometria y caudal circulante. Debido
a todo lo dicho hasta ahora, el andlisis de una red o incluso de un tramo de la misma utilizando
exclusivamente la hipétesis de movimiento permanente uniforme produce disefios inadecuados
ya sean sobredimensionados o infradimensionados, segin el tipo de flujo y las condiciones de
contorno. Puede considerarse adecuada esta metodologia en los casos de conductos aislados, o
situaciones donde las condiciones de contorno no supongan influencia alguna sobre el flujo en
los conductos estudiados.

El calculo utilizando la hipotesis del flujo gradualmente variado, se ajusta mas a la realidad
porque no solo considera la longitud de los conductos sino que también considera la influencia
entre ellos. La forma de calcular es determinar en cada conducto la condicién de contorno, lo que
se obtiene haciendo un balance de energia en cada nudo. Ademads esto sirve como interrelacién
entre conductos. En redes que funcionan con flujos subcriticos (Fr<1) se tiene la condicién
de contorno de salida de la red, en el iltimo conducto aguas abajo. Se empieza calculando el
perfil hidraulico desde ese punto. Cuando se llega con la integracion numérica a un nudo de
union de conductos, procederemos aplicando la conservacién de energia total entre extremos de
conductos concurrentes en el nudo. Asi obtendremos los calados en los extremo aguas abajo
de los conductos situado aguas arriba del que acabamos de calcular. Este calado nos dara las
condiciones de contorno de sus respectivos conductos el que nos servird para calculamos sus
respectivos perfiles. Se sigue el mismo procedimiento con los demés nudos aguas arriba y sus
conductos.

Comparacién de perfiles hidraulicos en redes arborescentes calculadas con flujo
permanente y flujo no permanente

Consideremos un caso como el reflejado en la figura 6. Tenemos una red de drenaje con
cinco tramos de pendiente decreciente. Los colectores a realizar seran de hormigén (coeficiente
de rugosidad de Manning 0.015) y se ha decidido por razones de limitacién de espacio en los
viales por donde discurriran, que tengan un ancho maximo de 2 metros. El dltimo tramo vierte
a un cauce natural tal que las aguas de éste se encuentran siempre por debajo de la solera del
tramo de salida, por lo que puede considerarse como un vertido libre (calado critico en la iltima
seccién). Para un caudal de entrada de 6.5 m3/s en el colector 1, y de 1 m3/s en los colectores
2 y 4, hay que determinar la altura de seccién para cada tramo.

Primero calcularemos los calados normales en cada tramo aplicando la férmula de Manning,
cuyos resultados son 1.07, 0.99, 1.46, 0.99 y 2.52 m. Si el diseno pretende garantizar un flujo en
ldmina libre, con un resguardo minimo de 20 cm por ejemplo, las alturas de secciéon para cada
tramo pueden ser 1.30, 1.20, 1.70, 1.20 y 2.75 m.

Ahora calculamos el perfil del agua aplicando las ecuaciones de la curva de remanso. Los
resultados en forma de calado para el extremo aguas arriba y aguas abajo de cada colector
comparado con los resultados obtenidos con la férmula de Manning se presentan en la tabla
1. Se aprecian sensibles diferencias. Por ejemplo el conducto de salida (5) presenta calados
inferiores en la aproximacion de flujo gradualmente variado, mientras que los demés presentan
calados mucho maés altos con esta aproximacion.
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Tabla 1: Comparacién de resultados de la red propuesta
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Figura 7: Perfiles de lamina de agua para los colectores 1 y 5. Hipdtesis de
flujo gradualmente variado

Conducto calado Calado | Altura secciéon | Altura seccién
ag. arriba | ag. abajo | grad. variado | perm. uniforme
1 1.07 1.74 1.95 1.30
2 1.82 1.92 2.15 1.20
3 1.66 1.99 2.20 1.70
4 2.07 2.17 2.40 1.20
5 1.92 1.23 2.15 2.75
AV (M)
Colector 1
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Ello pone de manifiesto que la aproximacién de flujo permanente uniforme puede dar tanto
disenos sobredimensionados como infradimensionados. En algunos casos, las diferencias son muy
elevadas, como es el caso del conducto 4. Si este conducto hubiera sido disenado utilizando el
flujo uniforme, el conducto habria entrado en presiéon y ademds con una notable carga. En la
figura 7, se muestran los perfiles de ldmina de agua para los conductos 1 y 5 calculados mediante
la aproximacién de flujo gradualmente variado. También se indican las alturas de seccién que
se obtendrian en un proceso de diseno considerando las hipétesis de movimiento permanente

uniforme y movimiento permanente gradualmente variado.
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5.2. Redes malladas

Se considera red mallada cuando en uno o mas nudos hay 2 o mas conductos de salida donde
se pueden distribuir los caudales (ver figura 8) y por lo tanto no se conocen a priori los caudales
con que trabajan los conductos de la red. Para el calculo hidraulico de estas redes se debe
obtener el perfil de lamina de agua a la vez que la distribuciéon de caudales en la red y esto se
consigue solamente recurriendo a métodos iterativos hasta obtener los valores que satisfagan la
distribucién de caudales (ley de continuidad) y el balance de energia en los nudos. Por ejemplo
en la figura 8, el caudal que ingresa por el nudo a no sabemos qué porcentaje se distribuye por
el conducto 1 y qué porcentaje lo hace por el conducto 2. Muchas veces ni tan siquiera sabemos
el sentido del flujo, pues podria ser que en el conducto 1 el sentido del caudal no sea del nudo a
hacia el nudo b, sino al revés, el flujo iria del nudo b al nudo a. Entonces el caudal del conducto 2
no seria una parte del caudal que entra en a sino todo el caudal mas lo que viene del conducto 1.
Lo mismo sucede con los deméas conductos. Para empezar un calculo se deben suponer todos los
caudal de los conductos y sus sentidos. Con estos caudales supuestos calcular, en cada conducto
su perfil hidraulico y en cada nudo el balance de energia y de continuidad Estos balances irdn
corrigiendo los caudales hasta obtener valores que satisfagan estas ecuaciones.

Figura 8: Red de drenaje tipo mallada

Por eso, los célculos en redes malladas siempre son muy laboriosos y atin més si se tienen
muchas mallas, debido a las multiples iteraciones que se deben realizar. Para su solucién es
necesario recurrir a programas informéticos. Lamentablemente en el mercado no existen softwa-
res que hagan este trabajo y los programas que trabajan con la hipétesis de flujo permanente
gradualmente variado lo hacen con redes arborescentes como el conocido HEC-RAS. Y los que
trabajan con redes malladas siempre utilizan el flujo no permanente y son softwares demasiado
costosos, aunque hay algunos gratuitos como el SWMM, cuyo uso no es ficil y no justifica utili-
zar este modelo de simulacién de régimen no permanente para trabajar con régimen permanente
poniendo un hidrograma de caudal constante.
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6. Problemas de decalaje temporal en redes al considerar el flujo
en régimen permanente

Cuando en una red tenemos los hidrogramas de entrada en los nudos, normalmente nos
quedamos con el valor del caudal punta. Si hacemos entrar ese caudal en la red, a medida
que progresamos aguas abajo los valores de caudal se van sumando (pensemos por ejemplo en
una red arborescente). Sin embargo estos caudales en la realidad quizé no se sumen porque se
producen en tiempos distintos. Esto supone que en general, cuanto mayor sea la red, el caudal
final de célculo estd muy sobredimensionado pues el decalaje temporal entre caudales punta no
se considera.

En el apartado 4 se vio que los resultados del flujo permanente son aceptablemente similares
a los del flujo no permanente. Esto ocurren en canales independientes, cuando se trabaja con
un solo hidrograma en flujo no permanente y el caudal punta de este hidrograma se utiliza
para trabajar en flujo permanente. Pero la situacién es muy distinta cuando se trabaja en redes
porque alli intervienen varios hidrogramas diferentes los cuales tienen sus propias caracteristicas.

Para hacer mas clara la explicacién la ilustraremos mediante un ejemplo sencillo. En la figura
9, tenemos un red de alcantarillado similar a un ejemplo antes estudiado. En la red ingresan
caudales por los conductos 1, 2 y 4 y salen por conducto 5. Los hidrogramas que ingresan a la
red estan representados en misma figura.
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Figura 9: Esquema de la red de alcantarillado analizada

Representando el flujo en régimen permanente, se dirfa que por el conducto 1, ingresa el
méximo caudal del hidrograma A (Q4) y también por el conducto 2 y 4 ingresan sus respectivos
maximos caudales. Después de circular por la red, el caudal que saldria por el conducto 5, seria
la suma de los caudales que han entrado por cada uno de los conductos (Q4 + @p + Q¢).

Al hacer el analisis de la red en régimen no permanente, no tendriamos que sumar los caudales
puntas sino los hidrogramas, cada uno en relacion al tiempo de llegada al conducto de salida.
En la figura 10, se muestra el hidrograma suma que obtendriamos. El caudal maximo (Qsq;) que
saldria por el conducto 5, seria el mayor caudal del hidrograma que resulta de sumar los otros
tres hidrogramas de entrada. En éste caso el caudal méaximo es aproximadamente un 50 % menor
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que la suma de lo caudales punta. Esta diferencia es consecuencia del decalaje temporal de los
caudales maximos. Esto no ocurriria si por los tres nudos ingresaran caudales con ocurrencia de
caudal punta similares y las longitudes de los conductos no fueran diferentes o muy largas para
que la propagacion no altere derivando el hidrograma.

AQ
0Qa+0B+Qc

—— Hidrograma A
—— Hidrograma B
QsaL —— Hidrograma C
Hidrograma Sal
® QA+QB+QC

_/ t
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Figura 10: Comparacién de hidrogramas de salida
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1. Introduccion

El flujo del agua en la naturaleza presenta habitualmente una variacién con el tiempo por lo
que el tipo més general de movimiento que se puede analizar serd el denominado no permanente.
A partir de esta premisa, si deseamos representar lo méas fielmente posible el flujo existente en
una red de alcantarillado, deberemos adoptar la aproximacién del movimiento no permanente.

2. Descripcion matematica del movimiento

Las hipétesis basicas de las que partimos para describir el movimiento no permanente son
las siguientes:

= Kl flujo en cada conducto de la red es de tipo unidimensional. Sélo tenemos en cuenta la
velocidad del agua en la direccién de la alineacion del conducto.

= Aceptaremos una distribucién uniforme de velocidades en cada seccién, despreciando las
variaciones transversales de velocidad dentro de la misma.

= Suponemos que la curvatura de la lamina de agua es reducida, por lo que en el seno del
fluido aceptamos la existencia de una distribucién hidrostatica de presiones.

A partir de estas hipétesis principales, se aplican los mismos principios que se emplean en
cualquier problema hidraulico, esto es, la conservaciéon de la masa o ecuacion de continuidad,
y la ecuacién de equilibrio de fuerzas actuantes. En el caso del movimiento no permanente en
lamina libre, las ecuaciones de conservacién de la masa y de equilibrio de fuerzas adoptan la
siguiente expresion, para un conducto de secciéon constante:

267
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y oy Adv

ov ov oy B
E‘FU%‘FQ%—Q(%—U)—O (2)

donde v, es la velocidad media del agua en la seccién, y el nivel de agua (calado) en dicha seccién,
A es la seccion transversal del conducto ocupada por el flujo, b el ancho superficial del agua, g
la aceleracion de la gravedad, I, pendiente de la solera del conducto, Iy la pendiente de la linea
de energia, x la abscisa a lo largo del conducto y t el tiempo.

La ecuacién matematica anterior representa algo tan sencillo como la expresiéon de todas las
fuerzas que actuan sobre el agua, a saber:

% + v% Fuerzas de inercia sobre el agua en movimiento (aceleraciones local y convectiva)

% Fuerzas de presién debidas a los diferentes niveles de agua entre puntos del colector

I, Pendiente del colector, expresién de las fuerzas gravitatorias

I; Pendiente motriz (pérdida de energfa por unidad de peso y por unidad de longitud)
expresion de las fuerzas de disipacién de energia por friccion, etc.

Estas ecuaciones deducidas por Saint—Venant (1871), no tienen solucién analitica por lo que
debe abordarse su tratamiento mediante métodos numéricos. T'écnicas bien conocidas como los
métodos en diferencias finitas, elementos finitos o el método de las caracteristicas (Streeter y
Wylie, 1979) se pueden utilizar en su resolucién. La utilizacién de un método u otro producird re-
sultados casi iguales, por lo que no se puede reconocer un procedimiento como muy superior a
los otros.

La formulacién presentada engloba todas las descripciones de movimiento en ldmina libre.
Si por ejemplo, de la ecuacién (1) despejamos el término de variacién de velocidad segin la
direccién del flujo Ov/0x, y reemplazamos en la ecuacién (2) obtendriamos:

Oy Fr? 10v
oy  ILo—1If 3t v ~got

9z 1_Fr2 12 (3)

Si el movimiento fuera permanente las variaciones respecto del tiempo tanto del calado como
de la velocidad serian nulas, por lo que el comportamiento se podria describir con el primer
término de la derecha de la ecuacién (3), que resulta ser la expresién de la curva de remanso. En
la medida que los términos del segundo miembro de la ecuacién sean importantes (variaciones
temporales de calado y velocidad) las diferencias entre el cdlculo con una u otra expresién seréan
mas significativas.

Si bien representan como deciamos antes el caso mas general de movimiento, la dificultad de
resolucién junto a la necesidad de disponer de mucha mayor informacién sobre la red y sobre el
proceso de transformacion lluvia—escorrentia, hizo que se utilizaran métodos de diseno hidraulico
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mas sencillos. Si bien suponen un avance respecto a los métodos de diseno que consideran flujo
permanente, todavia no tienen en cuenta en el proceso de célculo todos los términos de la
ecuacion de equilibrio dinamico. La solucién serd un resultado en flujo no permanente, pero
tan sélo una aproximacién al comportamiento descrito por las expresiones (1) y (2). Dichas
aproximaciones pueden consultarse en alguna de las referencias (Gémez, 1988, 1992). Hoy dia
las razones que impulsaban el uso de modelos simplificados, fundamentalmente el menor tiempo
de calculo por ordenador, han desaparecido ante los incrementos de capacidad de calculo por
lo que dedicaremos todo el capitulo a los modelos que resuelven el régimen no permanente de
forma completa.

3. Modelos basados en las ecuaciones de Saint—Venant. Modelos
completos

En el momento presente, donde numerosas administraciones se encuentran con la realidad
de unas redes de drenaje con muchos problemas de funcionamiento, la forma més econémica
y rapida de abordar la solucion de esos problemas es con ayuda de un modelo numérico de
simulacién de la red. Algunos aspectos a considerar a la hora de realizar un estudio en régimen
no permanente a través de un modelo de calculo seran:

1. Necesitan como datos de partida un estudio hidrolégico previo que proporcione hidrogra-
mas de caudal/tiempo. No tiene sentido emplear un modelo en régimen no permanente
con unos caudales estimados a partir del método racional. Los procedimientos para realizar
dicho estudio se han comentado en temas anteriores.

2. Para que los resultados de cdlculo sean representativos, necesita que se le suministre una
informacién sobre la geometria de la red, datos de pendiente, secciones transversales, saltos
de solera, etc. lo mas detallada posible. Ello solo es posible después de realizar o actualizar el
inventario de la red: trazados en planta, perfil longitudinal, secciones transversales y puntos
singulares de la red. Debemos tener presente que el empleo de herramientas complejas,
como seran estos modelos, dentro del cédlculo hidraulico, requiere un nivel parejo en el
detalle de la red a estudiar. Si no disponemos de una buena topografia de la red, con
datos fiables de pendientes, tipos de secciones transversales, etc, puede darse la paradoja
que estemos exigiendo al modelo numérico una precisién en su céalculo de calados de por
ejemplo 1 cm, cuando en la informacién inicial relativa a los datos de solera del colector
podemos estar introduciendo un error del orden de decimetros.

3. Eleccion del intervalo de espacio de estudio. No vamos a calcular las condiciones de flujo
en todos los puntos de la red, por ejemplo cada milimetro de distancia. El cadlculo numérico
no se realiza de forma continua en el espacio sino solo en una serie de puntos de calculo
separados por una distancia Ax. Cuanto menor sea esta distancia mayor niimero de puntos
de calculo, mejor conocimiento de la red pero también mayor esfuerzo de célculo y mayor
numero de resultados de andlisis. Una red de alcantarillado se puede estudiar con intervalos
de espacio de 10 a 20 metros. En caso de tramos especialmente cortos, debe tomarse la
precaucién de que haya un minimo de puntos de estudio (4 6 5).
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Eleccion del intervalo de tiempo de estudio. De igual forma que no se resuelve de forma
continua en el espacio, tampoco se sigue el mismo proceso en el tiempo sino que se calcula
en una serie de puntos discretos. El intervalo de tiempo dependera del nivel de detalle
que se desee y del procedimiento numérico de integracién. Los métodos numéricos de tipo
explicito como tienen una limitacion en el valor del intervalo de tiempo de analisis, que a su
vez es funcién del intervalo de espacio seleccionado, se encargan de calcularlo ellos mismos
para cumplir esa limitacion. En aquellos que permitan la opcién de elegir el intervalo de
tiempo (programas que resuelven por métodos de tipo implicito), y aunque los manuales
de usuario sugieren elegir un intervalo de tiempo de 5 a 10 minutos, en muchos casos
el valor final debe elegirse alrededor de 1 minuto. Si bien los manuales indican que esos
algoritmo de cdlculo son incondicionalmente estable, ello no siempre es del todo cierto
pues hidrogramas de entrada muy abruptos o cambios de régimen rapido a lento, pueden
generar inestabilidades de céalculo.

FEmpleo de las ecuaciones completas de Saint—Venant, sobre todo en casos donde la red
presente tanto flujos répidos (altas pendientes Fr>1) como lentos (pendientes reducidas
Fr<1). Los aspectos numéricos sobre el tipo de esquema empleado no son tan importantes a
nivel de usuario. Sin embargo, tener presente que aquellos modelos que emplean esquemas
numéricos de tipo explicito, (tipo Euler modificado, Leap—frog, etc) presentan limitaciones
en la eleccién de los valores del incremento de tiempo de célculo, cosa que los modelos con
esquema de tipo implicito (Preissmann, Abbott—Ionescu, etc) no tienen esta limitacion.
Esto no supone ninguna desventaja clara de unos frente a otros, sino que sencillamente es
un hecho que el usuario ha de tener en cuenta al utilizar el modelo.

Capacidad de resolucién de todo tipo de redes, tanto malladas como arborescentes. Algunos
modelos comerciales no son capaces de resolver redes de tipo mallado, con circuitos cerrados
internos, como las de la figura 1.

)

RED RED
ABBORESCENTE MALLADA

Figura 1: Redes de tipo arborescente y mallada

El proceso de calculo se inicia a partir de una condicién inicial que representa la situaciéon
de la red en el primer instante de calculo. Representaria el estado de la red con los caudales
de aguas residuales circulando por la misma. En caso de colectores que solo transportan
aguas pluviales, el modelo debe permitir la representacién de una condicién inicial de
caudal y calado cero.

En el proceso de célculo se deben incluir las condiciones de contorno habituales, tanto de
tipo externo (caudales de entrada en cualquier punto de la red, condiciones de desagiie
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10.

varias, etc) como de tipo interno (nudos de unién de colectores, resaltos méviles, entrada
en carga, etc.). La formulacién del nudo de unién es una de las que presenta mayor com-
plejidad. Por ejemplo, considerando solo flujo en lamina libre, cada conducto de entrada en
un nudo puede presentar cuatro tipos de flujo distintos, (vertido libre con régimen critico o
rapido, entrada en régimen lento con nivel de agua por encima del calado critico, y resalto
hidrdulico localizado junto al nudo) y un conducto de salida presenta dos tipos de flujo
diferentes (segin el conducto aguas abajo presente flujo lento o rapido). Si pensamos que
en un nudo confluyen varios conductos y salen otros tantos, las combinaciones de flujo
pueden resultar numerosisimas. Para un caso sencillo de nudo con 3 conductos de entrada
y uno de salida, tenemos 128 combinaciones distintas de flujo posibles que el modelo debe
ser capaz de resolver.

k
Yc ——
Ye —_—

Figura 2: Tipos de flujo en el nudo

Posibilidad de calculo de todo tipo de flujo, rapidos y lentos, asi como de la transicién entre
ambos. La topografia de muchas redes de drenaje presenta un escalonado de pendientes
en los colectores, de mayor a menor. Asi en las partes altas el flujo es de tipo supercritico
(nimero de Froude mayor que 1) y en las zonas cercanas a la salida de la red serd de tipo
subcritico (nimero de Froude menor que 1). La transicién entre ambos flujos se realiza
mediante un resalto hidraulico que, dada la variacion temporal de los caudales de paso,
serd maévil.

Resolucién simultdanea de todos los puntos de la red, en cada instante de tiempo de céalcu-
lo. Algunos modelos comerciales resuelven primero un conducto para todo el tiempo de
estudio, luego otro, y asi sucesivamente, en un proceso que se suele denominar en casca-
da, empezando por los conductos de aguas arriba y progresando hacia aguas abajo. De
ese modo se agiliza el proceso numérico pero no se tienen en cuenta de forma correcta
todas las interacciones entre los conductos de la red. Se debe exigir que para cada instante
de tiempo de calculo, se resuelvan las condiciones de flujo de todos los puntos de la red
incluidos en el céalculo.
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Debe ser capaz de simular la entrada en carga de los colectores de la red. Nos encontramos
cada vez mas con redes de drenaje que presentan una gran insuficiencia de desagiie, por
lo que en fase de diagnosis de una situacién existente serd muy frecuente que parte de la
red pueda funcionar en presién. Existen dos procedimientos de formulacién del flujo en
presién: uno a través del denominado movimiento en bloque (Diéguez, 1994) y el otro el
denominado como ranura de Preissmann (figura 3), que consiste en prolongar de forma
ficticia la seccién en su parte superior para mantener la existencia de una lamina libre,
donde la altura de agua alcanzada por encima de la cota de coronacién de la seccion seria
la altura de presion existente en cada punto.

Figura 3: Uso de la ranura de Preissmann

El modelo deberd poder incluir todas las tipologias de seccién existentes en la red. Algunos
modelos se limitan a trabajar con un conjunto de formas de seccién predefinidas, circulares,
ovoides, etc. Si bien estas son las méas habituales, es frecuente encontrarse en nuestras redes,
secciones de formas extranas y que suelen estar en tramos importantes. Para que el andlisis
hidrdulico sea lo mas fiable posible, serd conveniente poder introducir en el célculo incluso
esas secciones.

Para facilitar el andlisis de resultados, es conveniente que el modelo disponga de algin
médulo de andlisis grafico para hacer mas facil y rapida la evaluacion del estado de una
red. Pensemos que el resultado de calculo son las variables de flujo, calado y velocidad, en
cada punto de estudio de cada colector y en cada instante de tiempo. Por ejemplo para
un caso de estudio llevado a cabo en la red de Barcelona, con 43 colectores y 935 puntos
de estudio durante 4 horas, con intervalos de tiempo de estudio de 5 segundos, resulta un
total de mas de 8.000.000 de datos, cifra que hace absolutamente inviable su analisis a
nivel de listados o incluso de dibujo en plotter.

Modelos comerciales mas empleados

Presentaremos algunos de los modelos mas conocidos para el célculo hidraulico de redes

de drenaje. Hemos seleccionado un total de 5 principales, incluyendo algunas versiones de los
mismos, que seran:

SWMM — EXTRAN modelo incorporado en el paquete SWMM, desarrollado por la Agencia

norteamericana de Proteccién del Medio Ambiente (EPA). Se trata de la subrutina de
calculo hidraulico, EXtended TRANsport, que utiliza las ecuaciones de Saint—Venant y un
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método explicito de solucién. Es practicamente el standard de célculo utilizado en USA,
donde se realizan reuniones anuales de usuarios del mismo, debido a su bajo precio (gratis
si se descarga desde alguna de las direcciones de Internet ) lo que ha facilitado su difusién.
Es un modelo simple de concepcion, facil de utilizar, bien documentado, pero con detalles
en la solucién numérica desde el punto de vista hidraulico (aproximacién a la entrada en
carga, cambios de régimen, etc.) algo inferiores a otros modelos. Durante anos el mayor
inconveniente de su uso ha sido el que su entrada / salida de datos era poco amigable y las
versiones Windows de dominio piiblico eran poco fiables (se recomendaba encarecidamente
no utilizarlas, desde diferentes tribunas por reconocidos expertos en drenaje urbano).

Empresas privadas o grupos de investigacién han desarrollado una serie de elementos,
béasicamente en forma de programas de preproceso o postproceso para SWMM, o han
incluido el cédigo de calculo de SWMM en programas comerciales. Entre los méas conocidos
tenemos:

= XP-Software, empresa australiana con delegaciones en USA, se ha dedicado a gene-
rar con el cédigo fuente de SWMM procedente de la EPA, un programa de tratamiento
de datos incial y de analisis de resultados finales. Se han introducido ciertas mejoras
en el proceso de cdlculo hidrolégico e hidraulico, de manera que se presenta con el
nombre XP-SWMM, pero la base sigue siendo el mismo SWMM. El costo aproximado
del programa estara sobre los 10.000 ddlares (http://www.xpsoftware.com)

= MIKE-SWMM. El Danish Hydraulic Institute, si bien tiene su propio modelo de
calculo, ha desarrollado un médulo de enlace de SWMM con un editor grafico similar
al empleado en MOUSE, para la entrada de datos y el anélisis de resultados. También

existen médulos que permiten enlazar MIKE-SWMM con un sistema de informacién
geografica como ARCVIEW. (http://www.dhi-es.com)

= PCSWMM Desde 1984, la Universidad de Guelph en Ontario, Canad4, ha des-
arrollado un programa de cdlculo con médulos graficos, que incorpora SWMM como
c6digo de célculo. Se trata de un modelo muy extendido por Canadd y los Estados
Unidos. Su coste es mucho menor que otros similares, siendo del orden de los 500
délares (http://www.chi.on.ca/pcswmm.html).

Pero desde hace unos anos disponemos de otra opcién, y de dominio publico. La EPA ha
decidido lanzar una nueva version de SWMM en entorno Windows, y ademds de domi-
nio publico, que es SWMM 5.0, la cual recoge las principales caracteristicas del antiguo
SWMM pero reformulado en un entorno de programacién Ct+ que convierte un modelo
opaco y farragoso de trabajo, en un modelo agradable y facil de manejar. Retine todas
las caracteristicas bésicas hidrolégicas e hidraulicas de otros modelos més caros, y tan
solo indicar que quizés sus capacidades de interaccién con GIS o bases de datos no es tan
completa como en estos iltimos. Su sistema de ments permite mediante el procedimiento
de arrastrar y soltar, crear un modelo de cuenca en pocos minutos, con un entorno similar
al de programas como EPANET (redes de distribucién de agua en presién) o como HEC—
HMS (versién 3.0 del conocido programa hidrolégico) y analizar sus resultados de forma
rapida y eficiente.

MOUSE versién para PC del modelo por el Danish Hydraulic Institute. Presentado en 1986,
se trata en la actualidad de uno de los modelos con mayor penetracién en el mercado. A
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ello contribuye su concepcién a partir de un funcionamiento a base de menus autoexpli-
cativos. Utiliza un método implicito de solucién (esquema de Abbott-Ionescu). Considera
la entrada en carga de los conductos, asi como realiza una aproximacion a la transicién
de flujos mediante resalto, aunque no de forma completa. Dispone de unas salidas gréaficas
por pantalla que facilitan el analisis de resultados. MOUSE es un programa que inclu-
ye ademdas moédulos de célculo de la lluvia de diseno y de estudio de la transformacién
lluvia—escorrentia. Se le han anadido en afios recientes otros modulos para el estudio de
la contaminacién pluvial, posibilidades de control en tiempo real de la red, etc. En los
ultimos anos ha aparecido la opcién MIKE-URBAN, como desarrollo también desde el
DHI, combinado con la tecnologia GIS que incluye una versién algo mas limitada de Arc-
GIS de ESRI, para conformar un entorno de soluciéon de los problemas del agua urbana,
permitiendo resolver redes de abastecimiento, de alcantarillado, etc.

INFOWORKS desarrollado por Wallingford Software, empresa perteneciente al grupo Hy-
draulics Research—Wallingford, en Inglaterra, presenta una concepcién muy parecida a la
de MOUSE en lo que respecta a procesos de solucién hidrolégica e hidraulica. Es un modelo
que engloba todos los procesos de la hidrologia urbana, lluvias, escorrentia, etc., pensado
para desarrollarse en ordenador personal. Un sistema de mentus autoexplicativos lleva al
usuario a realizar el proceso de calculo, desde el principio al final. INFOWORKS incluye
ademdas de manera interna y sin recurrir a otros programas propietarios, todas las utilida-
des de un GIS para preparacién de datos y para andlisis de resultados. Se trata junto con
MOUSE de las opciones mas destacadas aunque también més caras, estando los precios
alrededor de los dos millones de pesetas versiones bdsicas, coste que aumenta a medida
que se anaden mdédulos adicionales (transporte de sedimentos, de contaminantes, etc). Las
dltimas versiones incluso permiten reproducir los procesos de inundacién en la superficie
de la ciudad, derivada del agua que sale al exterior en caso de entrada en carga.

CAREDAS — CANOE , CAREDAS desarrollado por la empresa SOGREAH, de Francia
fue uno de los primeros codigos comerciales desarrollado ya en los anos 1973 y 1974. Es
uno de los modelos completos més interesantes desde un punto de vista de los procesos
hidrdulicos (empleo del esquema implicito de Preissmann, simulacién de la entrada en
carga), pero menos atractivo debido a que no incorpora médulos gréaficos de andlisis de
datos. Era frecuente encontrarlo en universidades o centros oficiales, y no tanto por usuarios
privados, debido a que era un modelo bajo patente y a su precio de comercializacion.
Como resultado de las experiencias de CAREDAS y del modelo CEDRE, desarrollado en
el INSA de Lyon, aparece hace pocos afios el programa CANOE, para funcionamiento sobre
PC y distribuido por SOGREAH y Allison (http://www.sogreah.fr/ http://www.alison-
envir.com) que si incorpora utilidades graficas de pre y postproceso, lo que lo ha puesto a
un nivel similar al de XP-SWMM, Mouse o Infoworks (CANOE, 2005).

SOBEK-URBAN Un modelo de reciente aparicion en el mercado, desarrollado por Delft
Hydraulics, pensado para operar ya en un entorno GIS. Presenta un motor grafico muy
avanzado y versatil, permitiendo la interaccién con otros médulos de simulacion. por ejem-
plo SOBEK-RURAL para andlisis de inundacién en llanuras fluviales, o estudios de calidad
de aguas superficiales. El médulo Urban, incluye 3 sub-médulos, cdlculo de transformacién
lluvia - caudal, flujo en colectores y médulo de control en tiempo real.

SewerGEMS Desarrollado por Haestad Methods, permite el trabajo interactivo sobre Auto-
CAD o ArcGis. Es un modelo también de reciente aparicién, y permite unas capacidades
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muy similares a las de otros presentados anteriormente.

MARA |, se trata de un modelo no comercial, desarrollado en la Escuela de Ingenieros de
Caminos de Barcelona. Apto para todo tipo de redes, malladas o arborescentes, utiliza un
esquema explicito de solucién (Método de las caracteristicas rectas). Simula la transicién
mediante resaltos méviles, localizando cada resalto y siguiéndolo por toda la red en su
desplazamiento. Aproxima la entrada en carga, mediante una prolongacién vertical de la
seccién con un ancho ficticio, artificio similar al utilizado por los demas modelos. Dispone
a su vez de un médulo de andlisis grafico de resultados muy potente, que permite visualizar
en pantalla grafica el comportamiento hidraulico de cada conducto de la red. Carece de
modulo hidrolégico de solucion, pero en este momento se estd desarrollando una conexién
con HEC-HMS, de manera que se pueda usar éste como médulo hidrolégico y MARA como
moédulo hidraulico. Este modelo ha sido utilizado para el estudio en régimen no permanente
de la nueva red de colectores del frente maritimo de Barcelona, construidos con motivo de
los Juegos Olimpicos.

3.2. Modbdulos de calculo adicional que pueden incorporar

Algunos de los modelos revisados anteriormente presentan aparte de los temas de tratamiento
grafico (importacion - exportacién de ficheros en diferentes formatos graficos o de base de datos)
la posibilidad de analizar otros temas de interés ligados a las redes de alcantarillado.

Transporte de sedimentos: Acumulacién en superficie transporte a lo largo de la red.
Hay que indicar que estos procesos son todavia dificiles de calibrar. Las caracteristicas de los
sedimentos, su granulometria y sobre todo el grado de cohesion de los mismos, condiciona el
comportamiento a nivel de red.

Acumulacion de contaminantes y calidad del agua en la red, SWMM, MOUSE,
CANOE e INFOWORKS permiten estudiar la acumulacién en el tiempo de carga contaminante
en superficie de la ciudad, su arrastre por la lluvia y la propagacién y vertido al exterior. El tema
de estimar los polutogramas de vertido es sin duda uno de los méas importantes en un futuro
proximo por las consecuencias sobre nuestros medios receptores, rios o costas, de los vertidos
desde la red de alcantarillado en tiempo de lluvia.

Procesos de tratamiento y depuracion, SWMM permite aproximar el efecto de un
tratamiento fisico-quimico sencillo. MOUSE o INFOWORKS optan por dejar ese tema aparte
para otros modelos de simulacién de plantas de tratamiento (STOAT, etc)

4. Consideraciones sobre la utilizacion de un modelo completo

Algunas de las consideraciones que haremos en este apartado se han dicho anteriormente.
Primero, insistir en la calidad de los datos de base que hay que suministrar al modelo completo.
Esta en relacion directa con la confianza en los resultados finales del mismo. Datos de partida
adecuados de lluvia, de caudales de escorrentia y de geometria de la red son indispensables
para sacar todo el partido posible a un modelo de simulacién. Si no se disponen de todas esas
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condiciones hay que pensar detenidamente si vale la pena realizar una simulacién de la red, y la
fiabilidad que daremos a los resultados de la misma.

Segundo, la utilizacién de un modelo completo supone en muchos casos un volumen y un
tiempo de trabajo adicional notable del que el menos importante es el tiempo de cédlculo por
ordenador. No es automaético sentarse ante la pantalla del PC y esperar que vayan saliendo
resultados, pues si no se dispone de la topografia de la red, hay que encargarla, analizarla e
introducirla en el modelo. El estudio de transformacién lluvia—escorrentia se complica (ya no se
trata de aplicar el método racional) y aunque también se puede realizar con ayuda de un modelo
numérico, surgen dudas a la hora de escoger una serie de pardmetros.

Y tercero, el aprovechamiento méximo de las capacidades del modelo requiere una persona
o un equipo de trabajo dedicado a estos temas. Instalar el modelo supone un desembolso inicial,
pero su explotacién requiere una atencién continua para conocer y aprovechar las capacidades
y limitaciones de todos los modelos.

La necesidad de estimar una serie de parametros que el programa pide hace que se recurra
en demasia a la opcion por defecto en el programa. Muchas veces desconocemos el valor, ni
siquiera aproximado, de alguno de los coeficientes que nos pide. Y claro, la opcién de darle
a la tecla return a veces es una tentacion demasiado poderosa. El maximo aprovechamiento
de las capacidades de estos programas se obtiene cuando se introduce como se ha dicho antes,
“informacién fiable”. Y esa informacién es fruto de mediciones, bien geométricas o topograficas,
o bien hidrolégicas o hidraulicas. Ningtin dato sacado de una tabla de un manual de usuario o de
un libro puede mejorar el inapreciable valor de un dato medido in situ. El mayor rendimiento en
la utilizacién de estos programas de calculo se obtiene cuando se conjugan su empleo con medidas
de campo, especialmente las de lluvia y caudal asociado, que permiten extraer conclusiones de
primera mano sobre el comportamiento de la red.

Entre los resultados que podemos observar se encuentran toda una serie de fenémenos que
s6lo pueden ser descritos mediante flujo no permanente:

= Atenuacién de caudales, reduccién del caudal punta a medida que los hidrogramas de
caudal se propagan por la red.

= No unicidad entre calados y caudales. Especialmente para colectores con pendientes re-
ducidas, la evolucién de caudales y calados en una seccién sigue una relacién como la
expresada en la figura 4. Asi durante la fase de aumento de caudales de paso se producen
menores niveles de agua asociados a un caudal determinado que durante la fase de decre-
cimiento de caudales, para ese mismo caudal. Este fenomeno es tanto més acusado cuanto
mas reducida es la pendiente del colector.

= Empleo como condicién de diseno para nuevos colectores de la envolvente de calados maxi-
mos que se produce. En cada punto de calculo de cada colector de la red se toma el valor
maximo alcanzado por el calado a lo largo de todo el suceso de estudio. Dicho valor méaxi-
mo se produce en un instante de tiempo determinado que no tiene por qué coincidir con
el instante en que se produce el calado maximo en otro punto de calculo. Al considerar
todos los calados maximos alcanzados en cada punto (definicién de envolvente) estamos
garantizando que el perfil de lamina de agua que se ha producido en cualquier instante en
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Figura 4: Bucle de evolucién calado/caudal

el colector estd por debajo de esa curva envolvente. Hay que aclarar que esta envolvente
no representa el perfil de lamina de agua para ningtin instante determinado sino que se
construye a partir de los calados méaximos en cada punto.

= Es el tnico procedimiento que tiene en cuenta una caracteristica muy importante de los
hidrogramas de caudal: el volumen de escorrentia. Calculos hidraulicos en régimen per-
manente para hidrogramas con igual caudal punta pero con diferente tiempo base (y por
tanto con diferentes volimenes de agua asociados), sélo consideran el caudal méximo y
por tanto no diferirdn en nada en su resultado. Sin embargo, con cédlculos en régimen no
permanente, los volimenes de agua pueden diferir de forma sustancial. Los efectos de al-
macenamiento dentro de la propia red empezaran a jugar un papel no tenido en cuenta
hasta ahora. Se convierte en la tnica alernativa para el correcto analisis de depdsitos de
retencién y volimenes de inundacién.

FLUJO PERMANENTE FLUJO NO PERMANENTE
UNIFORME GRADUAL. MODELO ONDA MODELO
VARIADO HIDROLOGICO | CINEMATICA | COMPLETO
D:Sttcijsd?oel Q Q Hidrograma Hidrograma Hidrograma
. o max max Q/t Q/t Q/t
hidrolégico
Condiciones Ag. Arriba Incluida en los Solo aguas Ag. Arriba
NO ) . . .
de contorno y ag. Abajo parametros arriba y ag. Abajo
Efectos de NO S| S| NO sl
reflujo
Geometria CON CON Incluida en los CON MUY EN
de la red DETALLE DETALLE parametros DETALLE DETALLE
Atenuacion de NO NO sI NO S|
caudal punta
Efectos
dinamicos NO NO NO NO Sl

(aceleracion)

A la vista de la situacion de cada red y de las disponibilidades existentes en cada adminis-
tracién respecto a datos disponibles, etc. se debe escoger el procedimiento de analisis hidraulico
mas adecuado a la red objeto de estudio. Como resumen a lo expuesto en estas lineas queremos
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presentar este cuadro-resumen final que recoge las diferentes metodologias presentadas, flujos
permanentes uniforme y gradualmente variado, asi como el empleo de modelos completos y dos
de los procedimientos simplificados que en ocasiones se emplean con los flujos no permanentes,
modelos hidrolégicos y onda cinematica.
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1. Introduccion: un poco de historia respecto a EPA SWMM

El modelo de gestién de aguas pluviales SWMM (Storm Water Management Model) de la
Agencia de Proteccién del Medioambiente de los Estados Unidos (USEPA, U.S. Environmental
Protection Agency), es un modelo numérico que permite simular el comportamiento hidroldgico-
hidraulico de un sistema de drenaje urbano, tanto en términos de cantidad de agua como en la
calidad de la misma. Este modelo lleva mas de treinta anos de uso en los Estados Unidos y se
ha difundido por todo el mundo, siendo una herramienta de cdlculo reconocida a nivel mundial.

Desde sus inicios hasta antes de la actual versién 5.0, SWMM estuvo estructurado en bloques
de célculo (rutinas) donde cada bloque simulaba numéricamente algun proceso hidroldgico o
hidraulico en particular. Segin Butler y Davies (2004), los principales bloques de célculo que
utilizan las versiones anteriores a la 5.0 son:

= RUNOFF, el cual simula la generacién de escorrentia superficial y de contaminantes sobre
la cuenca en estudio debido a la precipitacién

s TRANSPORT, el cual propaga el flujo y los contaminantes a través del sistema de alcan-
tarillado. Este bloque simula el flujo no permanente usando la aproximacion de la onda
cinematica

» EXTRAN, el cual propaga el flujo (pero no los contaminantes) resolviendo las ecuaciones
completas del régimen no permanente unidimensional (ecuaciones de Saint Venant)

» STORAGE/TREATMENT, el cual simula el comportamiento del flujo y de los contami-
nantes a través de depdsitos de almacenamiento o estaciones de tratamiento de aguas.

EPA SWMM fue inicialmente desarrollado en lenguaje FORTRAN entre los anos 1969 y
1971, y tal vez fue uno de los primeros modelos numéricos hidrolégico-hidraulicos desarrollados
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especialmente para sistemas de drenaje urbanos. Desde entonces, EPA SWMM (o simplemente
SWMM) ha sido objeto de diversas mejoras y, por lo tanto, se han producido diferentes versiones
del mismo. Algunas de estas mejoras y versiones, son brevemente descritas a continuacién:

= En 1971 se realiza la version 1 de SWMM. Esta version fue desarrollada en conjunto
por la empresa Metcalf & Eddy Inc. de Palo Alto (M&E), la Universidad de Florida
(UoF), y la compania Water Resources Engineering Inc. de California (WRE), todos bajo
la supervisién y el financiamiento de la Environmental Protection Agency (EPA) de los
Estados Unidos.

= En 1975 la Universidad de Florida produce la versién 2 de EPA SWMM, en la cual se
incluye un set de nuevas ecuaciones en la rutina de calculo STORAGE.

» En 1977 la compania Camp Dresser & McKee (ex WRE) agrega la rutina de célculo
EXTRAN a SWMM.

= En 1981 la Universidad de Florida produce la versién 3 de EPA SWMM, donde se agregan
los bloques de célculo STAT, RAIN y TEMP. El objetivo general del bloque RAIN es
leer grandes registros de precipitaciones que se presentan en formatos de uso habitual en
EEUU y Canadé&. Por otro lado, el bloque TEMP permite ingresar datos de temperatura,
evaporacion, y velocidad del viento. Ambos bloques (RAIN y TEMP) generan archivos de
entrada de datos para el bloque RUNOFF. Finalmente, el bloque STAT realiza andlisis
estadisticos simples sobre algunos parametros cuantitativos y cualitativos que SWMM
utiliza en sus célculos.

= En 1988 se desarrolla una de las mas importantes versiones de SWMM: SWMM 4. Esta es
la primera versién de dominio publico para computadores personales. Esta versién incluye
un formato libre de entrada de datos, asi como la posibilidad de considerar secciones
transversales naturales. Es con esta versién que EPA finaliza el soporte econémico al

proyecto SWMM.

= FEn 1991 y 1992 la Universidad de Florida desarrolla las versiones SWMM 4.05 y SWMM
4.2, respectivamente.

» En 1993 la Oregon State University (OSU) desarrolla la versién 4.21 de SWMM. La par-
ticipacién de la OSU en SWMM es fruto del desplazamiento desde Florida a Oregon de
Wayne C. Huber, uno de los participes desde el principio en el desarrollo de SWMM.

= En 1994 la EPA CEAM (Center for Exposure Assessment Modeling) desarrolla la versién
SWMM 4.3. Por otro lado, la Universidad de Guelph (UoG) abre en Internet un servidor
exclusivo para usuarios de SWMM (SWMM-USERS listserver) como una forma de gene-
rar grupos de discusién e intercambiar experiencias entre usuarios de SWMM. Al mismo
tiempo, la Office of Science and Technology de la EPA desarrolla una version de SWMM
que trabaja bajo ambiente Windows. Sin embargo, no se recomienda hoy en dia el uso
de esta versién, llamada EPA Windows SWMM, pues se han detectado numerosos errores
que nunca fueron corregidos.

» Entre 1995 y 2001, la OSU y la firma consultora Camp Dresser & McKee (CDM) desarro-
llan diversas versiones del modelo SWMM, comenzando desde la 4.31 hasta llegar a la mas
utilizada versién: SWMM 4.4h.
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En el ano 2002, la EPA’s Water Supply and Water Resources Division y la firma consultora
CDM acordaron desarrollar una versién de SWMM completamente reescrita. El objetivo de este
proyecto fue aplicar técnicas modernas de programacién para producir un programa mas facil
de mantener, extender y usar. De esta forma, la nueva versién de SWMM desarrollada en este
proyecto, EPA SWMM 5.0, presenta dos grandes diferencias respecto a las versiones antecesoras:

1. Todo el cédigo de cédlculo fue escrito sobre una plataforma independiente usando el lenguaje
de programacion C, y

2. la presencia de una interfaz grafica de usuario, escrita en Delphi, que trabaja bajo el
sistema operativo Windows.

Al mismo tiempo, un riguroso programa de certificacién de calidad fue desarrollado para
asegurar que los resultados numéricos producidos por el nuevo SWMM 5.0 fueran compatibles
con aquellos obtenidos del anterior SWMM 4.4. Dentro de este programa de certificacion de
calidad de SWMM 5.0, el mayor desafio en términos numéricos fue la implementacion de la
rutina de cdlculo de propagacién del flujo tipo Onda Dindmica conocida como EXTRAN (de
Extended Transport), pues més que simplemente transcribir el c6digo de cdlculo linea a linea, en
SWMM 5.0 se reestructuré el cddigo de una forma mas mantenible y de facil lectura. Ademsés,
se modificé ligeramente el esquema numérico con el fin de producir soluciones numéricamente
mas estables en menos tiempo.

Es asi como en octubre del 2004 la nueva version de SWMM, llamada SWMM 5.0, es entre-
gada a dominio publico en conjunto con el nuevo manual de usuario, los cédigos de programacion
y otros documentos relacionados con la nueva versién. La mas reciente actualizacion de SWMM
5.0 (a fecha de diciembre 2007) corresponde a la version SWMM 5.0.011, la cual puede ser des-
cargada libremente de la siguiente direccion:

http://www.epa.gov/ednnrmrl/models/swmm/index.htm

2. Esquema de modelacién usado por EPA SWMM 5.0

El programa EPA SWMM 5.0 es un modelo numérico desarrollado principalmente para el
estudio, andlisis y diseno de sistemas de drenaje urbanos. Este programa simula la formacion
de escorrentia y cargas contaminantes sobre subcuencas. Luego, estos flujos son transportados a
través de la red de drenaje del medio urbano en estudio hasta algin punto de salida del sistema.

Para lograr un manejo eficiente de SWMM 5.0 es necesario comprender como éste considera
un sistema de drenaje, los elementos que participan de este sistema, y las relaciones entre los
diferentes elementos del sistema de drenaje.

2.1. Modelo conceptual del sistema de drenaje

SWMM 5.0 considera el sistema de drenaje como una coleccién de elementos y flujos diversos
(Objetos) dentro de médulos o capas. Cada una de estas capas representa en forma general
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diversos procesos hidrolégicos o hidraulicos tal como la precipitacién o el flujo de aguas pluviales
a través de alcantarillas. La siguiente figura muestra el esquema del modelo conceptual de sistema
de drenaje que utiliza SWMM 5.0.

Raingages
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Atmosférica
Al %

.
)
]
i

! Capade
@ Terreno
Subcatchments

™,

Capa de
Aguas
Subterraneas

Storage

Cutfall

Capa de
Transporte

Figura 1: Modelo conceptual del sistema de drenaje urbano

En el esquema de la figura 1, la capa inicial es la Atmosférica, en la cual se genera la
precipitacién que cae sobre la capa de Terreno. Este proceso de precipitacion es representado en
SWMM 5.0 mediante objetos tipo Rain Gage (pluviémetro).

Siguiendo el proceso hidrolégico, la capa de Terreno recibe la precipitacién proveniente de la
capa Atmosférica en forma de lluvia o nieve. En este médulo de Terreno se producen dos procesos
hidrolégicos: las pérdidas de precipitacién y la escorrentia superficial. Dentro del primer proceso,
que considera los fenémenos de infiltraciéon, almacenamiento en depresiones, intercepcién, y
humidificaciéon superficial, una parte del volumen precipitado se mantiene dentro del moédulo
de Terreno, y otra fraccién se envia como flujo hacia el médulo de Aguas Subterrdneas. En el
segundo proceso (escorrentia superficial), se envia flujo y cargas contaminantes hacia la capa
de Transporte. Ambos procesos son representados en la capa de Terreno mediante objetos tipo
Subcatchment (érea captadora o subcuenca).

El médulo de Aguas Subterrdneas recibe la infiltraciéon proveniente del médulo Terreno y
transfiere una parte hacia la capa de Transporte. Esta capa de Aguas Subterrdneas es mode-
lada mediante objetos tipo Agquifer (Acuifero). Por otro lado, la capa de Transporte es la que
representa a la red de drenaje en si misma, la cual puede estar compuesta de secciones de cauce
natural, conductos, bombas, reguladores de flujo, asi como por elementos de almacenamiento
(dep6sitos de retencién), siendo todos ellos los que transfieren el flujo y la carga contaminante
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hacia los puntos de salida de la red o hacia plantas depuradoras. Los flujos de entrada para
este médulo pueden venir de la escorrentia superficial (médulo de Terreno), del flujo interno
del moédulo de Aguas Subterrdneas, de flujos de aguas residuales, o de hidrogramas de entrada
definidos por el usuario. Los elementos de la capa de Transporte son representados por EPA
SWMM 5.0 como objetos tipo Node (nodo) y Link (conector).

Es importante destacar el hecho de que no necesariamente todas las capas podrian estar en
un modelo particular construido con SWMM 5.0. Por ejemplo, se podria analizar sélo la capa
de Transporte utilizando como entrada algunos hidrogramas definidos por el usuario.

2.2. Elementos del sistema de drenaje y su representacién con

EPA SWMM 5.0

EPA SWMM 5.0 representa los diversos elementos del sistema de drenaje (conductos, pozos,
depdsitos, etc.) y los procesos hidrolégicos-hidraulicos que ocurren en el sistema (precipitacion,
infiltracién, etc.) mediante Objetos. SWMM 5.0 considera dos tipos de objetos:

= Visuales, los cuales pueden ser visualizados por el usuario en el drea de trabajo de SWMM
5.0. En general los objetos visuales representan elementos fisicos del sistema de drenaje o
procesos hidrolégicos dentro de éste.

= No visuales, los cuales no se encuentran en el area de trabajo del programa. Estos objetos
describen caracteristicas y procesos adicionales dentro del sistema de drenaje.

A continuacién se presentan los objetos de més uso al momento de realizar un modelo con
EPA SWMM 5.0. La totalidad de estos, tanto visuales como no visuales, pueden ser consultados
en el manual de usuario de EPA SWMM 5.0 (User’s Manual).

2.2.1. Objetos visuales

La figura 2 muestra como se puede disponer de los objetos visuales de tal forma que repre-
senten un sistema de drenaje.

El objeto que representa a la precipitacién es el Rain Gage. Este objeto proporciona la
precipitacién sobre una o mas subcuencas, y es uno de los dos objetos imprescindibles para
representar el proceso de escorrentia superficial sobre el area de drenaje. La informacion de
precipitacién puede ser suministrada por el usuario a través de una serie temporal definida por
éste, o se puede utilizar un archivo externo de datos de precipitacion.

El otro objeto necesario para modelar la escorrentia superficial es el Subcatchment, denomi-
nado como subcuenca en nuestro idioma. Este objeto representa la unidad o porcién hidrologica
bésica de superficie de terreno cuyas caracteristicas topograficas e hidrolégicas - hidraulicas
dirigen la escorrentia hacia un unico punto de salida de la subcuenca. Es muy importante des-
tacar que es el usuario el responsable de discretizar el area de drenaje en subcuencas lo méas
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Figura 2: Disposicion de objetos visuales para representar un sistema de drenaje

homogéneas posibles en términos de pendientes y rugosidades superficiales, e identificar los pun-
tos de salida para cada subcuenca. En SWMM 5.0 estos puntos de salida pueden ser objetos
tipo Node pertenecientes a la red de drenaje, o puede ser otro Subcatchment. Cada objeto tipo
subcuenca requiere de datos tales como, por ejemplo, el drea en planta y el ancho de ésta, el
Rain Gage asociado a ella, la pendiente media que posee, entre otros.

Un objeto tipo Subcatchment puede contener una porcién de area impermeable y otra per-
meable. Para cada una de estas dreas se requieren sus magnitudes como porcentaje del area
del Subcatchment, y sus respectivas rugosidades. Por otro lado, en cada objeto de subcuenca se
pueden considerar otros procesos hidrolégicos tales como la infiltracion de la precipitacién hacia
la zona no saturada del subsuelo; la acumulacién y la fusién de la nieve caida; el flujo de aguas
subterraneas entre un acuifero y un nodo del sistema de drenaje; y la acumulacién y transporte
de contaminantes sobre cada subcuenca.

En relacién a la red de drenaje (figura 2), ésta es representada en SWMM 5.0 por dos tipos
genéricos de objetos: objetos tipo Node (nodo) y tipo Link (conector). Dentro de la primera
clase existen cuatro tipos de nodos:

» Junction (unién), cuya funcién en el esquema de SWMM 5.0 es el de unir dos o més objetos
conectores. Este tipo de objeto puede representar los pozos de un sistema de alcantarillado,
el cruce de calles, la uniéon de dos o méas canales de drenaje, o algiin nodo de conexién. La
informacién basica que se debe suministrar a una unién en SWMM 5.0 corresponde a su
cota de fondo y a su altura hasta la superficie de terreno, parametros que son mostrados
en la figura 3.

» Qutfall (descarga), que dentro del esquema de SWMM 5.0 corresponde a nodos terminales
de la red, donde se definen las condiciones de contorno aguas abajo cuando se utiliza
el método de la Onda Dindmica para propagar el flujo en la red. Dichas condiciones de
contorno pueden ser del tipo calado critico o calado normal del conducto que conecta
con el OQutfall, elevaciéon fija de la ldmina de agua en el nodo, tabla de mareas del tipo
elevacion de la lamina de agua versus hora del dia, o una serie temporal de la lamina
de agua definida por el usuario. Un nodo de descarga sélo puede tener un conducto que
lo conecta, y requiere como principales datos la cota de fondo y el tipo de condicién de
contorno a emplear.
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Figura 3: Principales parametros de un objeto tipo Junction

» Storage Unit (elemento de almacenamiento), es un nodo que tiene capacidad de alma-
cenamiento de volumen de agua. Asi, este tipo de nodo es el indicado para representar
depdsitos de retencién de cualquier tamano o configuracién (con o sin derivacién). La rela-
cién volumétrica de almacenamiento de este nodo puede ser descrita a través de una tabla
de area superficial de la lamina de agua versus calado definida por el usuario, o a través
de la funcién potencial siguiente:

Area(depth) = A0 + A1l - depth™?

donde Area es el area superficial de la lamina de agua, depth es el calado en el elemento de
almacenamiento, y A0, A1, y A2 son coeficientes en funcién de la geometria del depdsito.

» Flow Divider (divisor del flujo), es un nodo especial que deriva el flujo de llegada hacia un
conducto, de una manera determinada. A diferencia de otros programas que permiten la
derivacién del flujo de llegada usando sélo una tabla de flujos de entrada al nodo versus el
flujo derivado, SWMM 5.0 proporciona cuatro maneras diferentes de derivar el flujo. Cada
una de estas formas de derivacién en si es un objeto Flow Divider en particular:

o Cutoff divider, el cual deriva todo el flujo de entrada cuando este es mayor que un
cierto valor limite impuesto por el usuario.

e Querflow divider, el cual deriva todo el flujo de entrada cuando se ha alcanzado la
capacidad méaxima de transporte del conducto de agua abajo.

e Tabular divider, el cual utiliza una tabla proporcionada por el usuario que expresa el
flujo derivado como una funcién del flujo de entrada.

e Weir divider, el cual calcula el flujo derivado usando la siguiente ecuaciéon tipo ver-
tedero:

Qdiv =Cy - (f : Hw)1’5

donde Qg es el flujo derivado, C,, es el coeficiente del vertedero, H,, es la carga
maxima sobre el vertedero, y f es calculado como:

Qin - szn

f - Qmax - szn
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donde Q;, es el flujo de llegada al nodo Flow Divider, Qm;n es el caudal al cual la
derivacién comienza, v Qs €S

Qmax = Cw : Hw175

Los pardmetros que son ingresados por el usuario corresponden a Qumin, Cw, ¥ Hyp.

Es importante tener presente que los objetos divisores de flujo sélo operan como tal cuando
el método de propagacién del flujo utilizado es el de la Onda Cinemaética (Kinematic
Wave). Bajo los otros dos métodos de célculo hidraulico proporcionados por SWMM 5.0,
los divisores de flujo son considerados tan solo como simples nodos tipo Junction.

Name Parameters | S § Parameters
Circular Full Height

Circular Force | Full Height,

IMam Roughness
Filled Full Height, Rectangular - | Full Height,
Circular Filled Depth Closed Width

Rectangular — | Full Height, Trapezoidal Full Height,

Open Width Base Width,
Side Slopes
Triangular Full Height. Horizontal Full Height,
Top Width Ellipse Max. Width
Vertical Full Height, Arch Full Height,
Ellipse Max. Width Max. Width
Parabolic Full Height, Power Full Height,
Top Width Top Width,
Exponent

Rectangular- | Full Height. | Rectangular- | Full Height, |

Triangular Top Width, Round Top Width,
Triangle Bottom
Height Radius

Modified Full Height. Egg Full Height

Baskethandle | Top Width

Horseshoe Full Height Gothic Full Height

Catenary Full Height Semi- Full Height

Elliptical

Baskethandle | Full Height Semi-Circular | Full Height

{dogeoebhi o] |00

Irregular Transect Custom Full Height,
Natural Coordinates Closed Shape | Shape Curve
Channel Coordinates

Figura 4: Secciones transversales disponibles en SWMM 5.0

Los elementos de conexioén tipo Link que utiliza SWMM 5.0 consisten en conductos que
transportan el flujo por la red de drenaje o en elementos especiales. Estos objetos son los si-
guientes:
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» Conduit (conducto), que corresponde a los conductos que transportan el flujo a través
de la red. Este tipo de objeto representa a las tuberias, alcantarillas o canales por los
cuales el agua se mueve desde un nodo a otro. Este objeto se caracteriza en SWMM 5.0
por su longitud, la identificacién de sus nodos inicial y final, su seccién transversal, y su
coeficiente de rugosidad, entre otros parametros. En relacién a la seccion transversal de
un conducto, SWMM 5.0 permite al usuario elegir entre 22 formas predefinidas por el
programa ( ver figura 4), ademds de incorporar secciones transversales abiertas irregulares
y secciones cerradas simétricas respecto al eje central del conducto, ambas definidas por
el usuario.

» Flow Regulator (regulador de flujo), que representa a elementos hidrdulicos o estructuras
hidraulicas especiales, utilizadas para controlar el flujo, para derivar flujo o para prevenir
entradas en carga no aceptables en la red de drenaje. Este elemento es representado por
SWMM 5.0 como un conector entre dos nodos, donde el elemento en si estd ubicado en
el nodo de aguas arriba. Ademas este elemento tiene la opcién de considerar una valvula
de no retorno, para impedir el flujo en un sentido. Si un objeto regulador de flujo es
utilizado como elemento de salida de un objeto Storage Unit, tal como muestra la figura
2, entonces el regulador es considerado como tal en todos los métodos de propagacion del
flujo proporcionados por SWMM 5.0. En caso contrario, el regulador es considerado sélo
en el método de propagacién de la Onda Dindmica (Dynamic Wave). Los reguladores de
flujo que pueden ser modelados con SWMM 5.0 corresponden a:

e Orifice (orificio), que es una abertura en los muros o en la base de los pozos o en
depdsitos de almacenamiento, con el objetivo de restringir el flujo. La siguiente figura
5 muestra dos tipos de disposicién de orificios en alcantarillados.

a

4——— TORECEIVING WATER —————#
o DRY WEATHER FLOW
DRY WEATHER FLOW CONNECTION TO
CONNECTION TO INTERCEFTOR
INTERCEFTOR ¥

SUNE
44— COMBINED ———®
SEWER

A

PLAMN PLAN

IS FN T

SECTION

SECTION
SUMP WITH HIGH OUTLET

WEIR WITH SIDE OUTLET CRIFICE

Figura 5: Ejemplos de orificios en alcantarillados
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EPA SWMM 5.0 considera que un objeto tipo orificio puede tener forma circular o
rectangular, y estar ubicado en el fondo o a un costado del nodo de aguas arriba. En
términos hidrdulicos, el orificio puede descargar flujo de acuerdo a las situaciones que
las figuras 6 y 7 muestran a continuacién.

Ih

T Q Q

a) b)

Figura 6: Orificio totalmente sumergido, con a) desagiie libre, y b) desagiie anegado

Cuando el orificio estd totalmente sumergido, SWMM 5.0 utiliza la siguiente ecuacién
para calcular el flujo a través de él:

Q=Cy4-A-/2-g-h

donde @ es el caudal que desagua por el orificio, Cy es el coeficiente de descarga del
orificio, A es el area del orifico, g es la aceleracién de gravedad, y h es la carga a través
del orificio. De acuerdo a la figura 6, la carga h puede ser determinada dependiendo
de la situacion de desagiie que se produzca en el orificio: desagiie libre, en la cual h
corresponde a la diferencia entre el nivel de la lamina de agua en el nodo aguas arriba
del orificio y el punto medio del orificio (figura 6, a), y desagiie anegado, donde la
carga h corresponde a la diferencia entre los niveles de la lamina de agua de los nodos
que se conectan a través del orificio (figura 6, b).

Si el orificio estd sumergido en una fraccién f (ver figura 7), entonces SWMM 5.0 usa
una ecuacion modificada para el calculo del caudal que descarga el orificio:

Qsz‘A-«/Q‘g‘D-flﬁ

donde D es la altura de la abertura del orificio.

f=h'/D

w3 S

Q

Figura 7: Orificio parcialmente sumergido
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Ademds, SWMM 5.0 permite controlar dindmicamente a través de Control Rules
(reglas de control) el area del orificio, lo que permite al usuario modelar compuertas
y el efecto del manejo de éstas sobre la red.

e Weir (vertedero), que corresponde a una abertura no restringida en el sentido verti-
cal, y orientada transversalmente o paralelamente al flujo, utilizada tradicionalmente
como estructura de medicion del caudal. En SWMM 5.0 se pueden considerar cuatro
tipos de vertederos, los cuales utilizan diferentes ecuaciones para el cdlculo del caudal
de acuerdo a la tabla 1.

Tabla 1: Tipos de vertederos incluidos en SWMM 5.0

Tipo de Forma de la seccion Ecuacion
vertedero transversal
Transversal Rectangular Q=C. -L-h %
Lateral Rectangular Q=C.-L-h’
Hendidura en V Triangular Q=C,-S- h72
Trapezoidal Trapezoidal Q=C. L. hW2ic .s.h2

donde @) es el caudal que descarga el vertedero, C,, es el coeficiente de descarga del
vertedero, L es la longitud del vertedero, h es la carga a través del vertedero, S es la
pendiente de los costados de la hendidura, y C\s es el coeficiente de descarga a través
de los costados del vertedero trapezoidal.

PROFILE VIEW

Schematic of a Weir Diversion

.....

PROFILE VIEW
PLAN VIEW

Conceptual Representation of a Weir Diversion

Figura 8: Esquema de un vertedero y su representacion en SWMM 5.0

La figura 8 muestra un esquema de la transferencia de flujo a través de un vertedero,
y su representacion en SWMM 5.0.
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Dado que los conductos del sistema de alcantarillado son cerrados, los vertederos
ubicados dentro de estos se encuentran restringidos verticalmente y podrian, por lo
tanto, entrar en carga. Cuando sucede esto, SWMM 5.0 autométicamente cambia la
ecuacién de célculo (ver tabla 1) por una tipo orificio (ecuacién 5) para el calculo del
flujo a través del vertedero. De forma similar a lo que sucede con los objetos orifice,
en los weir se pueden aplicar reglas de control para manejar dindmicamente la altura
del umbral del vertedero.

e Qutlet, que es un nuevo elemento agregado a esta version SWMM 5.0. Este regulador
tiene la particularidad de representar relaciones especiales de carga-caudal que no
pueden ser caracterizadas por bombas, orificios, o vertederos. Esta relacion de carga-
caudal puede ser definida mediante una tabla definida por el usuario, o bien mediante
una funcién establecida por SWMM 5.0 como:

Q(h) = A-n"

donde () es el caudal que descarga el Outlet, A y B son coeficientes de la funcién, y
h es la carga a través del Outlet.

2.2.2. Objetos no visuales

En esta categoria de objetos se encuentran diversos elementos que representan diferentes
procesos hidroldgicos tales como la evaporacién (objeto Climatology), acumulacién y fusién de
nieve (objeto Snow Pack), y movimiento de las aguas subterrdneas (objeto Aquifer). También es
posible definir algunas variables meteoroldgicas tales como la temperatura del aire y la velocidad
del viento, ambas con el fin de ayudar en los cédlculos de precipitacion de nieve y fusion de ésta
durante la estimacion de la escorrentia superficial.

También existen diferentes objetos no visuales relacionados con la red de drenaje tales como
Transects, los que permiten definir secciones transversales irregulares en los conductos; Ezternal
Inflows , que corresponden a flujos externos que entran en la red de drenaje a través de los nodos
de ésta; o Control Rules, que consisten en reglas que gobiernan la operacion de los reguladores
de flujo o bombas durante el transcurso de la simulacién (ver figura 9).

P‘% Control Rules Editor @

BEULE Rla; Partida de la bomba cuando calado en el depdstio es mayor que 1 m
IF NODE DEPOSIT DEPTH == 1
THEN PUMP E1 ESTATUS = ON

BULE RlE; Detencidn de la bowba cuando calado es menor a 1 m
IF NODE DEPOSIT DEPTH = 1
THEN PUMP El1 ESTATUS = OFF

0k ] l Cancel ] I Help

Click Help to review farmat of Contral Rule statements

Figura 9: Ejemplo del editor de reglas de control en SWMM 5.0
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En relacién a la calidad de las aguas que transporta la red de drenaje, el objeto Pollutant
simula la generacion, la entrada en la red, y la propagacién de contaminantes definidos por el
usuario. Asociado a la generacién de contaminantes en cada subcuenca, los objetos Land Uses
permiten considerar la variacion espacial de los tipos de actividades que se desarrollan en cada
subcuenca, y cuantificar la acumulacién (Buildup) y la remocién (Washoff) de contaminantes
de la superficie de ésta. Otro proceso que puede ser simulado es el de tratamiento de las aguas,

utilizando un objeto Treatment.

Otros objetos no visuales que contribuyen a la simulacién en SWMM 5.0 corresponden a los
Curves, Time Series, y Time Patterns. Los objetos Curves (curvas) son representados mediante
tablas, las cuales describen relaciones entre dos variables. SWMM 5.0 dispone de siete diferentes

tipos de Curves:

= Storage Curve, que describe la relacién entre el drea superficial y el calado en un nodo tipo

Storage Unit.

= Diversion Curve, que relaciona el caudal derivado y el caudal de entrada a un nodo tipo
Tabular Divider. La siguiente figura 10 muestra la ventana de edicién para este tipo de

Curve.

Diversion Curve Editor

Curve MName

InGIOut

Description

1 Tabla Inflow wis Outflow
Inflow Diuttlow
[CMS] [CMS]

1 0 0

2 0.010 0.010

3 0.020 0.0m3

4 0.030 0.016

5 0.040 0.9

B 0.050 0.021

7 0.080 0.023

8 0.070 0.025

3 0.080 0.027

|

Wiew...

Load..

Save...

Ok

Cancel

Help

I 0E EED

Figura 10: Ventana de edicién de un Diversion Curve

= Shape Curve, que permite describir la forma de una seccién transversal cerrada definida
por el usuario para un objeto Conduit, a través de valores del calado y el ancho, ambos

respecto al calado a seccién llena.

» Tidal Curve, el cual permite describir una tabla de mareas, relacionando la elevacién de
la ldmina de agua en un nodo tipo Qutfall, de acuerdo a las horas del dia.
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» Pump Curve, el cual relaciona el caudal a través de un objeto tipo Pump (bomba) con
el calado o con el volumen en el nodo agua arriba, o con la diferencia de carga entre los
nodos extremos del objeto Pump.

s Rating Curve, el cual describe la relacién carga-caudal a través de un objeto tipo Qutlet.

= Control Curve, el cual determina cémo el ajuste de control de una bomba o de un regulador
de flujo varia en funcién de una variable de control (por ejemplo, el nivel de la ldmina de
agua en un nodo en particular). Esta variabilidad es especificada en un tipo de regla de
control especial llamada Modulated Control Rule.

Los objetos Time Series (series de tiempo o series temporales) describen cémo varian con el
tiempo ciertas propiedades de un determinado objeto, por ejemplo la precipitaciéon de un Rain
Gage, la temperatura en un Subcatchment, o el hidrograma de entrada de flujos externos en un
Node, entre otros. Finalmente, los objetos Time Patterns (patrones temporales) permiten que
los flujos de aguas residuales que se producen en ”tiempo seco“ (tiempo sin precipitaciones)
puedan variar mensualmente, diariamente, semanalmente o en forma horaria, segin una forma
definida por el usuario.

2.3. Métodos de calculo

SWMM 5.0 es un programa hidrolégico- hidraulico cuyas rutinas de calculo se desarrollan
sobre los principios de Conservacion de la Masa y Conservacién de la Cantidad de Movimiento
para calcular caudales, calados, velocidades, concentraciones, y otras variables de interés, so-
bre intervalos de tiempo discretos. Procesos tales como la escorrentia superficial, infiltracion,
propagacion del flujo en la red, y el transporte de contaminantes, son simulados usando estos
principios.

La escorrentia superficial que se produce en cada Subcatchment es calculada por SWMM 5.0
asumiendo que cada subcuenca se comporta como un depdsito no lineal. El modelo de depdsito
no lineal es un modelo “agregado”que aplica la ecuacién de Conservacion de la Masa y una
ecuacion tipo Onda Cinematica para calcular el caudal de escorrentia superficial a la salida
de cada subcuenca. En este modelo de depdsito se requieren parametros tales como el drea en
planta y el ancho caracteristico de la subcuenca, asi como la rugosidad superficial de ella, entre
otros parametros. Ademads, la infiltracién que podria producirse en cada Subcatchment puede
ser calculada usando alguno de los tres diferentes métodos que SWMM 5.0 incorpora: método
de Horton, método de Green-Ampt, y el método del Numero de Curva del NRCS.

EPA SWMM 5.0 permite elegir entre tres diferentes metodologias de calculo del flujo en la
red de drenaje. La primera, denominada como Steady Flow Routing, consiste en asumir que en
cada intervalo de tiempo de célculo las condiciones del flujo no cambian; es decir, se tiene flujo
permanente. La segunda metodologia es denominada como Kinematic Wave (onda cinemética),
y en ésta se considera la variabilidad temporal del flujo. Este método resuelve la ecuacién de
Conservacion de la Masa y una aproximacion de la ecuacién de Conservacion de la Cantidad de
Movimiento. El tercero de estos métodos consiste en la resolucién de las ecuaciones completas de
Saint Venant (Conservacién de la Masa y Cantidad de Movimiento), denominado como método
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de la Onda Dindmica (Dynamic Wave). Este método es el fisicamente més correcto, aunque
demanda un mayor tiempo de proceso computacional.

3. Entorno grafico de EPA SWMM 5.0

Quizés, lo que mas llama la atencién al usuario de versiones anteriores de SWMM cuando
trabaja por primera vez con SWMM 5.0, es la interfaz grafica que posee el programa. Esta
interfaz permite al usuario crear una representacién esquematica del sistema de drenaje usan-
do los objetos visuales. Ademads permite la edicion de las propiedades de éstos usando nuevas
ventanas que son abiertas tan sélo haciendo doble click sobre el objeto. En general, la nueva
interfaz grafica de EPA SWMM 5.0 tiene muchas de las funciones que posee cualquier software
que trabaja bajo ambiente Windows, pero ademas tiene algunas caracteristicas especiales que
son necesarias reconocer para un correcto trabajo con ella.

La interfaz grafica de SWMM 5.0 estd constituida por los siguientes elementos: un menu prin-
cipal (Main Menu), diferentes barras de herramientas (Zoolbars), una barra de estado (Status
Bar), un panel de navegacién (Browser Panel), una ventana del mapa del area de estudio (Study
Area Map), y ventanas de edicién de propiedades (Property Editor). La siguiente figura 11 mues-
tra una vista de la pantalla principal de trabajo de EPA SWMM 5.0, en donde se destacan los
elementos antes mencionados.

€5 SWMM 5 - SantBoi. INP L—J[E"Jﬂ
Fie Edt Wew Project Report Tods Window Help Q_-— Menu Principal
DEHE R G INEE MR [k bR+AQQH|FEOY O~ @8R T % Barrade Herramientas

Data [ Map

25 Study Area Map

Tile/MNotes [~
Options Subcatch
Clmatelogy

- Hycelogy 040

= Hyehaics e
) Nodes

120

Conduits. 160

Pumps ha

Name 150

It Node J52
Outlet Node: J53

e = Tiodte
Dullets Depth
Transects i

Dessiiptian

Tag

Shape CIRCULAR =
Max. Depth 1

Lengh 58456
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Figura 11: Interfaz grafica de trabajo de SWMM 5.0

El ment principal contiene una serie de opciones para controlar el programa. Dentro de estas
opciones destacan View, Project, Tools y Report. En la primera se encuentran comandos para el
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manejo de fondos (Backdrops) tipo mapas, dibujos de CAD o imdgenes de SIG, que pueden ser
colocados detras de los objetos visuales de SWMM 5.0 con el objetivo de referenciar visualmente
los objetos a la imagen. En la opcién Project se encuentran los comandos relacionados con el
proyecto que se esta analizando, tales como Details el cual muestra una lista de todos los
datos que el cédigo de calculo de SWMM 5.0 utiliza, o Calibration Data el cual registra archivos
conteniendo datos medidos de algiin pardmetro para usar en un proceso de calibracion. La opcién
Tools contiene comandos usados para ajustar preferencias generales de SWMM 5.0, tales como
numero de decimales mostrados en pantalla, entre otros. Uno de estos comandos es Configure
Tools el que permite al usuario agregar o modificar complementos (add-in tools) que pueden
trabajar con SWMM 5.0. Finalmente, la opcién Report del menud principal presenta una serie
de opciones para representar los resultados de las simulaciones: Graph, muestra los resultados
en forma de graficos; Table, muestra los resultados en tablas; y Status, muestra un informe del
estado de la mas reciente simulacion realizada.

La barra de herramientas (Toolbars) contiene un conjunto de diferentes botones de acceso
rapido para ser usados en operaciones de creacion de un proyecto SWMM 5.0. Estos botones
pueden ser agrupados en tres categorias de barras de herramientas: estandar (Standar Toolbar),
de mapa (Map Toolbar), y de objetos (Object Toolbar). Entre estas tres categorias de barras de
herramientas destaca aquella de objetos (Object Toolbar) pues en ella aparecen los botones con
los cuales se construye el esquema de la red de drenaje que se ha de representar en SWMM 5.0.
La figura 12 muestra la barra de herramientas de objetos.

Objects x|
THEB OV OoOR—RCFEEET

Figura 12: Barra de herramientas de objetos (Objects Toolbar)

Cada uno de los botones contenidos en la figura anterior representa un elemento fisico del
proyecto que se desarrolla en SWMM 5.0, a saber:
1. ¥ representa un objeto Rain Gage
2. representa un objeto Subcatchment
3. © representa un objeto Junction
4. ¥V representa un objeto Qutfall
5. < representa un objeto Divider
6. B representa un objeto Storage Unit
7. 7 representa un objeto Conduit
8.  representa un objeto Pump

9. & representa un objeto Orifice

10. ® representa un objeto Weir
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11. ¥ representa un objeto Qutlet

12. T corresponde a un objeto Label el cual representa una etiqueta de texto que puede ser
agregada en el mapa del area de estudio

El panel de navegacion, que se ubica al costado izquierdo dentro de la pantalla principal de
SWMM 5.0, contiene dos fichas que pueden ser activadas por separado. Una de ella es la ficha
Data, bajo la cual se despliegan las diversas categorias de objetos disponibles en un proyecto de
SWMM 5.0, y los nombres de los objetos individuales pertenecientes a la categoria actualmente
seleccionada. Bajo la otra ficha, llamada Map, se encuentran propiedades que pueden se activadas
en el mapa del area de estudio cuando se ha realizado una simulacién. Estas propiedades permiten
destacar variables de algunos objetos en periodos de tiempo elegidos por el usuario.

El mapa del area de estudio es la mayor ventana dentro de la interfaz grafica de EPA
SWMM 5.0. En esta ventana es donde se construye el esquema del sistema de drenaje que va a
ser estudiado y donde se puede colocar una imagen de fondo (Backdrop) a modo de referencia.
Por otro lado, la barra de estado (Status bar) indica algunas propiedades del programa tales
como el tipo de unidades de medicién que se estd utilizando, el nivel actual de zoom sobre el
mapa, y la situacion del dltimo intento de simulacién efectuado: simulacién realizada, simulacion
no disponible, o simulacién invalidada.

Finalmente, las ventanas de edicién de propiedades (Property Editor) se activan cuando el
usuario desea ingresar o editar algunos valores de los parametros que posee cada objeto. El
contenido de cada ventana de edicién depende del tipo de objeto que se desee editar; asi, una
ventana de edicién de un conducto presentard una mayor cantidad de casillas a ser completadas
que una ventana de ediciéon de un nodo.

Mayor detalle sobre todos los objetos que utiliza SWMM 5.0, asi como de muchas opciones
que presenta para desarrollar un proyecto, se encuentran en el manual de usuario User’s Manual
EPA SWMM 5.0.

4. Ejemplo basico de aplicacion de EPA SWMM 5.0

Para realizar un proyecto en EPA SWMM 5.0 se requiere de una serie de pasos bésicos, con
el objetivo de poder representar de forma clara y precisa el problema que se desea resolver. Estos
pasos bésicos son los siguientes:

= Determinacién de opciones y propiedades por defecto de los objetos visuales

= Esquematizacién de los componentes fisicos del area de estudio

= Edicién de las propiedades de los objetos que componen el esquema

= Eleccion de las opciones de analisis

= Simulacién
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Después del paso correspondiente a la simulacién, el siguiente paso es la visualizacién de
resultados. Dado que este dltimo paso requiere un poco mas de detalle, serd mostrado en el
apartado 5. Asi, en el siguiente ejemplo se irdn desarrollando los pasos que se han descrito.

4.1. Descripcién del ejemplo

El ejemplo consiste en realizar una simulacién del sistema que evacia las aguas pluviales de
la cuenca urbana mostrada en la figura 13.

(g

Figura 13: Mapa de la cuenca urbana a ser modelada en SWMM 5.0

En la figura anterior, la cuenca que aporta escorrentia al sistema de drenaje estd subdividida
en subcuencas de color verde, donde cada una de estas subcuencas envia la escorrentia a un
pozo perteneciente a la red de drenaje, también indicados en el mapa anterior. Las tablas 2 y

3 muestran los datos de subcuencas y pozos que se requieren para realizar una simulacién con
SWMM 5.0.

Tabla 2: Datos de las subcuencas

Subcuenca Nodo de Area Ancho Pendiente | Impermeabilidad

Salida (Ha) (m) % %
S1 N1 0.4 100 2 100
S2 N2 0.2 100 2 100
53 N3 0.4 100 2 100
sS4 N4 0.6 100 2 100
S5 NS5 1.0 200 2 100
S6 N6 0.4 100 1 100
S7 N7 0.8 100 1 100
S8 N8 0.1 100 0.5 100
59 NO 1.0 180 0.5 100
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Tabla 3: Datos de los pozos de la red de drenaje

Pozo Elevacion del Maxima
Fondo (m) Profundidad (m)
N1 100.0 2.5
N2 100.3 2.5
N3 100.2 2.5
N4 00.1 2.3
N3 98.8 25
N6 08.2 25
N7 97.6 2.5
N§ 97.8 2.5
NO 97.3 2.5

Un dato importante de las subcuencas que aportan flujo a la red de drenaje corresponde al
coeficiente de rugosidad superficial de Manning, el cual tiene el valor de 0.025 en este ejemplo
para todas las subcuencas. Otros datos necesarios de las subcuencas corresponden a la profun-
didad de almacenamiento y al porcentaje del drea impermeable que no posee almacenamiento
superficial. La profundidad de almacenamiento corresponde al umbral de escorrentia de cada
subcuenca, es decir la lluvia minima para que se produzca flujo superficial; para el ejemplo se
utilizara el valor de 1.3 (mm) en cada subcuenca. Por otro lado, el porcentaje de drea imper-
meable sin almacenamiento superficial corresponde a una parte de la zona impermeable de cada
subcuenca en donde el umbral de escorrentia es nulo. En este ejemplo se utilizard un 80 % para
cada subcuenca.

La red de drenaje de este ejemplo estd compuesta basicamente de conductos enterrados,
que transportan el flujo hasta la salida de la cuenca urbana. Para efectos de este ejemplo, se
consideraran conductos de seccién transversal circular, y fabricados en hormigén, cuyo coeficiente
de rugosidad de Manning es de 0.015. La tabla 4 indica los datos respecto a los conductos de
este ejemplo.

Tabla 4: Datos sobre los conductos de la red de drenaje

Conductos Pozo Pozo Longitud Diametro

aguas arriba aguas abajo {(m) (11)
C1 N1 N4 60.0 0.5
Cc2 N2 N4 60.0 0.5
C3 N3 N4 60.0 0.5
C4 N4 N7 100.0 0.5
C3 N3 N7 100.0 0.5
Ce N6 N7 60.0 0.5
2¥) N7 N9 60.0 0.5
s N§ No 100.0 0.5
Co No Salida 50.0 1.0

Finalmente, la precipitacién que es utilizada en este ejemplo tiene una duracién de una hora,
con registros cada cinco minutos. En la figura 14 se encuentra representada esta lluvia como
pluviograma, y en la tabla 5 se tiene la intensidad de la precipitacién, calculada cada cinco
minutos.
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Precipitacion (mm)

005 010 015 0:20 0025 0:30 0:35 0:40 045 0:50 055 1:00
Tiempo (Hr)

Figura 14: Pluviograma de la lluvia de ejemplo

Tabla 5: Precipitacion usada para el ejemplo

Tiempe | 000 | 0:05| 010 | 015 | 020 | 025 | 030 | 0:35 | 040 | 045 | 050 | 055 1:00
Intensidad
(/) 000|720 1350 | 2580 | 4010 | 4570 | 36.00| 3000 | 2720 | 2290| 17.20 | 910| 4.20

4.2.

Opciones y propiedades por defecto

Tema 16

Una vez que se ha abierto SWMM 5.0 el primer paso es realizar unos ajustes de valores por
defecto para las propiedades de los objetos, y para ciertas opciones de simulacién. Para esto hay
que seleccionar del ment principal la opcién Project >>Defaults. En la ventana que se abre en
la pantalla hay tres fichas para cada tipo de ajuste. Estas fichas se muestran destacadas en la

figura 15.

| Project Defaults %
‘.-‘TD Label¢Subcatchmenl odes/Links
Pr
Rain Gages B
Subcatchments 5
Junctions N
Outfalls
Dividers
Storage Units ‘iZJF\
Conduits i
Pumps .B
Hegul;ators .H
1D Increment i
[ 5ave as defaults for all new projects
l 0K I [ Cancel ] [ Help ]

Figura 15: Ventana de ajustes basicos para ID Labels
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En la ficha ID Labels se ajustan los prefijos de los nombres de todos los objetos visuales;
en la ficha Subcatchments se pueden ajustar los valores iniciales que tendran los diferentes
parametros (por ejemplo, area, pendiente, ancho subcuenca, entre otros) que un objeto tipo
subcuenca requiere, y finalmente en la ficha Nodes/Links se ajustan los valores iniciales para los
parametros de los objetos de nodos y de conductos. En esta tltima ficha también se puede elegir
el método de propagacién del flujo en la red, asi como la unidad de medicién del caudal que se
utilizara en el proyecto. Es importante destacar que la unidad de medicién del flujo determina
el sistema de unidades que SWMM 5.0 utilizara para todos los pardmetros que participan del
proyecto en cuestién. Por ejemplo, si la unidad de medida para el caudal es CMS (cubic meter
per second), la cual pertenece al sistema métrico internacional (SI), entonces las unidades de
todos los parametros perteneceran a este sistema.

Para el ejemplo se utilizard la configuraciéon dada en la figura 15, y los ajustes que se muestran
en la siguiente figura 16. Es importante destacar que al seleccionar el tipo de seccién transversal
(ficha Node/Links, luego hacer click en Conduit Geometry) aparecerda un pequeno cuadro con-
teniendo tres puntos, tal como se destaca en la figura 16. Haciendo click sobre este cuadro se
abrird una nueva ventana llamada Cross-Section Editor (ver figura 17), donde se puede elegir
la seccion transversal para todos los conductos de la red que se va a analizar, asi como algunas
dimensiones caracteristicas de la seccién.

Project Defaults brnject Defaults

1D Labels | Subcatchments | Nodes/Links ) | ID Labels | Subcatchments | Nodes/Links |

. Froperty | Default Value IIDption | Default Y alue
Area : |Made Invert 0
Width |Mode Mar. Depth 25
% Slope 2 .Node Fonded Area 0
% Impery 100 Conduit Length B0 |
M-Impery 0.025 Conduit Geometry
M-Pery 01 | Conduit Foughness 0.ms
[rstore-lmpery 1.3 | Flow Units CMS |
D ztare-Pery 0.05 Fiouting Method Diypriamic 'Wave
%Zero-lmpery 80 Force Main Equation Hazen-williams
Infilration b odel CURVE_MUMBER |

[]5ave as defaults for all new projects [[] Save as defaults for all new projects

[ Ok ] [ Cancel ] [ Help ] [ ok ] [ Cancel ] [ Help ]

Figura 16: Ventanas de ajustes bdsicos para Subcatchments y Nodes/Links

Cross-Section Editor @

Shape ) Banels
CIRCULAR [+

Max. Depth
O :

Standard ciroular pipe
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Figura 17: Seleccion de seccion transversal inicial
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4.3. Esquematizacién del area de estudio

El siguiente paso es hacer el esquema gréafico del problema que se va a resolver. Esto consiste
en dibujar en la ventana Study Area Map las subcuencas, nodos, conductos y demads elementos
que participan del ejemplo, usando los botones de la barra de objetos (Objects Toolbar), mostrada
en la figura 12.

En primer lugar se dibujaran los objetos de subcuencas. Para ello, se hace clic con el botén
izquierdo sobre el icono de subcuenca 4 . Luego, al situarnos con el puntero sobre el Study Area
Map, podremos dibujar la subcuenca clickando sobre el area de estudio y luego trasladando el
puntero sobre el area, dando la forma de la subcuenca que se estd esquematizando. De esta
manera se dibujan todas las subcuencas.

A continuacion se deben agregar los nodos que reciben la escorrentia de las subcuencas, y
forman parte de la red de drenaje. Esto se realiza haciendo click sobre el icono de nodo © y
colocando un nodo de acuerdo al esquema de la cuenca mostrado en la figura 13, sobre el area
de estudio. Una vez colocado todos los nodos, se agregara el nodo de salida de la red de drenaje
(Outfall). El procedimiento es similar al usado para colocar los nodos anteriores; s6lo cambia el

icono ¥ sobre el cual se hace click para seleccionar el objeto.

Para completar la esquematizacién de la red del ejemplo, sélo quedan por dibujar los con-
ductos que unen los nodos de la red. Para esto se hace clic sobre el icono de los conductos —,
y luego se hace un click sobre el nodo inicial del conducto (necesariamente el de aguas arriba).
En seguida se hace otro click sobre el nodo final del conducto, quedando asi insertado el con-
ducto entre los nodos respectivos. Este proceso se repite para insertar todos los conductos de
la red, y de esta forma esquematizar en SWMM 5.0 la red del ejemplo. Sin embargo, falta un
objeto importante que SWMM 5.0 considera como un elemento més del problema a analizar.
Este elemento es la precipitacién, y para su consideracién basta con hacer click sobre el icono
respectivo ¥, y luego colocar éste en el area de estudio. En el caso que la cuenca a analizar fuese
mas grande, y por lo tanto la hipdtesis de distribucién espacial uniforme sobre la cuenca ya no
se cumpla, se pueden agregar mas objetos Rain Gage para representar este hecho.

Adicionalmente se colocaran algunas etiquetas de texto, llamadas en SWMM 5.0 como Labels,
para identificar los nodos, y subcuencas en el area de estudio. Una etiqueta se inserta haciendo
un clic en el icono T y luego otro click dentro del drea de estudio, donde se abrird un espacio
para escribir el texto.

De esta forma, el esquema de la red del ejemplo queda entonces de acuerdo a la figura 18,
donde las etiquetas N# corresponden a nodos, y las S# a subcuencas. La etiqueta “Salida”indica
al elemento de salida de la red de drenaje.

Es importante destacar que si bien este método de dibujar objetos es una de las novedades
de la version SWMM 5.0, esta metodologia es sélo una forma de crear un proyecto. Cuando se
tienen proyectos que involucran una mayor cantidad de elementos es mas conveniente preparar
un archivo de entrada externo a SWMM 5.0. Este archivo externo es un archivo de texto con
un formato especial, que describe los elementos del proyecto de una determinada forma. En el
apéndice D del manual de usuario de EPA SWMM 5.0 se encuentra toda la informacién relativa
a esta forma de crear archivos de entrada.
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Salida

Figura 18: Esquema del ejemplo en EPA SWMM 5.0

4.4. Edicién de las propiedades de los objetos
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Después que se ha creado el esquema SWMM 5.0 que representa al ejemplo, se debe ingresar
la informacion disponible para cada uno de los objetos que conforman el proyecto. Independiente
del tipo de objeto al cual se le desee ingresar los parametros respectivos, el proceso es el mismo en
todos ellos; solo basta hacer un doble click sobre el objeto deseado, y a continuacion se abrird la
ventana de edicién de propiedades (Property Editor). La siguiente figura 19 muestra las ventanas

de edicion para la subcuenca 4, el pozo 4, y el conducto 4, con los datos ya ingresados.

P

Subcatchment 54 L1 | Junction N4 L |{canduit c4 1)
Property Walue | Froperty Walle | | Property | Walue |
Narne 54 ||| M ame N4 Marme C4
»-Coordinate 1264163 H-Coordinate 1387.043 Inlet Mode M4
¥-Coordinate EB35 548 “-Coordinate 7873754 Outlet Mode: M7
Description Description Description
Tag Tag Tag

i Irflowis i [u] Shape CIRCULAR
Treatment INO .......E Max. Depth 05
Irrvert E| 931 Length 100

“width 100 tdaw. Depth i) Roughness 0.015
% Slope 2 Initial Depth a Inlet Offset 0
 Imperv 100 Suicharge Depth o Outlet Dffset 0
M-Imperv 0.025 Ponded &rea a Initial Flows 0
N-Pery 01 Marirnum Flow ]

Distore-Impery Ik Entry Loss Coeff. 0
Dstore-Pery 0.05 Exit Losz Coeff. ]

#Zerorlmpery an Avag. Loss Coeff. 0
Subarea Routing QUTLET Flap Gate MO
Percent Routed 100
Infiltration HORTON

Name of node or another subcatchment that
receives mnoff

Click to specify arw pallutant removal supplied

at the junction

Mawimum depth of cross section [m)

Figura 19:

Ventanas de edicion de SWMM 5.0
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Los parametros a ingresar para los nodos y conductos de la red se encuentran en las tablas 3
y 4 respectivamente. De igual forma, la informacién para las subcuencas esta en la tabla 2. En
en este punto del proceso de creacién de un proyecto, es importante destacar la forma en la cual
SWMM 5.0 asigna la escorrentia a la red: la escorrentia generada en un objeto Subcatchment
puede ser dirigida a un nodo de la red de drenaje, o a otra subcuenca. El objeto que recibe
la escorrentia (Node o Subcatchment) se denomina como “Outlet” (ver figura 19), y no se debe
confundir con el objeto conector que tiene el mismo nombre, visto en el apartado 2.2.1 Objetos
Visuales. También existe otro pardmetro de suma importancia que debe ser ingresado en cada
subcuenca: la precipitacién. En este ejemplo se supondrd que cae la misma precipitaciéon en
todas las subcuencas, por lo tanto en la casilla derecha de Rain Gage de las ventanas de edicion
de cada subcuenca se debe ingresar el mismo nombre del objeto que representa la precipitacion
(P1, ver figura 19).

Ahora es necesario definir la precipitacion en si. Esto significa que se deben ingresar los
datos que describe a la lluvia, definir el formato de la lluvia (intensidad o volumen), e intervalo
de tiempo de los datos. Al hacer doble click sobre el objeto Rain Gage se abrira la ventana
de edicién respectiva, tal como se muestra en la figura 20, en la cual es posible ingresar la
informacién antes mencionada.

Rain Gage P1 El
Property Walue

Narne B

H#-Coordinate 048173
“r-Coordinate 9624305

Crescription

Tag

Rain Format INTENSITY
Rain Interval 0:05

Snows Catch Factor 1.0

Data Source TIMESERIES

- Series Mame

| DATA FILE:
- File Mame
- Station D
- Rain Urits IN

Mame of rainfall time series [double-click to edit
time series)

Figura 20: Ventana de edicién de la lluvia

En este ejemplo se utilizaran los datos de intensidad mostrados en la tabla 5, por lo tanto
el formato de la lluvia es Intensity, y el intervalo de tiempo para cada dato es de 0:05 en Rain
Interval. Puesto que el origen o fuente de los datos de precipitaciéon proviene de una serie de
tiempo definida por el usuario, entonces en Data Source se selecciona Time Series (ver figura 20).
Al hacer doble click en el campo a la derecha de Series Name de la ventana mostrada en la figura
anterior, se abrird el editor de series de tiempo (Time Series Editor) donde se podré ingresar
la serie de tiempo de la lluvia. El ingreso de estos datos se puede hacer tecleando cada uno de
ellos, o “copiando y pegando”si se encuentran disponibles en alguna hoja de cdlculo. La siguiente
figura 21 muestra el editor de serie de tiempo, conteniendo la serie del ejemplo llamada Liuvia.



Introduccion a EPA SWMM 5.0

303

Time Series Editor @
Time Series Mame
Lluwia
Description
Lluvia para Ejemplol
Mo dates means times are relative to start of simulation.
Date Time | View, ..
MO | Value > Lo ]
005 Tz
o s
015 258
0:20 401
0:20 36
040 2 = [—}H o

Figura 21: Editor de la serie de tiempo

4.5. Opciones de analisis

Antes de proceder a ejecutar la simulacién, es necesario definir algunas opciones de andlisis
de ésta. Dichas opciones corresponden a ajustes de parametros de la simulacién tales como los
pasos de tiempo de célculo, eleccién del método de propagacion del flujo en la red, entre otros.
Para determinar estas opciones, se debe elegir Options desde el panel de navegacién bajo la ficha
Map. En la parte inferior del panel de navegacion aparecen los nombres de las diferentes fichas
que componen la ventana Options. Al hacer doble click sobre alguno de estos nombres se abrira la
ficha correspondiente, en donde se podran seleccionar las opciones que se estimen convenientes
para efectos de simulacion. En el caso del ejemplo en desarrollo, las opciones elegidas aparecen
en las dos siguientes figuras 22 y 23, donde la primera muestra las fichas General y Dates, y la
segunda muestra las fichas Time Steps y Dynamic Wave.

Simulation Options

Flow Units

OCFs @ CMS
OGP OLPs
O MED OMLD

Fiouting Method
O None

O Steady Flow
O Kinematic: \wave

@ Dynamic Wave

General | Dates | Time Staps | Dynamic wavs | Filss

Infiltration Modet

) Hortan
(O Green Ampt

@ Curve Number

Miscellaneous

[ Allows Panding

[] Repart Cantrol Actions
Repoart Input Summary
[ Skip Steady Periods

[Jlanore RainfallFunoff

aK

| [ caneel | |

Help

Simulation Options
General | Dates | Time Steps | Dynamic Wave | Files
Date [M/D4Y) Time (H:M)

Start Analysis on osor/z06 (3 [onon (3

Start Reporting on m/o/2006 (&) |oooo 5

End &nalysis on m/0/2006 (&) |03o0 (3]

Starl Sweeping on UL

End Sweeping on 1231 12

Artecedent i

Diy Days

ok | [ cencel | [ el

Figura 22: Opciones de simulaciéon General y Dates
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Simulation Options Simulation Options
General | Dates | Time Steps | Dynanic wave | Files | || [Geneial]| Dates | Time Steps | Dynamicwave | Fies
Inertil Tems
Daye . HeMin Sec _ @ FKeep O Dampen O larere
Reporting L [ LU |
Definz Superciiical Flow By
e [0 5] [mmm ] o
D eather o | RIS O Slope O Froude Mo ® Both
Runoff. [ | ==
iy . [0 & |oosm0 & Force Main Equation
& Hazenwillams ) Darcy Weishach
Routing El Seconds i Eila
Wariable Time Stepr
75 =
Use Adjustment Factor [%) 1
Conduit Lengthering Mirimum Suiface Area
[Use 0 for No Lengthening) (Us= 0 for Defaul Area)]
Time Step (sec) 0 Square Meters |0
0K ] [ Cancel ] [ Help oK ] [ Cancel ] [ Help

Figura 23: Opciones de simulacion Time Steps y Dynamic Wave
4.6. Simulacién

Ahora que ya se ha ingresado totalmente el ejemplo en SWMM 5.0, sélo queda realizar la
simulacién. Para ello basta hacer un click sobre el icono de simulacién [ %, o bien seleccionando
desde el ment principal Project>> Run Simulation.

Inmediatamente después de la simulacién aparecera una ventana, tal como muestra la figura
24, donde SWMM 5.0 indica al usuario que la ejecucién se ha realizado sin ningin contratiempo.

.Run Status

SR
Q) Run was successtul

Continwity Errar

Surface Runaff: 053 %
Flova Fouting: 00E %

Figura 24: Ventana de informacion sobre la simulacion realizada

Los errores de continuidad que aparecen en la ventana de la figura 24 son propios de la
metodologia numérica sobre la que basa SWMM 5.0, por lo que son esperables siempre. Sin
embargo, un error sobre algin nivel poco razonable, por ejemplo 10 %, deberia hacer al usuario
cuestionar los resultados obtenidos.

Algunas veces la simulacién no se lleva a cabo debido a problemas de planteamiento del
esquema del problema. Si existiese alguno de estos problemas, SWMM 5.0 enviarda un mensaje
indicando sobre esto, durante la simulacién. Estos problemas o errores durante la simulacién
consisten generalmente en no definicién de algin objeto, errores en el esquema del sistema de
drenaje, o errores de lectura de archivos.



Introduccion a EPA SWMM 5.0 305

5. Visualizacion de los resultados

Quizés el méds importante cambio en la nueva versiéon EPA SWMM 5.0, para bien del usua-
rio, es el formato de la salida de los resultados de una simulacién. Esta nueva versién incorpora
diversas formas de visualizar los resultados, donde se incluye un reporte del estado de la simu-
lacién, gréficos, tablas, perfiles longitudinales de la lamina de agua en la red, mapas de objetos,
y un reporte estadistico.

Una primera manera de conocer los resultados de la simulacién es a través del reporte del
estado de la simulacién (Status report), el cual nos entrega un practico resumen de los resultados
de la simulacién realizada. Para ver este reporte hay que seleccionar desde el menu principal
Report>>Status. La siguiente figura 25 muestra parte de este Status report.

-
£ Status Report g@
FEEEE LA EEREE L |
Link Flow Summary
FEEEEEREEEEREEREEEES
Marimum Time of Max Maximum Max/ Max/ Total
Flow Occurrence Velocity Full Full Mimuates
Link Type CME days hr:imin misec Flow Depth Surcharged
[ CONDUIT 0,048 0 00:30 n.77 0.1z 0.36 a
Cz CONDUIT 0O.0ZE 0 o00:-20 n.5& o.0& 0.2 o
C3 CONDUIT 0.048 0 o00:30 n.73 o.11 0.35 u}
Cd CONDUIT o.187 0 00:31 1l.38 o.47 0.8 a
cE CONDUIT 0.117 0 00:30 0,38 0.33 0.6l a
Ce CONDUIT 0.046 0 o00:30 0.43 o.1l4 0. 54 o
c7 CONDUIT O.4Z27 0 00:-321 1.51 o.E532 0.E5E& o
cs CONDUIT o.0lz 0 o00:30 n.1la o.05 0. 54 o
[B4"} CONDUIT 0.53g 0 00:32 1.6 o.41 0. 44 u] |ne |
£ 3]

Figura 25: Porcién del Status Report de EPA SWMM 5.0

Otra manera de visualizar resultados después de efectuada la simulacién es a través de
graficos. Para esto, del menu principal se debe seleccionar Report>> Graph y a continuacion el
tipo de gréfico que se desea. EPA SWMM 5.0 permite visualizar tres tipos de graficos: graficos
de perfiles longitudinales de la ldmina de agua dentro de la red de drenaje (Profile Plot), gréaficos
de series de tiempo de una variable ( Time Series Plots), y graficos de dispersién de dos variables
(Scatter Plots). Otra forma de visualizar cada uno de estos graficos es haciendo un click sobre

o

sus respectivos iconos: ™ para crear un Profile Plot, ¥ para crear un Time Series Plot, 6 &
para crear un Scatter Plot.

Con los Profile Plots se puede visualizar un perfil de la ldmina de agua a lo largo de una
serie de conductos conectados entre si en un cierto instante de la simulacién, o a medida que
transcurre el tiempo de la simulacién. Para ello, una vez seleccionado el eje de conductos que se
va a visualizar, en el panel de navegacién se selecciona la ficha Map, y bajo ésta se encuentra un
control deslizante denominado Time of Day. Con este control se puede seleccionar el instante
de tiempo, o se puede deslizar éste para observar la variacion de la ldmina de agua. La figura 26
muestra la lamina de agua en el eje formado por los conductos C1, C4, C7, y C9 del ejemplo,
en el instante 00:35 de la simulacién.
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Figura 26: Profile de los conductos C1, C4, C7, y C9 al instante 00:35

Los graficos de series de tiempo muestran la variacién de una variable o pardmetro a través
del tiempo de simulacién; en un gréafico de este tipo se pueden incluir las curvas de hasta seis
objetos, los cuales deben pertenecer a la misma categoria de objetos. La figura 27 muestra los
hidrogramas de los conductos C4, C7, y C9.

Link Flow
O o= Oni o7 O o= |
e hY
o o B
gos fE. .8
B Hi o o
é ozs #‘ \ \
oz f \"\
o= ’ i \-..,\
o 4 N
Ao I s
=] ! Hﬁ“‘:;“‘=‘-=——

Figura 27: Hidrogramas en conductos C4, C7, y C9 del ejemplo

El tercer tipo de grafico muestra la relacion entre dos variables o pardmetros de un mismo
objeto, o de dos objetos distintos (inclusive hasta de distinta categoria de objetos). Por ejemplo,
la siguiente figura 28 muestra la relacién entre el caudal del conducto C9 y el nivel de la lamina
de agua en el nodo de aguas abajo (Salida) de este conducto.

El formato de tablas también es utilizado en EPA SWMM 5.0 para visualizar los resultados
de una simulacion. En general, éstas entregan los valores de las variables calculadas a través del
tiempo de simulacién. En el caso de EPA SWMM 5.0, existen dos tipos de tablas a las que se
puede acceder seleccionando Report>>Table, o bien haciendo click en el icono ¥ . La primera
de ellas, llamada By Object por EPA SWMM 5.0, consiste en una tabla en la cual es posible
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Figura 28: Relacion entre el caudal y el nivel de carga aguas abajo del conducto C9
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visualizar los valores de una o ma&s variables calculadas de un objeto. La siguiente figura 29
muestra parte de una tabla que contiene la serie de tiempo de caudales, calados, velocidades, y

N° de Froude calculados para el conducto C9.

£ Table - Link C9 =JIoJEd
Flow Depth Welocity Froude Mo |
Date Time [CHS) [m) ‘ [ms] ‘ r
01/01/2008 00:05:00 0.00 0.00 000 0.00 i
01/01/2008 00:10:00 0.00 . 0.00 013 0.20
01/01/2008 00:15:00 0.0 0.7 055 0.E7
01/01/2008 00:20:00 012 0.1 1.08 0.75
01/01/2008 00:25:00 0.33 0.34 1.40 0.77
01/01/2006 00:30:00 0.50 042 159 0.78
01/01/2008 00:35:00 0.52 0.43 1.61 0.78
01/01/2008 00:40:00 0.46 0.40 1.55 0.78
01/01/2006 00:45:00 0.4 0.3s 1.50 0.78
01/01/2008 00:50:00 0.36 0.36 1.45 0.77
01/01/2006 00:55:00 0.30 032 137 0.77
01/01/2008 01:00:00 0.23 0.2a 127 0.76
01/01/2008 01:05:00 016 023 113 0.75
01/01/2008 01:10:00 010 018 093 0.74 [+

Figura 29: Porcion de la tabla del conducto C9

El segundo tipo de tablas corresponde a aquella en la cual es posible visualizar los valores de
una variable solamente, pero en varios objetos de una misma categoria (llamada By Variable en
EPA SWMM 5.0). La figura 30 muestra una parte de la tabla que contiene las series de tiempo
de caudales de los conductos C4, C7, y C9.

EPA SWMM 5.0 incorpora una nueva forma de visualizar los resultados sobre el area del
mapa de estudio, similar a la que, por ejemplo, usa EPANET (modelo de cédlculo de redes
de abastecimiento de agua potable). La figura 31 muestra esta forma de visualizacién de los

resultados.
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%4 Table - Link Flow e
Link Link Link F
Date Time C4 C7 [BTe}
01/01 /2008 00:05:00 000 0.00 0.00
01/01 /2008 00:10:00 oo 0.00 0.00
01/01 /2008 00:15:00 n.oz 0.0z 0.
01/01 /2008 00:20:00 0.7 012 012
01 /0 /2005 0: 25:00 013 028 033
0100 /2008 00:30:00 01 0.41 0,50
01 /0 /2008 00:35:00 017 0.41 052
01/0 /2005 00:40:00 015 035 0.45
01/01 /2008 00:45:00 013 0. 0.41
01/01 /2008 00:50:00 011 0.2e 0.3
01/01 /2008 00:55:00 n.0g 023 0.30
01./0 /2005 010000 .08 017 0.z3
010 /2008 01:05:00 0.04 011 016
0100 /2008 010,00 0.0z ooz 010 [

Figura 30: Porcion de la tabla de caudales de los conductos C4, C7, y C9
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Esta nueva forma de visualizacién consiste en mostrar a través de un cédigo de colores, los
diferentes rangos de valores que alcanza una determinada variable en un determinado instante
de tiempo de la simulacién. La figura 31 muestra un ejemplo de la visualizacién de resultados
sobre el esquema de la red de drenaje en el mapa del area de estudio. En este caso, se estan
visualizando la escorrentia que produce cada subcuenca (Subcatch Runoff), el nivel de la ldmina
de agua en cada nodo (Node Head), y el caudal en cada conducto (Link Flow), en el instante
00:30. Los codigos de colores que aparecen al costado derecho del mapa del area de estudio
indican las magnitudes respectivas para cada variable analizada.

Para activar esta forma de visualizacién hay que seleccionar la ficha Map del panel de bisque-
da, luego para cada objeto elegir la variable a ser visualizada, y por ultimo elegir el instante de
visualizacién, moviendo el cursor bajo la barra Time of Day.

Finalmente, EPA SWMM 5.0 permite al usuario ver un reporte estadistico de las series de
tiempo de los resultados obtenidos. Este reporte es especialmente 1util para simulaciones que
involucran largos periodos de simulacién, donde se tienen tiempos de simulacién del orden de
meses O anos.
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1. Introduccion

El estudio de la hidrologia urbana y en particular de los procesos de lluvia y escorrentia que
suceden en la superficie de una ciudad se ha abordado con una falta general de comprobacio-
nes con medidas reales que permitieran cuantificar el comportamiento en superficie de nuestras
ciudades y de nuestras redes de drenaje en general. Ello supone que estudios de diagnosis del
estado actual de las redes o bien proyectos de ampliacién de nuevos colectores se realizan asu-
miendo una serie de parametros y coeficientes que han sido estimados a partir de medidas de
campo, en otros paises y en condiciones de lluvias o de urbanizacién muchas veces distintas a
las nuestras. Zonas como el litoral mediterraneo, con una meteorologia muy especifica y con
un nivel de ocupacion urbana que se traduce en un alto grado de impermeabilidad generan un
nivel de respuesta en caudales poco o nada comparable a lo referido en la literatura técnica. Si
tenemos presente los danos por inundacién que se producen en las areas urbanas y los costes de
reforma o de creacién de nuevas redes, vemos que obras que suponen inversiones muy elevadas
son decididas en gran parte con una carencia de informacién hidroldgica de la zona urbana en
cuestion.

Para paliar esta falta de informacion el tinico camino realista es el establecimiento de cuencas
piloto que permitan conocer a través de un seguimiento de las mismas, la respuesta hidrolégica
de nuestras ciudades y sus redes de drenaje. En este sentido se ha puesto en marcha una cuenca
experimental dentro del proyecto SPRINT SP /98, Rehabilitacién de redes de drenaje en paises
miembros de la Uniéon Europea, financiado a través del programa de investigacién SPRINT de
transferencia de tecnologia entre paises miembros de la Unién Europea, y que cuenta ademaés
con el apoyo de la Comision de Investigaciéon de Ciencia y Tecnologia (CICYT) del Ministerio
de Educacién y Ciencia, y del Ayuntamiento de Sant Boi de Llobregat (Barcelona).
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2. Objetivos y beneficios del estudio

Uno de los objetivos de este proyecto era la caracterizacién hidrolégica de una cuenca urbana
en condiciones de gran densidad de edificacién, es decir muy impermeable, y sometida a una
meteorologia de tipo mediterraneo. Por caracterizaciéon entendemos en una primera fase la esti-
macién entre otros de parametros tan sencillos y a la vez tan esclarecedores como el coeficiente
de escorrentia, la fraccién de precipitacion transformada en caudal, o el tiempo de concentra-
cién, y también entenderemos por caracterizaciéon en una segunda fase el estudio del proceso de
formacion de los hidrogramas de escorrentia, sus caudales punta, y el comportamiento hidraulico
de la red de drenaje. Estos objetivos se pueden cumplir con ayuda de un seguimiento a medio
plazo de esta cuenca, instalando medidores de lluvia y caudal durante un periodo de tiempo
suficiente para la recogida de un nimero de sucesos de lluvia suficientes (5, 6 6 7).

Entre los beneficios inmediatos, conocer la respuesta de una cuenca permitird acotar los
parametros que gobiernan los procesos hidrolégicos en la zona urbana y que condicionan los
caudales de diseno de la red y en consecuencia el dimensionamiento de los colectores de evacua-
cién de aguas pluviales. También permitird hacer extrapolaciones a otras cuencas con situaciones
similares de ocupacién urbana y de meteorologia, resultando en conjunto en una evaluacién mas
correcta del estado actual de nuestras redes, y también en los nuevos proyectos o ampliaciones
de colectores existentes, permitiendo en su caso disefios mas aproximados a la realidad y por
tanto mas seguros y econdémicos.

3. Descripcién de la cuenca

Se ha seleccionado una cuenca dentro del municipio de Sant Boi de Llobregat, poblacién
dentro del area metropolitana de Barcelona y en el delta del rio Llobregat, sita a poco mas de 4
Km del mar. Su trama urbana puede ser considerada como representativa de otras poblaciones de
su entorno, a saber, cuenca muy impermeable con pendientes medias—altas en su parte superior
y terreno mas llano cerca de la zona de desembocadura, en este caso a la margen derecha del
rio Llobregat.

La cuenca experimental se ubica en la zona conocida como la Riereta y presenta un area de
aproximadamente 18 Ha, en el casco antiguo de la poblacion, con ausencia casi total de zonas
verdes y una elevada impermeabilidad en superficie. El colector principal dentro de la cuenca
tiene una longitud total de 865 m y lo podemos dividir en 4 tramos. El primero estd comprendido
entre la calle Cerdanya y la calle Francesc Macia. Su longitud total es de 365 m con una pendiente
media del 2.7%. Sus seccién transversal es circular y presenta una variedad de didmetros que
estdn entre 300 y 600 mm. El segundo tramo aguas abajo discurre por la calle Jaume I y su
longitud y pendiente media son de 350 m y 2.8 % respectivamente. Su seccién transversal es
circular de 1500 mm de didmetro a excepcion de los iltimos 50 metros que es de 1200 mm. El
tercer tramo a distinguir discurre por la calle de la Rutlla con una longitud y pendiente media
de 100 m y 1.304 % respectivamente. Su seccién transversal es circular de 1500 mm de didmetro.
El cuarto y ultimo tramo que finaliza en el punto de medida de la cuenca situado en la calle
Joan Bardina tiene una longitud estimada de 54 m y una pendiente media del 0.65 %, con un
colector circular de didmetro 1200 mm.



313

Instrumentacion de cuencas urbanas. Medidas y resultados

2 i ., .
; { 3 )X @ - a 1, o
B Vo - N - 1 PIOYALIS | 000NSL e
M 4 Ay (T
N, & 2 ~ ././ \ T e e e o
¥ < i A X \
G b P b S 4 ®
. ; N Ly & .f. b
g \
N A1 N N Y /
N @ 7, o N Ny
: zr.. < o - .@
1y /f . ; _r_. A, \ Jf 7
NN B < 3 % &
® /AE - " N i ¥ i \\\.
@ ) ../ e Y s e
4 ng o~ £y X A
\ e
>
< 53 £ A =
¥ ¢ A B # - W
X ", - / ™
f‘r : igh " - : P, A
\ h% it 5%
- . "\, s LY o /
"\, ol / \ - s N -
./‘ ) = :
\ e - W, Y { !
’ @ 1N %
P == ! X
e A
,..,. /,,/ ! s =
! .u
" (3] }/‘\\yv > > R~
Pl Wyt ik 1 ’ P
T ;
y ~ p
K h . N
) P &) ) P, d A, 1
T /., “ o [ J - ~ X
A.l.r - ' 3 = ol
. i ® B ” 4 L i s 3
i b /s ’ = .,..( ] - =
r— L
.f oW : ] -
\Vh 7 /
LA = ! ! .r‘___ ... 4 o - m
i ! iy
A1 e i / )
qpr. o~ ==t i - 1o i L1
4 3y
c ARSI Bt he
! " * 1 b
TEem——— = I — 1 "
L. S - @ -
lllll - - -
I~ ~ il ™~ 2 " .\ !
\ E "
® I N A \n\..\\ ./ @, - .M - Q0 =
- \ ® L] o (!
. 8 it i ' = AN
¥ Q g
[ vanya 3g @ - ! i LT L :
= ] -
HOQIQ3w *y I ~ T 5
=iy L 2 i @; -

Figura 1: Cuenca experimental de Riereta. Planta
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La superficie de la cuenca presenta una elevada pendiente transversal al colector que discurre
por los puntos bajos de la cuenca. El drenaje de los tejados no estd conectado directamente a
la red de drenaje sino que vierte directamente a la calle a través de canalones de desagiie. Una
serie de grandes rejas de captacién ubicadas en las calzadas son las encargadas de la captacion
de la escorrentia.

4. Equipos de medida utilizados

Para un estudio cuantitativo del comportamiento hidrolégico es necesario registrar los datos
de lluvia caida en la cuenca (informacién en intensidades de precipitacién) y de caudales de
escorrentia de salida de la cuenca asociados a esas lluvias. Los costes de instalacién de los mismos
se han reducido en los tltimos anos de manera que un punto de medida de lluvia puede costar
del orden de 2000 a 3000 €, mientras que la medida de caudal dependera de las condiciones del
punto de medida, pudiendo variar desde 2500 € si es posible encontrar un lugar que asegure una
relaciéon Unica entre calado y caudal, por ejemplo un escalén en el colector, etc. hasta los 10 a
12000 € o més si nos decantamos por un medidor de caudal electromagnético o por ultrasonidos,
o mas de 20000 en caso de empleo de los actuales medidores via doppler-radar.

4.1. Medida de precipitacién

Los datos de precipitacion se obtendran mediante un pluviémetro de cazoletas basculantes
instalado adecuadamente en las proximidades de la cuenca. En nuestro caso se utilizé el mo-
delo ARG-100 fabricado por la Campbell Scientific by Environmental Measurements Ltd. Sus
principales caracteristicas son las siguentes:

= Resolucion de precipitacion: 0.2 mm

» Superficie del colector: 506.5 cm?

Cada vez que se produce un vuelco de las cazoletas, el aparato transmite una senal a un da-
talogger que almacenara la informacién del instante en que se ha producido cada vuelco hasta
que sea transferida a un ordenador portatil. Puede intercalarse un modem telefénico GSM, de
manera que se envien adicionalmente los datos via teléfonica aprovechando la habitualmente
buena cobertura existente en las areas urbanas. En nuestro caso, medimos también la cantidad
de precipitaciéon caida con ayuda de un totalizador que nos permite comparar los datos obte-
nidos a partir de la informacién de vuelcos, frente al total recogido en la estacién de medida.
Hay que indicar que para intensidades de precipitacién elevadas los pluviémetros de cazoletas
basculantes pueden dar una informacién por debajo de la real debido a problemas de falta de
calibracion. Se ha realizado una calibraciéon estatica y dindmica en laboratorio del aparato antes
de su posicionamiento. El volumen de vuelco de las cazoletas se ha comprobado con ayuda de
pipeta aforada y verificado periédicamente in situ. Respecto a las intensidades de precipitacion
se ha calibrado en laboratorio obteniéndose la relaciéon experimental entre intensidades reales y
medidas por el pluviémetro.
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En las siguientes figuras 2 y 3 se muestra el aspecto del pluvidgrafo de cazoletas basculantes
y la estacién completa respectivamente, asi como la relacién de calibracién del pluviémetro

empleado.

Recolector

Cazoleta

Contacto eléctrico

Figura 2: Pluvidgrafo de balancin. Estacién de medida
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Figura 3: Relacion de calibracion entre intensidades tedricas y reales
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4.2. Medida de caudal

Es importante que a la hora de seleccionar una cuenca se elija con una salida inica de caudal
para reducir los puntos de medida. El caudal en la seccién de salida se obtendrd mediante
procedimiento indirecto, midiendo una velocidad media del flujo y el calado (nivel de agua)
correspondiente que nos permita determinar la seccion mojada. El caudal circulante sera el
producto del area mojada por la velocidad medida, asumiendo este dato como velocidad media
del flujo en la seccién.

4.2.1. Medida de velocidad

Aprovecharemos para realizar un pequenio resumen de las técnicas de medida de caudal
aplicables en lamina libre, a partir de medidas de velocidad. Basicamente podemos incluir las
siguientes:

= Medida del tiempo de viaje de ultrasonidos
= Medida por efecto Doppler

= Medida por induccién electromagnética

4.2.2. Medida del tiempo de viaje del ultrasonido

En el primer caso, el procedimiento esta descrito en la norma francesa NF ISO 6416. La
velocidad de la onda en el agua es la suma algebraica de la velocidad del ultrasonido maés la
componente de la velocidad media del agua en la direccién del movimiento del ultrasonido. Si
se envia un pulso desde A hasta B, el tiempo que tarda en circular es:

L
Vultrasonido + VCOSﬁ

ta_p =

Combinando un doble recorrido, de A a B y de B hasta A, para aumentar el tiempo de transito,
podemos despejar el valor de la velocidad como:

(V2 — VZ2cos?B) At

ultrasonido

2 L cosf

v =

de donde se puede despejar la V media del flujo, siendo At la diferencia de tréansito entre A-B
y B-A. Se pueden alcanzar resoluciones de hasta 1 cm/s y en general los fabricantes garantizan
una buena linealidad en la respuesta. Las fuentes de error deben asociarse a las medidas de
tiempo de viaje de la onda y a la estimacion de la velocidad del ultrasonido. Por ejemplo, para
una longitud L de 2 metros y a una T% de 10°C para una velocidad del orden de 0.5 m/s con un
angulo 3 = 45°, la diferencia de tiempos AT es del orden de 10~¢ segundos con lo que el reloj
debe tener una considerable precisiéon. Se pueden considerar sucesivos rebotes entre A y B para
aumentar la longitud recorrida por el ultrasonido, o realizar N medidas para ser promediadas.
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= Direccion del flujo

hd
]
a

/2

Lcosb
Figura 4: Medida del tiempo de viaje del ultrasonido

Con referencia a la velocidad del ultrasonido, ésta depende de la temperatura y la densidad.
La variacion con la temperatura es del orden de:

Vultrasom'do = 1557 — 0,0245(74 — Ta)?

lo que supone que para 0° sea 1422.8 m/s y a 40° sea 1528.7 m/s, una variacién del 7.5 %. Una
diferencia de 10° supone un error de un 2% en el célculo de la velocidad del ultrasonido. En
general salvo ocasionales vertidos térmicos, la variacion de temperatura del agua es reducida,
bastante menor que la variacion de temperatura ambiente. Otro punto de error es la salinidad
del agua, que puede estimarse de acuerdo con:

Vultrasom'do = 1415,5 + 1713511 + 3,627Ta

donde S, es la salinidad en g/l, y T® temperatura en grados centigrados.

Finalmente indicar que la medida realizada proporciona una velocidad caracteristica para un
calado igual al de los emisores y receptores de ultrasonidos. Si el nivel de agua esta por debajo de
los emisores, no registrara nada. Si el medidor estd ubicado muy bajo, la medida puede ser poco
representativa del perfil de velocidades. Se sugiere disponer tres medidores a diferentes niveles
para que la medida sea representativa.

4.2.3. Medida por efecto Doppler

Un emisor de ultrasonidos sumergido en el seno del fluido, emite un haz de ondas que se
reflejan en las particulas en suspensién o en las burbujas de aire que transporta el agua, y que
presentan una variacién de frecuencia debido al efecto Doppler. Se emite un haz de ultrasonidos,
en un angulo § con una frecuencia f, que regresa reflejada al emisor con una frecuencia f’. La
variacion de frecuencia es proporcional a la velocidad de desplazamiento de las particulas en que
se reflejan los ultrasonidos:
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Vultrasonido(f - f/)

V=
2 f cosp
Flujo con e o
particulas en ° e .
suspension ° e

Emisor y
, receptor de
ultrasonidos

Figura 5: Medida de caudal por efecto Doppler

Una variante es ubicar el medidor bajo un elemento flotante. Esto es debido a que en caso
de grandes colectores el haz de ultrasonidos no cubre toda la seccién y la medida puede ser poco
representativa. En general los errores en la estimacién de caudal pueden llegar a ser del orden
del 17%

Emisor de
ultrasonidos

. — —
Perfil de — R
velocidades _}—» T Calado

Figura 6: Medidor Doppler flotante

4.2.4. Medida por induccién electromagnética

La velocidad se mide en este caso con un dispositivo de tipo electromagnético para lamina
libre como el que se muestra en la figura 7. El fundamento fisico de este aparato se basa en
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la ley de Faraday, la cual indica que cuando un elemento conductor (en este caso el agua) se
mueve dentro de un campo magnético (generado por el aparato), se crea una corriente eléctrica
proporcional a la velocidad del conductor. De esta manera el sensor de caudal crea un campo
magnético y a partir de la intensidad de campo eléctrico creada por el agua al pasar se puede
discernir el valor de la velocidad del agua. El dato obtenido es representativo de una corona
cercana al medidor, de aproximadamente unos 20 cm. Se hace la extrapolacién de considerar
este dato como el valor de la velocidad media en la seccién. Del mismo modo que se emplea este
procedimiento existen otros medios de obtener un valor de la velocidad del agua en el colector.
Es muy importante el hecho de disponer de alguna informacién referente a la velocidad del agua
para poder obtener el caudal de paso.

Banda e montaje

Sensor _——
e G = Caudal
Q=VXA V = Velocidad media
A= fArea

Figura 7: Procedimiento de medida del caudal por efecto electromagnético

4.2.5. Medida por tecnologia radar

En los dltimos anos se ha presentado una técnica de medida mediante lo que se denomina
doppler-radar. El aparato de medida, situado por encima del nivel del agua, emite un haz de
microondas hacia la superficie del fluido. Las perturbaciones existentes en la superficie reflejan
algunas de las microondas hacia el aparato emisor que actiia a la vez de receptor. La frecuencia
de estos haces de senal puede haber cambiado (efecto Doppler) una cantidad directamente
proporcional a la velocidad en la superficie del agua. Este cambio de frecuencia es detectado
y medido por el sensor y se utiliza una correlacién entre las velocidades en la superficie del
agua con la velocidad media del flujo. La correlacién la proporciona el fabricante para la seccién
de ensayo. Si se aplica a una geometria diferente de las habituales (circular) puede que deba
indicarse al servicio técnico para poder hacer realizar la correlacion correspondiente.

Esta medida tiene la ventaja de que el sensor no estd en contacto con el fluido, por lo que
el mantenimiento es méds sencillo, y puede incluso con una modificacién del aparato, continuar
midiendo si se produce la entrada en carga y el sensor queda sumergido. Su coste es todavia
algo elevado, si bien la tecnologia empleada es mucho mas compleja de la utilizada en otros
medidores.
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4.2.6. Medida de calado

A partir de una medida de velocidad media, debemos estimar la seccién ocupada por el flujo.
Conocida la geometria del conducto, conociendo el calado podemos evaluar la seccién mojada.

Medida mediante sensor de presion

El calado puede ser obtenido mediante un sensor de presién tipo piezorresistivo, similar a
otros ya utilizados en estudios de laboratorio. El sensor detecta una presién hidrostatica, que se
convierte en altura de agua de manera directa. La precaucién que hay que tener a la hora de
instalarlo es evitar en la medida, la presiéon dindamica debida a la componente de velocidad. Si
disponemos el sensor con la parte sensible encarada contra el flujo de aproximacién, la velocidad
V del agua generarda una componente de presiéon dindmica asociada a la velocidad, del orden
de V2/2g. Si nos encontramos con velocidades del agua de 1 m/s, la presiéon adicional serd del
orden de 5 cm, y para velocidades de 2 m/s se llega a 20 cm de error en la lectura de nivel. Es
muy importante ubicar la zona sensible de la sonda, orientada hacia aguas abajo o dentro de
un tubo o en una hendidura en la pared, donde se supriman los efectos de presiéon dindmica.
Teniendo en cuenta que los calados son del orden de centimetros o pocos metros, el error que se
produciria serfa muy importante.

Medida por ultrasonidos

El principio de medida consiste en medir el tiempo de viaje (ida y vuelta) de un ultrasonido
desde un emisor hasta la superficie del agua, y su retorno. Conocido el tiempo de viaje, tenemos:

T
h=D—-d=D - Vultrasom'do X 5

con h, calado, D altura desde el emisor de ultrasonidos hasta la solera del colector y d distancia
entre emisor y superficie libre. Para una temperatura del aire de 10°C se estima una velocidad
de propagacién del ultrasonido de 337.62 m/s. Este valor es muy sensible a la T%, mucho més
que en el caso del agua, sobre todo en términos relativos. Se estima una variacién del orden de:

0
Vultrasonido = 331,62 +4/14+ TB

donde 6 es la temperatura en grados Kelvin.

Para evitar errores debido a mala estimacion de la velocidad de propagacién del ultrasonido,
se sugiere instalarlo lo més cerca posible del nivel de agua. También recordar que los ultraso-
nidos sufren un amortiguamiento a medida que se alejan del emisor. Este amortiguamiento es
despreciable para recorridos de 2 a 3 metros, pero puede ser de un 20 % para distancias de 6
metros. En general, los errores serdn mayores cuanto mayor sea la distancia a medir, por lo
que se recomienda reducir ésta al maximo. Una diferencia de temperatura de 15°, p. ejemplo
entre zona de emisor y nivel de agua, fruto de ubicar el emisor muy alto, cerca de la tapa de
alcantarillado sometida a una fuerte insolacién, puede suponer un error relativo del 2.5% del
calado a medir. Si la distancia es de 2 metros, ello supone 5 cm de error en la medida de calado,
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Emisor de ultrasonidos

Banda muerta

______

Calado

Figura 8: Procedimiento de medida de nivel por ultrasonidos

lo que en caso de secciones tipo cajén no muy altas, puede ser un error muy importante en la
seccién mojada.

5. Resultados obtenidos

5.1. Datos de precipitacion

El registro de precipitaciones se ha llevado desde el mes de Julio de 1994 hasta 1997. Glo-
balmente y analizando los datos de precipitacién en 24 horas, vemos que reflejan un régimen
pluviométrico tipico de nuestras zonas. Los meses mas lluviosos han sido Septiembre y Octubre,
algo menos Diciembre y presenta un periodo de reducida pluviosidad hasta recuperarse en Abril,
Mayo y Junio. Agosto ha sido una sorpresa al proporcionar una precipitacién total de méas de
100 mm.

Tal y como se indicaba en el punto 4.2. no se dispone de datos de caudal representativos
asociados a las lluvias hasta el mes de Abril, por lo que el analisis de hietogramas y su traduccién
en caudal solo es 1util a partir de dicha fecha. De todos modos se presentan los hietogramas de
los sucesos de lluvia mas intensos durante estos ultimos 10 meses.

5.2. Caudales de escorrentia

Se finaliz6 la instalacién del medidor de caudal el dia 5 de Diciembre de 1994, si bien por
problemas operativos con el mismo durante el primer mes los datos recogidos hasta mediados
de enero no son utilizables. Hay que destacar que la puesta en funcionamiento del medidor de
caudal coincidié con un periodo de sequia en los primeros meses tan solo roto parcialmente con
algunos chubascos a finales del mes de abril (dias 19 a 24), y tormentas aisladas y en general de
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poca importancia en Mayo y Junio. Como ejemplo de datos de medida se presenta el suceso de
lluvia del dia 23 de Abril de 1995 como indicativo de un estudio de un suceso tipo de lluvia.

Tabla 1: Datos de medidas empleados en la validacién

Suceso | Lluvia | Duracién | Intensidad | Caudal | Coeficiente
de lluvia | total | (minutos) | mdxima | maximo de
(mm) (mm/h) (1/s) escorrentia
23-04-95 | 15.6 169 36.9 1013.8 0.37
24-04-95 | 11.6 188 12.48 212.4 0.31
22-11-95 5.0 43 22.32 305.8 0.25
11-05-95 5.0 37 38.88 446.2 0.39
9-06-95 5.4 95 19.8 625.8 0.36
30-01-96 9.2 16.98 193.3 0.24
17-04-96 4.8 34.95 348.6 0.24

5.3. Suceso de lluvia del 23/04/95

El dia 23 de Abril de 1995, dia de Sant Jordi, se produjo una precipitacién total de 16.2
mm. El hietograma del suceso se refleja en la figura 9 para intervalos de tiempo de 1 minuto,
mientras que el hidrograma de caudal asociado se indica en la figura 10 para el mismo paso de
tiempo. Desde el punto de vista de escorrentia producida se estima un coeficiente de escorrentia
del orden de 0.35, reducido pero acorde para una lluvia no muy intensa e indicativo del hecho de
que existen unas pérdidas de precipitacion en una cuenca urbana tanto mas significativas cuanto
menos importante es la precipitacién total.

La fiabilidad de la informacién de lluvia queda confirmada con el dato del totalizador de lluvia
comparado con el resultado de los datos de vuelcos del pluviémetro de balancin. Por otra parte,
la fiabilidad de la medida de caudal no queda asegurada a priori si bien podemos comparar los
resultados del hidrograma de caudal obtenido a partir del producto de area por velocidad, frente
al resultado de estimar una velocidad a partir del dato de calado asumiendo un comportamiento
de calado normal, lo que dada la ausencia de efectos de reflujo segun responsables de la red
y de acuerdo con los valores de velocidades elevadas que se presentan (del orden de 2 m/s y
superiores) puede ser una aproximacién aceptable. Para valores del coeficiente de rugosidad de
Manning 0.017, los resultados se indican en la misma figura 10 mostrando una tendencia muy

similar con los resultados de caudal directos. El andlisis de sensibilidad de los datos (asumiendo
errores de medida en 1 cm en los calados y de 3 cm/s en la velocidad, la precisién del aparato)
también indican pequenas desviaciones respecto a la medida.

6. Analisis de la calidad de la informacion obtenida

El anélisis hidrolégico e hidraulico parte como dato de inicio de la informacién de campo
obtenida en la cuenca piloto. Dejando aparte la revisién de toda la informacién topografica
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Figura 9: Hietograma de lluvia del dia 23/04/95

referida a la red de drenaje y a la superficie de la cuenca, que es sin duda tan importante o
mas que las medidas hidrolégicas, los datos de precipitacién y caudal son el elemento béasico del
estudio. Debemos concentrar esfuerzos en eliminar fuentes de error y verificar cuidadosamente
la informacién obtenida.

Con respecto a la precipitacion ya se ha comentado la previsién de recoger el volumen total
de lluvia para compararlo con la informacién que se obtiene de las cazoletas basculantes. Ello
es tanto mas importante cuanto mas intensas sean las precipitaciones a estudiar. El analisis y
comparacién de voliimenes permitird confirmar la calibracién de las cazoletas del pluviémetro a
la vez que permitirad detectar defectos o desviaciones en la medida del aparato.

El punto mas delicado es la verificacién de la medida de caudal. Cuando para su medida nos
valemos de una seccién de control que provoca una relacién biunivoca calado/caudal, hay que
controlar que las condiciones de seccion de control se mantengan durante el proceso de medida.
Es frecuente el caso de aprovechar un escalén de solera o un estrechamiento que provoque régimen
critico pero que para caudales medios o altos quedan anegados perdiéndose la relacién hidraulica
de control entre calado y caudal. Cuando ni siquiera existe esa relacién hidraulica de calado y
caudal es indispensable tener alguna medida de la velocidad del agua. Confiar solo en medidas
de nivel y determinar la velocidad a partir de la hipdtesis de ocurrencia de calado normal y
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Figura 10: Hidrograma de caudal medido (trazo continuo) y calculado del dia 23/04/95

un coeficiente de rugosidad estimado mediante tablas, pueden dar lugar a resultados en caudal

claramente erréneos.

Una forma de verificar que las medidas obtenidas mediante el sensor de caudal son coherentes
puede ser la representacién de los pares de datos calado medido, caudal estimado a partir de
la medida de velocidad en unos ejes doblemente logaritmicos. Si las condiciones de medida no
cambian, los pares de puntos deberfan ubicarse agrupados en una zona del plano. Si por ejemplo
la seccién en que se encuentra el medidor de caudal fuera una seccién de control (por calado
critico o con calado normal) todos los puntos estarian alrededor de una curva. La ocurrencia
de situaciones hidraulicas diferentes, como por ejemplo el funcionamiento en lamina libre o
la entrada en carga del colector, la presencia de efectos de reflujo desde aguas abajo, etc. se
apreciard en estos graficos. La figura 11 muestra los resultados obtenidos para una campana de
medidas, que muestran en general un agrupamiento correcto, presentando tan solo una mayor
dispersién para calados bajos (del orden de los 10 a 15 c¢m). La figura 12 muestra algunos de
estos diagramas para situaciones hidraulicas tipicas, entrada en carga, efectos de niveles aguas
abajo (marea, por ejemplo), histéresis para caudales altos, etc.
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7. Analisis hidrolégicos e hidraulicos

7.1. Pérdidas de precipitacion

En cuencas urbanas dada la elevada tasa de impermeabilidad asi como los pequeiios tamanos
de cuenca, se propone un modelo sencillo de pérdidas de precipitacién. En nuestro caso, se emplea
una funcién de pérdidas de tipo constante. Dadas las precipitaciones suaves que se han registrado
en el caso de estudio, se propuso una pérdida de precipitacién constante de 6 mm/h.

4 5 6 7 8 9 10 11 12 13 14 15 16
P Total (mm)

Figura 13: Relacion lluvia neta - lluvia bruta registrada

7.2. Procesos de transformacion lluvia - caudal

En el proceso de calibracién y validacién se ha utilizado el modelo HYDRO-WORKS (Hy-
draulics Research, 1995) pero puede utilizarse cualquier otro cédigo comercial existente (SWMM
5.0, MOUSE, SOBEK, etc). El proceso de transformacién lluvia-escorrentia se ha representado
mediante la aproximaciéon de depésito lineal y la propagacion de caudales se realiza mediante
el empleo de un modelo basado en las ecuaciones completas de Saint—Venant. El balance entre
lluvia neta y caudal de escorrentia se expresa como

_ds_,d@

I—Q=— =
@ dt dt

donde I es el caudal de entrada en la cuenca, aportado por la lluvia neta caida, ) es el caudal de
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escorrentia producido, S es el almacenamiento existente en la cuenca, que se expresa mediante
una relacién lineal con el caudal de escorrentia. La constante de proporcionalidad K, que tiene
dimensiones de tiempo, resume todas las caracteristicas hidrolégicas de la cuenca.

La precision del modelo de célculo escogido depende de una correcta evaluacién del valor de
esta constante. En nuestro caso vamos a proceder a su estimacién por una doble via: primero,
utilizaremos algunas de las expresiones obtenidas mediante correlaciones a partir de datos reales
de cuencas en otros paises y que a partir de caracteristicas fisico-geométricas de la cuenca permi-
ten obtener una estimacién de K, y segundo, a partir de los datos reales obtenidos directamente
en la cuenca, verificar dichos valores y proponer en su caso correcciones.

Se decidié emplear la expresién propuesta por M. Desbordes (1974) obtenida partir de datos
de cuencas experimentales en Francia, recogida en el modelo HYDRO-WORKS (1995). Las
condiciones meteorolégicas de algunas de las cuencas estudiadas, sitas en la zona mediterranea
francesa las hacian las més similares a las nuestras, en cuanto a climatologia, de las estudiadas
en otros paifses. La expresion propuesta es la siguiente:

IMP

K = 50A0’18 L0,15 I —0,36 1
o (1+ =g

)—1,9 T0,21 HPe—0,0?

donde:

K Coeficiente de almacenamiento, en segundos

A Area de la cuenca, en Ha

L Longitud del curso principal de la cuenca (m)

ITo Pendiente media de la cuenca en tanto por ciento
IMP Porcentaje de impermeabilidad de la cuenca

T Duracién de la lluvia, en segundos

H Pe Precipitacion efectiva durante la duracién T, en metros

Los resultados iniciales indicaban una infravaloracién del caudal punta con respecto al caudal
maximo medido. El interés de ajustar en la medida de lo posible el caudal punta viene en relaciéon
a que dicho caudal condiciona los tamanos méximos de conducto en el dimensionado de la red.
Hemos propuesto modificar la expresién anterior, multiplicAndola por el factor 0.8, reduciendo
los valores de la K segin Desbordes, y aumentando la respuesta en caudal punta de la cuenca.
Los resultados indicados en la figura 14 muestran el comportamiento para dos sucesos de lluvia
registrados. En la figura 15 se representan los datos de caudales punta registrados y calculados
para los sucesos de lluvia mds importantes. De todos modos los sucesos registrados no han
presentado un gran caudal, salvo dos de ellos, estando en general entre los 150 y 450 1/s y hasta
ahora los resultados son mas aceptables para caudales bajos mientras que en los caudales mas
altos, las medidas tienden a estar algo por encima de los valores calculados.
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Figura 14: Hidrogramas registrados y calculados en la salida de la cuenca
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Figura 15: Caudales punta registrados y calculados para diferentes sucesos de lluvia

8. Analisis de la cuenca global

329

Con ayuda del modelo calibrado, se realizé el estudio del comportamiento de la cuenca global
ante una lluvia de diseno obtenida por el procedimiento de bloques alternados, para un periodo
de retorno de 10 anos. Dada su proximidad se empled la lluvia definida a partir de la Curva
Intensidad-Duracion-Frecuencia del observatorio de Barcelona capital. Los resultados obtenidos
indicaban una entrada en presién de casi toda la red, produciéndose una salida de agua superior
a los 5000 m? para una cuenca de poco mas de 47 Ha, concentrandose la inundacién en una
serie de puntos bajos de la red. La fiabilidad de estos resultados se basa en que los parametros
que gobiernan los procesos hidrolégicos e hidraulicos en la cuenca han sido obtenidos a partir de
medidas in situ sobre la misma red de estudio, no estimados con tablas o abacos que se presentan
en la bibliografia de la disciplina, ni de estudios o medidas hechas en otras poblaciones.
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Figura 16: Esquema en planta de la red

A la vista de la situacién se plantearon diferentes alternativas. En su andlisis se utilizé el
modelo elaborado, optdndose en su caso por independizar el desagiie de los puntos bajos de
la cuenca del resto de la misma, evitar el problema de inundacién por posible retroceso del
agua, y proponer una nueva salida al cauce més cercano (rio Llobregat). La nueva propuesta
analizada con ayuda de Hydro-Works, presentaba un comportamiento mucho mejor que el inicial,
reduciéndose los problemas de inundacién a un volumen de salida de agua de 55 m?, del orden
de un 1% del inicial para una lluvia de proyecto de 10 anos de periodo de retorno. El criterio
de diseno de la red admite en este caso flujo en presién, y trata de minimizar el volumen de
agua que sale de la red. Se han propuesto cambios de conducto, en aras a mejorar la capacidad
de desagiie de ciertos ejes, asi como la creacién de la nueva salida, para facilitar y mejorar el
desagiie de los puntos mas bajos de la cuenca.

En este apartado es donde el criterio del ingeniero o técnico responsable entra a valorar la
solucién mas adecuada para el problema en cuestién de su cuenca. Cada poblacién tiene unos
problemas y unas soluciones especificas, diferentes unas de otras, y el conocimiento de la red
combinado con una herramienta como el modelo calibrado y validado, permitiendo un répido
analisis de diferentes alternativas, es sin lugar a dudas la metodologia méas adecuada de solucién.
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9. Resumen y conclusiones

La aplicacion del Wallingford Procedure ha producido un diseno que minimiza los volimenes
de inundacion. La calidad del disefio propuesto viene fundamentada en el estudio hidrolégico e
hidraulico realizado, que considera los parametros que rigen dichos comportamientos extraidos
de un estudio a partir de medidas tomadas sobre la misma red de alcantarillado a rehabilitar.
Como se ha visto anteriormente, son varios los beneficios derivados del hecho de contar con un
procedimiento estandar de estudio de los sistemas de drenaje urbano, especialmente desarrollado
para su aplicacién en un determinado &mbito geografico. Ahora bien, la falta de un procedimiento
analogo al WP, méds o menos oficial en ciertos ambitos de estudio, no impide que las fases a
realizar sigan una secuencia operativa similar al esquema presentado, ya que éste sistematiza un
procedimiento bastante logico.

A la vista de los resultados obtenidos se tiene una base racional para analizar los criterios de
diseno empleados habitualmente en el proceso de dimensionamiento de redes de alcantarillado,
coeficientes de escorrentia, etc. sobre la base de los datos finales. Un objetivo deseable seria
proponer que en adelante las metodologias de andlisis y rehabilitacién de redes de drenaje,
incluyan un periodo de medidas de campo en la red existente durante un cierto tiempo, que
permita recoger un numero de eventos de lluvia suficientes (5 a 7) para poder calibrar un
modelo hidrolégico e hidraulico de la red, validado con datos reales, sobre el que se analizaran
las hipdtesis de nuevas secciones, pendientes o nuevos ejes drenantes, con todos los beneficios
que sobre el disefio final tendra el hecho de trabajar con parametros obtenidos in situ sobre la
red a rehabilitar.
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