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RESUMEN

Los procesos de urbanizacion producen un fuerte impacto sobre las respuestas hidroldgicas
de las cuencas. El incremento de las areas impermeables aumenta notablemente los
escurrimientos superficiales. Para evacuar los excedentes pluviales urbanos, el hombre
disefia y construye sistemas de drenaje, sirviéndose de modelos matematicos que le
permiten realizar los calculos de disefio, operacion y planificacion de dichos sistemas.

El avance de la informatica ha generalizado la aplicacion de modelos distribuidos, en
reemplazo de los modelos concentrados. La modelacién distribuida supone un
mejoramiento de la capacidad para describir los fendbmenos que participan en el proceso de
transformacion precipitacion — escorrentia. Sin embargo, incorpora una incertidumbre en el
usuario referida a la eleccién del tamafio de discretizacion espacial apropiado para la
simulacion.

Este trabajo investiga los efectos de la discretizacion espacial sobre la simulacién del flujo
en una red de conductos pluviales, analiza la sensibilidad del esquema numérico del
modulo hidrodinamico del Storm Water Management Model, determina la relacién
conveniente entre el intervalo de tiempo de céalculo y la longitud de conductos, analiza la
variacion del parametro de calibracién W para distintas escalas espaciales de una cuenca
urbana y se propone un criterio para seleccionar la mayor escala espacial necesaria para
obtener una precision deseada en los resultados. Para ello se realizaron ensayos numéricos
del modelo SWMM sobre tramos de conductos tedricos y en una cuenca urbana
experimental.

Los resultados permitiran, a futuros usuarios, disponer de criterios que permitan
seleccionar el minimo grado de complejidad geométrica de una red de conductos necesario
para satisfacer la precision admisible en los resultados, con una simplificacion del esfuerzo

de modelacion y costo de recoleccién de datos.
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RESUME

Les processus d’urbanisation produisent un fort impact sur les réponses hydrologiques des
bassins versants. L’accroissement des aires imperméables augmente notablement les
écoulements superficiels. Pour évacuer les excédents pluviaux urbains, ’homme fait la
conception et construit des systemes de drainage, en utilisant des modeles mathématiques
qui permettent de réaliser les calculs de conception, opération et planification des tels
systémes. L’avance de I’informatique a généralisé 1’application des mode¢les distribués, en
remplacement des modeles globaux. La modélisation distribuée suppose une amélioration
de la capacité pour décrire les phénomeénes qui participent dans les processus de
transformation pluie—€coulement. Néanmoins, elle incorpore une incertitude dans
I’utilisateur en rapport au choix de la grandeur de la discrétisation superficielle appropriée
pour la simulation.

Ce travail examine les effets de la discrétisation superficielle sur la simulation
d’écoulement dans un réseau de conduites pluviales, analyse la sensibilité du schéma
numérique du module hydrodynamique du Storm Water Management Model, détermine le
rapport commode entre le pas de temps de calcul et la longueur des conduites, analyse la
variation du paramétre de calage W pour différentes échelles superficielles d’un bassin
versant urbain et on propose un critére pour choisir la plus grande échelle superficielle
pour obtenir une précision désirée dans les résultats. Pour ce qui on réalise des éprouves
numériques du modele SWMM sur conduites théoriques et dans un bassin versant
expérimental.

Les résultats permettront, aux futurs utilisateurs, disposer des critéres qui permettent
choisir le plus petit degré de complexité géométrique d’un réseau des conduites nécessaire
pour satisfaire la précision admissible dans les résultats, avec une simplification de I’effort

de modélisation et de colt de compilation des données.
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ABSTRACT
Urbanization processes produce a strong impact on the hydrologic response of watersheds.
The increment of the impervious areas increases notably surface runoffs. In order to
evacuate urban storm runoffs, man designs and builds drainage systems, with the help of
mathematical models that allow due design, operation and planning of those systems.
The computer era has contributed to generalize the application of distributed models
instead of concentrated models. Distributed modelling would mean an improvement of the
capacity to describe the rainfall — runoff process. However, it incoporates an uncertainty
related to the selection of the appropriate spatial discretization for the simulations.
This work investigates the effects of spatial discretization on flow modelling in a network
of pluvial conduits. It also analyzes the sensitivity of the numerical scheme of the
hydrodynamic module of the Storm Water Management Model, determines the appropriate
relationship between the time interval and the length of the conduits, analyzes the variation
of the calibration parameter W for different spatial scales of an urban watershed. Finally,
its proposes a criterion to select the largest spatial scale necessary to obtain the desired
accuracy in the results. Therefore, numerical tests with the SWMM model over reaches of
theoretical conduits and an experimental urban watershed were performed.
The results will provide future users of the model with a criterion that will allowed them to
select the minimum degree of geometry complexity of a network of conduits to satisfy a

prescribed accuracy, modelling effort and data collection being thus simplified.



Capitulo 1

Descripcion General del Problema

1.1 Introduccién

Los procesos de urbanizacién producen un fuerte impacto sobre la respuesta
hidrolégica de las cuencas. Bajo condiciones de desarrollo urbano, el incremento de las
areas impermeables y la incorporacién de nuevos drenajes aumentan notablemente el
volumen de escurrimiento superficial, el caudal pico y la velocidad del escurrimiento y
disminuye el tiempo al pico.

La urbanizacion puede traer aparejado problemas de anegamiento pluvial, tanto por
los niveles como por el tiempo de permanencia que dichos anegamientos pueden alcanzar.
Para solucionar estos problemas el hombre disefia y construye sistemas de drenaje urbanos,
mas o menos sofisticados, con el fin de evacuar los excedentes pluviales. Para ello se sirve
de modelos que le permiten realizar los calculos para el disefio, operacion y planificacion

de dichos sistemas.



En las dltimas décadas, el avance informéatico ha permitido que se generalice la
aplicacion de modelos de pardmetros distribuidos, en reemplazo de los modelos de
parametros concentrados. Esto resulta necesario en hidrologia urbana, donde los
parametros y variables varian sensiblemente de un punto a otro de la cuenca. La
modelacion distribuida supone un mejoramiento de la capacidad de describir los
fendmenos que participan en el proceso de transformacion precipitacion — escorrentia. Sin
embargo, incorpora una incertidumbre en el usuario referida a la elecciéon del tamafio de
discretizacién espacial apropiado para la simulacion. La influencia que el tamafio o escala
de discretizacion tiene sobre la simulacion distribuida ha sido reconocida por diversos
autores. El nivel de discretizacion espacial relata directamente el grado de simplificacion
de los datos y de concentracion de los pardmetros que es permitido para un rango

especifico de escala espacio-tiempo.

1.2 Objetivos de la tesis
El objetivo general de la presente Tesis es investigar los efectos de la discretizacion
espacial sobre la simulacion de flujo de agua en una red de conductos pluviales con el
modelo SWMM.
Como objetivos particulares se tienen:
a) Determinar el parametro de calibracion W para distintas escalas espaciales de una
cuenca urbana.
b) Determinar la mayor escala espacial necesaria para obtener una precision deseada
en los resultados, a los fines del disefio y verificacion hidraulica de la red de
conductos. Esta escala espacial sera aquella que, con la menor complejidad

geométrica, represente adecuadamente tanto el fendmeno fisico (caudal en



conductos, velocidad, niveles de agua en nodos, etc.) como las caracteristicas

geomeétricas e hidraulicas del sistema y satisfaga la precision deseada.

c) Analizar la sensibilidad del esquema numérico del mddulo hidrodindmico del
modelo a los incrementos de longitud y tiempo y evaluar la atenuacion numérica
del esquema para geometrias tipicas.

d) Determinar la relacion conveniente entre el intervalo de tiempo de célculo y la
longitud de conductos, a efectos de preservar la estabilidad del esquema numérico
del médulo hidrodindmico del modelo, para distintas dimensiones de conductos.

Se determinan parametros de escala, a efectos de que futuros usuarios puedan
aplicar una escala espacial conveniente, que permitan satisfacer los objetivos de disefio y
verificacion hidraulica, con una simplificacion del esfuerzo de modelaciéon y costo de
recoleccion de datos.

Para alcanzar estos objetivos se ha realizado una investigacion bibliografica en
libros, revistas cientificas y articulos técnicos a efectos de actualizar y profundizar el
conocimiento en temas tales como:

e Principios hidréaulicos de conservacién de masa, momento y energia.

¢ Flujo en conductos cerrados.

e Teoria de la onda dindmica, ecuaciones basicas, limitaciones y esquemas numericos en
diferencias finitas.

e Hidraulica de los principales componentes de un sistema de drenaje pluvial.

A fin de cumplir con los objetivos particulares propuestos se implementé y calibré
el modelo SWMM a la cuenca urbana experimental Guadalupe Oeste de la ciudad de Santa

Fe, Argentina (Pedraza et al, 1995).



1.3 Descripcion sintética del informe de Tesis

En los items siguientes de este capitulo se presenta una descripcion general de la
problematica en estudio y una resefia historica de la evolucion de las ciudades en su
relaciéon con el agua y con los drenajes pluviales. Se describen ademas los efectos de los
procesos de urbanizacion y las caracteristicas de los sistemas pluviales urbanos.

En el segundo capitulo se desarrollan algunos conceptos generales del ciclo del
agua en el medio urbano: la lluvia y el escurrimiento, los escurrimientos en los sistemas de
drenaje, la influencia aguas abajo, sobrecargas y desbordamientos de sistemas de desagiies
y la gestién de obras.

En el tercer capitulo se desarrollan los principales conceptos y principios
hidrolégicos e hidraulicos basicos concernientes a los sistemas pluviales, tales como la
clasificacion del flujo, el teorema de transporte de Reynolds, las ecuaciones integrales de
continuidad y cantidad de movimiento, balance de energia, pérdidas por friccién y otros.

En el capitulo cuarto se presentan los modelos basados en los conceptos de la
mecénica, de alli su denominacién de modelos mecanicistas. Se presenta ademas como
complemento la determinacion de las ecuaciones de continuidad, hidrodinamica y de la
onda difusiva, como bases de los modelos mecanicistas.

Posteriormente, en el capitulo quinto se describen una serie de criterios para
establecer si ciertos términos de la ecuacion dindmica de Saint Venant pueden ser
despreciables para un escurrimiento dado. Se presentan algunos criterios basados en el
orden de magnitud de los términos de la ecuacion dindmica, en el estudio de ondas y
criterios experimentales.

Luego, en el capitulo seis, se detallan los esquemas de discretizacion de las
ecuaciones diferenciales, los métodos de resolucion, las condiciones de estabilidad de

dichos métodos y el concepto de difusion numerica.



El capitulo siete contiene una descripcion del modelo SWMM (Storm Water
Management Model). Se describen basicamente sus dos blogues o submodelos principales:
Runoff (transformacion lluvia —escorrentia) y Extran (hidrodindmico).

En el capitulo octavo se analizan los efectos de la discretizacion espacial en la
simulacion del flujo en redes de conductos. Primeramente se hace un analisis sobre una
cuenca hipotética homogénea a fin evitar cierta influencia de la variabilidad de los
parametros fisicos y en segundo término se hace un analisis sobre una cuenca real con
datos observados. Se implementa y calibra el modelo SWMM (bloques Runoff y Extran) a
la cuenca urbana experimental Guadalupe Oeste. La calibracion del modelo se realiza para
tres escalas espaciales, cuyas caracteristicas se presentan en el Anexo B. Ademas, se
realiza un analisis de sensibilidad del modelo a los parametros de calibracion para la escala
de detalle.

En el capitulo nueve se resefian las principales conclusiones y recomendaciones
obtenidas en esta Tesis de Maestria.

En el capitulo diez se listan todas las referencias bibliograficas citadas en esta obra.

Finalmente en el Anexo A se presentan una serie de experimentos numéricos con el
fin de analizar el comportamiento del esquema y del método de resolucion del modelo

Extran, frente a la variacion de algunos parametros y su influencia en la difusion numérica.

1.4 El agua, la ciudad y el drenaje pluvial. Su evolucion

El agua siempre ha sido un factor esencial que condiciona la organizacion de las
sociedades humanas. Esto es particularmente cierto para las ciudades, punto de encuentro
de los hombres y sus actividades. Ellas no pueden ser privadas de agua; las ciudades nacen

y prosperan en su presencia y esto es asi desde el origen de los tiempos (Crepeau, 1999).



Durante milenios, el agua ha estado ligada al desarrollo de las ciudades,
asegurandoles el abastecimiento para consumo, produccion de energia, riego, fertilizacion,
evacuacion de desechos, vias de comunicacion, etc.

De manera ambivalente el agua aislaba y protegia a las ciudades de los invasores,
pero también de ella debian protegerse. Sitios tales como islotes elevados, peninsulas,
promontorios rocosos, etc., han sido los lugares elegidos para el emplazamiento de las
ciudades. Estas posiciones estratégicas aseguraban proteccion y una fuente de agua segura
(Hubert, 1989).

A partir del siglo X, con la expansién del comercio en toda Europa, la construccion
de rutas y puentes enlazo6 ciudades rompiendo su aislamiento. El auge del comercio impuso
el establecimiento de puertos en las ciudades, los que fueron un factor importante de
prosperidad. Comerciantes, artesanos y mercaderes se instalaron dentro de sus murallas y
constituyeron junto con el puerto y con el agua como via de comunicacion, una apuesta
estratégica y econdmica para el desarrollo de las ciudades.

Durante los siglos posteriores, las ciudades se extendieron fuera de sus muros,
ocupando las partes bajas aledafias a las fuentes de agua. Surgi6é asi la ciudad baja,
habitada por los artesanos y sus familias quienes se establecieron alli en busca de mejores
oportunidades de prosperidad. El avance de la técnica aportd el uso de energia hidraulica y
con ella surgieron algunas industrias incipientes: molienda de granos, textiles, herrerias
(Duby,1983).

Los desechos y excrementos eran evacuados mediante canales a cielo abierto o
arrojados a fosos. Las letrinas publicas se instalaban en las murallas asegurando su
evacuacion extramuros. Las zonas bajas de las ciudades se volvian receptoras de los
desechos de las zonas altas, tornandose lugares insalubres donde la inmundicia y la

pestilencia invadian el medioambiente urbano (Guillerme, 1984).



La insalubridad de las ciudades fue un tema de preocupacion creciente para las
autoridades. Comenzaron los primeros trabajos de cerramiento de las letrinas a cielo
abierto y se realizaron operaciones de limpieza y purga de canales. Por otro lado
comenzaron a generalizarse los sistemas de pozos ciegos (Laporte, 1978). Durante el
transcurso de los siglos XVIII y XIX, comenzaron ha desarrollarse en los medios
cientificos las teorias higienicistas, las cuales se difundieron en las capas acomodadas de la
sociedad, y que condujeron al mejoramiento de la distribucion del agua para consumo vy la
recoleccion de las aguas servidas (Goubert, 1986).

Segun la definicién dada por Ernest Bosc, "un desagiie es un conducto subterraneo
destinado a recoger las aguas pluviales, industriales y domiciliarias para desecharlas lejos
de la ciudad" (Bosc, 1878).

Ya los antiguos romanos construyeron desagiies que denominaban "cloacas". La
mas célebre de ellas es la "Cloaca Maxima" de Roma, con un desarrollo longitudinal de
mas de 1000 metros, destinada a evacuar las aguas servidas desde el Monte Capitolio hasta
el rio Tiber. Existen ain algunos restos de sistemas de drenaje romanos entre las ruinas del
antiguo puerto fluvial de Aquileia, en el norte de Italia (figura 1.1) o en Hannaba, Argelia

(figura 1.2), que testimonian el desarrollo que los romanos tenian en materia de desagues.

Figura 1.1 — Antiguo drenaje romano del puerto de Aquileia, Italia (foto J. Macor)



Figura 1.2 — Desagtie romano de Hannaba, Argelia (Chocat y otros, 1997)

La concepcion romana del saneamiento fue abandonada hasta casi el siglo XIX. A
fines de la Edad Media, se comenz6 a reconocer la utilidad de la recoleccion y conduccion
subterranea de las aguas servidas. Sin embargo, las frecuentes guerras, la falta de recursos,
la pobreza y el desarrollo urbano en zonas bajas insalubres, impidieron generalizar su
aplicacion.

Las graves epidemias urbanas de célera y fiebre amarilla, que se sucedieron durante
el siglo XIX, pusieron a la luz la correlacién entre insalubridad y enfermedad y
contribuyeron a impulsar el movimiento higienicista. Rapidamente se declard la necesidad
de la captacion sistematica de las aguas servidas y su evacuacién lejos del lugar de
produccidn. Los primeros proyectos de envergadura de desagties bajo las calzadas, no sélo
se destinaron a la evacuacién de las aguas servidas, sino también al mejoramiento de la
circulacion vehicular y a la limpieza de calles. El perfil de las calzadas se volvid
abovedado, se colocaron cordones cuneta y bocas de tormenta a ambos lados de las
calzadas.

A fines del siglo XIX, las grandes ampliaciones que sufrieron las redes de
saneamiento en las principales ciudades de Europa y América no representaron

operaciones aisladas sino que se encuadraron en el marco de una modificacion importante



del espacio urbano. La existencia de un colector en cada calle confirié a los desagues una
estructura de verdadera red, superpuesta a la red vial urbana. Las dimensiones de los
colectores construidos en esa época de grandes reestructuraciones urbanas y sociales
superaron largamente las necesidades. De acuerdo a los criterios e ideas que por entonces
se tenian, las galerias de drenaje debian albergar otras redes técnicas y de servicio, como
por ejemplo, las redes de aduccion de agua. A fin de facilitar el mantenimiento y limpieza
de la red, los colectores debian poder ser visitados caminando sin mojarse los pies, esto
explica entonces la construccion de conductos de seccion ovoide de grandes dimensiones
(figura 1.3). El calculo de caudales sélo se hacia para determinar la profundidad de las
cunetas.

A principios del siglo XX, comenzd el uso de técnicas de auto depuracién
mediante el uso de lagos decantadores y cuencos de retencion que preconizaba por

entonces el ingeniero Imoff en Alemania (Claude, 1985).

4

Figura 1.3 — Seccion de conductos de grandes dimensiones (Chocat y otros, 1997)
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1.5 Efectos de la urbanizacion sobre el escurrimiento

Los procesos de urbanizacion traen como consecuencia cambios importantes en las
cuencas hidrograficas. Los efectos hidroldgicos mas significativos de estos procesos son
una disminucién notable de la capacidad de infiltracion del suelo y una reduccion de la
capacidad de almacenamiento de la cuenca.

En efecto, bajo condiciones naturales, las pérdidas, tales como evapotranspiracion,
intercepcion por follaje e infiltracion del suelo, suelen ser significativas. Bajo condiciones
de urbanizacién, el incremento del area de la superficie impermeable de la cuenca (calles ,
calzadas, techos, veredas, etc.) aumenta el escurrimiento superficial. Ademas, los
pavimentos, cunetas, canales y desagues propagan el escurrimiento mas rapidamente que
las superficies naturales.

El impacto tipico de la urbanizacion sobre los hidrogramas de escurrimiento puede
observarse en la figura 1.4.

Para una misma lluvia, el hidrograma posterior a la urbanizacion difiere del
hidrograma previo al desarrollo urbano en los siguientes aspectos:

a) El volumen total escurrido es mayor
b) El tiempo al pico es menor, lo que significa que el flujo escurre mas rapidamente.
¢) El caudal pico es mayor.

El incremento del volumen escurrido es debido a la disminucion de la capacidad de
infiltracion y del almacenamiento en depresion. El tiempo de base resulta mas corto debido
a la mayor velocidad del flujo que le confiere el sistema de drenaje. El incremento del
caudal pico se produce como consecuencia de que un mayor volumen escurre en menor

tiempo.
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Figura 1.4-Impacto de la urbanizacion

La urbanizacién tiene un mayor impacto sobre los eventos més frecuentes que sobre
los eventos menos frecuentes. El flujo subsuperficial y la recarga subterranea tienden a
disminuir con la urbanizacion. Sin embargo, se han reportado casos en regiones aridas,
donde el riego intensivo que acomparia a las urbanizaciones ha generado incrementos del
flujo subterraneo.

En la region litoral argentina, el crecimiento territorial de los centros urbanos no
siempre han seguido estrategias de planificacion urbana. Es frecuente observar
asentamientos  poblacionales, generalmente de bajos recursos, desarrollarse
desordenadamente sin la prestacion de servicios de drenaje pluvial satisfactorios.

Los anegamientos urbanos no solo pueden constatarse en &reas carecientes de
drenaje pluvial. En algunos casos los asentamientos se desarrollan en la ribera de rios,
arroyos o canales, colectores naturales del agua pluvial excedente, los cuales crecen y
desbordan frente a eventos lluviosos intensos.

En otros casos, los anegamientos se producen en areas urbanas servidas por

desagiies pluviales. Las causas mas comunes de este fendmeno son la insuficiente
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capacidad de evacuacién de los sistemas de drenaje o un funcionamiento hidraulico

ineficiente por falta de mantenimiento. Los dafios y perjuicios que causan los

anegamientos pluviales sobre el medio socio-econdémico pueden ser muy importantes, y en

casos criticos, con riesgo de pérdida de vidas humanas.

1.6 Caracteristicas de los drenajes pluviales urbanos

Desde el punto de vista hidrologico e hidraulico, los sistemas de drenaje pluviales

se caracterizan por:

a)

b)

d)

f)

9)

Tener un area de aportes relativamente pequefia, usualmente del orden de unos
pocos kildmetros cuadrados. En casos extremos pueden alcanzar algunos pocos
cientos de kilometros cuadrados (Yen, 1987).

Las tormentas criticas responden a patrones de intensidades relativamente altas en
tiempos cortos.

Los sistemas de drenaje urbano son tipicamente distribuidos, es decir, sus
parametros y variables hidroldgicas varian de un punto a otro de la cuenca.

Los sistemas son variantes en el tiempo, debido a las continuas modificaciones
antropicas, ademas de los cambios estacionales naturales.

El flujo normalmente es impermanente y no uniforme, pudiendo pasar de flujo en
canal abierto (gravitatorio) a flujo en conducto a presion (sobrecarga) o viceversa.
El flujo pluvial escurre a través de una red de drenaje y esta sujeto a los efectos de
remanso y de almacenamiento.

Tanto el aspecto cuantitativo como cualitativo del agua pluvial a drenar resultan de

una gran importancia en hidrologia y medioambiente urbanos.
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En la figura 1.5 se muestran los principales elementos de un sistema de drenaje
pluvial urbano. Los detalles de conformacion de los sistemas de drenaje varian de un lugar
a otro y de un pais a otro.

Los problemas del drenaje pluvial urbano se pueden clasificar en tres tipos:

a) Problemas de disefio, por lo cual se deben determinar las dimensiones de los
distintos elementos del sistema de drenaje.

b) Problemas operacionales, por lo que las dimensiones son conocidas
(predeterminadas o ya existentes) y el funcionamiento del drenaje se establece en
términos de prediccion de caudales o de evacuacion.

c) Problemas de planeamiento, por lo cual se consideran estrategias y alternativas de
evacuacion de excedentes pluviales, a menudo sin el requerimiento de detalles
hidrolégicos e hidraulicos refinados.

En general, un buen programa de manejo de agua pluvial urbana deberia incluir
estos tres aspectos.

En los inicios de la ingenieria de drenaje pluvial, cuando el disefio hidroldgico e
hidraulico dejo de ser un arte para convertirse en una ciencia, el ingeniero sélo necesitaba

determinar las dimensiones del drenaje o el caudal pico de disefio.
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Figura 1.5 Esquema simplificado de un desague pluvial urbano

La mayoria de los métodos utilizados entonces, se basan en el concepto de sistema
agregado, entre ellos se incluye el Método Racional. Sin embargo, hoy en dia estos
métodos resultan insuficientes para resolver problemas de drenaje pluvial, ya que para ello
se requiere un conocimiento de los hidrogramas en diversos puntos de la cuenca de

drenaje.



15

El grado de subdivision o desagregacion espacial resulta un factor preponderante en
la precision y eficiencia de las soluciones a los problemas del drenaje pluvial. Una
apreciacion y seleccion adecuada de la escala espacial resulta de gran importancia, junto

con una eleccion apropiada de la escala de tiempo.
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Capitulo 2

El Ciclo del Agua en el Ambiente Urbano

2.1 Introduccion

Las cuencas urbanas y las redes de drenaje no son sélo superficies impermeables y
canales o conductos a construir. EI conocimiento del flujo que circula por ellos constituye
a menudo una ayuda indispensable para la toma de decisiones en lo concerniente a
planificacion urbana, diagnostico de funcionamiento de redes, disefio de sistemas de
drenaje y problemas de gestion.

El conocimiento del ciclo del agua en el ambiente urbano se ha mejorado y refinado
en los ultimos 30 afios, con la puesta a punto de nuevos instrumentos de medicion vy el
desarrollo de herramientas de anélisis potentes. Ese conocimiento ha sido puesto a
disposicion de numerosas comunidades urbanas en la busqueda de soluciones a sus
problemas de drenaje. A cambio, las necesidades de esas comunidades han permitido
definir nuevos ejes de investigacion e identificar las areas sobre las cuales profundizar el

conocimiento.
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2.2 Precipitacion y escurrimiento

A continuacion se definen algunos conceptos que permiten cuantificar los procesos
de precipitacion y escurrimiento, asi como la relacion entre las funciones de entrada y
salida de agua del ambiente urbano.

Hietogramas: son funciones que representan la lamina o intensidad de lluvia en funciéon del
tiempo en un punto dado de la cuenca o valores areales para toda la cuenca.
Lamina precipitada: representa la integracién temporal de la intensidad de lluvia.

El concepto de ldamina precipitada tiene la ventaja de expresar la lluvia como un
volumen de agua que cae sobre la cuenca, expresado como una altura de agua equivalente
durante una cierta duracién. Esta ldmina de agua precipitada varia con el tiempo en el
transcurso de la precipitacion.

Cuando tiene lugar un evento lluvioso se puede observar un caudal que se desplaza
hacia la salida de la cuenca y cuyo valor es funcion de la precipitacion y de las
caracteristicas geométricas e hidraulicas de la cuenca y de la red de drenaje. Si se mide el
caudal a la salida se puede, como con la lluvia, trazar la curva que representa su evolucion
en el tiempo y que se denomina hidrograma.

El desfase temporal entre la maxima intensidad de la precipitacion y el maximo
caudal medido a la salida de la cuenca se denomina tiempo de respuesta de la cuenca. La
conceptualizacion de la transformacion del hietograma de precipitacion en un hidrograma a
la salida de la cuenca se llama transformacion precipitacion-escorrentia.

Las superficies impermeables directamente conectadas al sistema de drenaje pluvial
juegan un rol importante sobre el valor del caudal maximo y sobre su tiempo de llegada a
la salida de la cuenca. Es lo que se llama reaccion de la cuenca. Ella depende

esencialmente de su densidad y tipo de urbanizacion.
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A la salida de las distintas subcuencas urbanas, el agua pluvial se vierte dentro de la
red de drenaje. Las consecuencias aguas abajo de la red dependeran fuertemente de la
reaccion de cada subcuenca, sobre todo cuando el caudal a la salida de una subcuenca se
superpone con el de otra subcuenca.

Cada precipitacion puede generar un escurrimiento diferente. Dos lluvias de
volumenes idénticos pero de distinta intensidad, que precipitan sobre una cuenca bajo las
mismas condiciones antecedentes, pueden producir caudales y tiempos de respuesta
diferentes. Estos caudales pueden tener entonces consecuencias distintas sobre el
funcionamiento de una red de drenaje pluvial.

Segun la naturaleza de la superficie sobre la cual la lluvia precipita, una parte del
agua caida se infiltra en el suelo, si la superficie es permeable (campos, jardines, parques,
etc.), o escurrir si la superficie es impermeable (techos, calzadas, aceras, etc.).

La medicién y modelizacion permiten conocer, simular y prever el impacto de una
precipitacion dada sobre una cuenca. Este conocimiento puede ser utilizado para establecer
las contribuciones de cada subcuenca al escurrimiento de la red.

Los modelos matematicos de simulacion permiten, ademas, evaluar los efectos de
eventuales cambios en la cuenca, como por ejemplo un aumento de la superficie
impermeable o el uso de técnicas alternativas de manejo como calzadas porosas, cuencos
de retencion, etc. Este conocimiento permite tomar decisiones en el disefio, planificacion y
prondstico de crecidas en areas urbanas.

Respecto a la calidad de las aguas pluviales drenadas, el progreso tanto en materia
de mediciones como de modelizacion ha permitido mejorar el concepto de polucion. Las
causas de la polucion de las aguas pluviales cuando escurren sobre superficies urbanas son
multiples (Renard, 1987): poluentes atmosféricos provenientes de la actividad industrial y

energética, de residuos de combustion de carburantes, de desgaste de neumaticos, de la
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abrasion superficial, de productos quimicos, de materiales utilizados en la construccién, de
la erosion de las superficies naturales, de desechos vegetales, de abonos, de pesticidas, etc.
El conocimiento se esta refinando a nivel de la caracterizacion de la polucién. La
produccién de polucion al momento de una cierta precipitacion, su propagacion sobre la
cuenca, como también su impacto sobre el medio natural no son adn suficientemente bien

conocidos (Henmain, 1983; Bujon y Herremans, 1987).

2.3 Escurrimientos en la red de drenaje

Los caudales en una red de drenaje pluvial son muy variables en el tiempo y en el
espacio debido a la heterogeneidad areal de las caracteristicas geométricas e hidraulicas de
la cuenca y a la variabilidad areal y temporal
de los eventos lluviosos. Los caudales provenientes de las distintas subcuencas que
conforman una cuenca urbana entran al sistema de drenaje y se propagan hacia la o las
salidas de la red. Ciertos fendbmenos hidraulicos como sobrecargas 0 remansos tienen una
fuerte influencia sobre la manera en que los caudales se propagan hacia aguas abajo. La
hipétesis de régimen permanente y uniforme no permite tener en cuenta estos fenémenos.

Un colector de una red de drenaje pluvial actia como un transformador del
hidrograma de entrada desfasando su pico en el tiempo, atenuandolo y bajo ciertas
condiciones deformandolo. El uso de modelos matemaéticos permite traducir de forma
adecuada estas nociones. En ciertos casos resulta necesario simular temporalmente el
impacto de ciertas obras de almacenamiento situadas generalmente aguas arriba de la red
de drenaje a fin de evaluar su influencia tanto aguas arriba como aguas abajo.

El conocimiento de los hidrogramas completos permite conocer no solo los
caudales maximos sino también el tiempo de llegada a los diferentes nodos de la red. El

conocimiento del desfase del tiempo de llegada de los caudales maximos permite estimar
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la necesidad de retardar y atenuar o no ciertos hidrogramas (por ejemplo a través del uso de
cuencos de retencion). Se puede también, mediante simulacion bajo ciertas condiciones
hipotéticas, juzgar las consecuencias aguas abajo de un aumento de la capacidad de
evacuacion de aguas arriba.

El conocimiento de solo el caudal méximo es insuficiente cuando la duracion de la
propagacion de los caudales es importante. En efecto, el caudal maximo de un hidrograma
compuesto depende de las duraciones de propagacion de los hidrogramas componentes y
sera a menudo muy diferente de la simple suma de caudales maximos.

La figura 2.1.a representa la composicion de dos hidrogramas en el cual los
caudales picos estan desfasados un cierto tiempo. La figura 2.1.b muestra la composicion
de los mismos hidrogramas con sus caudales pico desfasados un tiempo mayor. Puede
observarse que el hidrograma resultante tiene un caudal maximo que sélo puede ser

determinado conociendo la duracion de la propagacion de los hidrogramas componentes.

2.4 Influencia desde aguas abajo

Los fendmenos de remanso pueden modificar las condiciones de escurrimiento en
la red de drenaje. Ellos pueden provocar, por ejemplo, desbordamientos ain cuando el
hidrograma entrante no sobrepase la capacidad méxima de conduccion de la red. Estos
fendmenos se manifiestan principalmente en redes de drenaje de baja pendiente, cuando
los caudales de salida se vierten directamente a canales o cursos naturales con niveles de
agua altos. Algunos modelos matematicos permiten simular fenOmenos de remanso y

prever asi los fenOmenos descriptos anteriormente.
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—e— Hidrograma 1 —o— Hidrograma 2
— Hidrograma resultante

Figura 2.1.a - Hidrogramas componentes

‘Tiempo |

—e— Hidrograma 1 == Hidrograma 2 =—— Hidrograma resultante

Figura 2.1.b - Hidrogramas componentes

2.5 Sobrecarga y desbordamientos de las redes de drenaje

La sobrecarga o flujo a presion de la red genera fenOmenos complejos. La puesta en
carga de la red modifica profundamente la propagacion de los caudales, los que se vuelven
casi instantaneos (Kovacs, 1988). Un aumento de la seccién del colector aguas arriba para

evitar desbordamientos tiene por efecto aumentar el caudal pico dirigido hacia aguas abajo.
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Esto solo provoca un traslado del problema ya que da lugar a desbordamientos aguas abajo
que solo eran evitados por los anegamientos generados aguas arriba.

Ciertos modelos que posibilitan la simulacion de sobrecarga y desbordamientos
permiten testear y verificar los efectos sobre distintos tramos de la red y tomar en cuenta
correctamente los caudales que se propagan efectivamente hacia aguas abajo cuando hay

almacenamientos o pérdidas por desbordamiento aguas arriba.

2.6 Gestion de obras

La gestion de obras de redes de drenaje pluvial puede necesitar el conocimiento de
ciertos fendmenos hidraulicos y/o hidroldgicos, por ejemplo los fenémenos de remanso. El
desconocimiento de este fendmeno se traduce en un desconocimiento cierto de los niveles
de agua, lo que puede provocar un mal ajuste, por ejemplo, de la cota de cresta de un
reservorio pudiendo generar:

a) anegamientos, si el ajuste es alto y la estructura no permite la derivacion de una

cantidad suficientemente importante de flujo.

b) descargas importantes al medio natural si el ajuste es bajo, pudiendo evitarse

mediante un ajuste mas refinado.

En ciertos casos, una estrategia de gestion de obras adecuada, como por ejemplo un
cuenco de retencion tendiente a retardar al maximo las aguas excedentes de un evento
lluvioso, puede evitar satisfactoriamente anegamientos aguas abajo. La modelacion de las
redes de drenaje pluvial permite describir, comprender y conocer los fendmenos antes
mencionados. El andlisis de estos fendmenos es imprescindible para satisfacer

convenientemente los objetivos de planificacion urbana y gestion de las redes de drenaje.
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Capitulo 3

Conceptos y Principios Hidroldgicos e Hidraulicos Béasicos

3.1 Introduccion

Los procesos hidroldgicos transforman la distribucion espacial y temporal del agua a través
del ciclo hidrologico. EI movimiento del agua en un sistema hidrolégico esta influenciado
por las propiedades fisicas del sistema, tales como el tamafio y forma de sus lineas de
corriente, y por la interaccion del agua con otros medios como el aire, el suelo, el calor,
etc. Diversas leyes fisicas rigen el comportamiento de los sistemas hidroldgicos (Chow,

Maidment y Mais, 1988).

El proposito de este capitulo es discutir los principios hidraulicos basicos inherentes
al funcionamiento de los sistemas de drenaje. El estudio y disefio de los distintos elementos
que conforman un sistema de drenaje urbano se basan en los principios fundamentales del
movimiento del agua en canales abiertos, conductos cerrados y otras estructuras hidraulicas

especiales. En este capitulo el agua es considerada como un fluido newtoniano e
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incompresible y se presentan los siguientes conceptos y principios basicos: clasificacion
del flujo, teorema de transporte o integral general del volumen de control, conservacion de

la masa, conservacion de la energia y pérdidas de friccion.

3.2 Clasificacion del flujo

La identificacion del tipo de flujo es esencial ya que las ecuaciones que lo describen
son a menudo desarrolladas para distintos tipos de flujo especificos. El flujo en un sistema
de drenaje pluvial puede ser clasificado de varias formas, dependiendo de circunstancias
particulares: laminar o turbulento, permanente o impermanente, gradualmente variado o
rapidamente variado, flujo en canal abierto o en conducto cerrado, flujo escurriendo con
superficie libre o a presion. El flujo es clasificado de acuerdo a ciertas propiedades que

cambian con el tiempo vy la distancia a lo largo del elemento de flujo.

3.2.1 Flujo permanente o impermanente

Se dice que el flujo esta en régimen permanente cuando el tirante de agua, la
velocidad o la descarga en un punto dado son invariantes en el tiempo, o bien, se puede
asumir que se mantienen constantes durante el intervalo de tiempo considerado. Por el
contrario, el flujo es impermanente cuando el tirante, la velocidad y la descarga cambian
con el tiempo. Si la variacion temporal de la condicion del flujo es importante, el flujo
deberé ser considerado como impermanente durante el periodo de lluvia-escorrentia. A
menudo, este hecho es ignorado en el disefio de redes de drenaje basado solo en caudales

pico.
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3.2.2 Flujo uniforme o no uniforme

Si el tirante de agua, la velocidad del flujo y el caudal se mantienen constantes con
la distancia a lo largo del canal o conducto, se dice que el flujo es uniforme. Tanto la
pendiente del canal como las pendientes del pelo de agua y de la linea de energia son
iguales. El flujo no uniforme, en cambio, se caracteriza por la variacion del tirante y de la
velocidad con la distancia. A veces, estas variaciones se producen sobre longitudes
considerables, de modo que el flujo no uniforme es denominado gradualmente variado. El
flujo no uniforme rapidamente variado genera cambios bruscos en el tirante y la velocidad

sobre distancias relativamente muy cortas.

3.2.3 Flujo en canales abiertos o en conductos cerrados

El flujo en canales abiertos tiene una superficie de agua libre. La pendiente se
clasifica como hidraulicamente baja, critica o fuerte, segin que esa pendiente sea menor,
igual, o mayor que la pendiente critica calculada en funcion del tirante critico, la
rugosidad, y la descarga. El flujo en conductos cerrados puede escurrir a seccion llena o
parcialmente llena, dependiendo de que el caudal sea mayor o menor a la capacidad
maxima de conduccion del conducto. En el tltimo caso, el conducto es considerado como
un canal abierto. El flujo escurriendo a seccion llena en un conducto esta confinado sin una
superficie libre y se lo denomina flujo a presion. En ese caso, la fuerza de gravedad
gobierna adn el proceso, pero toda carga de presion adicional por encima del coronamiento

del conducto deber ser contemplada.

3.2.4 Flujo laminar o turbulento
El flujo se puede clasificar de acuerdo a la naturaleza de las lineas de corriente y a

la distribucion de velocidades dentro de la seccion del flujo, dependiendo de que las
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fuerzas predominantes sean viscosas o inerciales. El efecto de la viscosidad frente a la
inercia se puede representar a través del nimero adimensional de Reynolds, definido

como:

V Ry, (3.1)

donde V es la velocidad del flujo, Rn es el radio hidraulico y v es la viscosidad cinemaética
del agua. El flujo laminar tiene lugar cuando las fuerzas viscosas son preponderantes, con
numero de Reynolds inferior a 500. Este tipo de flujo se desarrolla cominmente en flujos
superficiales de pequefio tirante, durante las primeras etapas del escurrimiento. El flujo en
drenajes pluviales o en canales abiertos tiende a ser turbulento al menos durante el periodo

del caudal pico, con numero de Reynolds superior a 500.

3.2.5 Flujo subcritico o supercritico

El flujo en canales abiertos o conductos cerrados puede ser clasificado de acuerdo a
su nivel de energia, representado por el numero adimensional de Froude. Este niUmero
representa el efecto de la gravedad sobre el estado del flujo (Chow, 1959) y se define
como:

v (3.2)

siendo V la velocidad del flujo, g la aceleracién gravitatoria e y es el tirante hidraulico. El
régimen subcritico se caracteriza por tener baja velocidad y un tirante hidraulico alto,
desarrollandose sobre pendientes suaves. Este régimen tiene nimeros de Froude menores a
1. El régimen supercritico tiene nimeros de Froude superiores a 1 y se caracteriza por tener

altas velocidades de escurrimiento, bajo tirante y se desarrolla sobre pendientes fuertes.
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Cuando el numero de Froude es igual a 1, el tirante hidraulico coincide con el tirante
critico. Esta clasificacion resulta de interés para el disefio de drenajes pluviales.

El nimero de Froude representa la relacion entre la velocidad media del flujo y la
velocidad de propagacion de una pequefia onda gravitatoria. Una onda gravitatoria se
propagara tanto hacia aguas abajo como hacia aguas arriba en el flujo subcritico, ya que la
velocidad o celeridad de la onda es mayor que la velocidad del flujo, pero en el flujo
supercritico s6lo puede propagarse hacia aguas abajo. EI numero de Froude permite
determinar la direccion de célculo de los perfiles de la superficie del pelo de agua y

detectar la ocurrencia de resaltos hidraulicos dentro de un canal o conducto.

3.3 Teorema de Trasporte de Reynolds

Un mecanismo consistente, necesario para el desarrollo de modelos que representen
estos sistemas, es el teorema de transporte de Reynolds, conocido también como ecuacion
general de volumen de control. Dicho teorema se utiliza para desarrollar las ecuaciones de
continuidad, cantidad de movimiento y energia.

Este teorema se basa en leyes fisicas que normalmente se aplican a las masas
discretas de una sustancia y las aplica a un fluido que circula continuamente a través de un
volumen de control. Para ello se pueden considerar dos tipos de propiedades: propiedades
extensivas del fluido, B, cuyos valores dependen de la cantidad de masa presente (como la
masa, la cantidad de movimiento y la energia) y propiedades intensivas, b, que son
independientes de la masa (Graft y Altinakar, 1995). La relacion entre una propiedad
intensiva b y la propiedad extensiva B que le corresponde esta definida por la expresion:

_dB (3.3)

b=—
dm
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donde la propiedad intensiva b es la cantidad de propiedad extensiva B por unidad de
masa. Las propiedades b y B pueden ser tanto cantidades escalares como vectoriales,
dependiendo de la propiedad que se analice.

El teorema de transporte de Reynolds relaciona la tasa de variacion temporal de la

. : .. dB L
propiedad extensiva del fluido, ’mn con las causas externas que producen esa variacion.

Cuando se aplica la segunda ley de Newton a un cuerpo sélido, el interés reside en
el movimiento del cuerpo y la trayectoria que este sigue. Esto se conoce como teoria
lagrangiana del movimiento. Aunque este concepto se aplica a fluidos, es mas usual
considerar al fluido como un continuo en el cual no se sigue el movimiento de particulas
individuales. El interés reside en como pasa el fluido por un volumen de control fijo en el
espacio. Esto se conoce como teoria euleriana del movimiento.

Para determinar la ecuacion del Teorema de Transporte, se considera un volumen
de control V¥ como el mostrado en la figura 3.1 (linea continua). Si consideramos un
elemento diferencial de volumen dV, la masa de ese elemento es dm = p dV, siendo p la
densidad del fluido. La cantidad de propiedad extensiva B contenida en el elemento de
fluido es:

dB =bdm=bpdVv (3.4)

La cantidad total de propiedad extensiva dentro de cualquier volumen es:

B=[[[ bpdv (3.5)

donde f” indica integracion a través de un volumen.

Después de un pequefio intervalo de tiempo At, la masa de fluido dentro del
volumen de control en el tiempo t se habra desplazado y ocupado el espacio delineado con

trazo punteado.
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Figura 3.1 — VVolumen de control del fluido

Pueden distinguirse tres zonas del espacio: I, la cual es ocupada por la masa del
fluido en el tiempo t pero no en t+At, 1l, la cual es ocupada por la masa en ambos instantes
ty t+At, y Il fuera del volumen de control, que la masa ocupa en el tiempo t+At pero no
en t. Para la masa de fluido dentro del volumen de control en el tiempo t, la tasa de cambio
de la propiedad extensiva puede definirse por:

da . 1
E = AETOE[(B” + BIII)t+At _(Bl +B“)t]

(3.6)

donde los subindices t y t+At se utilizan para indicar las cantidades respectivas de
propiedad B en esos dos intervalos de tiempo. Reordenando la ecuacion (3.6) se tiene:

aB . (1 1 (3.7)
E = AETO{E[(BII)HM _(BII)’[]+E[(BIII)HA’[ _(BI)’[]}

A medida que At tiende a cero la region 1l tiende a coincidir con el volumen de

control y el primer término de la ecuacion (3.7) tiende a la derivada temporal de B dentro

del volumen de control:

ﬂToi[(B”)tmt - (Bll)t] = %J:” bpdv (3.8)
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El segundo término de la ecuacion (3.7) representa el flujo de la propiedad
extensiva a través de la superficie de control que contiene al volumen de control.
Considerando un elemento de area dA a la salida de la superficie de control en la
zona Il (figura 3.2), el volumen que contiene todo el fluido que pasa a través de dA en el
intervalo At es el volumen diferencial dV cuya longitud esta dada por Al =V At, que es la
longitud de la linea de corriente en el tiempo At. EI volumen infinitesimal resulta ser:
dV = Alcos@dA (3.9)
Siendo el angulo entre el vector velocidad V y la direccion normal al elemento de

area dA. La cantidad de propiedad B en ese volumen diferencial es:

bpodV =bpAlcosddA (3.10)

Figura 3.2 — Volumen de control del flujo: vista ampliada de la region de salida

La cantidad de propiedad extensiva B en la zona Il resulta:



31

} i ” bpAlcos@dA (3.11)
im

. 1
1!@0{5 (B III)’[+At T ALS0 At

donde la integral doble “ indica la integral a través de la superficie de control. Resulta

ademas que % es igual al producto interno V.dA, de modo que la ecuacion (3.11)

se puede reescribir como:

(3.12)

lim {i (B,,,)HM} =[[ bpV.dA

At—0 | At i

Un analisis idéntico se puede hacer para el flujo entrante en el volumen de control

en laregion | (figura 3.3). En este caso, cosé@ es negativo, por lo cual:

ﬂrDO{Alt(B,)t} =—[[ bpV.dA

(3.13)

Sustituyendo las ecuaciones (3.8), (3.12) y (3.13) en la ecuacion (3.7) se obtiene:

‘il?:gtm bpdv +[[ bpV.dA-[[ bpV.dA

(3.14)

La suma de las integrales dobles de la ecuacion (3.14) representa el flujo neto de la
propiedad extensiva B a través de la superficie de control, por lo cual la ecuacion (3.14) se
expresa:

B

= S IIJ bodv+ [[ bov.0n (319

La ecuacion (3.15) es la que rige el teorema del transporte de Reynolds y establece
que la tasa de variacion de una propiedad extensiva de un fluido es igual a la tasa de
variacion de la propiedad extensiva almacenada en el volumen de control mas el flujo neto
de la propiedad extensiva a través de la superficie de control. Hay que tener presente que

los flujos de entrada se consideran negativos y los de salida positivos.
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Figura 3.3 - Volumen de control del flujo: vista ampliada de la region de entrada

Esta ecuacion permite obtener las ecuaciones de continuidad, cantidad de

movimiento y energia para procesos hidroldgicos.

3.4 Ecuacion integral de continuidad

Las ecuaciones de continuidad expresan el principio de conservacion de la masa. La
ecuacion de continuidad obtenida para un volumen de fluido a partir del teorema de
transporte de Reynolds se denomina ecuacion de continuidad integral (Chow, Maidment y
Mais, 1988).

Si en el teorema de transporte de Reynolds se considera a la masa como la
. . dB .
propiedad extensiva entonces resulta que: B =myb =d— = 1. La ley de conservacion de
m

. dB dm
la masa establece que la masa no se crea ni se destruye, por lo cual ’m = ’m = 0.

Sustituyendo en el teorema de Reynolds se tiene:
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0=2[[ pav+ [ pv.oa (319
dt V.C. S.C.
que es la ecuacion de continuidad integral para un flujo no permanente de densidad p
variable. Si la densidad es constante resulta:
d B (3.17)
Em dv+ [[ V.dA=0
V.C. SC.

La ecuacion (3.17) es la ecuacion de continuidad integral para un flujo permanente.

3.5 Ecuacion integral de cantidad de movimiento
Si se aplica el teorema de transporte de Reynolds a la cantidad de movimiento de

un fluido, la propiedad extensivaesB =mVyb = :—B =
m

La segunda ley de Newton establece que la tasa de variacion de la cantidad de
movimiento respecto al tiempo es igual a la fuerza neta que se aplica en una direccién

dada, entonces CL—? = % = ¥F. Sustituyendo en la ecuacioén (3.15) se obtiene:

SF = im Vpdv + [[ VpV.dA (3.18)
dt V.C. S.C.

Esta ecuacion es la ecuacion integral de cantidad de movimiento. Si el flujo es

permanente (invariante en el tiempo) la ecuacion (3.18) se reduce a:

SF = [[VpV.dA (3.19)
SC.

3.6 Balance de energia
El balance de energia en un sistema hidroldgico-hidraulico es el computo de todas
las entradas y salidas de energia hacia y desde el sistema, considerando la tasa de cambio

de almacenamiento como la diferencia entre las tasas de entrada y salida. En el teorema
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basico de transporte de Reynolds, la propiedad extensiva es la cantidad de energia en el
sistema fluido. La cantidad de energia total es la suma de la energia interna, la energia
cinética y la energia potencial. De modo que la energia total resulta ser (Chow, Maidment
y Mais, 1988):

3.20
B:E=Eu+%mvz+mgz (3.20)

donde E es la energia total, Ey la energia interna, m es la masa del fluido, V es la velocidad,
g es la aceleracion gravitatoria y z es la elevacion.
La propiedad intensiva resulta ser:

b:d—B:eu+lV2+gz (3:21)
dm 2

siendo ey la energia interna por unidad de masa.

Si se aplica la primera ley de la termodindmica, la tasa neta de transferencia de

] . .. dE . . .. dH
energia hacia el fluido — es igual a la tasa a la cual se transfiere el calor al fluido, T

: : . dw
menos la tasa a la cual el fluido hace trabajo sobre sus adyacencias, Ty :

dB dE dH dw (3.22)

dt  dt dt dt

Sustituyendo en la ecuacion integral de transporte resulta:

(:;:—d(;/:/ ”j( + V +gszdv+”(e +;V +gszVdA

(3.23)

La ecuacion (3.23) se denomina ecuacion de balance de energia y corresponde para
un flujo no permanente de densidad variable.
El principio de conservacion de la energia establece que en un flujo ideal sin

fuentes ni sumideros de energia externos, la energia total no cambia a lo largo del flujo,
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sino que lo que cambia es solo su distribucidn entre los distintos componentes de la
energia. De modo que la energia siempre se conserva, solo se transforma.
La energia total en un punto sobre una linea de corriente de un flujo en un canal o
conducto cerrado, E, es:
D v 2 (3.24)
E=z+y+—+—
y 29
donde z es la elevacion de un punto referido a un plano de referencia arbitrario, y es el

tirante entre la elevacion y la linea de corriente, p es la presion del fluido sobre la linea de

corriente, y es el peso especifico del fluido, V es la velocidad de la linea de corriente y g es

la aceleracion gravitatoria. EI término P se conoce como carga de presion, hp. Igualmente,

/4

. V? (g . .
el termino 7q es la energia cinética y se lo denomina carga de velocidad, hy.
g

Dado que z e y se pueden referenciar a cualquier linea de corriente, a veces resulta
conveniente para flujos en conductos cerrados considerar z como la elevacion de la linea

central del conducto e y igual a cero (figura 3.4).

Horizontal
— 5 - = — T L __I{'f_ __ Lineade energia
VE’Zg
Gradiente hidraulic
e}
E Tope conducty
— - - __Ll'lle_a de corriente
-__________!:'99 zo
—— . Fondo cang;
v v Plano referencia

Figura 3.4 - Balance de energia para flujo a presién
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Por lo tanto, para flujo a presion la ecuacion (3.24) se escribe:

2 (3.25)
E=z,+h, + —
29

donde z,es la elevacion de la linea central o eje axial del conducto.

Para canales abiertos, es conveniente considerar a z igual a la elevacion del fondo
del canal, z, y considerar el tirante d (figura 3.5). En consecuencia el término p/y es cero.
Siendo d el tirante de agua (normal al fondo del canal) y ¢ el angulo que forma el fondo

del canal con la horizontal, la ecuacion (3.24) se puede escribir entonces:

2 3.26
E=zf+dcosq)+v— (3.20)
29

Horizontal
— 5 - - - f_ - __t"f - _L@_Eﬂdeeuergja
szlg
Gradiente hidrdulice
E d ™ — — __ Lineage Corriente
F
@
I
) Fondo canal
v ¥ Plano referenecia

Figura 3.5 - Balance de energia para canales abiertos

La ecuacion (3.26) corresponde a una seccién normal a las lineas de corriente del
flujo con distribucion de presion hidrostatica. V es la velocidad media en la seccion,
obtenida como Q/A.

En canales naturales con planicies de inundacion o en canales artificiales

complejos, la carga de velocidades se debe multiplicar por un factor de distribucion de
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velocidades, o, para tener en cuenta la variacion de velocidades en cada tramo de la
seccion transversal. La ecuacion (3.26) resulta:

2 3.27
E=zf+dc05go+av— (3.27)
29

Si se considera un tramo de canal entre dos secciones 1y 2, de acuerdo al principio
de conservacion de la energia, la carga total de energia en la seccién de aguas arriba 1,
debe ser igual a la carga de energia en la seccion de aguas abajo 2, mas la pérdida de carga
h, entre las dos secciones. O sea:

V.2 V.2 3.28
z, +d,cosp+a—=2z, +d,cosp+oa—>+h, (3.28)
1 2g 2 Zg

Para canales de pequefia pendiente (¢ = 0), la ecuacion (3.28) resulta:

V2 V2 (3.29)
Z, +y,ta—=12, +Y,+o—=—+h;,
1 29 2 Zg

La pérdida de carga hy, incluye tanto las pérdidas mayores, debidas a la friccion del
agua sobre las paredes y el fondo del canal o conducto, asi como las pérdidas menores,
debidas a los cambios de forma y que incluye las pérdidas en entradas, en contracciones,
expansiones, en uniones, en salidas, codos y en cadmaras de inspeccion. Tanto la ecuacion
(3.28) como la ecuacion (3.29) se conocen como ecuacién de energia o ecuacion de

Bernoulli.

3.7 Energia especifica
La energia especifica en una seccion de canal se define como la energia por unidad
de peso de agua, medida respecto al fondo del canal. De esta forma la ecuacion (3.27)

resulta;
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2 3.30
E:dCOS(p+aV— (3.30)
29

Para canales regulares de pequefa pendiente (¢ =0) y a. = 1:

V? (3.31)
E=y+—
29

El gréfico de energia especifica respecto al tirante de agua es una curva como la
que se muestra en la figura 3.6. El tirante correspondiente a la minima energia especifica se
define como tirante critico, yc. La region por encima del tirante critico se conoce como
zona de flujo subcritico y la region por debajo como zona de flujo supercritico.

Cualquier linea vertical que atraviese la curva de energia especifica para una
energia mayor a la energia especifica minima, cortara a la curva en dos puntos, uno
correspondiente a un tirante superior al tirante critico (régimen subcritico) y otro
correspondiente a un tirante inferior al critico (régimen supercritico). Estos dos tirantes se

denominan tirantes alternados.

Flijo supercritico
Fif
& g
"3 1-dc, tiante oiico ~Fmin —2}15
E Vi®
& TE \ 0 = comstante
Flyjo suberitico
i
1
i

Enerzia Especifica, £

Figura 3.6 — Energia especifica



39

La nariz de la curva cerca del tirante critico puede ser puntiaguda o achatada,
dependiendo de la forma de la seccion transversal. Si tiende a ser achatada para una cierta
situacion, la superficie del pelo de agua seré inestable cuando los tirantes estén dentro del
10-15 por ciento del tirante critico (ASCE, 1992). Esto se debe a un leve cambio de
energia, pudiendo estar acompafiado por grandes fluctuaciones en uno u otro tirante
alternado.

Cuando el tirante del flujo es critico la energia especifica es minima y el nimero de
Froude es igual a uno. Si el nimero de Froude es menor a uno, el flujo es subcritico. Por el

contrario, si el nimero es mayor a uno, el flujo es supercritico.

3.8 Tirante normal

Se define asi al tirante resultante del flujo uniforme para un caudal constante, donde
las fuerzas de gravedad y de friccion estan en equilibrio. En el tirante normal, y,, las
pendientes de fondo del canal, del pelo de agua y de la linea de energia son iguales y
paralelas.

El tirante normal es una funcién del caudal, del tamafio, forma y pendiente del
canal y de la resistencia friccional al flujo. Su valor puede ser determinado mediante
aproximaciones por prueba y error utilizando alguna formula del flujo uniforme como por
ejemplo la ecuacion de Manning-Strickler:

V = —R 23g 12 (3.32)
- h s}
n

donde V es la velocidad media del flujo en la seccion, Rn es el radio hidraulico del flujo, So

es la pendiente del canal o conducto y n es el coeficiente de rugosidad.
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El tirante normal puede ser obtenido de tablas como las de Brater y King (1976) o

French (1985), de curvas como las de Chow (1959), mediante nomogramas como los del

FHWA (1961) o alguna férmula de flujo uniforme.

3.9 Perfiles de la superficie del pelo de agua

b)

Para el flujo gradualmente variado se asume que:

La pendiente de la linea de energia es la misma que para el flujo uniforme, con la
misma velocidad y radio hidraulico.

La curvatura vertical de las lineas de corriente es despreciable, asumiendo que la
presion es hidrostatica.

El canal o conducto mantiene su forma, alineacién y pendiente constantes a lo largo del
tramo.

El flujo rapidamente variado tiene lugar cuando ocurren cambios bruscos o

transiciones abruptas, como los flujos sobre vertederos o bajo compuertas. El resalto

hidraulico quizas sea el mejor ejemplo en drenaje urbano. En el flujo rdpidamente variado

Se€ asume que:

a)

b)

La curvatura vertical de las lineas de corriente no es despreciable, de modo que la
distribucion de la presion no es hidrostéatica.

Una variacion rapida de la velocidad y del tirante del flujo tiene lugar en un tramo
relativamente corto del canal.

Pueden producirse zonas de separacion o remolinos del flujo que pueden perturbar los
patrones de flujo o distorsionar la distribucion de velocidades.

La identificacion de perfiles de la superficie de agua en el flujo gradualmente

variado se obtiene a través de las magnitudes o valores relativos del tirante real del flujo, vy,
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del tirante normal, yn, y del tirante critico, yc, como también de la ubicacion de las
secciones de control.

Los perfiles de la superficie de agua se caracterizan por alguno de los siguientes
tipos de pendientes del canal:

Suave: Yn>Ye

Critica: yn=VYc

Fuerte: yn<yc
Horizontal: ys no existe
Adversa: yn no existe

Los perfiles se caracterizan también por la ubicacion del tirante real respecto al

tirante normal y al tirante critico, de acuerdo a las siguientes zonas:
zona 1. el tirante es mayor a los tirantes normal y critico.
zona 2: el tirante se ubica entre los tirantes normal y critico.
zona 3: el tirante es menor a los tirantes normal y critico.

La identificacion preliminar del tipo de perfil del pelo de agua es un paso
importante para el calculo de los niveles de agua en un canal o desaglie de drenaje. La
determinacion del perfil del pelo de agua sigue el siguiente procedimiento:

a) Establecer los datos hidraulicos basicos para cada segmento de canal o conducto,
incluyendo pendiente, ancho, pendientes laterales, rugosidad, descarga.

b) Ubicar las secciones de control donde el flujo es una funcion univoca del tirante, tales
como caidas de agua o crestas de vertederos.

c) Determinar los tirantes normales y critico para cada segmento de canal y volcarlos en

un grafico del perfil.
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d) Colocar en el grafico las secciones de control y esbozar los posibles perfiles del pelo de
agua teniendo en cuenta que la transicion de flujo supercritico a subcritico solo es
posible mediante un resalto hidraulico.

e) El computo de los niveles de la superficie de agua se hace aplicando la ecuacion de
energia a secciones particulares del canal aguas arriba y aguas abajo de la seccién de
control.

El calculo del perfil del pelo de agua se hace partiendo hacia aguas arriba o hacia
aguas abajo desde la seccion de control. Una seccion de control es cualquier seccion de un
canal donde el tirante del flujo es conocido. Si el flujo aguas arriba de una seccion de
control es subcritico, entonces el calculo del perfil del pelo de agua progresara hacia aguas
arriba desde la seccion de control. Si el flujo aguas abajo de la seccion de control es
supercritico, el calculo del perfil progresara hacia aguas abajo desde la seccion de control.
Si la pendiente de un canal por el cual escurre un flujo cambia de hidraulicamente fuerte a

suave, entonces tendra lugar un resalto hidraulico.

3.10 Resalto hidraulico

El resalto hidraulico es un fendmeno de flujo rapidamente variado, donde el flujo
cambia abruptamente de régimen supercritico (y < yc) a subcritico (y > yc). El tirante antes
del resalto se denomina tirante inicial, mientras que el tirante posterior al resalto se llama

tirante secuente. La figura 3.7 ejemplifica un resalto hidraulico.
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Figura 3.7 - Resalto hidraulico

El resalto hidraulico se puede emplear como un dispositivo disipador de energia,
(por ejemplo, un conducto de drenaje de fuerte pendiente que entra a un conducto mas
grande en una unidn) para evitar velocidades erosivas en canales excavados. El andlisis de
los resaltos tienen en general tres pasos: a) se determina la ubicacion del resalto, b) se
deben calcular los tirantes inicial y secuente y c) se calcula la pérdida de energia disipada
por el resalto, que es un dato de interes para el disefio.

Un resalto hidraulico se formara en el canal si el nimero de Froude al inicio del
resalto y los tirantes de aguas arriba y aguas abajo satisfacen la ecuacion (Chow, 1959):

SB ~osf1+8r2)' 1] (3:33)

A
donde da y dg son los tirantes inicial y secuente del resalto en las secciones A 'y B de la
figura 3.7. Fa es el nimero de Froude en la seccion de aguas arriba del resalto. La energia

disipada en el resalto, Eqg, se obtiene como diferencia de la energia especifica antes y

después del resalto. Se puede demostrar que es (Chow, 1959; ASCE, 1992):
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—v. ) 3.34
Ed :EA_EB:(yB yA) ( )

4YaYs
Ecuaciones similares a (3.33) y (3.34) pueden obtenerse del principio de

conservacion de la energia para distintas formas geométricas de la seccion transversal.

3.11 Pérdidas por friccion

La mayor pérdida de energia en canales y conductos es originada por la friccion del
flujo sobre las paredes de la conduccion. La pérdida de carga debida a la friccion se puede
calcular de la definicién general:

h,=LS, (3.35)

donde ht es la pérdida de carga debida a la friccion, L es la longitud del canal o conducto y
St es la pendiente de friccién para la longitud L. La pendiente de friccion, S, puede
obtenerse de las férmulas de friccidn, desarrolladas para el flujo uniforme y gradualmente
variado. Dentro del régimen turbulento hay tres subclases o rangos: liso, de transicion y
rugoso, que se basan en comparar el espesor de la subcapa viscosa con el tamafio de la
rugosidad. Esta subclasificacion resulta de interés ya que algunas férmulas de flujo
uniforme, tales como la ecuacién de Manning-Strickler son consideradas mas apropiadas
para el subrango rugoso, mientras que otras, como las de Hazen-Williams o las de
Colebrook-White son mas apropiadas para los subrangos liso y de transicion,
respectivamente (ASCE, 1992).

La férmula de Hazen-Williams puede ser usada cuando se verifican las

condiciones:

Ve (K (3.36)
() _, y  YalR) | 30000
1% 1%
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siendo Vt la velocidad de corte o friccion, K es un coeficiente de resistencia equivalente a
la rugosidad de la arena, v es la viscosidad cinematica, Vi €s la velocidad media del flujo,
Rn es el radio hidraulico.

Christensen (1985) sugiere que la ecuacién de Manning es vélida cuando:

V, (K 3.37
A )>3 y 5<%<3oo (3.37)

14
Segln French (1985) el flujo es completamente rugoso y se aplica la ecuacién de

Manning cuando:
n®(R,S,)"? >1.9x107 (3.38)

siendo n el coeficiente de rugosidad de Manning.

La formula de Hazen-Williams para flujo en conducto es:

V =0.85C, R2%35 9% (3.39)
de donde:
Y 1852 (3.40)
S, =| ————
" (0.85C, R

CH es el coeficiente de Hazen-Williams.

La ecuacion de Darcy-Weisbach se desarroll6 primeramente para flujo en

conductos:

LV? (3.41)

h, =C, ——
f f¢29

donde Ct es un factor de friccion, ¢ es el didmetro del conducto y L es la longitud del

conducto.
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La ecuacién de Manning, (3.32), se usa ampliamente en el analisis de flujo
uniforme y gradualmente variado en conductos y canales abiertos. Los valores tipicos del
coeficiente de rugosidad, n, se pueden encontrar tabulados en numerosos textos de
hidraulica (Chow, 1959; FHWA, 1961; French, 1985; ASCE, 1992).

La ecuacion (3.32) puede ser reescrita de la siguiente manera:

s V 2n? (3.42)
f R;]l/S
0 bien:
19.62n% (V2 (3.43)
>R |29
h g

3.12 Pérdidas menores

Ademas de las pérdidas por friccion, a lo largo de un canal o conducto existen
pérdidas de energia locales, asociadas a cambios subitos en las condiciones del flujo
originados por transiciones, uniones, entradas, salidas, codos, obstrucciones, dispositivos
de control y otros. Estas pérdidas se producen en tramos relativamente cortos, con una

pendiente fuerte o caida subita del gradiente de energia.

En conductos de gran longitud donde %»1000, las pérdidas locales usualmente

resultan muy pequefias comparadas con las pérdidas de friccion, por lo cual suelen ser
despreciadas. Por el contrario, si el tramo del canal o conducto es muy corto y el nimero
de dispositivos es importante, entonces la suma de pérdidas locales puede exceder las

pérdidas por friccion. En general, estas pérdidas pueden ser expresadas por:

h —C (V—Zj (3.44)
p Zg
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donde h. es la pérdida de carga menor, C, es un coeficiente de pérdida dependiente del tipo

2

de perdida, y \2/—9 es la carga de velocidad. El coeficiente y la forma de la ecuacion difieren

segun el tipo de pérdida, si el flujo es en canal abierto o en conducto cerrado, si el flujo

escurre en régimen subcritico o supercritico.

3.12.1 Pérdidas en transiciones

Las transiciones se caracterizan por un cambio del area de la seccion transversal, lo

que implica un cambio de la velocidad del flujo y por lo tanto una pérdida de carga. La

pérdida de carga por expansion o contraccion del conducto o canal se puede expresar en

términos de la energia cinética en los extremos de la transicion, como se muestra en las

ecuaciones (3.45) y (3.46).

En contracciones:
Cp 2 2
h, = 2—g°(\/2 -V,°) paraVz2>Vi

En expansiones:

C
h, = 2‘5 (V> -V}) paraVi>V;

(3.45)

(3.46)

Valores de los coeficientesC, yC, se encuentran tabulados (Daily y Harleman,

1966; ASCE, 1992).

3.12.2 Perdidas en uniones y camaras de inspeccion

Las uniones son estructuras donde dos o mas conductos se unen para formar otro

conducto o canal. Estas estructuras resultan ser puntos criticos dentro de los sistemas de

drenaje pluvial y deben ser disefiadas como transiciones a traves de las cuales el flujo
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cambia de direccion. Las pérdidas en camaras de inspeccion pueden representar entre un
20 o un 30 por ciento de la pérdida de carga total, pudiendo en casos extremos alcanzar
valores mas altos. Estas pérdidas se pueden minimizar a través de un disefio y construccion
cuidadosos. En camaras de inspeccidn con cunetas de fondo rectas, donde no hay cambios

de tamafio de los conductos, la pérdida se puede estimar a través de (ASCE, 1992):

2 (3.47)
h, = o.os(V—J
m 2g

3.12.3 Pérdidas en entradas
Las pérdidas en entradas a alcantarillas cajon y tubos de diferentes materiales se

pueden estimar mediante la expresion:

V2 (3.48)
hLE = KE 5

donde KE es el coeficiente de pérdida y cuyos valores pueden obtenerse de tablas (FHWA,

1985; ASCE, 1992).
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Capitulo 4

Los Modelos Mecanicistas

4.1 Introduccion

El estudio matematico de los escurrimientos a superficie libre no es una disciplina
cientifica nueva. Los trabajos de Chezy (1769), Laplace (1776) y Lagrange (1781) sobre
hidraulica de canales abiertos y propagacion de ondas han sido pioneros en la materia. La
teoria de la onda cinematica cobr6 impulso ha mediados del siglo XIX con los estudios y
trabajos presentados por investigadores de la talla de Kleitz (1858), Breton (1867), Graeff
(1875), Boussinesq (1877), entre otros. En 1871, Barré de Saint Venant logré formular
matematicamente, mediante un sistema de ecuaciones diferenciales, el movimiento del
agua a superficie libre.

La familia de modelos matematicos basados en las ecuaciones de Saint Venant
recibe el nombre de Modelos Mecanicistas, por estar basados en los principios y
ecuaciones de la mecénica. La aproximacion de Saint Venant es una aproximacion que

puede ser calificada como particular (Kovacs, 1988), donde las condiciones globales del
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escurrimiento son calculadas por integracion del movimiento de las partes elementales del
fluido. EI movimiento de cada parte elemental del fluido es descrito en funcion de las leyes

de conservacioén de la fisica.

4.2 Modelos mecanicistas completos
Las ecuaciones de Saint Venant para flujo unidimensional impermanente,
gradualmente variado en canales abiertos se pueden escribir como (Weinmann y

Laurenson, 1979):

g [ OAV) o (4.1)
ot

10V VoV oy
go gox ox

+8, =8, + LV ~0,)=0 2
gA

@ (B (© @@ 0
donde t es el tiempo, x es la abscisa a lo largo del canal, y es el tirante de agua, V es la
velocidad, A es la seccion transversal y B es el ancho superficial del flujo. g es la
aceleracion gravitatoria, g es el flujo lateral por unidad de longitud, ux es la componente en
la direccion de x de la velocidad del flujo lateral, St es la pendiente de la linea de friccion y
So el la pendiente de fondo del canal.

La ecuacion de continuidad (4.1), describe la conservacion de la masa. La ecuacion
de cantidad de movimiento o ecuacion dindmica (4.2), se deriva aplicando la segunda ley
de Newton del movimiento y expresa la conservacion del momento. Sus términos
individuales de izquierda a derecha son respectivamente medidas adimensionales de la
aceleracion local (a) y convectiva (b), la presion (c), las fuerzas de friccion (d) y

gravitatoria (e) y de la aceleracion del flujo lateral (f). Este sistema de ecuaciones es no
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lineal y no tiene solucidn analitica conocida, pero puede ser resuelto numéricamente dando

una condicion inicial y dos condiciones de borde.

Las hipdtesis sobre las cuales las ecuaciones de Saint Venant se verifican, son las

hipdtesis del flujo gradualmente variado (Chow, 1981; Kovacs, 1988):

H1.

H2.

H3.

HA4.

H5.

H6.

La pérdida de carga en una seccidén es la misma que para un flujo uniforme
considerando la velocidad y el radio hidraulico de la seccion. De acuerdo a esta
suposicion la férmula de flujo uniforme se puede usar para evaluar la pendiente de
energia de un flujo gradualmente variado en una seccion de canal dada, y es
aplicable al flujo variando el correspondiente coeficiente de rugosidad desarrollado
inicialmente para el flujo uniforme.

La pendiente del flujo es pequefia. Es decir que el tirante del flujo es el mismo si se
utiliza la direccion vertical o la normal al fondo del canal. La presion en la vertical
es hidrostéatica y la aceleracion vertical es despreciable.

La alineacion y forma del canal es constante en el tramo que se considera.

La distribucion de velocidades en la seccion mojada es uniforme.

El coeficiente de rugosidad es independiente del tirante del flujo y constante a lo
largo del tramo en consideracion.

La masa del fluido es constante y el fluido es incompresible.

Mientras todos los modelos de propagacion de crecidas usan la ecuacion de

continuidad de manera similar, los diferentes grupos de modelos se pueden distinguir de

acuerdo al nimero de términos considerados en la ecuaciéon de cantidad de movimiento.

Aquellos que consideran todos los términos se denominan "modelos dinamicos

completos”. Ademas de ser los mas completos, son los modelos mas precisos y fiables,

como también los que mas recursos de computacion demandan. Sin embargo, no
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garantizan una modelacion absolutamente precisa, debido a las hipotesis hechas en la

formulacidn de las ecuaciones de Saint Venant sobre las que se basan.

4.3 Modelos mecanicistas simplificados

Debido a la complejidad del sistema de ecuaciones de Saint Venant, su resolucién
no fue posible si no hasta la aparicion de las computadoras, en la década del 60.

No obstante, teorias tales como las de las ondas cinematica y difusiva fueron
estudiadas a partir de mediados del siglo X1X y aplicadas en el estudio de crecidas de rios,
como por ejemplo el trabajo de Seddon (1900) en el rio Mississipi. Sin embargo, fue recién
en 1955 en su publicacién "On kinematic waves" que Lighthill y Whitham establecen
rigurosamente los fundamentos matematicos de la teoria de la onda cinematica.

La propagacién difusiva y cinematica de las ondas de crecida se pueden deducir del
sistema de ecuaciones de Saint Venant, despreciando algunos de sus términos. La
referencia a las ecuaciones de Saint Venant para el estudio de los modelos mecanicistas
simplificados presentan varias ventajas (Kovacs, 1988):

a) Permite dar una base matematica rigurosa.

b) Definir precisamente las hipdtesis subyacentes a cada una de las aproximaciones
necesarias para el desarrollo de estos modelos.

c) Definir precisamente las condiciones de borde de los modelos.

Esta aproximacion permite definir bien el contenido de las ecuaciones de Saint
Venant, las cuales consideran a la vez fendmenos dinamicos y cinematicos en el calculo de
los escurrimientos. Los ordenes de magnitud de los distintos términos dependen de las
caracteristicas geometricas y de las condiciones de borde.

Asumiendo que no hay aportes de flujo lateral, es decir que g = 0 en el sistema de

Saint Venant, la ecuacion de continuidad (4.1), solo tiene dos términos. En régimen
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impermanente, ninguna de las derivadas parciales puede ser nula o despreciable, por lo
tanto esta ecuacion no puede ser simplificada.

La ecuacion de cantidad de movimiento o ecuacion dindmica (4.2), tiene cinco
términos, los cuales pueden conducir a un buen nimero de simplificaciones. De hecho, es
infrecuente que estos cinco términos tengan simultaneamente el mismo orden de magnitud.

El término de aceleracién local (a), depende esencialmente del tiempo, por lo tanto
de la velocidad de ascenso de la crecida y el término de aceleracidn convectiva (b) depende
de la geometria del canal. Para la mayor parte de las crecidas fluviales, los términos de
inercia resultan despreciables frente a los otros términos de la ecuacién dinamica. En
general, los términos de las fuerzas de friccion (d) y de gravedad (e) resultan del mismo
orden de magnitud.

En consecuencia, la simplificacion de los términos de la ecuacién dinamica del
sistema de Saint-Venant conduce a dos clases de modelos mecanicistas simplificados
(Weinmann y Laurenson, 1979; Kovacs, 1988):

a) Modelos preponderantemente inerciales, llamados modelos dinamicos, donde los
términos de friccién y pendiente de fondo son despreciados.

b) Modelos de friccion preponderante, donde los términos inerciales han sido
despreciados. Estos a su vez se clasifican en:
= Modelos difusivos (se desprecian los terminos de inercia solamente)
* Modelos cinematicos (se desprecia ademas el término de presion)
Teniendo en cuenta la hipodtesis H1 para flujo gradualmente variado, podemos usar
cualquier formula del flujo uniforme que nos relacione indirectamente la descarga Q

con el tirante y. Una formula general del flujo uniforme es:

Q = KAR™S? (4.3)
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donde K es un coeficiente de resistencia empirico, Rn es el radio hidraulico, m y n son

exponentes empiricos. Si se utiliza la ecuacion de Chézy o la de Manning, el exponente n

= 1. Ademas para flujo permanente y uniforme se verifica que St = So y que la descarga es
igual al flujo normal Qn, es decir:

Q=Q, = KAR"S" (4.4)

Sustituyendo la ecuacién (4.4) en la ecuacion (4.2) y despreciando los efectos de

flujo lateral se obtiene una forma de la ecuacion dindmica que es una expresion general

para una curva Q(y):

Q=Q Jl_i@_i(V@_V+8_Vj (3.5)

Onda cinematica

Onda difusiva

Onda dindmica completa

Considerar St = S, es equivalente a considerar que el caudal es funcion del tirante de
manera univoca, como en régimen permanente. En la figura 4.1 se muestra una curva
altura-caudal esquematica, donde los puntos A y B indican los puntos de maximo caudal y

maximo tirante respectivamente.

4.3.1 Modelos difusivos
Las ecuaciones de base de los modelos difusivos son las ecuaciones de Saint-

Venant de las que se han simplificado los términos de inercia aa_\t/ yV % De modo que

el sistema de ecuaciones sin aportes laterales resulta:
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B@Jr o(AV) 0 (4.6)
ot OoX
@-f‘sf—s =0 (4.7)

OX

— Curva y-@para flujo
inpermanente

Curva y- 2 para flujo permanente

#4A  Punio de maximo caudal

B Punio de maximeo tirante

Tirante de agua, y

Caudal, @

Figura 4.1 — Curva tirante - caudal

Este sistema es valido bajo las mismas hipotesis que el sistema completo de Saint
Venant. Eliminando la variable y y combinando ambas ecuaciones, el sistema formado por

las ecuaciones (4.6) y (4.7) se puede reducir a una unica ecuacion:

2 4.8
Q200G 9
ot OX Ox*

La ecuacién (4.8) se denomina ecuacién de la onda difusiva, siendo C la celeridad
de la onda y D el coeficiente de difusién de la onda. Esta ecuacién es de segundo orden y
para ser resuelta necesita dos condiciones de borde, aguas arriba y aguas abajo del tramo

analizado. En este caso dos funciones Q(t). Si del sistema de ecuaciones simplificado,
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ecuaciones (4.6) y (4.7) se hubiera eliminado la variable Q en lugar del tirante y, las
condiciones de borde aguas arriba y aguas abajo del tramo, serian dos funciones y(t).

Si bien el tirante no interviene aparentemente en la ecuacion (4.8), si interviene en
los coeficientes C y D. De modo que la solucion de la ecuacion (4.8) no sera completa si
y(x,t) no es calculada. Si los coeficientes C y D son no lineales, entonces la ecuacion (4.8)
puede ser linealizada eligiendo los parametros C y D constantes. Esto resulta de interés ya
que en ese caso la ecuacion de la onda difusiva admite soluciones seudo-analiticas, lo que
permite simular crecidas con pocos medios informaéticos (Hayami, 1951).

Si C y D son elegidos variables, la ecuacion de la onda difusiva debe ser resuelta en

forma numérica, calculando C y D para cada paso de tiempo y de espacio.

4.3.2. Modelos cinematicos

Los modelos cinematicos se basan en las ecuaciones de Saint Venant, donde los
términos inerciales y de presion de la ecuacion dindmica son eliminados. El sistema asi
reducido es valido bajo las mismas hipdtesis para las cuales se desarroll6 el sistema

completo de Saint Venant. El sistema resulta entonces:

BQ+ 0(AV) 0 (4.9)
ot OX
S;-S,=0 (4.10)

El movimiento de la onda es descrito enteramente por la ecuacion de continuidad,
ya que la ecuacion dinamica se ha reducido al régimen permanente (Hug, 1975). Tomar St
= So es equivalente a considerar que la descarga es una funcién univoca del tirante de agua.
Esto permite escribir Q = Q(y) o también Q = Q(A) o aun A = A(Q). Teniendo en cuenta

esta ultima relacion y reemplazando en la ecuacion de continuidad (4.9) se obtiene:
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@+C@ 0 (4.11)
ot OX

La ecuaciéon (4.11) es llamada ecuacion de la onda cinematica, siendo C la
celeridad de la onda. Observando la ecuacién (4.8) de la onda difusiva, vemos que la

ecuacion de la onda cinematica, ecuacion (4.11), es un caso particular de aquella, donde el

02Q

término difusivo D > ha sido eliminado.
X

La ecuacidon de la onda cinemaética es de primer orden y sélo necesita una condicion
de borde para ser resuelta. Del mismo modo que la ecuacion de la onda difusiva, la
celeridad de la onda depende de Q y del tirante y. Si la celeridad es variable, la ecuacion
(4.11) se integra de forma numérica. Durante la propagacién, los hidrogramas cambian de
forma pero, en principio, sin atenuacion. Sin embargo, el esquema de resolucion numérica
puede introducir una difusion numérica que atenta los hidrogramas.

Si la celeridad de la onda es considerada constante, la integracion de la ecuacion

(4.11) se reduce a un modelo de traslacion simple.

4.4 Ecuacion de continuidad para el flujo impermanente gradualmente variado
La ecuacion de continuidad para el flujo impermanente se puede establecer
considerando la ley de conservacion de la masa, en un espacio infinitesimal entre dos

secciones de un canal. En el flujo impermanente, el caudal varia con la distancia a una tasa

oQ oy

’~ y el tirante de agua varia con el tiempo a una tasa re La variacion del caudal a traves
X
del espacio en el tiempo dt es:
4.12
R gyt (4.12)
OX

La variacion del almacenamiento de agua en el canal es:
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axPat=Bdx Y gt (4.13)
P ot

siendo B el ancho correspondiente a la seccion mojada.
Dado que se asume como hipotesis que el agua es incompresible, entonces la
variacion neta de la descarga mas la variacion del almacenamiento debe ser nula:

@dxdu de@dtzo (4.14)
OX ot

Simplificando se tiene:

Q¥ _, (4.15)

OX ot
Como por hipotesis se asume que la distribucion de velocidades es uniforme en la

seccidn del flujo, esto implica que Q = VA, de modo que la ecuacién (4.15) resulta:

o(VA) N B@ 0 (4.16)
OX ot

Si asumimos que al canal ingresa un caudal lateral por unidad de longitud, g, la
ecuacion de continuidad resulta ser:

(4.17)

B@_FM_C]:O
ot

OX

el signo negativo delante de g indica que el caudal lateral es entrante al canal.

4.5 Ecuacion dinamica para el flujo impermanente gradualmente variado
La variacion temporal de la velocidad del flujo, esto es su aceleracion, produce una

fuerza y causa pérdidas de energia adicionales en el flujo. La fuerza debida a la aceleracion

oV o . w oV .
'y actuante sobre un peso unitario de agua es igual a: gl es decir fuerza = masa por
g

aceleracion (segunda ley de Newton).
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Dado que por hipotesis se asume que la pendiente del canal es pequefia y que el
flujo es unidimensional en x, por lo tanto la componente vertical de la aceleracion es

despreciable. De modo que el trabajo realizado por la fuerza debida a la aceleracion del

. . e . w oV
flujo en una distancia infinitesimal dx entre dos secciones de un canal es:—%—tdx. Esta
g

cantidad de trabajo es igual a la pérdida de energia debida a la aceleracidn, ha. Esta pérdida
puede expresarse como:

1oV, (4.18)

La pérdida total en una longitud infinitesimal dx, estara formada por dos partes, una
la pérdida debida a la aceleracion, ecuacion (4.18), y otra debida a la friccion, h:

h, =S, dx (4.19)

siendo St la pendiente de energia.
La ecuacién de energia de Bernoulli entre dos secciones de un canal, separadas una

distancia dx se puede escribir:

2 2 2 (4.20)
Z, +y+oLV—:(zf +dzf)+(y+dy)+[ocv—+d[mv—ﬂ+lﬁdx+Sf dx
29 29 29

Contemplando la variacion de la distribucion de velocidades en el tramo, la

ecuacion anterior se puede simplificar a:

2 (4.21)
d(zf +y+ocv—j:—8f dx—la—vdx
29 g ot

El miembro izquierdo de la igualdad representa la variacion de carga total, mientras
que el miembro derecho es la suma de las perdidas de carga debidas a la friccion y a la
aceleracion. Esta ecuacion establece que la variacion de carga total del flujo impermanente

gradualmente variado depende de los efectos de friccion y aceleracion.
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Dividiendo la ecuacién (4.21) por la longitud dx y utilizando derivadas parciales

V? (4.22)
1%2¢ 1oV
—g+S +_8_=0

f

tenemos:

0z
G Oy
OX  OX OX

la cual se puede reescribir como:

1oV 0z; oy aV oV (4.23)
—t—+ =+ +
go ox ox g oX

Dado que se asume que la distribucién de velocidades es uniforme en la seccion del
: - 0z, :
flujo, entonces el coeficiente o = 1. Por otro lado, oy es la pendiente de fondo del
X

canal, la cual se denota So. La ecuacion (4.23) resulta:

1%_{_!&4_@_{_8](_80:0
got gox oXx

(4.24)

La ecuacion (4.24) es entonces la ecuacion dindmica para el flujo impermanente
gradualmente variado. Las ecuaciones de continuidad y cantidad de movimiento del flujo
impermanente gradualmente variado fueron establecidas por primera vez por Barré de
Saint-Venant, las que fueron verificadas por numerosas observaciones y experimentos. No
obstante, debido a su complejidad matematica, no tienen solucion analitica exacta. A los
fines practicos se recurre a métodos de resolucion numéricos o a la reduccion de los

términos de la ecuacion dinamica.

4.6 Ecuacion dindmica como expresion general para la curva Q(y) en régimen
impermanente gradualmente variado
La ecuacion dinamica completa se puede escribir utilizando una relacion empirica

que relacione la descarga Q con el tirante de agua y. Para ello, se considera la hipotesis que
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la carga en una seccion del flujo impermanente es la misma que para el flujo uniforme. Por
lo tanto, puede ser usada una férmula general de flujo uniforme:

Q= KARS? (4.25)
siendo Q la descarga del flujo, A, la seccidn transversal del flujo, K, un coeficiente de
resistencia, Rn, el radio hidraulico, Sy, la pendiente de friccion, m y n son exponentes
empiricos. Si se utiliza la formula de Chézy o de Manning, entonces n = Y.

Por otro lado, en régimen permanente y uniforme St = So, donde S, es la pendiente
de fondo del canal y la descarga Q es igual al flujo normal Qn, es decir, que para el flujo
permanente y uniforme:

Q, = KAR"S!2 (4.26)

de la ecuacion (4.25) con n = % se tiene:

< [0 2 (4.27)
" | KAR"

La ecuacion dindmica para flujo impermanente y gradualmente variado sin aportes

laterales es:
lﬂ-F\i&-Fg-FSf—SO:O (428)
got gox ox
Reemplazando la ecuacion (4.27) en la ecuacion (4.28) se tiene:
2 (4.29)
ia_v_i_\ia_v_kg_}_ Q _So=0
got gox ox | KAR"
despejando:
(4.30)

Q) _q ¥y v _1av
KAR" °

dividiendo miembro a miembro por S, se tiene:
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1o YV 1ty v 1o 3
S, | KAR/" S, 0x @S, ox @S, ot
aplicando raiz cuadrada a ambos miembros de la ecuacion (4.31):
9 iy v 1w (4.32)
KAR"S!/? S, ox @S, ox @S, ot
despejando:
(4.33)
Q = KAR"SY? Pi@_i(\/ﬁ_ﬂ)
S, 0x gS,\ ox ot
de la ecuacion (4.26) se deduce que:
1oy 1 (. N oV (4.34)
Q=Q, I-—2-———|V_—-—
S, ox gS,\ ox ot

Q es la descarga en régimen impermanente y depende del tiempo. Qn es la descarga
para régimen permanente y uniforme que es funcion univoca del tirante de agua. Sin
embargo, el tirante de agua también depende del tiempo en régimen impermanente. La
figura 4.1 muestra de forma esquematica la relacion altura-descarga en los dos regimenes:

impermanente y permanente uniforme.
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Capitulo 5

Criterios de Eleccion de Modelos para la Propagacion del Escurrimiento

5.1 Introduccion

Diversos autores han establecido criterios considerando las caracteristicas
geométricas e hidraulicas del escurrimiento, que permiten definir zonas o regiones de
validez de los diferentes modelos mecanicistas. El objetivo es determinar si ciertos
términos de la ecuacion de Saint Venant pueden ser despreciables para un escurrimiento
dado.

Si algunos términos de la ecuacion dindmica de Saint Venant son de magnitud
insignificante frente a los restantes, entonces es correcto despreciarlos. Sin embargo, a
menudo resulta dificil establecer los 6rdenes de magnitud de los términos de la ecuacién
dindmica. Esto sélo se hace resolviendo las ecuaciones completas donde efectivamente
podemos determinar cada uno de los términos de la ecuacion dindmica y deducir asi el

caracter despreciable de algunos de ellos.
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Ademas de los criterios provenientes del estudio directo de los 6rdenes de
magnitud de los términos de la ecuacion dinamica, hay criterios que se basan en la nocion
de onda. Los diferentes términos de la ecuacion dinamica hacen intervenir diferentes
ondas, las cuales se propagan con celeridades caracteristicas de cada una de ellas. Algunos
criterios utilizan la comparacion de celeridades para determinar la preponderancia de

ciertos términos de la ecuacion dinamica sobre los otros.

5.2 Criterios basados en los érdenes de magnitud de los términos de la ecuacion
dindmica

Ponce ha encontrado, a través de estudios experimentales, que para un hidrograma
de crecida en un tramo de canal donde la pendiente es variable, los términos de inercia y de
presién eran del mismo orden de magnitud que la pendiente. No obstante, a medida que la
pendiente disminuia, la diferencia entre los 6rdenes de magnitud de los términos de inercia
y gravitatorios aumentaba (Ponce, Li y Simons, 1978).

Las magnitudes de los términos individuales de la ecuacion de cantidad de
movimiento varian con el hidrograma de entrada y las propiedades del canal. Weinmann y
Laurenson han analizado dos canales con idénticas caracteristicas geomeétricas y
propiedades de friccion pero diferentes pendientes, del orden del 0.0020 y 0.0002,
respectivamente. Estos autores encontraron que la relacion de los términos de inercia
respecto del gravitatorio eran de un orden de magnitud de 0.01 y que la relacion del
término de presion respecto del gravitatorio era del orden de 0.03 para el primer canal. No
obstante los ordenes de magnitud de las mismas relaciones para el segundo canal eran de

0.07 y 0.80, respectivamente (Weinmann y Laurenson, 1979).



65

De estos estudios de magnitud de los términos de la ecuacion dinamica se concluye
que cuanto mas suave es la pendiente de fondo de los canales tanto mas preponderantes
resultan los términos de inercia.

Un criterio de verificacion a posteriori para modelos de onda cinematica consiste en
evaluar los ordenes de magnitud a partir de los resultados de estos modelos. EI método
evalla los términos de inercia y de presion de los hidrogramas de aguas arriba y aguas
abajo de un tramo regular (pendiente, seccion y rugosidad constantes) de canal. Sea dp la
duracion de la propagacion del pico del hidrograma de entrada al tramo. A partir de un

tiempo inicial to se determinan los puntos A y B como se indica en la figura 5.1.

=
=
=
(-
Oa
OB
OF
t:_d’i, _t' Tiempo

Figura 5.1 — Criterio de verificacion a posteriori

Con los caudales correspondientes Qa y Qg se deducen, a partir de las ecuaciones
de régimen uniforme las velocidades Va y Vg y los tirantes de agua correspondientes ya e

ye. Se puede entonces evaluar los términos de la ecuacion dindmica de la siguiente forma:

% _Ys—Ya (5.1)
OX L
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Si la magnitud de este término es del mismo orden que la pendiente, el modelo
cinematico utilizado no da buenos resultados. L es la longitud total del tramo del canal.

Los términos de inercia se evaluan de forma analoga:

2 2 2 5.2
o(v 1 (V2 V& (5:2)

~
~

oxl2g ] 29| L

1oV _1(Va-Ve 53)
go gl -t
Los resultados del modelo son satisfactorios si se verifica la condicién (Miller y

Cunge, 1975):

2 2 5.4
|yB—yA LVA-VE 1{VA-VE| __¢ (54)
L 29L gl t;—tg °

Este criterio es limitado, s6lo se aplica a los modelos cineméticos no difusivos. El
calculo de los términos con este criterio se hace suponiendo una ley univoca entre los
tirantes y caudales. Sin embargo, cuando los términos de inercia no son despreciables la
ley que relaciona los tirantes con los caudales no es univoca. Ademas con éste criterio no
se puede evaluar los efectos inerciales por una influencia de aguas abajo ya que este
modelo no considera condiciones de borde aguas abajo. Este criterio es un criterio limitado

para evaluar el error cometido por despreciar los términos inerciales.

5.3 Criterios basados en el estudio de ondas

Las ondas dinamicas se propagan aun cuando no hay escurrimiento, como por
ejemplo el oleaje o las ondas producidas cuando se arroja una piedra a una superficie de
agua quieta. Ellas se pueden propagar a contra corriente, como las ondas que remontan la
corriente en escurrimientos fluviales. Estas ondas se propagan sin crear necesariamente

desplazamiento efectivo de materia en el sentido de su propagacion. Las olas se propagan
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horizontalmente a la superficie del mar, los desplazamientos efectivos de agua so6lo son
locales y esencialmente verticales. La onda dindmica de retorno se propaga en sentido
opuesto al desplazamiento principal de materia, el cual tiene lugar en el sentido del
escurrimiento.

Contrariamente a las ondas dindmicas, las ondas cinematicas corresponden
unicamente a un desplazamiento de materia. Las ondas cinematicas se propagan con una
celeridad que es del mismo orden de magnitud que la velocidad del escurrimiento. Cuando
no hay escurrimiento no hay ondas cinematicas.

Las ondas dinamicas son generadas por los términos de inercia de la ecuacion
dindmica de Saint Venant. Cuando ellas se atentan o predominan las ondas cinematicas
frente a las dinamicas, se puede concluir que los términos de inercia son despreciables.

Las ondas dindmicas estan a priori siempre presentes en las ondas de crecida
naturales. En los escurrimientos fluviales, con nimero de Froude inferior a 1, la parte
principal de la onda de crecida se propaga mas lentamente que las pequefias perturbaciones
representadas por las ondas dindmicas. En una distancia aguas abajo suficientemente
grande, las perturbaciones dinamicas se atentan y el volumen principal de la crecida, que
se desplaza con una celeridad cercana a la velocidad del escurrimiento, es llevado por una
onda cinematica (Miller y Cunge, 1975).

Un metodo sencillo para determinar el tipo de onda predominante es comparar sus
celeridades. Si la celeridad de la onda dindmica es igual a la celeridad de la onda

cinematica, entonces los fendomenos dinamicos y cinematicos son de magnitud comparable

[%j =V +,/gy , onda dinamica descendente.
dt) dinamica

dx . . ; -
— ~aV , donde « varia segun la formula utilizada para calcular Q.
dt cinemaética
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a €S un parametro cinematico que depende de las caracteristicas geometricas e hidraulicas
del canal y que toma un valor igual a 3/2 si se utiliza la férmula de Chézy o 5/3 para la
férmula de Manning. Para un canal ancho y rectangular el valor de « estd comprendido
entre 4/3 y 5/3.

Igualando ambas celeridades se tiene:

V+.gy =aV (5.5)

dividiendo ambos miembros por @ se obtiene la relacion:
F+l=aF (5.6)

Operando y despejando:

Fo 1 (5.7)
a-1

donde F es el nimero de Froude, cuya expresion fue dada en la ecuacién (3.2) del capitulo
3. Finalmente, si se considera la férmula de Chézy, entonces o = 3/2 y F = 2; si se
considera la ecuacion de Manning, entonces « =5/3y F = 3/2.

Cuando el nimero de Froude es inferior a 2, las ondas dindmicas tienen una
celeridad mucho mas grande que las ondas cinemaéticas. Se supone entonces que aquellas
no juegan un rol importante en la transferencia de volumen ligada a la propagacion de la
crecida.

Para poder determinar efectivamente el predominio de un tipo de onda, es necesario
analizar no solo los o¢rdenes de magnitud de las celeridades, sino también su

amortiguamiento (Kovacs, 1988).
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5.4 Criterio experimental
Un criterio experimental desarrollado por Woolhiser y Ligget utiliza el ndmero
adimensional cinematico (Miller y Cunge, 1975). Este nimero adimensional tiene la

siguiente expresion:

0

c_Vg

N = gS,L (5.21)

donde Nc es el numero cinematico, L es la longitud del canal, V es la velocidad media del
escurrimiento.

Overton encontr6 que para valores de N del orden de 10, la aplicacion de un
modelo cinematico no genera mas de un 10 por ciento de error respecto a un modelo
dinamico. Este porcentaje de error disminuye para valores de N superiores.

Woolhiser y Ligget establecieron que N¢ > 200 permite obtener buenos resultados
con un modelo cinematico. En muchas de las aplicaciones, N toma valores que sobrepasan
ampliamente el valor 1000, lo que asegura una muy buena precisién de los modelos
cinematicos (Miller y Cunge, 1975).

Se puede observar que los modelos de onda cinematica dan buenos
resultados en canales o conductos de gran longitud, con pendientes que no sean bajas y

donde las fuerzas de friccion sean preponderantes.

5.5 Conclusion

Todos estos criterios han sido desarrollados para establecer a priori que términos de
la ecuacion dindmica de Saint Venant pueden ser despreciados. Sin embargo, estos
criterios deben ser usados cualitativamente, ya que no pueden asegurar categdéricamente el
predominio de uno y otro término. Una critica que se hace a estos criterios es que no tienen

en cuenta las condiciones de borde, particularmente de aguas abajo.



70

En general, se puede decir que la propagacion del flujo en redes de drenaje pluvial
va acompafiado por el transporte de materia, de modo que jamas es un fendémeno
puramente inercial (Kovacs, 1988). En muchos casos, ain cuando los términos de inercia
parecen despreciables, resulta dificil establecer la separacion entre la respuesta de un
modelo completo y la respuesta de un modelo simplificado, debido a la dificultad de
establecer la influencia de las condiciones de borde.

Para el desarrollo de esta Tesis se ha utilizado el bloque Extran, que es un modulo

hidrodinamico del modelo SWMM que considera la ecuacion dinamica completa.
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Capitulo 6

Metodos de Resolucion y Esquemas de Discretizacion

6.1 Introduccion

El sistema de ecuaciones completo de Saint VVenant no posee soluciones analiticas.
Igualmente las ecuaciones de la onda difusiva y de la onda cinematica no poseen
soluciones analiticas si sus coeficientes son no lineales.

Para resolver estas ecuaciones no lineales se recurre al uso de métodos numéricos.
Los métodos clasicos son los métodos en diferencias finitas. Se presentan aqui los

principales métodos en diferencias finitas y los esquemas utilizados.

6.2 Discretizacion de las ecuaciones diferenciales

Se intenta resolver una ecuacion diferencial donde estan involucradas las derivadas

2 2

f .
——, de una cierta

i of . of
respecto al tiempo, —, al espacio, — y eventualmente, —-,
ot OX X oxot

funcién f continua y diferenciable respecto a x y t. Cuando no es posible encontrar una

relacion analitica que de el valor de la funcion f para todo valor de x y t, se recurre a
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soluciones numeéricas, que dan valores aproximados de la funcién f en ciertos puntos
particulares. Sea por ejemplo, una funcién en el espacio unidireccional y temporal f(x,t) y

sea una grilla discreta de puntos en el flujo, como se muestra en la figura 6.1.

-—ﬂx—i-

i1, 41 |i, ] i+1, j+1
5 At o
= 4‘ i-1,7 I.J i+,
g
H

1,51 | 4 i+1, j-1

Espacio, x

Figura 6.1 — Grilla discreta de puntos

Por conveniencia se asume que el espaciamiento de los puntos de la grilla tanto en
la direccion x como en el tiempo es uniforme y estd dado por Ax y At, respectivamente.
Dado que es imposible conocer la funcién f para todo x y todo t; se calculan los valores de
la funcion en cada nodo de la grilla. Los métodos en diferencias finitas se basan en el
desarrollo en series de Taylor de las funciones continuas y derivables. Tanto mas pequefios

sean los incrementos de tiempo y espacio, tanto mas se aproximaran estos desarrollos en
series de Taylor a los valores de la solucion exacta de la ecuacion diferencial. Sea f,! el

valor de la funcion f en el punto (i,j), entonces el valor de la funcion en el punto (i+1,j) se

puede expresar en términos de una expansion en serie de Taylor entorno al punto (i)

j of o%f AX®  0°f AX (6.1)
f. — AX+— +— 4.
ox: 2 ox® 3

i+1

=fl+
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Esta ecuacion es matematicamente una expresion exacta de f.J , si la serie es

i+1?
convergente y de infinito nimero de términos. Sin embargo, computacionalmente es
inviable, por lo cual la ecuacion (6.1) se trunca. Por ejemplo, si se desprecian todos los

términos de magnitudes superiores a Ax?, la ecuacion (6.1) se reduce a:

_ _ 2 2 6.2
fiilzfij+ﬂAX+a IAL ©.2)
OX ox- 2

La precision de (6.2) es de segundo orden. Si en la ecuacion (6.1) se desprecian
todos los términos de magnitud superiores a Ax, la ecuacion resulta:

fl ~f) +Z—fo (6.3)
X

La precision de (6.3) es de primer orden. Tanto en (6.2) como en (6.3) los términos
de mayor orden despreciados representan el error por truncamiento. Este error puede ser
reducido considerando un mayor namero de términos de la serie de Taylor o reduciendo la
magnitud de Ax.

Si de la ecuacion (6.1) se despeja:

of _fL-fl *fAx o°f AC (6.4)
OX AX ox> 21 ox* 3

la cual se puede expresar como:

Jo_ 6.5
i:—f'+1 f + O(AX) (6.5
OX AX

La notacion O(Ax) es una notacion matematica formal que representa el término de

orden Ax. La ecuacion (6.5) resulta ser mas precisa que la ecuacion (6.3). Ademas el orden

de magnitud del error por truncamiento se muestra explicitamente.
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La representacion en diferencias finitas de la derivada g— se identifica en la
X

ecuacion (6.5) como un esquema progresivo o adelantado de primer orden. Expandiendo la

funcion fJ, mediante serie de Taylor entorno al punto (i,j):

% f (—Ax)? .\ % f (—Ax)® o (6.6)

- i
fl=fl+—(-Ax)+
. ax( ) ox: 2 ox® 3

si se despeja:

of fi—fl 8%f Ax 8°f AX® (6.7)
+ —_— +...

OX AX o2 A ox® 3

la cual se puede expresar:

J_ g 6.8
@zf'Af'-HO(Ax) (6.8)
X

OX

La representacion en diferencias finitas de la derivada Z— se identifica en la
X

ecuacion (6.8) como un esquema regresivo o atrasado de primer orden.

Si se restan las ecuaciones (6.1) y (6.6) resulta:

| f A 6.9
fiil_fiilzquX+28 IAL_F ( )
OX ox® 3
despejando:
£ 6.10
q = Q"'O(AXZ) ( )
OX 2AX

. . P . of .
La representacion en diferencias finitas de la derivada x se identifica en la
X

ecuacion (6.10) como un esquema centrado de segundo orden.

Para obtener la expresion en diferencias finitas de una derivada parcial de segundo

2

orden hay que tener en cuenta que la ecuacion (6.10) se puede expresar:

X2
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of _fL-fL o%fax* (6.11)

X 2AX ox® 3

Reemplazando la ecuacion (6.11) en (6.1) se tiene:

fl -4 0°f AX —--}A o*f Ax® 2%fF Ax® o' f AX! . (6.12)

f_j — f_j + i+1 n 4 n
A 2AX ox® 3 ox: 20 ox® 3 oxt oA

operando y despejando en la ecuacién (6.12) se obtiene:

orf _fl -2f 4+l o'fAx® (6.13)

+
ox?2 AX? ox* 2.3

la cual se puede expresar:

2 J _ofl N 6.14
aa I — f|+1 ZA.':l2 + f|—1 +O(AX2) ( )
X X

2

La representacion en diferencias finitas de la derivada se identifica en la

X2

ecuacion (6.14) como un esquema en diferencias segundas, centrado de segundo orden.

2

Para generar una diferencia finita para la derivada mixta , Se considera:

oxot

o’f o (et (6.15)
oxot  ox\ ot
En la ecuacion (6.15) se toma la derivada en x como un esquema centrado de

segundo orden de la derivada en t:

[af} _(afj (6.16)
o? f 8(8sz ot )., \ot).

=—|= L +0(AX?)
oxot ox\ ot 2AX

A su vez se puede considerar a las derivadas de la funcion f respecto a t como un esquema

centrado de segundo orden:
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i+ gt j+1 g j-1
f; f; f'—1 fi—1

i+1 i+1 +O(At2) +O(At2) (617)
) B S £ _
ot __ +O(Ax?)
oxot 2AX
Operando con el miembro de la derecha de la ecuacion (6.17) se llega finalmente:
R e T VAR s (6.18)

L O(AXPAt?)
oxot 4AXAL

6.3 Discretizacion en los bordes

Sea un tramo de borde como el que se ilustra en la figura 6.2.

Tiempo, ¢

Espario, x
Barde

-2

Figura 6.2 - Discretizacion en bordes

El punto indicado como 1 en la figura, esta sobre el borde y los puntos 2 y 3 estan a

At 'y 2At, respectivamente, del borde. Una aproximacion en diferencias finitas de la

. f : . . ]
derivada 1 con un esquema en diferencias adelantado de primer orden seria:
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1_f2 6.19
%%:f'AJ'+4on (6.19)

Un esquema centrado de segundo orden como el visto en la ecuacion (6.10) falla

porque requeriria un punto, como el ilustrado en la figura 6.2 como punto 2’, el cual escapa

del dominio computacional. Algunos autores, sin embargo, toman el valor f? = f?,

conocido como condicién de borde refleja o de reflexion. En muchos casos, ésto no tiene
sentido fisico y resulta impreciso, e incluso no mejora el esquema adelantado de la
ecuacion (6.19) (Anderson, 1992).
Para obtener una aproximacion en diferencias finitas de segundo orden en el borde,
supdngase que la funcién f se puede expresar como un polinomio:
f =a, +at+a,t? (6.20)

que aplicado a los puntos de la grilla de la figura 6.2 resulta:

f'=a, parat=0 (6.21.a)
f?=a, +a,At+a,At’> parat=At (6.21.b)
f3=a,+a (2At) +a,(2At)> parat=2At (6.21.c)

resolviendo el sistema de ecuaciones (6.21) para a, se tiene:

_-3f+4f - f° (6.22)
t 2At
si diferenciamos la ecuacion (6.20):
6.23
% =a, +2a,t (6:23)

Evaluada en el borde para t = 0, la ecuacion (6.23) resulta:

*_y (6.24)
ot

Combinando las ecuaciones (6.22) y (6.23):
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of  -3fi+4f?-1° (6.25)

ot 2At

Considerando la expansion en serie de Taylor en torno al punto (i,1):

o1, OF \ OF AL OO ALY (6.26)
o at et 2 a3

Comparando las ecuaciones (6.20) y (6.26) y asumiendo que la expresion
polindmica es la misma que los primeros tres términos de la serie de Taylor, se puede decir
que el orden de precision de la ecuacion (6.20) es O(At®). Dividiendo por At, el orden de la

derivada de la ecuacion (6.25) resulta O(At?) por lo cual (6.25) se puede escribir:

_12f! 2_f3 6.27
%: = +21I' i oty (627

La ecuacion (6.27) es la representacion en diferencias finitas de la derlvadag—t en

el borde mediante un esquema centrado de segundo orden. Tanto la ecuacion (6.19) como
la ecuacion (6.27) se denominan diferencias finitas de un lado porque expresan la derivada

de la funcion de un solo lado del borde de la grilla.

6.4 Esquemas explicitos e implicitos

Como se ha visto, se pueden obtener distintos esquemas para representar las
derivadas parciales de una ecuacion diferencial: esquema progresivo o adelantado,
esquema regresivo o atrasado, esquema centrado o de segundo orden.

Ademas de esta terminologia, se pueden introducir los términos a) esquema
explicito: si el calculo de las derivadas parciales respecto a x se hacen con los valores de la
funcién f en el paso de tiempo j (los cuales ya han sido determinados) y b) esquema
implicito: si se utilizan los valores de la funcidon f en el paso de tiempo j+1 (los cuales aun

no han sido calculados).
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- : . f :
La expresion general que puede tomar la derivada parcial g obtenida como
X

combinacidn de las ecuaciones (6.1) y (6.6) para los pasos de tiempo j y j+1 es:

of = ®051(fi£1 B fijﬂ)"' (1_0‘1)(fij+l - fij1+l)4r (6.28)
ox AX
+ (1_@) aZ(fiﬁj-l B fij )+ (:I'_az)(fij - fiil)

AX

donde © es un coeficiente de ponderacion en el tiempo (explicito, centrado o implicito), aa
y a son coeficientes de ponderacion del tipo de esquema (adelantado, centrado o
atrasado).

Si ® =0, el esquema se dice que es explicito.

Si ® = 0.5, el esquema es implicito centrado en el tiempo.

Si © =1, el esquema es totalmente implicito.

Sian=1y a» =1, el esquema es progresivo o adelantado.

Si a1 =05y ar = 0.5, el esquema es centrado.

Sian =0y ar =0, el esquema es regresivo o atrasado.

La derivada parcial de la funcion f respecto al tiempo t, se expresa en general bajo

la forma:

- = 7
ot At At

i+ i j+l j
of (fi - fi )+(1_a) (fi+l - fi+1)m (6'29)
donde 0 < @< 1. aes un coeficiente de ponderacion en el espacio.
Una vez que todas las derivadas parciales de la funcion son expresadas por sus
aproximaciones en diferencias finitas en los distintos nodos de la grilla, se las sustituyen
dentro de la ecuacion diferencial a resolver.

La ecuacion diferencial se transforma en un sistema de N ecuaciones con N

incdgnitas (que son los valores de f(iAx, (j+1)At) para i variando de 1 hasta N).
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Los esquemas en diferencias finitas son explicitos cuando las derivadas parciales
respecto al tiempo se expresan en funcion de los valores de f en el tiempo j+1, mientras las
derivadas espaciales se expresan en funcion de los valores de f en el tiempo j. EIl término
explicito proviene del hecho que el valor de la incognita a calcular, f(iAx, (j+1)At), se
puede expresar explicitamente en cada paso de espacio, i, en funcion de los valores de f
calculados en el tiempo jAt.

Los esquemas son implicitos cuando ® varia en el rango 0.5 a 1.0 y, por lo tanto,
las derivadas parciales de la funcion f respecto a x se expresan en funcién de f en el tiempo
j+1.

En los esquemas explicitos se pueden calcular los valores de f, barriendo todos los
pasos de espacio, i, para cada paso de tiempo (resolucién horizontal de la grilla). O
también se pueden calcularlos barriendo todos los pasos de tiempo para cada paso de
espacio (resolucion vertical de la grilla).

En los esquemas implicitos se pueden calcular los valores de la funcion f en el paso de
tiempo j+1, resolviendo el sistema formado por todas las ecuaciones algebraicas lineales
del esquema.

En general, el sistema de ecuaciones es no lineal, ya que los coeficientes de las
derivadas parciales de la funcion f son frecuentemente funcién de la variable dependiente.
Para resolver un sistema matricial tal, se debe recurrir a métodos iterativos como por
ejemplo Newton-Raphson. A continuacién se enumeran algunas ventajas y desventajas de

estos dos métodos.

6.4.1 Métodos explicitos
a) Ventajas: resulta un método relativamente simple para establecer las ecuaciones y su

correspondiente programacion.
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b) Desventajas: en muchos casos, el paso de tiempo At a ser utilizado debe ser pequefio
para mantener la estabilidad del método. Esto puede resultar en tiempos muy largos de

ejecucion en la computadora.

6.4.2 Métodos implicitos

a) Ventajas: la estabilidad del método se puede mantener ain para valores de At muy
grandes, usando una cantidad considerablemente menor de pasos de tiempo, por lo que
resulta un menor tiempo de ejecucion.

b) Desventajas: el método y su programacion resultan algo mas complicados que el
método explicito. Ello requiere el manejo de grandes matrices para cada paso de
tiempo, por lo cual requiere mayor capacidad de almacenaje en memoria. Dado que se
pueden tomar pasos de tiempo At mas grandes, los errores por truncamiento pueden ser

mayores.

6.5 Condiciones de estabilidad

Cuando se resuelve una ecuacion diferencial en derivadas parciales por un esquema
en diferencias finitas es necesario verificar la consistencia y la estabilidad numérica de
dicho esquema. Esto permite asegurar la convergencia del resultado numérico hacia el
resultado exacto. Un esquema en diferencias finitas es convergente si la solucion que da
tiende a la solucion exacta cuando Ax — 0y At — 0.

Los problemas de consistencia y de estabilidad son diferentes. Se puede resolver
una ecuacion diferencial con un error que se acumula, volviéndose inestable el esquema
numérico. Por otra parte, es posible cometer un error de consistencia importante en cada
paso de tiempo, aunque los pardmetros del esquema verifiquen las condiciones de

estabilidad.
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Si bien no existe garantia para establecer la precision y estabilidad de un sistema de
ecuaciones en diferencias finitas para todas las condiciones, hay una manera formal para
examinar la precision y la estabilidad para las ecuaciones lineales. Esta metodologia de
analisis solo es valida para las ecuaciones diferenciales lineales y aportan una idea para la
comprension del comportamiento de un sistema no lineal mas complejo, que es el caso de
las ecuaciones que gobiernan al flujo.

Sea una ecuacion en derivadas parciales lineal como por ejemplo la ecuacion

parabdlica (Anderson, 1992):

of  o%f (6.31)
——=>=0
ot ox
Supdngase que:
frr - R 260+ ) (6.32)
At AX?

sea la correspondiente ecuacion en diferencias finitas de la ecuacién (6.31), considerando
un esquema progresivo en la derivada respecto al tiempo y un esquema centrado de
segundo orden para la derivada segunda del espacio.

La solucién numérica de la ecuacion (6.31) esta influenciada por dos errores:

a) Error de discretizacion: es la diferencia entre la solucion analitica de la ecuacion
diferencial en derivadas parciales (6.31), y la solucion de la ecuacion en diferencias
finitas (6.32). Este error es simplemente el error por truncamiento de la ecuacion en
diferencias finitas mas algunos otros errores introducidos por el tratamiento
numerico de las condiciones de borde.

b) Error por redondeo: es el error numérico introducido después de un cierto nimero
de célculos repetitivos, en el que la computadora estd constantemente redondeando

los numeros a la cifra mas significativa.
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Si Sa es la solucidn analitica de la ecuacion diferencial (6.31), Se es la solucion
exacta de la ecuacion en diferencias finitas (6.32) y Sn es la solucion numérica obtenida del
computador, se tiene que:

el error de discretizaciones: g, =S, — S,

y el error de redondeo es: ¢, =S, —S¢

de donde:

(6.33)

La solucién numérica debe satisfacer la ecuacion en diferencias finitas (6.32),

entonces

SNij+l_SNij _ S ) _ZSNij +SNij—1 (6.34)

Ni+1

At AX?

Remplazando la ecuacién (6.33) en la ecuacion (6.34) se tiene:

i+ i j i j i j i j 6.35
b~ 98 — & _ Sein t &g —23g —26 +S¢, + &, ( )

At AX?

j+1
S/ +e

Dado que Se es la solucion exacta de la ecuacion en diferencias finitas entonces

satisface exactamente la ecuacion (6.32):

SEiHl_SEij _ S . _ZSEij +SEij—l (6'36)

Ei+l

At AX?

Sustrayendo la ecuacion (6.36) de la ecuacion (6.35) se tiene:

i+l i ]
Eri —&y _ Erin—

At AX?

2, 45, (637)

ri-1

De la ecuacion (6.37) se ve que el error & también satisface la ecuacion en
diferencias finitas.
Los errores por redondeo estan presentes en las etapas de la solucion de la ecuacién

en diferencias finitas. La solucion sera estable si los errores ¢,, disminuyen a medida que
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la solucion progresa desde el tiempo j a j+1. Por el contrario, si los errores se incrementan
entre dos pasos sucesivos, entonces la solucién es inestable. Para que una solucion sea
estable se debe verificar que:

(6.38)

Si se asume que la distribucién del error a lo largo del eje x estd dado por una serie
de Fourier en x y que la variacion en el tiempo t es exponencial:

o 6.39
e(x,t) = e""tZ:e'kmx (6:39)

donde km es el nimero de onda y a es un factor exponencial.

Como la ecuacion en diferencias finitas es lineal, cuando se sustituye (6.39) en
(6.37) el comportamiento de cada componente de la serie es el mismo que el de la serie
misma, todos convergen con la misma velocidad (Fletcher,1991). Por lo tanto, para uno de

los términos de la serie:
g, (x,t) =e*e" (6.40)
Sustituyendo (6.40) en (6.37) se tiene:

ea(t+Al)eikmx _eateikmx ~ eateikm(x+Ax) N Zeateikmx + ea’(eikm(x—Ax) (641)
At - AX?

operando y sacando factor comun se llega a:

eaAt _1 eikmAX _ 2 +efikmAx (642)
At AX?
despejando:
- - 4
eaAt =1+ At (elkmAx + e—lkmAx _ 2) (6 3)

AX?

Recordando la identidad:
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ik, AX

P (6.44)
2

e
cos(k,,Ax) =

entonces la ecuacion (6.43) se puede reescribir:

6.45
e =1+ ZA;[ [cos(k, Ax) —1] (6.45)
AX
Recordando la identidad trigonométrica:
_ 6.46
son2[ KX _ 108k, AX) (6.46)
2 2
y reemplazando en (6.45) se tiene:
6.47
S 4A§ senz(kmAXj (6.47)
AX
Teniendo en cuenta la ecuacion (6.40) se puede escribir:
grij+l ~ ea(t+At)eikmx ~ eaAt (648)
8”] eateikmx
Combinando las ecuaciones (6.38),(6.47) y (6.48) resulta:
i+ (6.49)
Eri|_ lgou zl—A'—A;[sen2 K AX <1
grij AX 2

Para que la solucion sea estable se debe satisfacer (6.49), tal como se establecid en

AAt (K, AX
1- 5-Sen
AX 2

cual se denota con la letra G, de modo que se debe cumplir\G\sl. Hay dos posibles

(6.38). En (6.49) el factor: se denomina factor de amplificacion, el

situaciones las cuales se dan simultdneamente:

Caso A:

1—

6.50
4A§ senz(kmAX] <1 (6.50)
AX

0 sea:
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6.51
4A§ senz(kmAXj -0 (6.51)
AX

At . .. . -
Como o7 siempre es positivo, el caso A siempre se verifica.
X

Caso B:
K, A 6.52
1- 4A§ senz( m X]z—l (6.52)
AX

operando, se llega a:
6.53
A_tzsenz knAX) _ 1 (6.53)

X 2 2

k_AX _ ]
como senz[ m2 puede tomar valores entre 0 y 1, la condicién més desfavorable es

k. AX . i
senz( m2 j =1, entonces para que se verifique el caso B se debe cumplir:

A1 (654)

AX? 2

La condicion (6.54) establece el requisito de estabilidad para que la solucién de la
ecuacion en diferencias finitas (6.32) sea estable. Evidentemente que para un valor de Ax
dado, el valor de At debera ser tal que satisfaga la condicion (6.54). En la medida que la

condicion (6.54) sea cumplida el error no crecera en los pasos de tiempo subsiguientes y la

solucion numerica progresard de forma estable. Por el contrario si

t 1
> >, el error se
X 2

vuelve cada vez mayor y eventualmente provoca la falla del programa.
Este analisis se conoce como método de estabilidad de Von Neuman, el cual se
utiliza frecuentemente en el estudio de la estabilidad de las ecuaciones en diferencias

finitas lineales.

Sea, por ejemplo, una ecuacion diferencial hiperbolica como la ecuacion de la onda:
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@ LC i 0 (6.55)
ot OX
donde C es la celeridad de la onda.

Si se reemplaza la derivada espacial por un esquema en diferencias finitas centrado

de segundo orden:

i+1

OX 2AX

of  fl-fh (6.56)

Si se reemplaza la derivada temporal por un esquema en diferencias finitas

progresivo, donde f,' es un valor promedio entre los puntos (i+1) y (i-1) de la grilla, de

modo que:
=2 (1 + 1) (57
Entonces:
a1 . 6.58
of fii+1_fij fiJ 1_E(fiil+fiil) ( )
o At At

Esta diferenciacion (6.58), se denomina método de Lax por ser el matematico Peter
Lax quien la propuso por primera vez.
Substituyendo las ecuaciones (6.56) y (6.58) en la ecuacion (6.55) y operando se

tiene:

DT (R VRN ) e (6.59)
' 2 AX 2

at 4 ik, X

Asumiendo que el error tiene la forma e(x,t)=e%e como se ha hecho

previamente, y se lo reemplaza en el esquema de la ecuacién (6.59), operando y

simplificando se llega a la siguiente expresion del factor de amplificacion G:
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ik At —ikAt iknAX L ikpAX 6.60
G & e ate e (6.60)
2 AX 2
pero
ikpAt | —ikpAt 6.61
cos(k,, AX) = e’ *e (6.6D
y
ikpAt o —ikpAt 6.62
isen(k,AXx) = € € (6.62)
Reemplazando las ecuaciones (6.61) y (6.62) en (6.60) se tiene:
ant . At (6.63)
e® =cos(k,,Ax) —iC —sen(k,,Ax)
AX
Para que una solucion sea estable se tiene que verificar la condicion (6.38), o sea
quele®| < 1. De modo que aplicando la ecuacion (6.63) resulta:
c. =C£sl (6.64)
AX

donde C; se conoce como Numero de Courant.
Esto quiere decir que para un Ax dado, el intervalo de tiempo At que se adopte
deberé ser tal que verifique que:

A< X (6.65)
- C

para que la solucion sea estable. EI cumplimiento de la condicién de Courant es una
condicion necesaria pero no suficiente para la estabilidad de un esquema explicito (Courant
y Friedrichs, 1948).

Como se ha indicado previamente, los esquemas explicitos e implicitos tienen
condiciones de estabilidad numérica diferentes. En general, los esquemas explicitos tienen

condiciones de estabilidad mas restringidos que los esquemas implicitos. Los esquemas
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explicitos requieren frecuentemente la eleccion de At pequefios, como es el caso del

utilizado por el bloque Extran (SWMM), el cual se describe en el item 7.5.

6.6 Difusion numérica

Cuando se resuelve una ecuacion diferencial a través de un esquema numeérico,
ademéas de conocer las condiciones de estabilidad numérica y de bordes, es también
necesario conocer la difusion numérica producida por el esquema numérico utilizado
(Kovacs, 1988).

En general los esquemas de discretizacion espacial centrados de segundo orden
como los de las ecuaciones (6.32) y (6.56) tienen una precisién formal alta. Sin embargo,
en los problemas encontrados en la dindmica de los fluidos, estos esquemas de
discretizacién espacial conducen a oscilaciones espurias debido a la falta de disipacion o
difusion numérica (Degrez, 1995).

La ecuacion de onda (6.55) describe el transporte de la cantidad de fluido f con
velocidad C. Una solucion particular de dicha ecuacion es la solucion periddica:
ik (X-Ct) _

f = e eikmxe—ikmCt (666)

. L2
la cual representa la propagacion no atenuada de una onda de longitud k—”

m
El factor de amplificacion para la solucion exacta es:

f(x,t+At) _ giknCat
f(x1)

(6.67)

=%
At , ,

donde Cr:CA— es el nimero de Courant y n=Kk,Ax es el nimero de onda
X

adimensional.

El factor de amplificacion resulta:
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f i+ (6.68)
0 G(n.C,)

Para la estabilidad se debe verificar que \G(n,Cr)\ <1 para todo n. La diferencia

entre |G(r1,Cr )| y 1 se denomina error de disipacion o error de difusién numeérica. Esta es
entonces la definicién de la difusidon numérica.
Si se considera ahora la ecuacion de la onda difusiva:

ﬁ+Ci—Dazf (6.69)
ot oOx ox’

una solucion particular es la solucion periddica:

f = @ikn(-C g ~DK7t (6.70)

El factor de amplificacion sera:

f D o (6.71)

G = _ e—ikmCAte—Dk,znAt _ e—incre_@n r

f.]

Esta expresion es la misma que la ecuacién (6.67), pero multiplicada por el factor

-D 2c
eCAI

En este caso, una onda pura se propaga con una velocidad C pero se atenta con el
tiempo como se muestra en la figura 6.3 (Degrez, 1995).

Cuando en una solucién numérica |G(r],Cr )| <1 para un numero de onda
adimensional, n, esto produce una atenuacion de la onda con el tiempo anélogo al de la
ecuacion de difusion. Esta es la razon por la cual la difusion numérica, definida como la

diferencia entre|G(n,C, )| y 1 se asocia al fenémeno de difusion viscosa.
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Tiempo to

Tiempo #

- -0.5

--1.0

Figura 6.3 — Atenuacion de una onda

En el anexo A, se presenta una serie de ensayos numéricos del modelo Extran,
realizados con el objeto de evaluar la sensibilidad del mismo ante variaciones de valores de
algunos parametros computacionales, geomeétricos e hidraulicos, tales como el intervalo de

tiempo computacional At, el incremento de longitud Ax, la pendiente de conductos y el

coeficiente de rugosidad de conductos.
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Capitulo 7

El Storm Water Management Model (SWMM)

7.1 Introduccion

Los problemas hidricos en el &mbito urbano han tenido sus inicios precisamente
con el desarrollo de los asentamientos humanos y han adquirido una gran importancia en
éstas Ultimas décadas. Con el advenimiento de las modernas computadoras que permiten
realizar un sin nimero de calculos a alta velocidad, se han desarrollado herramientas cada
vez mas potentes y sofisticadas para el analisis de los problemas de escurrimiento urbano.

Una de estas herramientas es el Storm Water Management Model, mas conocido
por sus iniciales SWMM. Se trata de un modelo matematico que permite la simulacion de
escurrimientos y de calidad de agua urbanos.

Este modelo fue desarrollado a principios de la década del 70 (Metcalf y Eddy Inc.,
1971) y desde entonces fue actualizado y mejorado de acuerdo a los nuevos requerimientos
informaticos, siendo quizas uno de los modelos mas conocidos y ampliamente usados.

Originalmente fue desarrollado como modelo de evento Unico pero la version 4.0 permite
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la simulacién tanto en forma de evento Unico como de evento continuo (Huber y
Dickinson,1992).

El modelo SWMM estd organizado en blogues computacionales: Runoff,
Transport, Extran, Storage/Treatment, Statistics y otros, ademas del blogue Executive, que
permite la ejecucion coordinada de todos ellos. Los bloques pueden ser corridos
secuencialmente o por separado generando archivos de interfase que permiten ser
utilizados como entrada al siguiente bloque. Particularmente, en este trabajo se aplican los

bloques Runoff y Extran, los que se describen a continuacion.

7.2 El Bloque Runoff

Este blogue permite simular el proceso de transformaciéon precipitacion -
escorrentia. Es el encargado de calcular escurrimiento superficial y subsuperficial en base a
la topografia, hietogramas, condiciones antecedentes y uso del suelo. Realiza la
propagaciéon del flujo y de la carga contaminante tanto en cuenca como en cauce,
considerandolos como reservorios no lineales arealmente concentrados.

La cuenca urbana se esguematiza como un conjunto de subcuencas, de
caracteristicas hidrologicas homogéneas. Cada subcuenca, se subdivide a su vez en tres
areas: permeable (Al), impermeable con almacenamiento en depresion (A2) e
impermeable sin almacenamiento en depresion (A3), todo lo cual se esquematiza en la
figura 7.1. La propagacion o ruteo del flujo en canales y conductos se realiza en forma

analoga a las subcuencas.

Para descontar las pérdidas por infiltracion en las areas permeables se utilizan

opcionalmente las ecuaciones de Horton (1933, 1940) (7.1) 6 de Green-Ampt (1911) (7.2):
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Figura 7.1 — Esquema de las subcuencas

La ecuacién de Horton es:

fo=f +(f,—f)e™ (7.1)

donde f, es la capacidad de infiltracion del suelo, fc es el valor minimo de infiltracion del
suelo para un tiempo t = o, fo es el valor inicial de la capacidad de infiltracion, t es el
tiempo desde el inicio de la tormenta y « es un exponente, coeficiente de decaimiento de la

curva.
La ecuacion de Green-Ampt es:

a)ParaFa<Fs f=1y:
F - sIIMD (7.2)
K,

-1

para todo | > Ksy Fs no se calcula para | < K.



95

b) ParaFa>Fs; f=1py:

S IMD] (7.3)

f, :KS(1+
F

a
siendo f la velocidad de infiltracion, fp la capacidad de infiltracion, | intensidad de lluvia.
Fa es el volumen de infiltracion acumulado, Fs, el volumen de infiltracion acumulado
requerido para causar saturacion en superficie, s es la succion capilar media en el frente de
humedad, IMD, el déficit inicial de humedad para el evento y Ks, la conductividad

hidraulica saturada del suelo.

7.3 Ecuaciones bésicas del modelo Runoff
Se asume que las subcuencas se comportan como reservorios no lineales, en los que
se relacionan sus entradas y salidas. En la figura 7.2 se muestra un esquema del reservorio

no lineal.

Evaporacion Precipitacion

e A

I

vy

Infiltracion

Figura 7.2 — Esquema del reservorio no lineal
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El caudal de salida de la subcuenca hacia los canales o tuberias se calcula como el
producto de la velocidad, obtenida de la ecuacion de Manning, la profundidad y el ancho
de escurrimiento (Huber W. y Dickinson R., 1992). Esto significa despreciar los términos

de inercia y presion de la ecuacién dinamica:

(d-d, )" (7.4)

donde W es el ancho de la subcuenca, n es el coeficiente de rugosidad de Manning, d es el
tirante de agua en el reservorio, dp es la profundidad del almacenamiento en depresion 'y S
es la pendiente de la subcuenca.

La ecuacion de continuidad es:

d_V:A@:AI_Q (7.5)
dt  dt

siendo V el volumen de agua en la subcuenca, t, el tiempo, A, el area superficial de la
subcuenca, | es la lluvia en exceso y Q es el caudal a la salida.
Combinando las ecuaciones (7.4) y (7.5) se obtiene la ecuacion diferencial del

reservorio no lineal:

dd _ |\ (d—d, F" G (7.6)

dt An
La ecuacion (7.6) se resuelve en cada paso de tiempo mediante un esquema de

diferencias finitas simple, la cual resulta ser:

) 1/2 5/3 (7.7)
d, d1:|_W/f [dl+%(d2—dl)—dpj
n

Los subindices 1 y 2 en la ecuacion indican el inicio y el fin de un paso de tiempo,
respectivamente y At es el intervalo de tiempo.
La ecuacion discretizada del reservorio no lineal se resuelve para la incognita dz

mediante el método iterativo de Newton-Raphson (Huber W. y Dickinson R., 1992).
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El almacenamiento en depresion representa la abstraccion inicial causada por
fendmenos tales como el encharcamiento superficial, el humedecimiento de la superficie,
la intercepcion y la evaporacion.

Algunos valores de dp han sido obtenidos experimentalmente en pequefias cuencas
urbanas altamente impermeables, estableciendose una curva de ajuste en funcion de la

pendiente media (Kidd, 1978), cuya expresion es:

d, = 0.03035°* (7.8)

donde S es la pendiente media de la cuenca, expresada en porcentaje.

Existen también valores de d, estimados por autores americanos provenientes de
algunas pequefias areas urbanas de Estados Unidos (Viessman y otros, 1977), los cuales
resultan algo superiores a los valores europeos.

El agua almacenada como almacenamiento en depresion esta sujeta al fenémeno de
evaporacion. En general, este fendbmeno tiene poca incidencia en las simulaciones de
evento unico, por lo cual no es tenido en cuenta. Sin embargo, puede ser significante en la
simulacion continua, en cuyo caso se ingresa una tasa de evaporacion media diaria

mensual.

7.4 El parametro W

Si se idealiza la subcuenca como un plano rectangular inclinado, entonces el ancho
de la subcuenca es el ancho fisico del escurrimiento en el plano (figura 7.3) y puede
calcularse como:

W A (7.9)
L

donde A es el area de la subcuenca y L es la longitud media del flujo.



98

Figura 7.3 — Esquema de idealizacion de la cuenca segun un unico plano

Si la subcuenca se idealiza como dos planos simétricos aportantes a un canal central

(figura 7.4), el ancho total es dos veces la longitud del canal de drenaje:
W =2L (7.10)
En general, las subcuencas reales no son rectangulares ni tienen propiedades de
simetria y uniformidad (figura 7.5), por lo cual se recurre a otro procedimiento para

obtener el ancho de la subcuenca.

¢

Figura 7.4 — Esquema de idealizacion de la cuenca segun dos planos simétricos

Para resolver este ultimo caso se introduce un factor de sesgo (Digiano et al., 1977)

el cual se calcula de la siguiente forma:
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s, = A —A (7.11)

siendo Sk el factor de sesgo, 0 < Sk < 1. A; el area menor de un lado del canal de drenaje, Az

el area mayor del otro lado del canal y A, el area total de la subcuenca. W se estima como:

W =(2-S,)L (7.12)

Figura 7.5 — Esquema de idealizacion de la cuenca segun dos planos asimétricos

El tiempo de concentracién es el tiempo que tarda en viajar la onda desde el punto
mas remoto de la cuenca hasta la salida. Expresandolo mediante la formulacion de la onda

cinematica;

Loy (7.13)
tc = I m-1
o

donde tc es el tiempo de concentracion, L la longitud de la subcuenca, | es el exceso de
precipitacion a la que se le han descontado las pérdidas, y donde « y m son parametros de
la onda cinematica. Es evidente que si el ancho de la subcuenca disminuye, la longitud del
flujo aumenta para la misma superficie y en consecuencia aumenta el tiempo de

concentracion tc.
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En el proceso de propagacion a traves de un reservorio no lineal como el planteado
en el blogue Runoff, el parametro W tiene el siguiente efecto sobre el hidrograma: si W
disminuye, el hidrograma se amortigua y si W aumenta, el hidrograma se empunta,
alcanzando el flujo mas rapidamente la salida. Por otro lado, segun la idealizacion que el
modelista haga de las subcuencas seran las ecuaciones que utilice para determinar los
valores de W, existiendo variaciones relativamente importantes en la simulacion de los

caudales en uno u otro caso (Macor J., 1998).

7.5 El Bloque Extran

Extend Transport Model (EXTRAN) es un modelo hidrodinamico de propagacion
de flujo en canales abiertos o conductos cerrados. Permite simular la propagacion o ruteo
dindmico del flujo a través del sistema de drenaje pluvial (canales, conductos, uniones y
estructuras especiales), en ramas o en mallas, remansos, flujo a superficie libre, flujo a
presion o sobrecarga, flujos inversos, transferencia de flujo a través de vertederos, orificios
y dispositivos de bombeo, almacenamientos, etc. Ademas puede simular canales o
conductos con secciones de diferentes tipos: circular, rectangular, herradura, ovoide,

trapezoidal, parabolica y naturales.

7.6 Antecedentes del modelo Extran

Extran fue desarrollado originalmente en 1973 para la ciudad de San Francisco,
California. Su denominacion era WRE Transport Model pero se lo conocié mas
simplemente como modelo San Francisco. En 1974, la Agencia de Proteccion del
Medioambiente de Estados Unidos (US EPA), adquirio los derechos del modelo y lo
incorporo al paquete del modelo SWMM, llamandolo Extended Transport Model (Extran)

para distinguirlo del bloque Transport desarrollado por la Universidad de Florida como
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parte original del programa SWMM. Desde entonces, el modelo ha sido refinado,
particularmente en la forma en que la propagacion del flujo es ejecutada bajo condiciones

de sobrecarga.

7.7 Representacion conceptual del modelo Extran

El sistema de drenaje se esquematiza como un conjunto de conductos (enlaces)
interconectados por medio de nodos o uniones. Considera la hipdtesis de flujo no
permanente unidimensional gradualmente variado, representado por las ecuaciones de
Saint Venant (Lai, 1986).

En las figuras 7.6a y 7.6b se muestran la esquematizacion del sistema, como una
red de conductos conectados a nodos. Los conductos y nodos tienen propiedades bien
definidas, que permiten la representacion total de la red de drenaje. El concepto enlace-
nodo resulta muy atil para representar dispositivos de control del flujo.

Los enlaces transmiten el flujo de nodo a nodo. Las propiedades asociadas a los
enlaces son la rugosidad, la longitud, el area de la seccion transversal, el radio hidraulico y
el ancho superficial de los conductos. Las tres Gltimas propiedades son funciones del
tirante del flujo. En los enlaces, el modelo determina el caudal correspondiente al flujo
medio que escurre por cada conducto suponiendo que es constante durante el paso de
tiempo.

Los nodos son elementos de almacenamiento del sistema y se corresponden con las
camaras de inspeccion o uniones de conductos del sistema fisico. Las variables asociadas a
los nodos son el volumen, la carga hidraulica y el area superficial. La variable dependiente
es la carga hidraulica H (nivel del pelo de agua), que se asume variante en el tiempo, pero
constante dentro de un nodo cualquiera. El grafico de la carga hidraulica respecto a la

distancia a lo largo de la red de drenaje es la linea del gradiente hidraulico. Las entradas al
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sistema (hidrogramas de entrada) como las salidas se ubican en los nodos del sistema

idealizado.

N o I~
| | |
N o N
— ®
|
@
|
®

Figura 7.6a — Esquematizacién del sistema de drenaje para el modelo Extran

Conducto 17

Figura 7.6b — Esquematizacion de nodos y conductos para el modelo Extran

7.8 Ecuaciones basicas del modelo Extran
Las ecuaciones diferenciales béasicas para el problema del flujo en drenajes

pluviales provienen de las ecuaciones del flujo impermanente unidimensional,
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gradualmente variado para canales abiertos, con ocidas comunmente como ecuaciones de
Saint Venant (4.1) y (4.2).

En el modelo Extran, las ecuaciones de continuidad y cantidad de movimiento se
combinan resultando una ecuacion que debe ser resuelta en cada enlace-nodo y en cada
paso de tiempo. La ecuacion combinacion resulta ser (Roessner y otros, 1992):

7.14
QL gas, —v B _y2 R aH (7.14)
ot ot ox ox

donde Q es el caudal a través del conducto, V es la velocidad media en el conducto, A es el
area de la seccion transversal del flujo, H es la carga hidraulica (elevacion del umbral del
conducto maés el tirante de agua) y St la pendiente de friccion.

La pendiente de friccidn se expresa a partir de la ecuacion de Manning como:

nZQM (7.15)
f = AR4/3
h

donde n es el coeficiente de rugosidad de Manning y Ry es el radio hidraulico.
El uso del valor absoluto en el término de la velocidad permite que St sea una
cantidad direccional y asegura que la fuerza de friccion sea siempre opuesta al flujo.

Sustituyendo la ecuacién (7.15) en (7.14) se tiene:

n (7.16)
e P BV VA S e B

ot R, ot OX OX

Expresando la ecuacion (7.16) en diferencias finitas mediante un esquema
adelantado:

(7.17)

Qua—Q: | A —A A - A —H
: AtAt : R4/3 QHAIN| 2V Atat V2 |_ +gA |_ . :0

siendo At el paso de tiempo y L la longitud del conducto. Los subindices 1y 2 denotan las
secciones de inicio y fin del conducto, respectivamente.

Despejando:
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1 (7.18)

H,-H
Qt+At = gnAt(Qt +2V(A+At _A\)"'Vz A2 L AlAt—gA L 1Atj
1+ R4/3 ‘V‘

h

Las incognitas de la ecuacion (7.18) son Qwat, H2 y Hi. Las variables V, Rn y A se
pueden relacionar con Q y H. No obstante, se requiere otra ecuacion que relacione Q y H.

Esta ecuacion se puede obtener a partir de la ecuacion de continuidad en un nodo:

@_& (7.19)
a A

donde A es el area superficial del nodo que se considera.

La ecuacion (7.19) expresada en diferencias finitas mediante un esquema

adelantado resulta:

Hia — ZQT (7.20)
At A,
despejando se tiene:
At (7.21)
Heaw =He+ ZQt
A,

7.9 Solucién de la ecuacién del flujo

Las ecuaciones (7.18) y (7.21) pueden ser resueltas secuencialmente a fin de
determinar el caudal en cada enlace o conducto y la carga hidraulica en cada nodo, en un
cierto paso de tiempo At. EI modelo Extran realiza la integracion numérica de estas dos
ecuaciones mediante el método de Euler modificado. Los resultados obtenidos con éste
método han probado ser relativamente precisos y estables cuando se siguen ciertas
restricciones (Roessner y otros, 1992). En la figura 7.7 se muestra esquematicamente el

proceso del método de Euler modificado para la ecuacion de descarga. Las tres primeras
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Q

operaciones determinan la pendiente ot

para el paso de tiempo medio, t + % El método

. . At . . .
asume que la pendiente al tiempo t + > es la pendiente media en todo el intervalo At.

O+AL)
® Valorreal
Q(f"‘ﬁz_f} & Valor caloulado
of
o)

Tiempo—™

aQ _
1-Secalcula | — | eneltiempot.
ot ),

2 - Se proyecta Q[t + Aztj como Q(t + Aztj =Q(t) + ((an at

ot 2
3 - Se calcula [8Qj ent+ ﬂ
A 2

4 - Se proyecta Q(t + At) como Q(t + At) = Q(t) + (aa?j N At

Figura 7.7 — Esquema del método de Euler modificado

Los célculos correspondientes al paso de tiempo medio y al paso de tiempo

completo para la carga hidraulica se muestran a continuacion:

Para el paso de tiempo medio en el nodo i (tiempo t + %):
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2 b (7.22)

para el tiempo completo en el nodo i (tiempo t + At):

Y Q) T |

A,

(7.23)

HE™ = H +

donde a: conductos, escorrentia superficial y b: derivaciones, bombeos y salidas.

Se puede ver que en el calculo de la carga hidraulica en el paso de tiempo medio, el
modelo utiliza el caudal determinado en el paso de tiempo medio en todos los conductos
conectados a ese nodo. Igualmente, para el calculo de la carga hidraulica en el paso de
tiempo completo, utiliza el caudal obtenido en el tiempo t + At en todos los conductos

asociados al nodo.

7.10 Estabilidad numérica del modelo Extran

El método de Euler modificado resulta una solucion completamente explicita, en la
cual la ecuacion de cantidad de movimiento es aplicada para el céalculo de la descarga en
cada enlace o conducto y la ecuacién de continuidad es aplicada al calculo de la carga
hidraulica en cada nodo, para cada paso de tiempo.

Como se sefialo en el capitulo 6, los modelos explicitos consideran un desarrollo
matematico y una programacion simples que requieren poco espacio de almacenamiento
comparado con los modelos implicitos. Sin embargo, como también se ha visto en el
capitulo precedente, son generalmente menos estables y a menudo requieren pasos de

tiempo mas cortos. Desde un punto de vista practico, la experiencia con Extran indica que
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el programa es numéricamente estable si se cumplen las siguientes condiciones (Roessner
y otros, 1992):
a) En conductos:

L (7.24)
(g y)l/Z

donde At es el paso de tiempo, L es la longitud del conducto, g es la aceleracion

At <

gravitatoria, e y es el tirante maximo en el conducto.

Esta es la condicion de Courant vista en el capitulo 6. La misma establece que el
paso de tiempo computacional debe ser menor o igual al tiempo requerido por una onda
dinamica para propagarse en toda la longitud del conducto. EI modelo realiza un control al
comienzo del programa para verificar si todos los conductos satisfacen la condicion de
estabilidad, para un At elegido por el usuario.

b) En nodos:

AH 7.25
At<C'A Qmax (7.25)

donde C’ es una constante adimensional determinada experimentalmente igual a 0.1,

AH ., es el maximo incremento del nivel de agua en el paso de tiempo At, en el nodo. As

es el area superficial correspondiente al nodo y Q es el flujo neto en el nodo.

Un analisis de las desigualdades (7.24) y (7.25), revela que el maximo paso de
tiempo At esta determinado por el conducto mas corto que contenga altos caudales. En los
casos en que se requieran pasos de tiempo extremadamente pequefios, el usuario del
modelo deberd considerar la eliminacion de los conductos de pequefia longitud o la

variacion de esa dimension.
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En el anexo A se presenta un analisis de sensibilidad del esquema numérico del
modelo Extran a los incrementos de tiempo (At) y longitud (AX), como asi también a la

pendiente y coeficiente de rugosidad de conductos.

7.11 Conductos equivalentes

En muchos casos, los conductos muy cortos, los vertederos y los orificios son
fuentes de inestabilidades del modelo. Para evitar estos problemas, el modelo permite la
sustitucion del elemento causante de la inestabilidad por un conducto equivalente. Un
conducto equivalente es un conducto imaginario, hidraulicamente idéntico al elemento real
del sistema de drenaje que se sustituye. Cuando el usuario sospecha que una inestabilidad
numérica puede ser causada por algin elemento del sistema de drenaje puede hacerse uso,
entonces, de esta posibilidad. EI modelo convierte automaticamente a todos los orificios en
conductos equivalentes.

La sustitucién de un elemento del sistema de drenaje por otro equivalente se hace
teniendo en cuenta las siguientes consideraciones:

a) La ecuacion del flujo del elemento en cuestién es la misma para el conducto
equivalente. Las peérdidas de carga son las mismas para el elemento y su conducto
equivalente.

b) La longitud del conducto equivalente se calcula considerando la ecuacion de
estabilidad numérica, ecuacion (7.24).

c) Se determina un coeficiente de Manning para el conducto equivalente, tal que éste
tenga la misma pérdida de carga que el conducto original.

Estas conversiones son automaticas para los orificios, pero para el caso de
vertederos y conductos cortos causantes de inestabilidades, el usuario del modelo debe

indicarle al programa cuales elementos deben ser convertidos a conductos equivalentes.
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Si se incluye en el sistema de drenaje un conducto extremadamente corto, lo cual
quedaria notado por un Atc muy pequefio, se puede desarrollar un conducto equivalente,
mas largo, de la siguiente manera: se igualan las ecuaciones del flujo para el conducto y su
equivalente:

ARSI = T AR?IS):

c e

(7.26)

donde los subindices c y e indican conducto real y conducto equivalente, respectivamente.
Asumiendo que el conducto equivalente tendra la misma seccion transversal y el

mismo radio hidraulico que el conducto equivalente, resulta:

31’2 51/2 (7.27)
o on
Si,
5 - h, (7.28)
L=
L

donde hr es la pérdida de carga total en la longitud del conducto y L es la longitud del
conducto, y dado que las pérdidas de carga se asumen iguales para ambos conductos, la
ecuacion (7.27) se puede simplificar a:

[1/2 (7.29)

donde Le es la longitud del conducto equivalente obtenido de la ecuacion (7.24) y no

menor a 4 ¢ 5 veces la longitud del conducto mas largo en el sistema de drenaje.

7.12 Consideraciones para el flujo en conductos
El método de solucion que considera el modelo Extran es a menudo aplicado

mediante la modificacion previa de algunos conductos debido a:
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a) Muchas veces por cuestiones constructivas las cotas de fondo de los conductos
concurrentes a un nodo son diferentes.
b) El tirante critico del flujo puede tener lugar dentro del conducto, lo que restringe el
caudal pasante.
c) Eltirante normal puede controlar el flujo.
d) EIl conducto puede estar seco.
En todos estos casos o combinaciones de ellos, el flujo debe ser calculado mediante

técnicas especiales. La figura 7.8 representa las distintas posibilidades:

@
o+ T @J TEE
A R T

} ;

by

P,
e

H\ = carga Bidrostitica mnodel B, = orgs hidrostitics mnede 1 J, =yetz
H+= carga hidrostitics ennedo 2 g, =yctr Ho = carga hidrostatica ennodo 2

2
. 3
: £
Usa valoxr de fig o nuoamal Qm=n
H =1

H: = carga hidrostatica ennodo 2
Figura 7.8 — Asignacion de areas a los nodos adyacentes a los conductos
1. Caso normal: el flujo se calcula con la ecuacion de movimiento. La mitad del area
superficial es asignada a cada nodo.
2. Tirante critico aguas abajo: usa el menor entre los tirantes critico y normal de aguas
abajo. Asigna toda el area superficial al nodo de aguas arriba.
3. Tirante critico aguas arriba: usa el tirante critico. Asigna toda el area superficial al

nodo de aguas abajo.
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4. EIl flujo calculado excede al flujo en el tirante critico: Pone el tirante al valor
normal. Asigna el area superficial como en el caso normal.

5. Conducto seco: Pone el tirante a cero. Si existe algun area superficial, lo asigna al
nodo de aguas abajo.
Luego de que se aplican las correcciones de tirante y area superficial, los calculos

de caudal y carga hidraulica proceden en forma normal para el paso de tiempo actual.

7.13 Calculo de la carga hidraulica bajo condiciones de sobrecarga y desbordamiento

Otra situacion hidraulica que requiere un tratamiento especial es la sobrecarga y el
desbordamiento. La sobrecarga tiene lugar cuando todos los conductos entrantes a un nodo
estan llenos o cuando el nivel de agua en el nodo se ubica entre el coronamiento del
conducto entrante mas alto y el nivel del terreno natural.

El desbordamiento es un caso especial de sobrecarga que tiene lugar cuando la linea
del gradiente hidraulico sobrepasa el nivel de la superficie del terreno y el agua aflora en la
superficie escurriendo por el sistema superficial.

Durante la sobrecarga, el calculo de la carga hidraulica a través de las ecuaciones
(7.20) y (7.21) no resulta posible debido a que el area superficial del nodo sobrecargado
(4rea de la camara de unién o inspeccion) es demasiado pequefia para ser utilizada como

divisor. En consecuencia, la ecuacion de continuidad para cada nodo es igualada a cero.
ZQ(t )=0 (7.30)
donde ZQ(t) es la suma de todas las entradas y salidas del nodo.

Como las ecuaciones del flujo y continuidad en los nodos no son resueltas
simultaneamente por el modelo, los caudales calculados en los conductos conectados a un

nodo no satisfacen exactamente la ecuacion (7.30). Sin embargo, se utiliza un
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procedimiento iterativo en el cual se hacen los ajustes de la carga hidraulica en cada nodo

en base a los cambios relativos del flujo en cada conducto conectado al nodo con respecto

Q

al cambio de carga, R La expresion de la ecuacion (7.30) en términos de la carga

hidraulica ajustada en un nodo i resulta:

Z{Q(t){%ﬂ AHi(t)} -0 =

despejando:

ZQ(t) (7.32)
aQ(t)
(50

Este ajuste se hace en el paso de tiempo medio durante la sobrecarga, de modo que

AH, (t) =

la correccion esta dada por:

AHi(t+At)=Hi(t)+kAHi(t+%) (7:33)
At . iy
donde AH, (t + 7) esta dado por la ecuacion (7.32).
La carga hidraulica para el paso de tiempo completo es:
(7.34)

Hi(t+At):Hi(t+A2t)+kAHi(t)

El valor de la constante k tedricamente deberia ser 1.0. Sin embargo se ha
encontrado que la ecuacion (7.31) tiende a sobre corregir la carga hidraulica, por lo que se
utiliza un valor de k = 0.5 en el paso de tiempo medio, a fin de mejorar los resultados.
Lamentablemente, se encontr6 que este valor produce oscilaciones en las uniones
terminales de aguas arriba. Para eliminar estas oscilaciones el modelo Extran asigna

automaticamente al coeficiente k los valores 0.3 y 0.6 para el paso de tiempo medio y el
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paso de tiempo completo de calculo, respectivamente, en los nodos terminales de aguas
arriba.

La correccion del caudal por efecto de la carga hidraulica se calcula en los
conductos y nodos de entrada como (Roessner y otros, 1992):

a) En conductos:

aQ(t) _ g LA (7.35)

oH. 2 L
Co1g 3?,3 ALV (1)

h

donde At es el paso de tiempo, A(t) es el area de la seccion transversal en el conducto, L es
la longitud del conducto, n es el coeficiente de rugosidad de Manning, g es la aceleracion
gravitatoria, Rn es el radio hidraulico y V(t) es la velocidad en el conducto.

b) En nodos:

Q) _, (7.36)
oH,

I
¢) En orificios:
Los orificios, como se ha visto en el parrafo 7.11, son convertidos automaticamente

Q

en conductos equivalentes, por lo tanto se utiliza la ecuacion (7.35) para determinar Py

d) En vertederos:

Q

En los vertederos H se considera nula, es decir, se ignora el efecto de la

variacion del flujo debida a la variacion de carga hidraulica. En el siguiente paso de
tiempo, el caudal por vertedero se calcula en base a la carga hidraulica apuntada. Como
consecuencia de ésto, la solucion puede volverse inestable bajo condiciones de sobrecarga.

Si éste es el caso, el vertedero deberia ser reemplazado por un conducto equivalente.
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7.14 Sobrecarga en varios nodos adyacentes

aQ

El uso de P en la forma explicada anteriormente satisface la continuidad en un

unico nodo. Sin embargo, un pequefio error de continuidad se puede introducir cuando

varios nodos adyacentes son puestos bajo condiciones de sobrecarga. Estos errores de

continuidad se combinan atenuando artificialmente el hidrograma en el area sobrecargada.

Desde el punto de vista fisico, los caudales de entrada en todos los nodos
sobrecargados deben ser iguales a los caudales de salida durante un paso de tiempo, ya que
en el transcurso de la sobrecarga puede no haber variaciéon del almacenamiento. A fin de
remover esta atenuacion artificial, los célculos del caudal y de la carga hidraulica para el
paso de tiempo completo en el area sobrecargada se repiten en un proceso iterativo. Las
iteraciones, para un cierto paso de tiempo particular, continlan hasta que se produce
alguna de las siguientes condiciones:

a) La diferencia neta entre los caudales de entrada y de salida de todos los nodos bajo
condiciones de carga es menor a una cierta tolerancia. Esta tolerancia se toma como
una fraccién del caudal medio pasante a través del area bajo carga. El valor de esa
tolerancia admisible debe ser entrada al modelo por el usuario.

b) El numero de iteraciones realizadas por el modelo excede un cierto valor maximo

impuesto por el usuario.

7.15 Dispositivos de control del flujo

La descripcion enlace-nodo se puede extender a otros elementos de un sistema de
drenaje pluvial. Los dispositivos especiales de regulacion de flujo que considera el modelo
Extran son: vertederos, orificios, bombas hidraulicas y caidas de agua. Cada uno de éstos

se describira a continuacion.
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7.16 Dispositivos de almacenamiento

Los dispositivos de almacenamiento actdan como dispositivos de control del flujo,
almacenando los caudales excedentes, atenuando Yy retrasando los hidrogramas
provenientes de la zona de aguas arriba del sistema de drenaje.

Se pueden representar dispositivos tipo tanque (cilindricos) en la linea o fuera de la
linea del flujo, asi como dispositivos de detencion. En este caso, el usuario debe ingresar
los datos de la relacién nivel de agua — area — volumen y la propagacion se realiza con

métodos ordinarios nivel — superficie de reservorio.

7.17 Orificios

El propdsito de los orificios en los sistemas de drenaje combinados es, en general,
desviar el agua de desecho sanitario fuera del sistema pluvial durante el periodo seco y
restringir la entrada de agua pluvial a los interceptores sanitarios durante el periodo de
lluvias. Los orificios pueden ser utilizados también para derivar flujo de un conducto a
otro, a una estacion de bombeo o a un tanque o cuenco de almacenamiento.

En la figura (7.9) se presentan dos tipos de orificios derivadores:
a) Orificio derivador con cubeta sumidero.
b) Orificio de salida lateral

La ecuacién de orificio es:

Q, =C,A,v2gH (7.37)

donde Qo es la descarga del orificio, C, es el coeficiente de descarga, Ao es el area de la
seccion transversal del orificio, g es la aceleracion gravitatoria y H es la carga hidraulica.
Los valores de Co y Ao son suministrados por el usuario. Como se menciond

anteriormente, el modelo convierte automaticamente a los orificios en conductos
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equivalentes. Para ello el programa iguala la ecuacion de descarga del orificio con la

ecuacion de Manning para conductos:

7.38
C.ANZGH = L A R77s)? (739
n

Orificio derivador con cubeta sumiders Orificio deri ador con salida lateral

Figura 7.9 — Orificios derivadores

Se asume que el conducto equivalente tiene el mismo didmetro ¢ que el orificio. Si

So se escribe como Ls donde L es la longitud del conducto, Hs seré idénticamente igual a

la carga hidraulica H cuando el orificio esté sumergido. Cuando no esté sumergido, H sera
la altura del nivel de agua por encima de la linea central del orificio, en tanto que Hs sera la
distancia del nivel de agua por encima del tirante critico para el conducto.

Para propositos practicos, se asume que Hs = H para este caso también. De modo

¢

que S, :% y sustituyendo R, = 2 en la ecuacién (7.38), se tiene:

[¢ 213 (7.39)
N2/,
C,+/20L

La longitud del conducto equivalente se calcula como:
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L, = 2At\2¢ (7.40)

para que el criterio de estabilidad sea cumplido.
El coeficiente de rugosidad de Manning se calcula segln la ecuacion (7.39). Este
algoritmo produce una solucion para el orificio tan precisa como la ecuacion de orificio

misma y ademéas mucho mas estable cuando el nodo orificio se encuentra bajo carga.

7.18 Vertederos

Los vertederos derivadores alivian los sistemas sanitarios durante los periodos de
lluvia en los desagues combinados. El flujo sobre el vertedero se calcula mediante la
ecuacion:

vy (v2) (7.41)
Q=CL|[H+—| -
#on) 5)

donde Qv es la descarga sobre el vertedero, Cy es el coeficiente de descarga, Ly es la
longitud del vertedero, transversal al flujo, H es la carga hidraulica, V es la velocidad de
aproximacion del flujo y a es un exponente que toma el valor 3/2 para vertederos
transversales y 5/3 para vertederos laterales.

Tanto Cy como Ly son valores de entrada al modelo para vertederos transversales.
Para vertederos laterales, Cy deberia ser una funcién de la velocidad de aproximacion, pero
el modelo no lo considera debido a la dificultad para la determinacion de la velocidad de
aproximacion. Por esto, el programa pone la velocidad a cero antes del calculo de Qv.

Normalmente, la carga sobre el vertedero se calcula como la diferencia:

H = Yi— Yo (742)
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donde y: es el tirante aguas arriba del vertedero e ycr es la altura de la cresta del vertedero.
Sin embargo, si el tirante de aguas abajo y. también excede la altura de la cresta del

vertedero, entonces el vertedero esta sumergido y el flujo se calcula como:
Q, =C.CL(y: -y )" (7.43)
siendo Cs un coeficiente de sumergencia que representa la reduccién de la carga hidréaulica.

Si el vertedero se encuentra sobrecargado, entonces se comportara como un orificio y el

flujo se calcula como:

QV = CSC LV (yT - yCT )V ZgH ' (744)
donde Cs es un coeficiente de sobrecarga del vertedero, y; es la distancia al coronamiento
del vertederoy H' =y, —maximo(y,,Y,., ). El coeficiente Cs se calcula automéaticamente

al inicio de la sobrecarga.

7.19 Vertederos con compuertas

A menudo, los vertederos se instalan con compuertas. El flujo a través del vertedero
esta restringido por la compuerta, la que puede estar a veces parcialmente cerrada. Esto es
tenido en cuenta reduciendo la carga hidraulica efectiva a través del vertedero, de acuerdo
a un factor empirico:

4, [215) (7.45)

H':H——vze(1
g

donde H es la carga hidraulica previamente calculada antes de la correccién y V es la

velocidad del flujo aguas arriba.
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7.20 Caidas de agua

El modelo Extran puede simular tanto caidas de agua por vertederos como caidas
de agua libres. Uno u otro tipo pueden estar sujetos a condiciones de remanso y reguladas
por compuertas. Una caida de agua por vertedero estd dada por la descarga de un vertedero
que vierte directamente sobre un cuerpo de agua receptor, de acuerdo a la relacion vista en
la seccion 7.18.

La caida de agua libre es simplemente un conducto que descarga sobre el cuerpo de
agua receptor bajo ciertas condiciones de remanso o no. La caida de agua es
verdaderamente libre si no tiene influencias de remanso, o sea, el nivel del cuerpo de agua

receptor esta significativamente por debajo del fondo del conducto.

7.21 Limitaciones de Extran
Las limitaciones mas significativas del médulo Extran son las siguientes:

a) Las pérdidas de carga en los nodos de unién (camaras de union, inspeccién), en
expansiones, contracciones y curvas nos son cuantificadas explicitamente. Esas
pérdidas deben ser reflejadas en el valor de n de Manning especificado para los
canales o conductos donde ocurren dichas pérdidas.

b) Los cambios en la carga hidraulica debidos a expansiones o contracciones rapidas

son despreciadas.
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Capitulo 8

Efectos de la escala espacial en la respuesta del modelo SWMM

8.1 Introduccion

El rapido avance en la disponibilidad, velocidad de célculo y capacidad de memoria
de las computadoras ha generalizado la aplicacion de modelos distribuidos basados
fisicamente, en desmedro de los modelos de parametros concentrados. Esto es
particularmente importante en hidrologia urbana ya que, a diferencia de los sistemas
rurales, los sistemas urbanos se caracterizan por ser netamente distribuidos. Es decir, los
sistemas urbanos presentan una fuerte variabilidad en los parametros que los caracterizan
(cobertura, pendiente, rugosidad, etc.).

Este cambio en la herramienta de simulacion refleja el propdsito de aumentar la
precision de los resultados y de mejorar la capacidad para describir los fendmenos fisicos
involucrados en el proceso de transformacion lluvia-escorrentia. No obstante, la
modelacidn distribuida incorpora una incertidumbre en la seleccion del tamafio apropiado

de discretizacion espacial para la simulacion (Coyler, 1982; Calomino, 1993).
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La influencia del tamafo de la discretizacion espacial sobre los resultados de la
modelacidn precipitacion-escorrentia ha sido reconocida por diversos autores, entre otros
por D. Goodrich, E. Mazion, V. Gupta e I. Rodriguez Iturbe.

En este estudio se investigan los efectos de la discretizacion espacial sobre la
simulacion del flujo en una red de conductos de drenaje pluvial. Para ello, se realizan 2
grupos de ensayos con el modelo SWMM: a) sobre una cuenca tedrica y b) sobre una
cuenca urbana experimental. En ambos casos, se consideran distintos tamafios de
discretizacién espacial de la red (escalas espaciales) y se investiga la influencia que dichas

escalas tienen sobre los resultados de las simulaciones.

8.2 Antecedentes

Existen muchos antecedentes de investigaciones relacionadas con la simulacién
matematica de procesos hidrologicos e hidraulicos en general y en areas urbanas en
particular. Desde la década de los afios 70, la modelacién se ha convertido en una
herramienta importante para el planeamiento y disefio de los sistemas de drenaje, tanto
urbanos como rurales.

Como se ha visto en los capitulos 4 y 5, numerosos han sido los investigadores que
han aportado sus conocimientos al desarrollo de modelos matematicos tendientes a
resolver las ecuaciones de Saint Venant en forma completa (modelos hidrodinamicos) o
simplificados (modelos difusivos y cinematicos).

Diversos han sido los institutos, universidades y agencias gubernamentales que han
encarado el desarrollo de programas computacionales especificos, muchos de los cuales
estan disponibles en la actualidad y en diferentes versiones, entre los que se pueden citar el
STORM (Storage, Treatment and Overflow Runoff Model) y los paquetes de programas

computacionales HEC-1 y HEC-2 del US Army Corps of Engineers; TR-20 y TR-55 del
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US Soil Conservation Service, el modelo SWMM (Storm Water Management Model) de la
US Environmental Protection Agency (presentado en detalle en el capitulo 7), el DR3M
(Distributed Routing Rainfall-Runoff Model) del US Geological Survey; OTTHYMO,
adaptacion a cuencas urbanas del Hydrologic Model (HYMO), desarrollado por la
Universidad de Ottawa, el modelo AR-HYMO, desarrollado por el Centro Regional
Andino del Instituto Nacional de Ciencias y Técnicas Hidricas (INCYTH), que es una
version mejorada del OTTHYMO.

La influencia e importancia de la escala espacial sobre la modelacién del proceso
precipitacion-escorrentia ha sido reconocida por varios autores.

Algunos investigadores han estudiado el nivel minimo de escala espacial a ser
utilizada en la modelacion hidroldgica para representar adecuadamente la heterogeneidad
espacial de una cuenca. Asi, por ejemplo, Bathurst (1986) sugirié que una cuenca debe ser
dividida en elementos no mayores al 1% de la superficie total, a fin de asegurar que cada
elemento sea mas 0 menos homogéneo.

Warwick (1989) propuso investigar la relacion entre simplicidad y complejidad
geométrica de la modelacion respecto al esfuerzo computacional y econémico.

Tao y Kouwen (1989) investigaron el efecto de la resolucion espacial sobre los
resultados de un modelo distribuido analizando dos tamafios de grilla de 5x5 kilometros y
de 10x10 kilémetros sobre una cuenca del sudoeste de Ontario, Canada.

Goodrich (1990) establecié que el nivel de complejidad geométrica del modelo es
una funcion de las escalas de la cuenca y climética, como también de la variabilidad de los
datos de entrada. Basandose en la teoria de equilibrio, desarroll6 una metodologia para
definir el nivel de complejidad geométrica necesaria para obtener una buena performance
del modelo. Encontré que un canal elemental medio que soporta una superficie aportante

de casi un 15% de la superficie total de la cuenca provee un nivel de discretizacion que
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mantiene una buena performance del modelo KINEROS, para cuencas entre 1.5 y 630
hectareas.

Mazion y Yen (1994) investigaron el efecto del tamafio sobre los resultados de la
simulacion aplicando tres modelos diferentes a una cuenca hipotética y homogénea.
Observaron que los resultados de las simulaciones estaban significativamente afectados por
la escala espacial utilizada. Los autores establecen dos factores diferentes a considerar en
la seleccidn de la escala espacial. Por un lado, la escala espacial requerida para representar
la variacion espacial de la lluvia, tipo y condicion del uso del suelo, etc; y por otro lado, la
escala espacial computacional requerida para que el calculo de la simulacion resulte
satisfactorio.

La mayoria de los trabajos que investigaron el efecto de la escala espacial en la
modelacion hidrolégica fueron aplicados a cuencas rurales. Son pocas las referencias de
estudios sobre areas urbanas donde la variabilidad espacial de los procesos es muy grande.

Pedraza R. y otros (1996a) investigaron la influencia de la escala espacial de una
cuenca urbana sobre los pardmetros de calibracion de varios modelos de disefio. Se
implementaron y calibraron en una cuenca urbana experimental los modelos HEC-1
(opcion onda cinematica), SWMM, OTTHYMO y OCINE. Se consideraron distintos
tamanos de discretizacion espacial y en base a las calibraciones obtenidas se concluy6 que:
a) Solo para una escala de detalle (longitudes de flujo superficial del orden de 100 m y
subcuencas menores a 10 ha, el flujo superficial en subcuencas se aproxima al concepto de
overland flow y en consecuencia, el coeficiente de rugosidad de calibracion se aproxima a
los valores que para este tipo de flujo son citados en la literatura. Por ejemplo, para
superficies de concreto / asfalto, se varia entre 0.05 y 0.15 segun el tirante.

b) Para escalas mayores, el flujo superficial se convierte en una combinacion de tipos de

flujo: "overland flow", flujo encauzado poco profundo (cordones cuneta) y flujo en
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conductos y canales. Es asi que para longitudes de flujo mayores a 300 m y subcuencas
del orden de 40 ha, el coeficiente de rugosidad de calibracion tiende a valores
representativos de los 2 altimos tipos de flujo mencionados (n varia entre 0.02-0.03).
Pedraza R. (1998) investigo el efecto de la escala espacial en la respuesta del
modelo de onda cinematica y una metodologia para cuantificar la rugosidad "equivalente™
entre distintas escalas espaciales, basada en el concepto de almacenamiento de equilibrio.
Estos ultimos antecedentes han puesto énfasis en la influencia de la escala espacial
sobre el flujo superficial. Este trabajo, en cambio, pone el foco en como dicha escala

influye sobre la simulacion del flujo en la red de conductos.

8.3 Identificacion del problema

El grado de discretizacion espacial de la cuenca que es adoptado por el modelista,
determina directamente el grado de simplificacién de los datos y de concentracion de los
parametros.

Cierta concentracién de la geometria y/o de los pardmetros es inevitable, ya que los
sistemas de parametros distribuidos, formulados como ecuaciones diferenciales parciales
son, por definicion, de dimension infinita.

La precision de los resultados es sensible a la discretizacion espacial adoptada por
el modelista. Por lo tanto, en la aplicacion de un modelo a una cuenca, el usuario debe
seleccionar un tamafio apropiado de discretizacion espacial que sea fisicamente
representativa y computacionalmente precisa.

En caso de disefio y/o verificacion hidraulica de redes de conductos, el ingeniero se
encuentra con varias incertidumbres (Pedraza, 1997). Una de ellas se refiere a la escala
espacial a adoptar. Esta incertidumbre se hace especialmente importante en cuencas

urbanas, debido a que en general no se dispone de informacion pluvio-hidrométrica
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observada para calibrar los parametros en forma consistente. La modelacion del
escurrimiento en ambientes urbanos requiere la discretizacion espacial del sistema de
drenaje, tanto superficial como de conductos.

Este trabajo evalUa el efecto de la escala espacial en la simulacién de flujo en una
red de conductos y establece criterios de precision para orientar a futuros usuarios del

modelo SWMM en la eleccidon de la escala adecuada.

8.4 Analisis sobre una red de conductos hipotética

Dado que las propiedades fisicas de una cuenca urbana real varian
considerablemente y con el fin de minimizar cierta influencia no deseada de algunos
parametros fisicos, se efectla primeramente un analisis sobre una cuenca hipotética y
homogénea. Se considera una red de conductos vinculada a subcuencas superficiales a
través de nodos.

Para este analisis, se aplica el modelo SWMM utilizando para la transformacién
precipitacion—escorrentia el blogue Runoff y para el escurrimiento en los conductos el
bloque hidrodindmico Extran. Se considera una cuenca hipotética de 64 hectareas y se
analizan 7 escalas espaciales. Las caracteristicas fisicas de la cuenca y de la red de

conductos de drenaje se presentan en las tablas 8.1 y 8.2, respectivamente.

Tabla 8.1 — Caracteristicas fisicas de la cuenca urbana hipotética

Area de Porcentaje Rugosidad Ancho de
Nivel de Numero de cada Impermeable Pendiente drenaje
discretizacion subcuencas  subcuenca (%) (m/m) (m)
(ha)
7 64 1.0 100 0.015 0.025 100.00
6 32 2.0 100 0.015 0.025 141.42
5 16 4.0 100 0.015 0.025 200.00
4 8 8.0 100 0.015 0.025 282.84
3 4 16.0 100 0.015 0.025 400.00
2 2 32.0 100 0.015 0.025 565.69
1 1 64.0 100 0.015 0.025 800.00
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Tabla 8.2 — Caracteristicas fisicas de la red de conductos hipotética

Orden Longitud de Longitud
Nivel de jerarquico de  NUmero total Diametro  conductos total de
discretizaciéon ~ conductos de conductos (m) (m) conductos
(m)

7 1 64 0.60 50.00 3200.00
2 32 0.70 70.70 2262.40

3 16 0.80 100.00 1600.00

4 8 0.90 141.40 1131.20

5 4 1.00 200.00 800.00

6 2 1.20 282.80 565.60

7 1 1.40 400.00 400.00

6 1 32 0.70 70.70 2262.40
2 16 0.80 100.00 1600.00

3 8 0.90 141.40 1131.20

4 4 1.00 200.00 800.00

5 2 1.20 282.80 565.60

6 1 1.40 400.00 400.00

5 1 16 0.80 100.00 1600.00
2 8 0.90 141.40 1131.20

3 4 1.00 200.00 800.00

4 2 1.20 282.80 565.60

5 1 1.40 400.00 400.00

4 1 8 0.90 141.40 1131.20
2 4 1.00 200.00 800.00

3 2 1.20 282.80 565.60

4 1 1.40 400.00 400.00

3 1 4 1.00 200.00 800.00
2 2 1.20 282.80 565.60

3 1 1.40 400.00 400.00

2 1 2 1.20 282.20 565.60
2 1 1.40 400.00 400.00

1 1 1 1.40 400.00 400.00

En la figura 8.1 se muestran, a modo ilustrativo, tres esquemas topologicos de la
cuenca correspondientes a los niveles de discretizacion de menor detalle.

Los conductos del sistema de drenaje hipotético son de seccion circular y siguen un
orden de jerarquia. Los tamafios y las longitudes de los conductos aumentan con el orden
jerérquico de éstos. Todos los conductos tienen una pendiente uniforme de 0.0015 y un

coeficiente de rugosidad de Manning de 0.0125
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a) Nivel de discretizacion 1~ b) Nivel de discretizacion 2 c) Nivel de discretizacion 3

Figura 8.1- Esquemas topologicos para tres niveles de discretizacion

El nimero total de subcuencas aumenta con el orden de la discretizacion, del
mismo modo que la longitud total de la red de conductos de drenaje. Asi, pasar de un orden
de discretizacion 7 a 1 implica reducir la longitud total del sistema de drenaje de 9960 a
400 m.

Se consider6 una lluvia de intensidad constante igual a 20 mm/h. Se analizaron
distintas duraciones de la lluvia: 10, 20, 30, 60, y 120 minutos a fin de cubrir un cierto
rango de duraciones.

Huber y Dickinson (1992) propusieron calibrar el modelo a través del parametro
ancho de subcuenca W;s (cociente entre el area y la longitud del flujo), por considerar que
es el parametro "mas logico™ a ser ajustado.

El pardmetro Ws es del orden de magnitud de la raiz cuadrada del area de la

subcuenca (Villeneuve y Gaume, 1993), y puede expresarse como:

WSi zaﬂ (8.1)

donde A es el area de la subcuenca expresada en metros cuadrados y « es un coeficiente a
determinar en la calibracion.

Como W = A/L, (8.1) es equivalente a:
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L = /A donde f= " (8.2)

(04

Esta relacion fue encontrada por Wisner y otros (1986) y verificada por Maza y
otros (1996).

Siguiendo el criterio propuesto por Huber y Dickinson, se procedié a calibrar el
pardmetro Ws para las escalas espaciales mayores a la de detalle (64 subcuencas), a efectos
de conservar el caudal pico obtenido en esta escala.

La calibracién de Ws se realiz6 por prueba y error, manteniendo constante el resto
de los parametros entre las distintas escalas (rugosidad y pendientes de subcuencas y
conductos).

A partir de (8.1), se determind el ancho de cada subcuenca (W, ) en funcion del

area de la subcuenca y del coeficiente & comun a todas las subcuencas.
En el caso de la cuenca tedrica, como para una escala dada, la superficie de las

subcuencas es la misma, el ancho W, también es igual para todas las subcuencas. Para

cada escala se probaron distintos valores de o hasta que el caudal pico de salida calculado
para esa escala se ajusté al caudal pico de la escala de detalle. Finalmente, para cada escala

se calculd el ancho total de la cuenca:

W, =>'W, (8.3)

A partir de los resultados obtenidos (tabla 8.3) se tiene que, para conservar los
caudales pico, a medida que aumenta la escala se debe disminuir We.

Esto puede interpretarse del siguiente modo. A medida que la escala aumenta, una
parte de la red de conductos es removida (disminuye la longitud de conductos), se origina
una pérdida de almacenamiento en el sistema y en consecuencia, se empuntan los

hidrogramas y se anticipan los picos.
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Duracién de la lluvia = 10 minutos

Tiempo
Num. Q  Volumen de a W We ErQ ErvV  EIT
Subc. (m3/s) (M3) crecida (m) (m) (%) (%) (%)
(min.)
64 0.52 2.13E+03 42 1.00 100.0 6400.0 O 0 0
32 0.52 2.13E+03 38 1.37 1940 62080 O 0 10
16 0.52 2.13E+03 35 190 380.0 6080.0 O 0 17
8 0.52 2.13E+03 32 255 721.0 5768.0 O 0 24
4 0.52 2.13E+03 27 3.55 1420.0 5680.0 O 0 36
2 0.52 2.13E+03 23 480 2715.0 54300 O 0 45
1 0.52 2.13E+03 15 6.00 4800.0 48000 O 0 64
Duracion de la lluvia = 20 minutos
Tiempo
Num. Q  Volumen de a W We ErQ ErvV  EIT
Subc. (m3/s) (M3) crecida (m) (m) (%) (%) (%)
(min.)
64 1.40 4.27E+03 37 1.00 100.0 6400.0 O 0 0
32 140 4.27E+03 35 140 1980 6336.0 O 0 5
16 1.40 4.27E+03 32 195 390.0 6240.0 O 0 14
8 140 4.27E+03 30 268 758.0 6064.0 O 0 19
4 1.40 4.27E+03 27 3.70  1480.0 5920.0 O 0 27
2 140 4.27E+03 25 5.07 2868.0 5736.0 O 0 32
1 1.40 4.27E+03 21 6.80 5440.0 5440.0 O 0 43
Duracion de la lluvia = 30 minutos
Tiempo
Num. Q  Volumen de a W We ErQ ErvV  EIT
Subc. (m3/s)  (M3) crecida (m) (m) (%) (%) (%)
(min.)
64 191 6.40E+03 41 1.00 100.0 6400.0 O 0 0
32 191 6.40E+03 40 1.37 1940 62080 O 0 2
16 191 6.40E+03 36 1.80 360.0 5760.0 O 0 12
8 191 6.40E+03 34 250 707.0 5656.0 O 0 17
4 191 6.40E+03 33 3.35 1340.0 5360.0 O 0 20
2 191 6.40E+03 33 448 2534.0 5068.0 O 0 20
1 191 6.40E+03 30 572  4576.0 4576.0 O 0 27
Duracion de la lluvia = 60 minutos
Tiempo
Num. Q@  Volumen de a W We ErQ ErvV EIT
Subc. (m3/s) (m3) crecida (m) (m) (%) (%) (%)
(min.)
64 2.55 1.28E+04 65 1.00 100.0 64000 O 0 0
32 2.55 1.28E+04 65 1.17 165.0 5280.0 O 0 0
16 2.55 1.28E+04 64 1.34  268.0 4288.0 O 0 2
8 2.55 1.28E+04 64 158 4470 3576.0 O 0 2
4 2.55 1.28E+04 63 1.88 7520 30240 O 0 3
2 2.55 1.28E+04 62 233 1318.0 2636.0 O 0 5
1 2.55 1.28E+04 61 3.00 2400.0 2400.0 O 0 6
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Tabla 8.3 — (Continuacién)

Duracién de la lluvia = 120 minutos

Tiempo
NUm. Q  Volumen de a Ws We ErQ Erv EIT
Subc. (m3/s)  (M3) crecida (m) (m) (%) (%) (%)
(min.)

64 355 256E+04 120 1.00 100.0 6400.0
32 3.55 256E+04 120 132 187.0 5984.0
16 355 256E+04 120 1.85  370.0 5920.0
8 3.55 256E+04 120 2.60  735.0 5880.0
4 355 256E+04 120 3.65 1460.0 5840.0
2 355 256E+04 120 5.30 2913.0 5826.0
1 355 256E+04 120 7.20 5760.0 5760.0

[cNeoNoNoNoNoNo)
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Para que en una escala mayor el modelo represente una funcién de respuesta similar
a la obtenida con una escala de detalle, es necesario compensar dicha pérdida de
almacenamiento. Para ello se disminuye W, lo que equivale a aumentar la longitud del

escurrimiento superficial.

8.5 Analisis sobre una red de conductos real.

En una cuenca real, en la que la variabilidad de las propiedades fisicas es muy
grande, es imposible eliminar la influencia de algunos pardmetros fisicos. Sin embargo, es
interesante la aplicacion de este estudio a una cuenca real ya que da una idea de la medida
en que la modelizacion simplificada afecta los resultados de las simulaciones y las
decisiones que se toman.

Se implementd y calibré el modelo SWMM a la cuenca urbana piloto Guadalupe
Oeste, para tres escalas computacionales (micro, meso y macro escalas). Para cada nivel de
discretizacién y para diversas lluvias se calibr6 el parametro W, ajustando los hidrogramas
simulados a los hidrogramas observados de cada evento.

Se obtuvieron asi, para cada escala un valor medio caracteristico del ancho de

escurrimiento, tomado como valor de referencia.
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8.5.1 La cuenca urbana experimental
La cuenca urbana experimental sobre la que se realiza este estudio se ubicada en la
zona norte de la ciudad de Santa Fe, Argentina, con una superficie de 194.4 ha (figura 8.2).
La cuenca experimental se implementd en el marco del Proyecto de Investigacion
Modelos matematicos en hidrologia urbana de la FICH y financiado por el programa

CAI+D 93-94 de la Universidad Nacional del Litoral (Pedraza y otros, 1996b).

%
-

s

Figura 8.2 — Cuenca urbana experimental Guadalupe Oeste, Santa Fe, Argentina

El uso del suelo es predominantemente residencial unifamiliar con algunas areas
destinadas a uso industrial y comercial y otras areas no desarrolladas. La cobertura
impermeable total alcanza el 50 por ciento y la impermeable directamente conectada a la
red de drenaje es del 36 por ciento de la superficie total. Las pendientes de la cuenca son

bajas y el valor medio se ha estimado en el orden del 3 %..
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Se ha realizado una recopilacion y analisis de la informacidn planialtimétrica basica
y de fotografias aereas, a partir de las cuales se elaboré un mosaico aerofotografico
actualizado. Se recopilaron también planos conforme a obra de pavimentos y desagies y se
realizd un extenso relevamiento planialtimétrico del cual se elabord un plano en escala
1:2500, con curvas de nivel sobre calzada a equidistancia de 20 cm.

De acuerdo a sus caracteristicas topograficas, hidrologicas e hidraulicas, la cuenca
se subdividié en 59 subcuencas (escala de detalle o micro escala) (figura 8.3), cuyas

caracteristicas se detallan en la tabla B.1 y la figura B.1 del Anexo B.
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: igura 8.3— Discretizan9 subcuencas (Micr esc) :

Esta escala se definié como aquella que permite identificar el area de aportes a cada
boca de tormenta (o grupos de bocas si hay mas de una boca en una bocacalle).

Los hidrogramas generados por cada una de las subcuencas son ingresados al
sistema de drenaje, en el modelo, a través de nodos de entrada y propagados a través de los

conductos del sistema.



133

El sistema de drenaje que sirve a la cuenca es dual, es decir, conformado por una
componente superficial (cordones cunetas y calzadas) y otra subterranea (red de
conductos) vinculadas entre si mediante bocas de tormenta combinadas.

El sistema de conductos se detalla en la tabla B.2 del anexo B y se esquematiza en

las figuras 8.4 y B.2 del anexo B.
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A fin de determinar la relacion entre los niveles de agua y de descargas en la
seccion de salida de la cuenca, se realizaron aforos liquidos con velocimetro, los que han
permitido establecer una curva de descarga para dicha seccién (tabla 8.4 y figura 8.5).

Puede observarse un cambio de pendiente en la curva de descarga a partir del
tirante de agua y = 1.70 m. Se determind la curva de gasto correspondiente al régimen

permanente y uniforme utilizando la férmula de Manning-Strickler, con el fin de
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compararla con los aforos liquidos disponibles y con la curva de gasto ajustada en base a

estos (figura 8.

6).

Tabla 8.4 — Curva de descarga

Fechaevento Tirante de agua observado Caudal aforado Curva de descarga ajustada
(dd/mm/aa) (m) (md/s) (m3/s)
08/10/94 0.85 0.64 0.34
08/10/94 1.02 0.97 0.72
21/02/95 0.80 0.17 0.24
07/03/95 1.17 1.20 1.11
07/03/95 1.87 3.11 3.20
23/03/95 1.78 2.50 2.92
23/03/95 1.83 2.96 3.07
28/03/95 1.73 1.95 2.76
28/03/95 1.78 2.37 2.92
28/03/95 1.98 3.60 3.55
08/04/95 1.70 1.71 2.67
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Figura 8.6 — Comparacion curvas de descarga
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La curva de descarga adoptada (ajustada con aforos) es similar en general a la curva
sintética calculada con la ecuacion de Manning. Para un rango de alturas intermedias, los
caudales aforados son algo menores que los calculados con la curva sintética. Esto puede
ser debido a la existencia de pérdidas adicionales originadas por interferencias al flujo en el
conducto donde se ubica la seccion de control.

Los caudales observados a la salida de la cuenca han sido determinados a partir de
limnigramas y de la curva de descarga biunivoca ajustada, asumiendo que la pendiente de
agua es paralela al fondo del canal.

Los valores de los caudales observados pueden considerarse confiables con la
precision propia de la metodologia empleada para su determinacion.

Hay que considerar, ademas, que existe cierta imprecision adicional originada por
eventuales modificaciones de la geometria de la seccién de control, debidas a procesos de
erosion y/o sedimentacion posteriores al ajuste de la curva de gasto. No obstante lo cual se

puede asumir que la precision de estos datos es suficiente para los fines del estudio.

8.5.2 Calibracion para la Micro escala

Los parametros del modelo han sido ajustados de modo de reproducir lo mejor
posible los hidrogramas observados. EI modelo fue calibrado para las siguientes tormentas:
28/04/95, 05/05/95, 30/01/96, 28/02/96, 11/03/96, 12/03/96 y 15/06/96. Estas tormentas
corresponden a un rango de intensidades entre medias y bajas, que no generan efectos de
anegamiento en superficie, ni desbordes del sistema de drenaje, ni fenomenos de
sobrecarga que puedan interferir en la calibracion de los parametros del flujo superficial.
En la tabla 8.5 se presenta un resumen de las caracteristicas de cada una de las tormentas

consideradas. En las figuras 8.7 a 8.13 se ilustran los eventos de calibracion utilizados.
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Tabla 8.5 — Tormentas de calibracion
Fecha evento Intensidad maxima Duracion total Léamina de agua precipitada

(dd/mm/aa) (mm/h) (minutos) (mm)
28/04/95 30 70 14
05/05/95 9 215 16
30/01/96 36 60 16
28/02/96 36 75 15
11/03/96 30 270 20
12/03/96 48 230 31
15/06/96 78 290 33
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Figura 8.7 — Evento del 28/04/1995
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Caudal (m>/s)
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Figura 8.9 — Evento del 30/01/1996
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8.5.2.1 Calibracién inicial para la Micro escala (Calibracion A)

Para la escala de mayor detalle (micro escala) se calibr6 el modelo ajustando Ws
(8.1), manteniendo constantes el resto de los parametros (ej. rugosidades de subcuencas y
conductos).

Se consideraron para esta calibracion coeficientes de rugosidad de 0.013 y 0.250
para las partes impermeable y permeable de las subcuencas, respectivamente. Estos valores
fueron obtenidos de tablas presentadas en el manual de SWMM (Hubert y Dickinson,
1992), los cuales corresponden a los valores publicados por Crawford y Linsley (1966) y
Engman (1986). Para los conductos se adoptdé un coeficiente de rugosidad de 0.013,
correspondiente a conductos de hormigon.

La calibracion se realizo por prueba y error. A partir de (8.1), se determino el ancho

de cada subcuenca W, en funcion del area de la subcuenca y del coeficiente de ajuste, o,

comun a todas las subcuencas. Se probaron distintos valores de « hasta que el hidrograma
de salida calculado se ajusto al hidrograma de salida observado. Finalmente, se calcularon

el ancho total de la cuenca W con (8.2) y el ancho medio de las subcuencas:



donde N es el nimero de subcuencas.
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(8.4)

Como consecuencia del ajuste de Ws para las diferentes tormentas, se obtuvo un

valor de W, =7m. Este valor del parametro W, es extremadamente pequefio y parece no

tener consistencia fisica respecto del W obtenido segln la ecuacion (7.9) (tabla B.1,

Anexo B). En la tabla 8.6 se presenta un resumen de estos ajustes para cada una de las

tormentas consideradas. En promedio, los errores relativos de caudal pico (ErQ), de

volimenes (ErV) y de tiempo al pico (ErT) estdn simultaneamente por debajo del 20 por

ciento (Alley, 1986) y el coeficiente de determinacion medio (R?) para las siete tormentas

es igual a 0.80, con lo cual podria considerarse como satisfactorio.

Tabla 8.6 — Calibracion inicial Micro escala (Calibracion A)

28/04/95 05/05/95 30/01/96  28/02/96  11/03/96  12/03/96  15/06/96
Pardmetros
n conducto 0.013 0.013 0.013 0.013 0.013 0.013 0.013
n perm. 0.250 0.250 0.250 0.250 0.250 0.250 0.250
n imperm. 0.013 0.013 0.013 0.013 0.013 0.013 0.013
W medio (m) 7.00 7.00 7.00 7.00 7.00 7.00 7.00
Resultados
Qp (M¥/s) 111 0.74 1.09 1.25 1.14 1.65 1.55
Vol. (m?) 6.70E+03 7.55E+03 7.59E+03 6.55E+03 9.69E+03 1.74E+04 1.95E+04
tp (min.) 106 223 94 93 222 125 127
R? 0.59 0.97 0.89 0.74 0.80 0.82 0.78
ErQ (%) 9.9 1.3 18.4 42.1 20.0 29.9 25.0
ErV (%) 27.3 17.3 2.4 6.2 7.7 1.2 10.5
ErT (%) 32.5 6.2 175 32.8 5.7 13.6 15.5
Balance de volumenes
Precip. total (m%) 2.72E+04 3.11E+04 3.11E+04 2.92E+04 3.89E+04 6.06E+04 6.41E+04
Infilt. total (m%) 1.74E+04 1.93E+04 1.99E+04 1.86E+04 2.43E+04 3.84E+04 4.05E+04
Evap. total (m®) 6.86E+02 1.42E+03 5.87E+02 5.87E+02 1.33E+03 1.21E+03 1.68E+03
Esc. superficial (m3) 7.43E+03 8.40E+03 8.48E+03 7.57E+03 1.08E+04 1.85E+04 2.03E+04
Almac. Superf. (m?) 1.75E+03 2.00E+03 1.70E+03 2.46E+03 2.44E+03 2.48E+03 1.70E+03
Vol. en drenaje (m?) 7.43E+03 8.40E+03 8.48E+03 7.57E+03 1.08E+04 1.85E+04 2.03E+04
Pérdidas (m?) 7.30E+02 8.48E+02 8.90E+02 1.02E+03 1.13E+03 1.13E+03 7.80E+02
Vol. Secc. control (m®) 6.70E+03 7.55E+03 7.59E+03 6.55E+03 9.69E+03 1.74E+04 1.95E+04

Sin embargo, el valor de W,

obtenido de la calibracion

inconsistente, por lo cual no fue aceptada dicha calibracion.

resulta fisicamente
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8.5.2.2 Calibracion final para la Micro escala (Calibracion B)

A partir de la falta de consistencia geométrica del valor W, obtenido en la

calibracion inicial, se procedio a revisar los valores asumidos para el resto de los
pardmetros hidraulicos.

Para los conductos, se reconsiderd el valor de rugosidad adoptado inicialmente
(0.013). Teniendo en cuenta que el modelo SWMM no contempla en forma separada las
pérdidas de carga en uniones y transiciones.

Se adopt6 una rugosidad en conductos de 0.020, considerando en este valor tanto
las pérdidas por friccién a lo largo de la longitud de los conductos, como las pérdidas
locales en uniones y transiciones, como asi también las obstrucciones debidas a materiales
de construccién y basuras.

También se reconsiderd el valor de rugosidad asignado inicialmente al area
impermeable de las subcuencas (0.013), que corresponde al de un canal de concreto alisado
(terminado con cuchara) (Chow, Maidment y Mays, 1988).

Para la escala de detalle, el flujo superficial en subcuenca se aproxima al concepto
de "overland flow" o flujo sobre una superficie de muy pequefio tirante (de milimetros a
pocos centimetros).

De Vries y Mc Arthur (1979) establecieron que cuando se aplica la ecuacién de
Manning para describir el "overland flow", el coeficiente n tradicional debe ser
reemplazado por un coeficiente de rugosidad efectiva, nef, que describa las propiedades del
flujo que se esta modelando. Los valores de nes son usualmente mayores que los n de
Manning, debido a que no sélo consideran las pérdidas por friccion, sino también las
pérdidas de carga originadas por la forma de la superficie (macro rugosidad), el efecto de
la lluvia y de obstaculos y residuos sobre el flujo. Esos valores de net han sido obtenidos de

ensayos de campo Y laboratorio. Para una superficie de concreto/asfalto, el ner varia entre
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0.05 (si el tirante es mayor a % de pulgada (6 mm aproximadamente) y hasta varias

pulgadas) y 0.15 (si el tirante es menor a ¥4 de pulgada). En virtud de esto, para el area

impermeable de las subcuencas se adopt6 un valor de rugosidad de 0.10.

A partir de estos nuevos valores de rugosidad adoptados para los conductos y para

las superficies impermeables de la cuenca, se efectud un nuevo ajuste
de subcuenca, Ws.

En esta calibracién se obtuvo un valor de W, de 104 m. Este

del parametro ancho

valor tiene sustento

geomeétrico, ya que es similar al valor medio establecido en la tabla B.1, Anexo B, (137 m).

El coeficiente « obtenido es 0.57, de acuerdo a la ecuacion (8.1).
presenta un resumen de esta calibracion para los eventos considerados

cuenca W; resulto de 6136 m (104 m x 59 subcuencas).

Tabla 8.7 — Calibracion final Micro escala (Calibracion B)

En la tabla 8.7 se

. El ancho total de la

28/04/95 05/05/95 30/01/96  28/02/96  11/03/96

12/03/96  15/06/96

Parametros

n conducto 0.020 0.020 0.020 0.020 0.020 0.020 0.020
n perm. 0.250 0.250 0.250 0.250 0.250 0.250 0.250
n imperm. 0.100 0.100 0.100 0.100 0.100 0.100 0.100
W medio (m) 104.00 104.00 104.00 104.00 104.00 104.00 104.00
Resultados

Qp (M¥/s) 0.88 0.61 1.10 0.99 1.06 1.57 1.46
Vol. (m?) 7.63E+03 8.41E+03 8.66E+03 7.63E+03 1.08E+04 1.87E+04 2.06E+04
tp (min.) 106 223 94 93 220 124 127
R? 0.64 0.99 0.91 0.77 0.84 0.85 0.78
ErQ (%) 12.9 18.7 19.6 12.5 11.6 23.6 16.8
ErV (%) 17.2 7.9 11.3 23.7 2.9 8.7 5.5
ErT (%) 325 6.2 175 32.8 4.8 12.7 155
Balance de volimenes

Precip. total (m®) 2.72E+04 3.11E+04 3.11E+04 2.92E+04 3.89E+04 6.06E+04 6.41E+04
Infilt. total (m%) 1.74E+04 1.93E+04 1.99E+04 1.86E+04 2.43E+04 3.84E+04 4.05E+04
Evap. total (m®) 6.86E+02 1.42E+03 5.87E+02 5.87E+02 1.33E+03 1.21E+03 1.68E+03

Esc. superficial (m®) 8.32E+03 9.32E+03 9.54E+03 8.70E+03 1.20E+04
Almac. Superf. (m®) 8.58E+02 1.04E+03 1.10E+03 1.32E+03 1.25E+03
Vol. en drenaje (md) 8.32E+03 9.32E+03 9.54E+03 8.70E+03 1.20E+04
Pérdidas (m?) 6.91E+02 9.06E+02 8.82E+02 1.07E+03 1.20E+03
Vol. secc. control (m®)  7.63E+03 8.41E+03 8.66E+03 7.63E+03 1.08E+04

1.98E+04 2.12E+04
1.20E+03 7.35E+02
1.98E+04 2.12E+04
1.09E+03 6.41E+02
1.87E+04 2.06E+04

En esta calibracion los errores medios de caudal pico, volum

en y tiempo al pico

fueron menores al 20% simultaneamente y el coeficiente de determinacion R? resulto
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mayor a 0.80. Teniendo en cuenta los errores obtenidos y que el ancho medio W, obtenido

tiene sustento geométrico, se adopto esta calibracidn para la micro escala.

8.5.2.3 Conclusion

En la tabla 8.8 se presenta un resumen de los estadisticos en valor absoluto de las
dos calibraciones realizadas. A partir del anélisis de los resultados se puede concluir que la
calibracién B arroja errores medios ErQ, ErV y ErT por debajo del 20% simultaneamente y
un coeficiente de determinacion R? medio mayor a 0.80. Si bien la calibracion A da

resultados similares a los de la calibracién B, el valor de W, obtenido resulta fisicamente

inconsistente, por lo cual la calibracion A se descarta.

Tabla 8.8 — Resumen de estadisticos

Evento Calibracion A Calibracion B

R? ErQ Erv ErT R? ErQ Erv ErT

(%) (%) (%) (%) (%) (%)
28/04/95 0.59 9.9 27.3 32.5 0.64 12.9 17.2 32.5
05/05/95 0.97 1.3 17.3 6.2 0.99 18.7 7.9 6.2
30/01/96 0.89 18.4 2.4 17.5 0.91 19.6 11.3 17.5
28/02/96 0.74 42.1 6.2 32.8 0.77 12.5 23.7 32.8
11/03/96 0.80 20.0 7.7 5.7 0.84 11.6 2.9 4.8
12/03/96 0.82 29.9 1.2 13.6 0.85 23.6 8.7 12.7
15/06/96 0.78 25.0 10.5 155 0.78 16.8 55 15.5

Medio 0.80 20.9 10.4 17.7 0.83 16.5 11.0 17.4
Maximo 42.1 27.3 32.8 23.6 23.7 32.8

Por otro lado, el valor de W, ajustado en la calibracion B es del orden del valor

medio medido (tabla B.1) y los valores de nc, ni y np estan dentro de los rangos encontrados
en la literatura. En las figuras 8.14 a 8.20 se presentan los hidrogramas resultantes de las

calibraciones A y B para las distintas tormentas consideradas.
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Figura 8.20 - Hidrogramas resultantes de las calibraciones del evento del 15/06/1996

En las figuras 8.21, 8.22 y 8.23 se presentan los graficos comparativos entre los
valores simulados y observados del caudal pico, del volumen y de los tiempos al pico
respectivamente, para las dos calibraciones. La linea llena representa la bisectriz, para la
cual los valores simulados coinciden con los observados. Las lineas punteadas indican el

error relativo en £ 20% respecto a los valores observados.
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8.5.2.4 Anadlisis de sensibilidad
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A continuacion se presenta un analisis de sensibilidad del modelo a los pardmetros

de calibracién: rugosidad de conductos, nc, rugosidad de la superficie impermeable de la

cuenca, ni y ancho de escurrimiento, W.
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Una vez calibrado el modelo para la escala de detalle (59 subcuencas) se hace
variar de a un parametro a la vez en + 10% y + 20% el valor obtenido de calibracion. A
partir de los hidrogramas resultantes se pueden evaluar los errores relativos de caudal pico
(ErQ) y de tiempo al pico (ErT) respecto del caudal pico y del tiempo al pico de
calibracién y asi evaluar la sensibilidad del modelo a dichos parametros.

Para este analisis de sensibilidad se han considerado dos eventos: las tormentas del
30/01/1996 y del 15/06/1996. En las tablas 8.9 y 8.10 se presenta un resumen del andlisis
de sensibilidad para ambas tormentas.

Del anélisis de los resultados puede concluirse que el modelo presenta un grado de
sensibilidad similar para los tres parametros considerados, tanto en caudales pico como en

tiempos al pico (tablas 8.9 y 8.10) sobre los tiempos pico.

Tabla 8.9 — Andlisis de sensibilidad del modelo SWMM para el evento del 30/01/1996

Sensibilidad a la rugosidad de la superficie impermeable, n;

Incremento (%) Qp (M3/s) t,(min.) ErQ (%) ErT (%)
+20 1.00 100 9.0 53
+10 1.05 98 4.7 3.2
Valor de calibracion 1.10 95 0.0 0.0
-10 1.16 93 5.3 2.1
-20 1.23 90 11.0 5.3
Sensibilidad a la rugosidad de los conductos, nc
Incremento (%) Qp (M3/s) t,(min.) ErQ (%) ErT (%)
+20 1.01 102 8.4 7.4
+10 1.06 99 4.3 4.2
Valor de calibracion 1.10 95 0.0 0.0
-10 1.16 91 4.8 4.2
-20 1.22 87 10.2 8.4
Sensibilidad al ancho de escurrimiento W
Incremento (%) Qp (M¥/s) t, (Min.) ErQ (%) ErT (%)
+20 1.20 91 9.0 4.2
+10 1.16 93 4.8 2.1
Valor de calibracion 1.10 95 0.0 0.0
-10 1.05 98 5.2 3.2

-20 0.98 101 11.0 6.3
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Tabla 8.10 — Analisis de sensibilidad del modelo SWMM para el evento del 15/06/1996

Sensibilidad a la rugosidad de la superficie impermeable, n;

Incremento (%) Qp (M3/s) t, (Min.) ErQ (%) ErT (%)
+20 1.34 131 8.1 3.1
+10 1.40 129 4.3 1.6
Valor de calibracion 1.46 127 0.0 0.0
-10 1.53 125 4.8 1.6
-20 1.61 122 10.1 3.9
Sensibilidad a la rugosidad de los conductos, nc
Incremento (%) Qp (M3/s) t, (Min.) ErQ (%) ErT (%)
+20 1.33 133 9.1 4.7
+10 1.39 130 4.8 2.4
Valor de calibracion 1.46 127 0.0 0.0
-10 1.54 123 54 3.1
-20 1.63 120 11.5 5.5
Sensibilidad al ancho de escurrimiento W
Incremento (%) Qp (M3/s) t,(min.) ErQ (%) ErT (%)
+20 1.58 123 8.3 3.1
+10 1.52 125 4.3 1.6
Valor de calibracion 1.46 127 0.0 0.0
-10 1.39 129 4.7 1.6
-20 1.32 132 9.9 3.9

En las figuras 8.24 a 8.29 se muestran los hidrogramas resultantes del anélisis de
sensibilidad a los pardmetros ni, nc y W para los eventos del 30/01/1996 y del 15/06/1996

respectivamente.
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Figura 8.24— Analisis de sensibilidad al parametro n; para el evento del 30/01/1996
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Figura 8.25 — Analisis de sensibilidad al parametro nc para el evento del 30/01/1996
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Figura 8.27 — Analisis de sensibilidad al parametro n; para el evento del 15/06/1996
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Figura 8.29 — Analisis de sensibilidad al parametro W para el evento del 15/06/1996

8.5.3 Calibracién para las meso y macro escalas

A partir de la escala de detalle o micro escala (59 subcuencas) se considera la
agregacion espacial en 25 subcuencas (meso escala) y 6 subcuencas (macro escala), cuyas
caracteristicas fisicas se presentan en las tablas B.3 y B.4 (Anexo B), respectivamente.
Ademas, en las tablas B.5 y B.6 se detallan los correspondientes sistemas de drenaje, todo
lo cual se esquematiza en las figuras B.3 y B.4 (Anexo B).

En las figuras 8.30 y 8.31 se ilustran las respectivas discretizaciones de la cuenca
con sus correspondientes redes de drenaje.

Los valores de los pardmetros de rugosidad que se adoptan para calibrar el modelo
para las meso y macro escalas son los obtenidos de la calibracion para la micro escala,
siendo el parametro de ajuste, el ancho de subcuenca Ws. Las tormentas de calibracion son

las mismas que se consideran en el apartado 8.5.2.
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De la calibracién del modelo, se obtuvieron valores de W, de 130 y 385 m para las

meso y macro escalas, respectivamente, los que son similares a los valores estimados
geométricamente en las tablas B.3 y B.4 (anexo B). Los valores de « fueron 0.46 y 0.68,
respectivamente.

Los valores del ancho total de la cuenca fueron: 3250 m (130 m x 25 subcuencas) y
2310 m (385 m x 6 subcuencas) para las escalas meso y macro, respectivamente.

En las calibraciones de estas 2 escalas, los valores de error relativo medio del
caudal pico, del volumen y del tiempo pico fueron simultaneamente inferiores al 20%, con
valores medio del coeficiente de determinacion superiores a 0.80. A partir de estos valores

de los errores y de la consistencia geométrica de los valores de W, obtenidos, se aceptaron

las calibraciones realizadas. En las figuras 8.32 a 8.38 se ilustran los hidrogramas

resultantes para la meso y macro escala y para cada uno de los eventos de calibracion.
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‘ o Hidrograma observado == Meso escala == Micro escala ‘

Figura 8.32 — Hidrogramas resultantes de las calibraciones del evento del 28/04/1995 para
la meso y macro escalas
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Figura 8.33 — Hidrogramas resultantes de las calibraciones del evento del 05/05/1995 para

la meso y macro escalas
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Figura 8.34 — Hidrogramas resultantes de las calibraciones del evento del 30/01/1996 para

la meso y macro escalas
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Figura 8.35 — Hidrogramas resultantes de las calibraciones del evento del 28/02/1996 para
la meso y macro escalas
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Figura 8.36 — Hidrogramas resultantes de las calibraciones del evento del 11/03/1996 para
la meso y macro escalas
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Figura 8.37 — Hidrogramas resultantes de las calibraciones del evento del 12/03/1996 para
la meso y macro escalas
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Figura 8.38 — Hidrogramas resultantes de las calibraciones del evento del 15/06/1996 para
la meso y macro escalas

En las tablas 8.11 y 8.12 se presentan los resumenes de las calibraciones para

ambas escalas.



Tabla 8.11 — Resumen calibracion meso escala, ajustando valores del parametro W
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28/04/95 05/05/95 30/01/96 28/02/96 11/03/96 12/03/96  15/06/96
Parametros
n conducto 0.020 0.020 0.020 0.020 0.020 0.020 0.020
n perm. 0.250 0.250 0.250 0.250 0.250 0.250 0.250
n imperm. 0.100 0.100 0.100 0.100 0.100 0.100 0.100
W medio (m) 130.00 130.00 130.00 130.00 130.00 130.00 130.00
Resultados
Qp (Mm¥/s) 0.74 0.53 0.96 0.86 0.91 1.41 1.36
Vol. (m?) 7.32E+03 8.05E+03 8.39E+03 7.24E+03 1.03E+04 1.89E+04 2.16E+04
tp (min.) 105 279 91 91 227 123 124
R? 0.60 0.97 0.91 0.79 0.80 0.84 0.80
ErQ (%) 26.7 29.3 4.3 2.3 4.2 11.0 8.8
ErV (%) 20.6 11.8 7.8 17.3 19 9.9 0.9
ErT (%) 31.3 32.9 13.8 30.0 8.1 11.8 4.6
Balance de volimenes
Precip. total (m®) 2.72E+04 3.11E+04 3.11E+04 2.92E+04 3.89E+04 6.06E+04 6.41E+04
Infilt. total (m%) 1.68E+04 1.88E+04 1.91E+04 1.80E+04 1.36E+04 3.84E+04 3.84E+04
Evap. total (m°) 7.32E+02 1.43E+03 6.72E+02 6.01E+02 1.35E+03 1.21E+03 1.76E+03
Esc. Superficial (m®) 7.80E+03 8.77E+03 9.05E+03 8.02E+03 1.13E+04 1.98E+04 2.22E+04
Almac. Superf. (m°) 1.84E+03 2.11E+03 2.28E+03 2.60E+03 2.56E+03 1.20E+03 1.76E+03
Vol. en drenaje (md) 7.80E+03 8.77E+03 9.05E+03 8.02E+03 1.13E+04 1.98E+04 2.22E+04
Pérdidas (m?®) 4.82E+02 7.23E+02 6.56E+02 7.84E+02 1.04E+03 1.09E+03 6.20E+02
Vol. secc. control (m®)  7.32E+03 8.05E+03 8.39E+03 7.24E+03 1.03E+04 1.87E+04 2.16E+04

Tabla 8.12 — Resumen calibracion macro escala, ajustando valores del parametro W

28/04/95 05/05/95 30/01/96  28/02/96  11/03/96  12/03/96  15/06/96
Parametros
n conducto 0.020 0.020 0.020 0.020 0.020 0.020 0.020
n perm. 0.250 0.250 0.250 0.250 0.250 0.250 0.250
n imperm. 0.100 0.100 0.100 0.100 0.100 0.100 0.100
W medio (m) 385.00 385.00 385.00 385.00 385.00 385.00 385.00
Resultados
Qp (M¥fs) 0.64 0.47 0.85 0.76 0.79 1.24 1.22
Vol. (m3) 6.40E+03 7.25E+03 7.31E+03 6.23E+03 9.31E+03 1.74E+04 2.01E+04
tp (min.) 94 287 81 79 224 118 117
R? 0.64 0.96 0.92 0.83 0.82 0.85 0.84
ErQ (%) 36.6 37.3 7.6 13.6 16.8 2.4 2.4
ErV (%) 30.6 20.6 6.0 1.0 11.3 1.2 7.8
ErT (%) 17.5 36.7 13 12.9 6.7 7.3 10.0
Balance de volumenes
Precip. Total (m®) 2.72E+04 3.11E+04 3.11E+04 2.92E+04 3.89E+04 6.05E+04 6.41E+04
Infilt. total (m®) 1.68E+04 1.88E+04 1.91E+04 1.80E+04 2.36E+04 3.70E+04 3.86E+04
Evap. total (m®) 7.32E+02 1.43E+03 6.72E+02 6.01E+02 1.35E+03 1.22E+03 1.76E+03
Esc. superficial (m®) 8.33E+03 7.86E+03 8.01E+03 7.00E+03 1.02E+04 1.83E+04 2.09E+04
Almac. Superf. (m?) 1.34E+03 3.04E+03 3.28E+03 3.60E+03 3.72E+03 3.99E+03 2.88E+03
Vol. en drenaje (m?) 8.33E+03 7.86E+03 8.01E+03 7.00E+03 1.02E+04 1.83E+04 2.09E+04
Pérdidas (m?) 3.96E+02 6.08E+02 7.01E+02 7.70E+02 8.78E+02 9.35E+02 7.70E+02
Vol. secc. control (m®)  7.93E+03 7.25E+03 7.31E+03 6.23E+03 9.31E+03 1.74E+04 2.01E+04

La figura 8.39 muestra la relacion entre el ancho de escurrimiento y area de

subcuenca medios, obtenidos de la calibracion para las 3 escalas espaciales. Se ajusté la

expresion (8.1), obteniéndose un valor promedio de «igual a 0.63.
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Figura 8.39 — Relacidn raiz de area-ancho de subcuenca para las tres escalas

En la tabla 8.13 se muestra un resumen de las simulaciones para las tres escalas

consideradas.

Tabla 8.13 — Resumen eventos de calibracién Modelo SWMM

Lluvia Escala de la discretizacion
Micro Meso Macro
Fecha Dur. Int.  Lam. | Qp Tp ErQ ErT Tp ErQ ErT Qp Tp ErQ ErT
(min) max. total [ (m%s) (min) (%) (%) |(m¥s) (min) (%) (%) | (M¥s) (min) (%) (%)
(mm/h)  (mm)

28/04/95 65 30 14 10.88 106 129 325|074 105 26.7 313|064 94 36.6 175
05/05/95 70 36 16 |0.61 223 18.7 6.2 |053 279 293 329|047 287 373 36.7
30/01/96 240 72 18 (110 95 196 175(096 91 43 138|085 81 76 1.3
28/02/96 75 36 15 (099 93 125 328|086 91 23 300|076 79 136 129
11/03/96 270 30 20 |1.06 220 116 48 [091 227 42 81 |0.79 224 168 6.7
12/03/96 230 48 31 | 157 124 236 127|141 123 19 118|124 118 24 7.3
15/06/96 290 78 34 |1.46 127 168 155|136 124 81 46 | 122 117 24 10.0

En las figuras 8.40 a 8.46 se presentan los hidrogramas obtenidos de la simulacién

de cada evento para las tres escalas espaciales. Puede observarse en estas figuras que existe

una tendencia de disminucion de los caudales de punta y aumento del tiempo de base del

hidrograma a medida que aumenta la escala.
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Figura 8.40 — Hidrogramas simulados del evento del 28/04/1995
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Figura 8.41 — Hidrogramas simulados del evento del 05/05/1995
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Figura 8.42 — Hidrogramas simulados del evento del 30/01/1996
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Figura 8.43 — Hidrogramas simulados del evento del 28/02/1996
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Figura 8.44 — Hidrogramas simulados del evento del 11/03/1996
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Figura 8.45 — Hidrogramas simulados del evento del 12/03/1996
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Figura 8.46 — Hidrogramas simulados del evento del 15/06/1996

Esto significa que la escala espacial no sélo afecta el caudal pico, sino también la
forma del hidrograma. Esto es debido al grado de simplificacion de las escalas y a la
naturaleza no lineal de la transformacion precipitacion — escorrentia del bloque Runoff.

En la figura 8.47 se muestran los resultados de este analisis en forma adimensional,
por medio de la relacion entre el caudal pico de una escala genérica i, Qpi, Y el caudal pico
de referencia (micro escala), Qpy, versus la relacion entre la longitud total de conductos de
la escala i, Li, y la longitud total de conductos de la escala (micro escala), Lr. La ordenada
de la figura 8.47, Qpi/Qps, representa la afectacion del caudal pico debida a la escala
espacial representada por la relacion Li/Lt.

Se puede observar en la figura 8.47 que el efecto de la discretizacion espacial para
la escala media varia entre 0.84 y 0.95 y entre 0.70 y 0.83 para la macro escala. En general

este efecto es pronunciado para las duraciones de lluvia mas cortas.
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Figura 8.47 - Efectos de la discretizacion espacial sobre la descarga pico

8.5.4 Verificacion del modelo para eventos de alta magnitud

Una vez calibrado, se verifico el modelo para las escalas Micro, Meso y Macro.
Para ello, se aplicd el modelo, con los parametros obtenidos en la etapa de calibracion, a
otros tres eventos de alta magnitud: 07/03/95, 08/05/95 y 03/02/96. Las caracteristicas de

estos eventos se muestran en tabla 8.14.

Tabla 8.14 — Caracteristicas eventos de verificacion

Duracion Intensidad  Lamina Caudal Tiempo Volumen
Fecha (minutos)  maxima  precipitada Pico al pico escurrido
(mm/h) (mm) (m%/s)  (minutos) (m°)
07/03/95 295 198 61 3.5 60 4.8E+04
08/04/95 270 90 56 2.4 60 3.1E+04
2.6 240
03/02/96 240 72 18 1.3 65 1.4E+04

Durante estos eventos se superd la capacidad de conduccion en algunos tramos de
la red de conductos del sistema, origindndose efectos de sobrecarga.
Los hidrogramas observado y calculado para los eventos mencionados se muestran

en las figuras 8.48, 8.49 y 8.50.
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En base al analisis de estos hidrogramas y de los errores relativos del caudal pico,

tiempo al pico y volumen escurrido, se acepto la verificacion del modelo.
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Figura 8.48 — Hidrogramas simulados del evento del 07/03/1995
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Figura 8.49 — Hidrogramas simulados del evento del 08/04/1995
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Figura 8.50 — Hidrogramas simulados del evento del 03/02/1996

8.5.5 Analisis comparativo de niveles calculados en nodos de interés

Con el objeto de comparar los niveles de agua en nodos de interés, calculados con
las escalas micro, meso y macro y debido a que no se dispone de datos de niveles
observados en dichos nodos, se utilizé un estudio comparativo de los niveles obtenidos con
las escalas meso y macro respecto a la micro escala.

Los nodos de interés son los nodos de entrada del esquema de la macro escala y que
se identifican con los cédigos 1500, 2700, 4500, 5500, 5700 y 5900 (figura 8.51). En la
tabla 8.15 se presenta un resumen de estas simulaciones, incluyendo los errores absolutos
de los niveles de agua respecto de los obtenidos para la micro escala.

Comparando las diferencias absolutas de los niveles de agua, puede observarse que
estas son menores para la meso escala que para la macro escala, salvo el caso del nodo
4500 para la tormenta del 07/03/95, donde los conductos asociados a ese nodo se

encuentran bajos condiciones de sobrecarga.
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Figura 8.51 — Ubicacién nodos de interés

Tabla 8.15 — Resumen de simulaciones con el modelo SWMM

Evento del 07/03/95
Cota pelo de agua en nodos
1500 2700 4500 5500 5700 5900 ErQ ErT Erv
Cotaterreno 16.45 16,00 16,10 15.60 15.47 16.10
Cota fondo 15.04 1457 1452 1424 1420 13.70
microescala 15.60 1525 1530 14.98 14.80 14.23 57 31.7 146
meso escala  15.73 1550 15,57 15.63* 1494 1441 114 383 0.1
macro escala 16.47* 16.05* 15.16 15.66* 15.47* 14.68 5.7 43.3 8.3
Diferencia absoluta (m)
meso escala 013 025 027 065 014 0.18
macroescala 087 080 014 0.68 0.67 0.45
Evento del 08/04/95
Cota pelo de agua en nodos
1500 2700 4500 5500 5700 5900 ErQ ErT Erv
Cotaterreno 16.45 16.00 16.10 1560 1547 16.10

16.7 55.0

microescala 1548 1511 1515 1478 1470 1414 100 o0 97
202 533

meso escala 1550 15.19 15.19 15.03 1480 14.26 115 10.8 19.3

macroescala  16.46* 1459 14.99 15.63* 14.90 14.45 ﬁg 473'13 9.7

Diferencia absoluta (m)
meso escala 0.02 0.08 0.04 0.25 0.10 0.12
macro escala  0.98 0.52 0.16 0.85 0.20 0.31
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Tabla 8.15 — (Continuacion)

Evento del 03/02/96
Cota pelo de agua en nodos

1500 2700 4500 5500 5700 5900 ErQ ErT Erv
Cotaterreno 16.45 16.00 16.10 15.60 1547 16.10
microescala 15.34 1489 1486 1460 1453 1382 0.0 615 214
meso escala  15.35 1490 1481 14.64 1457 14.09 6.1 50.8 21.4
macro escala 15.86 16.00* 14.63* 14.73 14.65 1422 154 415 10.0

Diferencia absoluta (m)

meso escala 001 001 005 004 004 0.27
macro escala  0.52 1.11 0.23 0.13 0.12 0.40

* Anegamiento de agua en el nodo.

Puede observarse que los errores relativos del tiempo al pico son algo superiores al
20%, esto puede deberse a que las tormentas consideradas tienen intensidades altas que
generan flujos con mayores tirantes, correspondiendo un coeficiente de rugosidad efectiva
menor al valor de 0.10 adoptado que retrasa el pico de los hidrogramas calculados.

Se establecieron algunos pardmetros para indicar el nivel de agregacion espacial:

a)
_ : (8.5)
I
N
A : area media por nodo de la cuenca (ha), N es el nimero total de nodos.
b)
N (8.6)
T
donde L es la longitud total de conductos en km.
c)
L (8.7)
K=—
A

donde L es la longitud total de conductos en km y A es el area total de la superficie de la
cuenca en km?.
En la tabla 8.16 se visualizan los valores de los indicadores de agregacion espacial

expresados mediante las ecuaciones 8.5, 8.6 y 8.7 para las tres escalas consideradas.



170

Tabla 8.16 - Resumen de indicadores de agregacion espacial

A W L
Escala N (ha) (m) (km) n K
Micro 59 33 104 8.6 6.9 44.2
Meso 25 7.8 130 5.8 4.3 29.8
Macro 6 324 385 3.0 2.0 15.4

El pardmetro A da una idea del tamafio medio de las subcuencas para cada escala.
El pardmetro # indica el nimero de nodos (boca o grupo de bocas de tormenta) por
longitud de conducto y el parametro « es un indicador de la densidad de conductos en cada
escala. De la tabla 8.16 se desprende que a medida que aumenta la escala espacial, la
superficie media de las subcuencas aumenta y la densidad de conductos disminuye
notablemente, al igual que el nimero de nodos por longitud de conductos.

De la observacion de los resultados obtenidos de las distintas simulaciones se
puede ver que la mayor escala que conserva una precision admisibles de niveles de agua

es la meso escala, para lacual A =8 ha, n =4y x = 30.



171

Capitulo 9

Conclusiones y Recomendaciones

El uso de modelos de pardmetros distribuidos para la simulacion, disefio y/o
verificacion hidraulica de sistemas de drenaje pluvial se ha generalizado en los Gltimos
afios. Sin embargo, el modelista se encuentra ante una incertidumbre respecto al tamafio
apropiado de la discretizacion espacial para la aplicacion de los modelos.

El nivel de discretizacidén determina directamente el grado de simplificacion de los
datos y de concentracién de los parametros de las subcuencas. A partir de los resultados, la
escala espacial influye significativamente en los resultados de la simulacién con el modelo
SWMM.

La red de drenaje adiciona almacenamiento al sistema, atenuando y retardando los
caudales pico. A medida que aumenta la escala una parte de la red es removida y en
consecuencia se empuntan los hidrogramas y se anticipan los picos.

Para que el modelo represente, con una escala mayor, una funcién de respuesta

similar a la obtenida con una escala de detalle, es necesario compensar la pérdida de
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almacenamiento. Para ello, se debe reducir el ancho total de la cuenca (suma de los anchos
de subcuencas), es decir, aumentar la longitud de escurrimiento. Asi, para la micro escala
el We = 104 m * 59 subcuencas = 6136 m, para la meso escala el W, = 130 m * 25
subcuencas = 3250 m y para la macro escala el W = 385 m * 6 subcuencas = 2310 m.

Para futuras aplicaciones del modelo SWMM en cuencas similares a la del estudio
(en cuanto a tamarfio, impermeabilidad, pendientes y tipo de lluvia), una vez que el
modelista ha discretizado la cuenca, si no dispone de informacion pluvio-hidrométrica,
puede estimar el valor medio del parametro Ws a partir de la figura 8.40 y del area media
de las subcuencas. Nétese que # = 4 significa que se ha representado, en promedio, un
nodo cada 250 m de longitud de conducto.

Para la cuenca experimental estudiada la escala espacial mas grande que conserva
la precision admisible de los hidrogramas a la salida y de niveles de agua en nodos de
interés es la meso escala.

Por lo tanto, si el objetivo de la aplicacion del modelo requiere conocer con
suficiente precision el nivel de agua en nodos de interés, se sugiere el siguiente criterio de
agregacion: 4 <8 ha, n <4y x> 30.

Una vez establecida la discretizacion areal de la cuenca y del sistema de drenaje
urbanos, es sencillo determinar los intervalos de tiempo a utilizar que permitan obtener una
solucion numericamente estable a partir de la ecuacion (7.23) o del diagrama de curvas de
la figura A.14 (Anexo A).

Las conclusiones obtenidas en este trabajo son validas para las condiciones
estudiadas tanto de lluvias como de la cuenca analizada. Futuros estudios con mayor
cantidad de eventos y en otras cuencas urbanas, permitirian validar estas conclusiones bajo

otras condiciones y eventualmente generalizar las mismas.
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A fin de mejorar los resultados de esta investigacion y de las posibles extensiones
de este trabajo, es preciso contar con una suficiente cantidad de datos de las diversas
variables involucradas, con mediciones distribuidas espacialmente en los principales nodos

de la cuenca.
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Anexo A

Estudio Experimental del Modelo Extran

A.1 Introduccion

En este Anexo se presenta una serie de ensayos numéricos del modelo Extran,
realizados con el objeto de evaluar el comportamiento del mismo ante variaciones de
valores de los siguientes pardmetros computacionales, geométricos e hidraulicos:

a) Intervalo de tiempo computacional At.

b) Incremento de longitud Ax.

¢) Pendiente del conducto.

d) Coeficiente de rugosidad del conducto.

Dado que las ecuaciones completas de Saint Venant no tienen solucion analitica, no
es posible cuantificar en términos absolutos el amortiguamiento numérico que origina el
esquema numeérico del bloque Extran. EI método de Von Neumann, descrito en el capitulo
6, es aplicable a flujos donde los términos de inercia son despreciables y las fluctuaciones

de caudal son pequefias. Un caso podria ser, por ejemplo, la aproximacién de la onda
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difusiva lineal, en la que la celeridad y la difusion pueden ser consideradas como
constantes. Sin embargo, estas hipotesis simplificativas suelen no ser validas en la
propagacion de flujo en redes de drenaje urbano, principalmente en conductos de baja
pendiente.

Como no es posible determinar el amortiguamiento numérico del esquema en
términos absolutos, se realizé una serie de ensayos numéricos que permiten cuantificar el
aumento de la atenuacién numeérica para distintos At y Ax, con respecto a una atenuacion

de referencia (correspondiente a pequefios incrementos de At y AX).

A.2 Eleccion de las caracteristicas geométricas
A.2.1 Pendiente y coeficiente de resistencia

La capacidad de conduccién de un conducto depende de los parametros: K
(coeficiente de Strickler) y So (pendiente de fondo del conducto), a través del producto
Ksoll2.

Si se hace variar el producto KSo'?, la capacidad de conduccion hidraulica del
colector varia. Para efectuar el andlisis del comportamiento del modelo existen dos
alternativas posibles:

1) Mantener la misma dimension del colector y variar S y n, aceptando que varie

su capacidad de conduccion a seccion llena.

2) Modificar las dimensiones, So y n del colector pero conservando la misma

capacidad de conduccidn hidraulica para todas las simulaciones.

Con el objeto de ensayar el modelo Extran se considera aqui la segunda alternativa:
se fija la capacidad de conduccion del colector y se varia los pardmetros geométricos (¢, L)
e hidraulicos (n) segun el caso. Esta eleccion se toma porque es justamente la capacidad de

conduccion hidraulica la que se considera al disefiar un conducto.
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Cuando se efectdan simulaciones haciendo variar diferentes parametros a la vez,

resulta practico utilizar un analisis adimensional mediante nimeros adimensionales. Estos

permiten garantizar que se ha cubierto la gama de valores posibles y transferir los

resultados a otras condiciones que pueden ser consideradas como equivalentes frente a un

mismo valor del niUmero adimensional.

Supdngase que @ es el angulo que caracteriza al tirante de agua dentro de un

colector circular como el que se muestra en la figura A.1.

Figura A.1 - Colector circular

Sea ¢ el didmetro del colector y r su radio. Resulta entonces:

¢

y:E(l—cosa))
a):arcos( —%J:arcos( —%)
P, =d¢dw
B=gsenw

(A1)

(A2)

(A3)
(A.4)

(A.5)
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n Q( _sen ZwJ (A.6)
"4 20

Se puede definir para los conductos circulares el nUmero adimensional:

- Q (A7)
- K 81/2¢8/3

Este nimero se basa en el hecho de que la maxima capacidad de conduccion
en conductos circulares se da para un tirante y = 0.94¢. La figura A.2 muestra los
didmetros y tirantes y = 0.94¢ para los cuales se dan las méximas capacidades de

conduccion de los conductos para diferentes valores del producto K S2'Z.

35 -
—~
E 3
N
© 25
e}
[¢B)
E 24
'@
S 15
<)
€ 14
S
= 05 -
I—
0 T T T T T T T 1
0 1 2 3 4 5 6 7 8
0
KS,
— 0.94%¢ —_—

Figura A.2 - Diametros y tirantes para maximas capacidades de conduccion

Expresando el nimero I" en funcion del angulo  para el tirante y = 0.94 ¢ se tiene:

_ {(a)—sena)cos o) Ts (A8)

1024 w®

Resultando I' para la capacidad maxima de los conductos igual a 0.335.
De modo que cualquiera sea la capacidad maxima de conduccion que se fije el

nGmero T sera constante para cualquier valor de K S»'?.
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Para el ensayo del modelo Extran se ha elegido un colector circular cuya capacidad

de conduccion a seccion llena se fijo en 1 m%/s.

A.2.2 Seccion transversal

La diferencia esencial entre las secciones circulares y rectangulares de los
conductos es el decrecimiento de la celeridad del flujo para tirantes de agua préximos al

nivel de entrada en carga de los conductos, lo cual puede ser observado en la figura A.3

100 -
90 -
80 -
70 -
60 -
50 4
40
30
20
10 -
0 T \ \ \ \ \ \ \

0 0.25 0.5 0.75 1 1.25 15 1.75 2

Celeridad (m/s)

Tirante (%)

\ = Seccion circular = Seccion rectangular

Figura A.3 - Celeridades de conductos

A.2.3 Longitud

En el capitulo 5 se ha visto que la longitud influye sobre la atenuacion de las ondas
dindmicas y también sobre las posibilidades de eleccion del intervalo de espacio Ax, puesto
que determina el nimero de tramos de calculo.

Para analizar el modelo, se ha elegido una longitud de 1000 metros, lo cual permite

ensayar varios incrementos de longitud de uso frecuente en aplicaciones practicas.
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A.3 El paso de tiempo At

El paso de tiempo At, al igual que el incremento de longitud Ax, son parametros
externos que son elegidos por el usuario del modelo en cada simulacion. Su eleccion esta
sujeta a ciertas restricciones.

Frente a la variabilidad de los hidrogramas se hace necesario verificar el At para
todos los esquemas en diferencias finitas que se utilicen. Ponce y Theurer, (1982)

proponen adoptar At tal que:

At< e (A9)
"N

donde T¢ es el tiempo de crecida o tiempo al pico del hidrograma de entrada y N es un
namero entero al menos igual a cinco (Ponce y Theurer, 1982). Estos autores recomiendan,
de esta manera, dividir la parte creciente del hidrograma de entrada en por lo menos cinco

tramos (figura A.4).

Caudal

Tiempo

Figura A.4 — Determinacion de At segun Ponce y Theurer (1982)
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Por otro lado, el valor limite superior de At estd dado por la condicion de
estabilidad de Courant, ecuacion (6.64):

AX (A.10)

Atc: At critico.
En aplicaciones précticas, se han usado valores de At ligeramente mayores al valor

critico sin problemas de estabilidad aparente (Weismann y Laurenson, 1979).

A.4 Sensibilidad del modelo Extran al parametro At
A fin de evaluar las respuestas del modelo Extran frente a distintos intervalos de

tiempo se desarrollaron sendos ensayos, los cuales se presentan a continuacion:

A.4.1 Ensayo N° 1: Sensibilidad al pardmetro At, Ax = 250 m e hidrograma en S

Se considera un conducto de 800 mm de diametro y 1000 m de longitud con
pendiente S, = 5 %0 y coeficiente de resistencia K = 80. El incremento de longitud Ax
adoptado es de 250 m El hidrograma de entrada es un hidrograma en S con un caudal
méaximo de 0.95 m3/s (95% de la capacidad de conduccion del conducto a seccion llena)
para que no se produzcan fendmenos de escurrimiento bajo carga. El tiempo de crecida es
de 60 minutos.

El modelo Extran fue corrido para pasos de tiempo At de 1, 5, 10, 15, 20, 30 y 60
seg. Intervalos de tiempo mayores no fueron considerados porque no respetaban la
condicion de estabilidad del modelo. Los resultados de este ensayo se presentan en la tabla
A.lyenlafigura A5.

Del analisis de los resultados se puede concluir lo siguiente:
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a) Cuanto menor es el At, la rama de crecida del hidrograma calculado acompafia
mejor la forma del hidrograma de entrada. Se confirma la necesidad de utilizar At
pequefios en los modelos explicitos para evitar inestabilidades en el calculo, aiun
cuando Cr < 1.

b) Para At > 15 seg, se observan oscilaciones pequefias en la rama de crecida.

c) El ndmero de iteraciones aumenta notablemente cuando el incremento de tiempo
disminuye.

d) Para valores de At superiores a 60 seg. las soluciones divergen.

Tabla A.1 — Ensayo N° 1: Sensibilidad del modelo Extran al pardmetro At

Caudal de Tiempo Velocidad Tirante de Celeridad Ndmero  NUmero

At salida  decrecida méaxima agua  delaonda de de
(seq) maximo (minutos) (m/seg)  maximo (m/s) Courant Iteraciones
(m®/s) (m)

1 0.95 109 2.21 0.64 4.72 0.02 28800

5 0.95 109 2.21 0.64 4.72 0.09 5760

10 0.95 109 2.21 0.64 4.72 0.19 2880

15 0.95 109 2.21 0.64 4.72 0.28 1920
20 0.95 108 2.21 0.64 4.72 0.38 1440
30 0.95 108 2.21 0.64 4.72 0.57 960
60 0.95 107 2.21 0.64 4.72 1.13 485

Caudal (m®/s)

0 20 40 60 80 100 120

Tiempo (minutos)

—o— Hid. entrada —— Dt=1seg. ——Dt=5seg. —— Dt =10 seg.
Dt = 15 seg. Dt = 20 seg. Dt =30 seg. —— Dt =60 seg.

Figura A.5 - Ensayo N° 1: Sensibilidad del modelo Extran al pardmetro At



192

A.4.2 Ensayo N° 2: Sensibilidad al parametro At, Ax = 250 m e hidrograma sinusoidal
Se considera en este ensayo el mismo conducto del ensayo anterior y el mismo Ax =
250 m. El hidrograma de entrada es un hidrograma sinusoidal con un caudal maximo de
0.95 m3/s, un caudal minimo de 0.05 m3/s y un caudal medio de 0.50 m3/s, con lo cual no
existen efectos de sobrecarga.
El modelo Extran fue corrido para pasos de tiempo At de 1, 5, 10, 15, 20, 30 y 60

segundos. Los resultados de este ensayo se presentan en la tabla A.2 y en la figura A.6.

Tabla A.2 — Ensayo N° 2: Sensibilidad del modelo Extran al pardmetro At

At Caudal Tiempo Atenuacion  Numero  Numero
(segundos) maximo Pico del caudal de de
(m3/s) (minutos) (%) Courant Iteraciones
1 0.946 33 0.40 0.02 108000
5 0.947 33 0.30 0.10 21600
10 0.947 33 0.30 0.21 10800
15 0.947 33 0.30 0.31 7200
20 0.946 34 0.40 0.41 5400
30 0.946 34 0.40 0.62 3600
60 0.947 34 0.30 1.24 1800

Caudal (m*/s)

0 30 60 90 120 150 180

Tiempo (minutos)

—O0— Hid. entrada —— Dt=1seg. ——Dt=5seg. —— Dt =10 seg.
Dt = 15 seg. Dt = 20 seg. Dt =30 seg. —— Dt =60 seg.

Figura A.6 — Ensayo N° 2: Sensibilidad del modelo Extran al pardmetro At
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Del analisis de este ensayo puede observarse que la atenuacion de los caudales pico
de salida (respecto al caudal maximo de entrada) se mantiene constante con los distintos
pasos de tiempo considerados, variando apenas entre un 0.3 y 0.4 %. Esto significa que,
para los rangos analizados de los parametros, el At, no tiene efecto significativo en el
amortiguamiento numérico del esquema utilizado. EI nimero de Courant aumenta con At,
lo cual es l6gico ya que At es directamente proporcional a dicho nimero adimensional. Por
otro lado el nimero de iteraciones realizadas disminuye a medida que se toman At

mayores.

A.5 Sensibilidad del modelo al parametro Ax

Se ha visto en el apartado 6.6 que el factor de amplificacion G(n,C,) que
interviene en la amortiguamiento numérico depende del nimero adimensional de la onda 1
y del nimero de Courant, C;. En ambos parametros interviene Ax. A fin de evaluar las
respuestas del modelo Extran frente a distintos Ax se desarrollaron diversos ensayos, los

cuales se presentan a continuacion.

A.5.1 Ensayo N° 3: Sensibilidad al parametro Ax, At = 1 seg e hidrograma en S

Se considera el mismo conducto que los ensayos N° 1 y N° 2 y el mismo
hidrograma de entrada que en el ensayo N° 1. El paso de tiempo computacional adoptado
At es de 1 segundo.

El modelo Extran fue corrido para incrementos de longitud Ax de 25, 50, 100, 250,
500, y 1000 m. Los resultados de este ensayo se presentan en la tabla A.3 y en la figura

AT
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Del analisis de los resultados puede concluirse que, en general, los valores de Ax
relativamente pequefios reproducen mas fielmente la forma del hidrograma de entrada y
alcanzan la solucion mas rapidamente que los valores de Ax mayores. Puede observarse por
otra parte que el numero de iteraciones que ejecuta el modelo es independiente de los
valores de AX.

Tabla A.3 — Ensayo N° 3: Sensibilidad del modelo Extran al pardmetro Ax

Caudal de Tiempo Velocidad Tirante de Celeridad Ndmero  NUmero

AX salida  decrecida méaxima agua  delaonda de de
(metros) maximo (minutos) (m/seg)  maximo (m/s) Courant Iteraciones
(m3/s) (m)
25 0.95 103 2.21 0.64 4.72 0.189 28800
50 0.95 104 2.21 0.64 4.72 0.094 28000
100 0.95 105 2.21 0.64 4.72 0.047 28800
250 0.95 109 2.21 0.64 4.72 0.019 28800
500 0.95 113 2.21 0.64 4.72 0.009 28800
1000 0.95 114 2.21 0.64 4.72 0.005 28800
1.2 -
—_ 10 1 Jo} 0—-0—0
%
é 0.8 -
= 0.6 -
E
2 04+
O
0.2
00 00000

0 20 40 60 80 100 120

Tiempo (minutos)

—o—Hid. entrada ——Dx=25m. ——Dx=50m. ——Dx=100m.
Dx = 250 m. Dx =500 m. Dx = 1000 m.

Figura A.7 - Ensayo N° 3: Sensibilidad del modelo Extran al pardmetro Ax.

A.5.2 Ensayo N° 4: Sensibilidad al parametro Ax, At = 1 seg e hidrograma sinusoidal
Se considera el mismo conducto que los ensayos N° 1, N° 2 y N° 3 y el mismo

hidrograma de entrada que el ensayo N° 2. El paso de tiempo At considerado es de 1
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segundo. EI modelo Extran fue corrido para intervalos Ax de 25, 50,100, 250, 500, y 1000

metros. Los resultados de este ensayo se presentan en la tabla A.4 y en la figura A.8.

Tabla A.4 — Ensayo N° 4: Sensibilidad del modelo Extran al pardmetro Ax

AX Caudal Tiempo Atenuacion  Numero  Numero
(metros) maximo Pico del caudal de de
(m3/s) (minutos) (%) Courant Iteraciones
25 0.9491 31 0.00 0.213 108000
50 0.9476 32 0.16 0.106 108000
100 0.9469 33 0.24 0.051 108000
250 0.9465 33 0.28 0.021 108000
500 0.9462 33 0.31 0.010 108000
1000 0.9459 34 0.34 0.005 108000

Caudal (m*/s)

60 90 120 180

Tiempo (minutos)

—o—Hid. entrada ——Dx=25m. ——Dx=50m. ——Dx=100m.
Dx =250 m. Dx =500 m. Dx = 1000 m.

Figura A.8 — Ensayo N° 4: Sensibilidad del modelo Extran al pardmetro Ax

En este ensayo puede observarse que existe una leve atenuacion de los caudales
pico de salida respecto al pico de entrada y que la atenuacién aumenta con Ax; sin
embargo, el aumento de la atenuacion respecto a la atenuacion del menor Ax (25 m) es

inferior al 0.34%.
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A.5.3 Ensayo N° 5: Sensibilidad al parametro Ax, At = 1 seg e hidrograma sinusoidal.
Mayor pendiente que ensayo N° 4

Se considerd en este ensayo un conducto de 700 mm de diametro, 1000 m de
longitud, pendiente So = 1 % Yy coeficiente de resistencia K = 80. El paso de tiempo At
adoptado es de 1 seg. El hidrograma de entrada es el mismo que el de los ensayos N° 2 y
N° 4. El modelo Extran fue corrido para intervalos Ax de 25, 50, 100, 250, 500, y 1000 m.

Los resultados de este ensayo se presentan en la tabla A.5 y en la figura A.9.

Tabla A.5 — Ensayo N° 5: Sensibilidad del modelo Extran al pardmetro Ax

AX Caudal Tiempo Atenuacion  Numero  Numero
(metros) maximo Pico del caudal de de
(m3/s) (minutos) (%) Courant Iteraciones
25 0.9497 31 0.00 0.266 108000
50 0.9480 32 0.18 0.133 108000
100 0.9475 33 0.23 0.067 108000
250 0.9473 33 0.25 0.027 108000
500 0.9471 33 0.28 0.013 108000
1000 0.9469 33 0.30 0.007 108000

Caudales (m®/s)

60 90 120 150 180

Tiempo (minutos)

—o—Hid. entrada ——Dx=25m. ——Dx=50m. ——Dx=100m.
Dx =250 m. Dx =500 m. Dx = 1000 m.

Figura A.9 - Ensayo N° 5: Sensibilidad del modelo Extran al parametro Ax
Del analisis de este ensayo puede observarse que existe una leve atenuacion de los

caudales pico a medida que se incrementa el valor de Ax. No obstante, el alumento de la
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atenuacion respecto a la atenuacion correspondiente al menor Ax (25 m) es inferior al 0.3%

para los Ax analizados.

A.5.4 Ensayo N° 6: Sensibilidad al parametro Ax, At = 1 seg e hidrograma sinusoidal.
Menor pendiente que ensayo N° 4

Se considerd un conducto de 1100 mm de diametro, 1000 m de longitud, pendiente
So =1 %0 y K = 80. El paso de tiempo At considerado es de 1 segundo. El hidrograma de
entrada es el mismo que el de los ensayos N° 2, N° 4 y N° 5.

El modelo Extran fue corrido para intervalos Ax de 25, 50, 100, 250, 500, y 1000 m.
Los resultados se presentan en la tabla A.6 y en la figura A.10.

En este ensayo puede observarse que el aumento de atenuacion de los caudales pico

respecto a la acumulacion del menor Ax (25m) es inferior al 1%.

Tabla A.6 — Ensayo N° 6: Sensibilidad del modelo Extran al pardmetro Ax

AX Caudal Tiempo Atenuaciéon ~ Numero  Numero
(metros) maximo Pico del caudal de de
(m?/s) (minutos) (%) Courant Iteraciones
25 0.9419 33 0.00 0.113 108000
50 0.9348 35 0.75 0.056 108000
100 0.9446 36 0.77 0.028 108000
250 0.9444 36 0.79 0.011 108000
500 0.9431 35 0.93 0.006 108000

1000 0.9425 35 0.99 0.003 108000
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Caudal (m*/s)

0 30 60 90 120 150 180

Tiempo (minutos)

—o0—Hid. entrada ——Dx=25m. ——Dx=50m. ——Dx=100m.
Dx = 250 m. Dx =500 m. ——Dx=1000 m.

Figura A.10 — Ensayo N° 6: Sensibilidad del modelo Extran al parametro Ax

A.5.5 Conclusién

En la tabla A.7 se presenta un resumen de los ensayos N° 4, 5y 6 que puede
visualizarse en la figura A.11.

La atenuacién de los caudales pico de salida respecto al caudal pico de entrada
aumenta con el Ax, lo cual se acentla a medida que disminuye la pendiente S,. Sin
embargo, en ningln caso, el aumento de la atenuacion con respecto a la atenuacion

correspondiente al menor Ax (25 m), es inferior al 1%.

Tabla A.7 - Sensibilidad del modelo Extran al pardmetro Ax. Resumen ensayos N°4, 5y 6

AX Atenuacion del caudal (%)
(metros) KSY? =8.00 KSY? =566 KSY? =253
25 0.00 0.00 0.00
50 0.16 0.18 0.75
100 0.23 0.24 0.77
250 0.25 0.28 0.79
500 0.28 0.31 0.93

1000 0.30 0.34 0.99
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Por lo tanto, para las condiciones ensayadas, el efecto de amortiguamiento

numérico del esquema puede ser considerado despreciable para propésitos practicos.
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Figura A.11 - Sensibilidad al parametro Ax. Resumen ensayos N° 4,5y 6

A.6 Sensibilidad del modelo Extran a la pendiente de conductos So
A continuacion se presenta un ensayo que analiza la sensibilidad del modelo Extran

a la variacion de la pendiente de fondo de conductos So.

A.6.1 Ensayo N° 7: Sensibilidad al parametro S,

En este ensayo se analiza la influencia de S, sobre los resultados de la simulacién
con Extran. Se considera aqui un conducto circular de 1000 m. longitud, coeficiente de
resistencia K = 80, y para asegurar la capacidad de conduccién se adoptan diferentes
didmetros segun el valor de S, de acuerdo a la figura A.2. El paso de tiempo At
considerado es de 1 segundo para todos los casos. El hidrograma de entrada es el mismo

hidrograma sinusoidal de los experimentos anteriores.
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El modelo Extran fue corrido para pendientes del 5 %, 1 %, 0.5 %, 0.1 % y 0.05 %,
correspondiéndoles diametros de 550, 700, 800, 1000 y 1200 mm respectivamente. Los

resultados se presentan en la tabla A.8 y en la figura A.12.

Tabla A.8 —Ensayo N° 7: Sensibilidad del modelo Extran al parametro S,

Caudal Tiempo Atenuaciéon  Numero Tirante NUmero
Pendiente Méaximo Pico del caudal de de agua de
(md/s) (minutos) (%) Courant (m) Froude
0.0500 0.9488 751 0.13 0.12 0.39 2.7
0.0100 0.9471 753 0.31 0.07 0.58 1.2
0.0050 0.9452 754 0.51 0.05 0.65 0.9
0.0010 0.9341 756 1.67 0.03 0.83 0.5
0.0005 0.9269 757 2.43 0.02 0.88 0.3

Caudales (m®/s)

0 20 40 60 80 100 120 140 160 180

Tiempo (minutos)

—0— Hid. entrada —— So =0.05 ——S0=0.01
—— S0 =0.005 So0=0.001 —— So=0.0005

Figura A.12 — Sensibilidad del modelo Extran al parametro So.

En este ensayo puede verse claramente el efecto amortiguador de la pendiente sobre
los hidrogramas de simulacion. Esa atenuacion se acentla a medida que la pendiente del
conducto se hace cada vez mas débil. Puede observarse ademas el cambio de régimen del
escurrimiento, de supercritico a subcritico, lo cual queda manifestado por los valores del

numero adimensional de Froude. EI amortiguamiento que sufren los caudales picos es
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debido a la disminucién de la pendiente y al cambio de régimen del escurrimiento y no

deben ser atribuidos al esquema numeérico del modelo Extran.

A.7 Sensibilidad del modelo Extran a la rugosidad n
Otro ensayo que se presenta a continuacion es el que analiza la sensibilidad del

modelo Extran a la variacién de la rugosidad de los conductos.

A.7.1 Ensayo N° 8: Sensibilidad al parametro n

En este ensayo se analiza la influencia de la rugosidad n de los conductos sobre los
caudales resultantes de la simulacion con Extran. Se considera aqui un conducto circular de
1000 m. longitud, coeficiente de rugosidad variable (entre 0.010 y 0.020) y pendiente del
0.5 %. Para asegurar la capacidad de conduccion se adoptan diferentes diametros segun el
valor del producto KSo*?, de acuerdo con la figura A.2, teniendo en cuenta que K=1/n. El
paso de tiempo At considerado es de 1 segundo para todos los casos. El hidrograma de
entrada es el mismo hidrograma sinusoidal de los experimentos anteriores.

El modelo Extran fue corrido para rugosidades de 0.0100, 0.0125, 0.0150, 0.0175y
0.0200, correspondiéndoles respectivamente, diametros de 750, 800, 850, 900 y 950 mm.

Los resultados se presentan en la tabla A.9 y en la figura A.13.

Tabla A.9 - Sensibilidad del modelo Extran al parametro de rugosidad n

Caudal Tiempo Atenuacion Numero  NUmero
Rugosidad Maximo Pico del caudal de de
(m3/s) (minutos) (%) Courant Iteraciones
0.0100 0.9426 755 0.78 0.06 10800
0.0125 0.9438 755 0.65 0.05 10800
0.0150 0.9444 755 0.60 0.04 10800
0.0175 0.9442 755 0.61 0.04 10800

0.0200 0.9440 755 0.63 0.04 10800
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Caudal (m3/s)

0 30 60 90 120 150 180

Tiempo (minutos)

—O0— Hid. entrada ——n =0.00100 ——n =0.00125
——n = 0.00150 n=0.00175 —— n =0.00200

Figura A.13 - Sensibilidad del modelo Extran al parametro de rugosidad n

A.8 Abaco para la condicion de estabilidad del modelo

En la figura A.14 se muestran las curvas de intervalo de tiempo-didmetro-longitud
de conducto que pueden utilizarse de manera estimativa preliminar para determinar el valor
de At que permite asegurar las condiciones de estabilidad del esquema numérico del
modelo Extran. Para ello, se utilizé la ecuacion 7.24, para distintos didmetros y longitudes

de conducto

At (segundos)

—o— Dx =150 m.

20 - \%m__\ EESSS== Dx =175 m.
= =% |—+—Dx=200m.
0 : : : ‘ TS, Dx = 225 m.

0.0 05 1.0 15 2.0 25 3.0 35 |—s—Dx=250m.

160 -
140 4 —Dx =10 m.
m— DX =15 m.
120 1 Dx =20 m.
100 4 Dx=25m.
—=—Dx =50 m.
80 1 —«—Dx=75m.
60 | —— Dx =100 m.
Dx=125m.
40

Diametro de conducto (m)

Figura A.14 - Curvas intervalo de tiempo-diametro-longitud
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Anexo B

Caracteristicas de las discretizaciones para las escalas de estudio

Tabla B.1 - Caracteristicas de la discretizacion en 59 subcuencas (micro escala)

Orden de Nodo Area Longitud Pendiente W=A/L  Impermeabilidad

la cuenca Ingreso (ha)  del flujo (m/m) (m) (%)
(m)
1 100 1.1 103.8 0.0004 106 37.5
2 200 2.0 169.5 0.0031 118 375
3 300 0.9 209.3 0.0046 43 37.5
4 400 10.8 534.7 0.0029 202 375
5 500 2.8 337.3 0.0031 83 37.5
6 600 7.2 378.9 0.0038 190 375
7 700 1.1 93.2 0.0014 118 37.5
8 900 5.2 210.5 0.0034 247 375
9 1000 2.4 242.4 0.0023 99 37.5
10 1100 1.7 314.8 0.0024 54 375
11 1200 2.1 172.1 0.0024 122 37.5
12 1300 2.2 282.1 0.0023 78 375
13 1500 4.4 255.8 0.0028 172 37.5
14 1700 2.9 158.5 0.0034 183 375
15 1800 1.2 144.6 0.0023 83 37.5
16 1900 3.6 268.7 0.0023 134 375
17 2000 2.7 169.8 0.0064 159 36.7
18 2100 1.4 128.4 0.0070 109 36.7
19 2200 3.1 145.5 0.0052 213 36.7
20 2300 1.0 80.0 0.0019 125 37.5
21 2400 2.6 198.5 0.0021 131 375
22 2500 2.2 188.0 0.0022 117 37.5
23 2600 0.8 87.0 0.0017 92 38.0

24 2700 5.9 271.9 0.0054 217 36.7
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Tabla B.1 - (continuacion)

Orden de Nodo Area Longitud Pendiente W =A/L  Impermeabilidad

la cuenca Ingreso (ha)  del flujo (m/m) (m) (%)
(m)
25 2800 31 193.8 0.0020 160 38.0
26 2900 4.8 360.9 0.0022 133 38.0
27 3000 3.2 293.6 0.0017 109 38.0
28 3100 4.2 274.5 0.0022 153 38.0
29 3200 3.6 290.3 0.0037 124 38.0
30 3300 4.3 145.3 0.0045 296 38.0
31 3400 2.5 193.8 0.0028 129 38.0
32 3500 2.2 231.6 0.0041 95 38.0
33 3600 1.1 88.0 0.0023 125 38.0
34 3700 7.0 391.1 0.0026 179 38.0
35 3800 4.9 284.9 0.0030 172 38.0
36 3900 6.6 379.3 0.0028 174 38.0
37 4000 4.0 292.0 0.0038 137 38.0
38 4100 1.4 108.5 0.0029 129 38.0
39 4200 4.7 291.9 0.0026 161 38.0
40 4300 5.7 265.1 0.0026 215 38.0
41 4400 1.6 128.0 0.0026 125 38.0
42 4500 1.2 96.8 0.0018 124 38.0
43 4600 2.5 320.5 0.0033 78 38.0
44 4700 2.1 98.1 0.0060 214 38.0
45 4800 45 3435 0.0024 131 36.7
46 4900 0.8 55.2 0.0018 145 38.0
47 5000 2.3 230.0 0.0030 100 38.0
48 5100 3.0 157.1 0.0041 191 38.0
49 5200 1.4 160.9 0.0012 87 36.7
50 5300 1.2 181.8 0.0023 66 36.7
51 5400 1.3 108.3 0.0028 120 315
52 5500 10.5 583.3 0.0053 180 315
53 5600 1.6 146.8 0.0045 109 26.6
54 5700 9.0 486.5 0.0041 185 26.6
55 5800 4.1 244.0 0.0037 168 26.6
56 5900 7.8 464.3 0.0020 168 26.6
57 6000 1.7 242.9 0.0091 70 26.6
58 6100 1.1 139.2 0.0016 79 26.6
59 6200 2.1 250.0 0.0010 84 26.6
Maximo 10.8 583.3 0.0091 296 38.0
Medio 3.3 231.6 0.0031 137 32.8
Minimo 0.8 55.2 0.0004 43 26.6

Total 194.4 13667.1 8110
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Figura B.1 — Discretizacién en 59 subcuencas (Micro escala)
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Orden de Tipo de Diam./altura  Ancho Longitud Pendiente Rugosidad
conducto Seccion (m) (m) (m) (m/m)

1 circular 0.50 0.00 104.60 0.0016 0.013
2 circular 0.60 0.00 98.80 0.0015 0.013
3 circular 0.60 0.00 223.30 0.0017 0.013
4 rectangular 0.30 0.80 134.00 0.0010 0.013
5 rectangular 0.30 0.80 98.10 0.0006 0.013
6 rectangular 0.30 0.80 101.40 0.0010 0.013
7 circular 0.60 0.00 102.00 0.0014 0.013
8 rectangular 0.40 1.20 176.40 0.0010 0.013
9 rectangular 0.40 1.20 368.00 0.0010 0.013
10 circular 0.50 0.00 117.60 0.0009 0.013
11 circular 0.60 0.00 234.80 0.0009 0.013
12 circular 0.80 0.00 170.10 0.0018 0.013
13 rectangular 1.00 2.40 96.35 0.0010 0.013
14 circular 0.60 0.00 162.90 0.0017 0.013
15 circular 0.70 0.00 81.80 0.0012 0.013
16 circular 0.80 0.00 85.70 0.0021 0.013
17 rectangular 1.00 2.40 101.15 0.0010 0.013
18 rectangular 1.00 2.40 103.20 0.0011 0.013
19 circular 0.50 0.00 266.90 0.0025 0.013
20 circular 0.60 0.00 105.00 0.0009 0.013
21 circular 0.60 0.00 165.00 0.0019 0.013
22 rectangular 1.20 2.60 147.50 0.0005 0.013
23 circular 0.60 0.00 97.00 0.0015 0.013
24 circular 0.80 0.00 94.30 0.0016 0.013
25 circular 0.80 0.00 97.50 0.0015 0.013
26 rectangular 1.20 2.60 118.40 0.0015 0.013
27 circular 0.50 0.00 87.50 0.0118 0.013
28 circular 0.80 0.00 133.00 0.0021 0.013
29 rectangular 1.20 2.60 199.80 0.0010 0.013
30 circular 0.60 0.00 100.70 0.0015 0.013
31 circular 0.70 0.00 89.40 0.0017 0.013
32 circular 1.00 0.00 101.30 0.0015 0.013
33 circular 1.00 0.00 100.85 0.0015 0.013
34 circular 0.60 0.00 94.70 0.0042 0.013
35 rectangular 0.73 2.20 102.30 0.0018 0.013
36 circular 0.50 0.00 107.00 0.0054 0.013
37 rectangular 0.72 2.20 99.30 0.0017 0.013
38 circular 0.80 0.00 306.55 0.0015 0.013
39 rectangular 1.00 2.40 203.10 0.0008 0.013
40 rectangular 1.00 2.40 101.50 0.0009 0.013
41 circular 0.70 0.00 98.00 0.0010 0.013
42 circular 0.70 0.00 92.00 0.0011 0.013
43 circular 1.00 0.00 101.20 0.0010 0.013
44 circular 0.70 0.00 99.40 0.0015 0.013
45 circular 0.70 0.00 99.30 0.0025 0.013
46 rectangular 1.00 2.40 87.00 0.0015 0.013
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Orden de Tipo de Didm./altura Ancho Longitud Pendiente Rugosidad
conducto Seccion (m) (m) (m) (m/m)
47 rectangular 1.00 2.40 104.00 0.0013 0.013
48 rectangular 1.00 2.40 106.00 0.0015 0.013
49 circular 0.60 0.00 175.95 0.0041 0.013
50 rectangular 1.20 2.60 103.10 0.0007 0.013
51 rectangular 1.20 2.60 198.40 0.0008 0.013
52 rectangular 1.20 2.60 106.60 0.0007 0.013
53 rectangular 1.20 2.60 98.90 0.0010 0.013
54 circular 0.50 0.00 187.20 0.0007 0.013
55 circular 0.70 0.00 237.50 0.0013 0.013
56 rectangular 1.20 2.60 170.20 0.0031 0.013
57 rectangular 1.20 2.60 96.10 0.0006 0.013
58 rectangular 1.20 2.60 63.10 0.0008 0.013
59 rectangular 1.20 2.60 110.80 0.0008 0.013
60 circular 0.80 0.00 190.00 0.0011 0.013
61 circular 0.80 0.00 50.00 0.0010 0.013
62 circular 0.80 0.00 65.00 0.0005 0.013
63 circular 0.60 0.00 52.30 0.0010 0.013
64 circular 0.80 0.00 81.00 0.0009 0.013
65 circular 1.20 0.00 149.05 0.0023 0.013
66 circular 1.20 0.00 137.60 0.0024 0.013
67 rectangular 2.20 3.10 71.40 0.0011 0.013
68 rectangular 2.20 3.10 20.00 0.0015 0.013




©IUBNJ ] 3P SOJONPUOD 3p BWA)SIS [ap ewanbsg — z'g einbiq

208




209

Tabla B.3- Caracteristicas de la discretizacion en 25 subcuencas (meso escala)

Ordende  Nodo Area Longitud Pendiente W =A/L Impermeabilidad
lacuenca Ingreso (ha) del flujo (m/m) (m) (%)
(m)
1 200 3.1 208.0 0.0017 149 37.5
2 400 11.7 558.0 0.0038 210 37.5
3 600 11.1 610.0 0.0028 182 37.5
4 900 9.3 450.0 0.0027 207 375
5 1500 6.6 402.0 0.0025 164 37.5
6 1700 2.9 167.0 0.0034 174 375
7 1900 6.9 387.0 0.0023 178 37.5
8 2200 7.2 444.0 0.0062 162 36.7
9 2400 5.8 294.0 0.0021 197 37.5
10 2700 9.8 496.0 0.0030 198 37.2
11 2900 8.0 379.0 0.0019 211 38.0
12 3200 7.8 387.0 0.0030 202 38.0
13 3400 6.8 253.0 0.0037 269 38.0
14 3500 3.3 366.0 0.0032 90 38.0
15 3800 11.9 716.0 0.0028 166 38.0
16 3900 6.6 379.3 0.0028 174 38.0
17 4200 10.1 520.0 0.0031 194 38.0
18 4500 8.5 577.0 0.0023 147 38.0
19 4700 4.6 304.0 0.0046 151 38.0
20 4800 7.6 510.0 0.0024 149 37.2
21 5300 5.6 248.0 0.0026 226 37.4
22 5500 13.4 625.0 0.0042 214 30.9
23 5700 13.1 510.0 0.0039 257 26.6
24 5900 9.5 490.0 0.0056 194 26.6
25 6100 3.2 384.0 0.0013 83 26.6
Maximo 13.4 716.0 0.0062 269 38.0
Medio 7.8 426.6 0.0031 182 36.0
Minimo 2.9 167.0 0.0013 83 26.6
Total 194.4 10664.3 4548

Tabla B.4 - Caracteristicas de la discretizacion en 6 subcuencas (macro escala)

Ordende  Nodo Area Longitud Pendiente W =A/L Impermeabilidad
lacuenca Ingreso (ha) del flujo (m/m) (m) (%)
(m)
1 1500 64.6 1170.0 0.0031 552 37.4
2 2700 23.0 800.0 0.0027 288 37.2
3 4500 67.6 1250.0 0.0030 541 38.0
4 5500 13.4 625.0 0.0042 215 30.9
5 5700 13.1 510.0 0.0039 257 26.6
6 5900 12.7 490.0 0.0035 259 26.6
Maximo 67.6 1250.0 0.0042 552 38.0
Medio 32.4 807.5 0.0034 352 32.8
Minimo 12.7 490.0 0.0027 215 26.6
Total 194.4 4845.0 2112
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Orden de Tipo de Diam./altura  Ancho Longitud Pendiente Rugosidad
conducto Seccion (m) (m) (m) (m/m)

1 circular 0.60 0.00 98.80 0.0015 0.020
2 circular 0.60 0.00 223.30 0.0017 0.020
3 rectangular 0.30 0.80 98.10 0.0006 0.020
4 rectangular 0.30 0.80 101.40 0.0010 0.020
5 circular 0.60 0.00 102.00 0.0014 0.020
6 rectangular 0.40 1.20 176.40 0.0010 0.020
7 rectangular 0.40 1.20 368.00 0.0010 0.020
8 rectangular 1.00 2.40 96.35 0.0010 0.020
9 circular 0.70 0.00 81.80 0.0012 0.020
10 circular 0.80 0.00 85.70 0.0021 0.020
11 rectangular 1.00 2.40 101.15 0.0010 0.020
12 rectangular 1.00 2.40 103.20 0.0011 0.020
13 rectangular 1.20 2.60 147.50 0.0005 0.020
14 circular 0.80 0.00 94.30 0.0016 0.020
15 circular 0.80 0.00 97.50 0.0015 0.020
16 rectangular 1.20 2.60 118.40 0.0015 0.020
17 circular 0.80 0.00 133.00 0.0021 0.020
18 rectangular 1.20 2.60 199.80 0.0010 0.020
19 circular 0.60 0.00 100.70 0.0015 0.020
20 circular 0.70 0.00 89.40 0.0017 0.020
21 circular 1.00 0.00 101.30 0.0015 0.020
22 circular 1.00 0.00 100.85 0.0015 0.020
23 rectangular 0.73 2.20 102.30 0.0018 0.020
24 circular 0.50 0.00 107.00 0.0054 0.020
25 rectangular 0.73 2.20 99.30 0.0017 0.020
26 rectangular 1.00 2.40 203.10 0.0008 0.020
27 rectangular 1.00 2.40 101.50 0.0009 0.020
28 circular 1.00 0.00 101.20 0.0010 0.020
29 rectangular 1.00 2.40 87.00 0.0015 0.020
30 rectangular 1.00 2.40 104.00 0.0013 0.020
31 rectangular 1.00 2.40 106.00 0.0015 0.020
32 circular 0.60 0.00 175.95 0.0041 0.020
33 rectangular 1.20 2.60 103.10 0.0007 0.020
34 rectangular 1.20 2.60 198.40 0.0008 0.020
35 rectangular 1.20 2.60 106.60 0.0007 0.020
36 rectangular 1.20 2.60 98.90 0.0010 0.020
37 circular 0.70 0.00 237.50 0.0022 0.020
38 rectangular 1.20 2.60 170.20 0.0008 0.020
39 rectangular 1.20 2.60 96.10 0.0006 0.020
40 rectangular 1.20 2.60 63.10 0.0008 0.020
41 rectangular 1.20 2.60 110.80 0.0008 0.020
42 circular 0.80 0.00 50.00 0.0010 0.020
43 circular 0.80 0.00 65.00 0.0005 0.020
44 circular 0.80 0.00 81.00 0.0009 0.020
45 circular 1.20 0.00 149.05 0.0023 0.020
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Orden de Tipo de Didm./altura Ancho Longitud Pendiente Rugosidad

conducto Seccion (m) (m) (m) (m/m)
46 circular 1.20 0.00 137.60 0.0024 0.020
47 rectangular 2.20 3.10 71.40 0.0011 0.020
48 rectangular 2.20 3.10 20.00 0.0015 0.020

Tabla B.6 - Caracteristicas del sistema de drenaje, macro escala

Orden de Tipo de Diam./altura Ancho Longitud Pendiente Rugosidad

conducto Seccion (m) (m) (m) (m/m)
1 circular 0.70 0.00 81.80 0.0012 0.020
2 circular 0.80 0.00 85.70 0.0021 0.020
3 rectangular 1.00 2.40 101.15 0.0010 0.020
4 rectangular 1.00 2.40 103.20 0.0011 0.020
5 rectangular 1.20 2.60 147.50 0.0005 0.020
6 rectangular 1.20 2.60 118.40 0.0015 0.020
7 circular 0.80 0.00 133.00 0.0021 0.020
8 rectangular 1.20 2.60 199.80 0.0010 0.020
9 rectangular 1.00 2.40 87.00 0.0015 0.020
10 rectangular 1.00 2.40 104.00 0.0013 0.020
11 rectangular 1.00 2.40 106.00 0.0015 0.020
12 rectangular 1.20 2.60 103.10 0.0007 0.020
13 rectangular 1.20 2.60 198.40 0.0008 0.020
14 rectangular 1.20 2.60 106.60 0.0007 0.020
15 rectangular 1.20 2.60 98.90 0.0010 0.020
16 circular 0.70 0.00 237.50 0.0022 0.020
17 rectangular 1.20 2.60 170.20 0.0008 0.020
18 rectangular 1.20 2.60 96.10 0.0006 0.020
19 rectangular 1.20 2.60 63.10 0.0008 0.020
20 rectangular 1.20 2.60 110.80 0.0008 0.020
21 circular 0.80 0.00 50.00 0.0010 0.020
22 circular 0.80 0.00 65.00 0.0005 0.020
23 circular 0.80 0.00 81.00 0.0009 0.020
24 circular 1.20 0.00 149.05 0.0023 0.020
25 circular 1.20 0.00 137.60 0.0024 0.020
26 rectangular 2.20 3.10 71.40 0.0011 0.020
27 rectangular 2.20 3.10 20.00 0.0015 0.020
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Resultados de la calibracion para distintas escalas espaciales y eventos

Tabla C.1 — Resultados de la calibracion para la micro escala

Observado Simulado Error
Evento Hora Caudal Tiempo Caudal Tiempo | Caudal Tiempo
inicial pico  al pico a pico alpico | pico alpico
(hh:mm)  (m%s)  (hh:mm) (m%/s) (hh:mm)| (%) (%)
28/04/95 11:30  1.00 13:00| 0.80 1.07 13:10 7 11
05/05/95 20:30 0.75 0:00| 0.90 0.73 23:50 3 5
30/01/96 14:00 0.92 15:20| 0.45 0.87 15:35 5 19
28/02/96 2:30 0.88 4:00| 0.50 0.87 4:20 1 22
11/03/96 2:30 0.95 6:00| 0.50 0.92 6:09 3 4
12/03/96 10:00 1.27 11:50| 0.45 1.29 12:07 2 15
15/06/96 4:00 1.24 6:00( 0.40 1.19 6:17 4 14
15/06/96 4:.00 1.22 9:00( 0.40 1.17 9:24 4 8
Tabla C.2 — Resultados de la calibracion para la meso escala
Observado Simulado Error
Evento Hora Caudal Tiempo Caudal Tiempo | Caudal Tiempo
inicial pico  al pico a pico alpico | pico alpico
(hh:mm)  (m%s)  (hh:mm) (m%/s) (hh:mm)| (%) (%)
28/04/95 11:30 1.00 13:00| 0.70 1.02 13:08 2 8
05/05/95 20:30 0.75 0:00| 0.80 0.70 23:50 7 5
30/01/96 14:00 0.92 15:20| 0.40 0.89 15:38 3 18
28/02/96 2:30 0.88 4:00| 0.40 0.91 4:14 3 13
11/03/96 2:30 095 6:00( 0.40 0.94 6:06 1 3
12/03/96 10:00 1.27 11:50| 0.25 1.31 12:01 3 9
15/06/96 4:00 124 6:00( 0.25 1.29 6:11 4 8
15/06/96 4.00 1.22 9:00| 0.25 1.22 9:18 0 6
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Tabla C.3 — Resultados de la calibracion para la macro escala

Observado Simulado Error
Evento Hora Caudal Tiempo Caudal Tiempo | Caudal Tiempo
inicial pico  al pico a pico alpico | pico alpico
(hh:mm)  (m%s) (hh:mm) (m3/s) (hh:mm)| (%) (%)
28/04/95 11:30 1.00 13:00( 1.20 0.95 13:00 5 0
05/05/95 20:30 0.75 0:00f 1.35 0.65 23:44| 13 8
30/01/96 14:00 0.92 15:20 0.45 0.97 15:15 5 7
28/02/96 2:30 0.88 4:.00| 0.45 0.76 4.06| 14 6
11/03/96 2:30 0.95 6:00| 0.60 0.86 6:03 9 1
12/03/96 10:00 1.27 11:50( 0.35 1.17 11:54 8 4
15/06/96 4:.00 1.24 6:00| 0.35 1.20 6:01 3 1
15/06/96 4:00 1.22 9:00| 0.35 1.21 9:10 1 3

Tabla C.4 — Estadisticos del pardmetro « para distintas escalas y eventos

Caracteristicas Coeficiente de calibracion «
Evento | Duracion  Lamina Intensidad Caudal Micro Meso Macro
(minutos) precipitada maxima observado| escala escala escala
(mm) (mm/h)  (m%s)
28/04/95 65 14.0 30.0 1.01 0.80 0.70 1.20
05/05/95 70 16.0 36.0 0.75 0.90 0.80 1.35
30/01/96 240 18.0 720 092 0.45 0.40 0.45
28/02/96 75 15.0 36.0 0.88 0.50 040 0.45
11/03/96 270 20.0 30.0 0.95 0.50 0.40 0.60
12/03/96 230 31.0 48.0 1.27 0.45 0.25 0.35
15/06/96 290 34.0 78.0 1.25 0.40 0.25 0.35
Media| 0.57 046 0.68
Desvio| 0.20 0.21 0.42
Varianza| 0.01 0.02 0.05
Coef. variacion 0.34 0.47 0.62

En la tabla C4 se observa que los valores del pardmetro « varian con la escala
espacial y con la magnitud del evento. Para cada escala, « varia inversamente con la
magnitud del evento; esto es, para los eventos de mayor magnitud los valores de « son
mayores que los correspondientes a los eventos de mayor magnitud. Este efecto se acentla
a medida que aumenta la escala, lo cual se expresa en un aumento de la varianza con la
escala. La variacion de « con la magnitud del evento refleja la no linealidad del proceso de

flujo superficial.
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Una vez adoptado el valor de « medio para cada escala, se simularon los distintos eventos

para las tres escalas espaciales. Los resultados se muestran en las tablas C.5, C.6 y C.7.

Tabla C.5 — Resultados finales de la calibracion de la micro escala

Observado Simulado Error
Evento Hora Caudal Tiempo Caudal Tiempo | Caudal Tiempo
inicial pico  al pico a pico alpico | pico alpico
(hh:mm)  (m%s) (hh:mm) (m®/s) (hh:mm)| (%) (%)
28/04/95 11:30 1.00 13:00| 0.7 0.88 13:27 12 23
05/05/95 20:30 0.75 0:00| 0.7 0.61 0:13 19 6
30/01/96 14:00 0.92 15:20( 0.57 1.10 15:36 20 17
28/02/96 2:30 0.88 4:00| 0.57 1.00 4:24 14 21
11/03/96 2:30  0.95 6:00( 0.57 1.06 6:10 12 5
12/03/96 10:00 1.27 11:50| 0.57 1.57 12:04 24 11
15/06/96 4:.00 1.24 6:00| 0.57 1.46 6:17 18 12
15/06/96 4:.00 1.22 9:00| 0.57 1.23 9:28 1 9
Tabla C.6 — Resultados finales de la calibracion de la meso escala
Observado Simulado Error
Evento Hora Caudal Tiempo Caudal Tiempo | Caudal Tiempo
inicial pico  al pico a pico  alpico | pico alpico
(hh:mm)  (m%s)  (hh:mm) (m¥/s) (hh:mm)| (%) (%)
28/04/95 11:30 1.00 13:00| 0.46 0.74 13:25 26 22
05/05/95 20:30 0.75 0:00| 0.46 0.53 1:08 29 24
30/01/96 14:00 0.92 15:20| 0.46 0.96 15:31 4 12
28/02/96 2:30 0.88 4:00( o0.46 0.86 4:21 2 19
11/03/96 2:30  0.95 6:00| 0.46 0.92 6:17 3 7
12/03/96 10:00 1.27 11:50( o0.46 1.41 12:03 11 11
15/06/96 4:00 1.24 6:00| 0.46 1.36 6:14 10 10
15/06/96 4:.00 1.22 9:00| 0.46 1.26 9:21 3 7
Tabla C.7 — Resultados finales de la calibracion de la macro escala
Observado Simulado Error
Evento Hora Caudal Tiempo Caudal Tiempo | Caudal Tiempo
inicial pico  al pico a pico alpico | pico alpico
(hh:mm)  (m%s)  (hh:mm) (m%/s) (hh:mm)| (%) (%)
28/04/95 11:30 1.00 13:00( o0.68 0.64 13:14 36 13
05/05/95 20:30 0.75 0:00| 0.68 0.47 1:17 37 27
30/01/96 14:00 0.92 15:20( o0.68 0.85 15:21 8 1
28/02/96 2:30 0.88 4:00( o0.68 0.76 4:09 14 9
11/03/96 2:30 0.95 6:00| 0.68 0.79 6:14 17 6
12/03/96 10:00 1.27 11:50( o0.68 1.22 11:59 4 8
15/06/96 4:00 1.24 6:00| 0.68 1.22 6:07 2 6
15/06/96 4:.00 1.22 9:00| 0.68 1.25 9:14 2 4




Anexo D

Listado de simbologias

Los siguientes simbolos han sido usados en este trabajo:

A Area de la superficie de control

A Seccion transversal del flujo

A Area de la subcuenca

A Area media de subcuencas

Ac Area de la seccion transversal de un conducto real
Ae Area de la seccion transversal de un conducto equivalente
Ao Avrea del orificio

As Area superficial del nodo

a Exponente empirico

ao, a1, a2 Coeficientes del polinomio

B Ancho superficial del flujo

B Propiedad extensiva del fluido

b Propiedad intensiva del fluido

C Celeridad de la onda

Cs Factor de friccion

CH Coeficiente de Hazen-Williams

Ch Coeficiente de Chezy

Co Coeficiente de descarga en el orificio
Cop Coeficiente de pérdida

Cp. Coeficiente de pérdida por contraccion
C Coeficiente de pérdida por expansion
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Numero de Courant

Coeficiente de sumergencia

Coeficiente de sobre carga del vertedero
Coeficiente de descarga por vertedero
Constante adimensional empirica= 0.1
Coeficiente de difusion de la onda

Tirante de agua normal al fondo del canal
Tirante de agua en el reservorio

Duracion de la propagacion del caudal pico
Tirante de almacenamiento en depresion
Energia total

Energia disipada en el resalto hidraulico
Error relativo del caudal pico

Error relativo del tiempo al pico

Error relativo del volumen

Energia interna

Energia interna por unidad de masa

Fuerza neta

NUmero de Froude

Volumen de infiltracion acumulado
Volumen de infiltracion acumulado de saturacion superficial
Funcion genérica continua y diferenciable
Capacidad de infiltracion minima del suelo
Capacidad de infiltracion inicial
Capacidad de infiltracion del suelo

Factor de amplificacion

Aceleracion gravitatoria

Carga hidraulica

Calor

Carga hidraulica para el orificio sumergido
Carga hidraulica entre aguas arriba y aguas abajo del vertedero
Pérdida de carga debida a la aceleracién
Perdida de carga

Pérdida de carga menor

Perdida de carga por contraccion

Pérdida de carga en entradas
Perdida de carga por expansion
Perdida de carga en uniones y camaras de inspeccion

Carga de presion

Carga de velocidad

Intensidad de la lluvia

indice inicial de humedad

NGmero imaginario. i =+/-1
Coordenada espacial longitudinal
Coordenada temporal

Coeficiente de resistencia
Coeficiente de pérdidas en entradas
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Ks Conductividad hidraulica saturada del suelo

Km NUmero de onda

k’ Numero de onda de la perturbacién

L Longitud media del flujo

L Longitud del canal o conducto

Le Longitud del conducto equivalente

Lt Longitud total de drenaje de la escala de referencia
Li Longitud total de drenaje del iesimo nivel de discretizacion
Ly Longitud del vertedero

m Masa

m Exponente empirico

N NUmero entero

Nec NuUmero cinematico

n Coeficiente de rugosidad de Manning

Ne Rugosidad de conductos

Ne Coeficiente de rugosidad del conducto equivalente
Nef Coeficiente de rugosidad efectiva

Ni Rugosidad del area impermeable de la cuenca
Np Coeficiente de rugosidad del area permeable
@) Término del orden de magnitud

Pm Perimetro mojado del conducto

p Presion hidrostatica

Q Descarga o caudal

Qn Descarga o caudal normal

Qo Descarga en el orificio

Qp Descarga o caudal pico

Qpr Caudal pico de referencia

Qpi Caudal pico del iesimo nivel de discretizacion
Qu Descarga sobre vertedero

q Flujo lateral por unidad de longitud

R Numero de Reynolds

Rn Radio hidraulico

R, Radio hidraulico del conducto real

R, Radio hidraulico del conducto equivalente

R? Coeficiente de determinacion

r Radio del conducto

S Pendiente de la subcuenca

Sa Solucion analitica de la ecuacion diferencial
Se Solucion exacta de la ecuacion diferencial

SN Solucién numérica de la ecuacion diferencial
So Pendiente de fondo del canal o conducto

St Pendiente de friccion

S, Pendiente de friccion del conducto real

S, Pendiente de friccion del conducto equivalente
Sk Factor de sesgo

S Succion capilar media en el frente de humedad
Tc Tiempo de crecida del caudal pico

t Tiempo



Yer
Yn
yT

Zs
Zo
AHmax

CIV DPT AL SIIINSL &

Tiempo de concentracion de la subcuenca
Tiempo inicial

Tiempo al pico del hidrograma
Componente en la direccion x de la velocidad del flujo lateral
Velocidad del flujo

Volumen de agua en la subcuenca
Velocidad de corte o friccion

Velocidad media del flujo

Ancho de escurrimiento o de la subcuenca
Trabajo

Ancho total de cuenca

Ancho de subcuenca

Ancho medio de subcuenca

Dimensidn longitudinal

Tirante hidraulico

Tirante critico

Altura de la cresta del vertedero

Tirante normal

Distancia al coronamiento del vertedero
Elevacion

Elevacion de fondo del canal o conducto
Elevacion del eje axial del conducto

Maximo incremento del nivel de agua en el nodo
Longitud del volumen diferencial

Intervalo de tiempo

Intervalo de tiempo critico

Incremento de espacio en la direccién longitudinal
NUmero adimensional

Coeficiente de ponderacién en el tiempo
Coeficiente de ponderacién

Coeficiente de distribucion de velocidades

Coeficiente de ponderacion del tipo de esquema de discretizacion

Coeficiente de ponderacion f=1/a

Error de discretizacion

Error de redondeo

Diametro del conducto

Peso especifico del agua

Parametro del nivel de agregacion superficial
Exponente empirico

Numero de onda adimensional

Angulo que forman el canal con la horizontal
Parametro del nivel de agregacion superficial
Viscosidad cinematica

Angulo entre el vector velocidad y la normal a la superficie de control

Densidad del fluido
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Angulo que caracteriza al tirante de agua dentro de los conductos circulares

Volumen de control
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