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Prefacio 
Este libro es el segundo de cuatro volümenes que contienen las notas editadas 

de las conferencias del Curso Internacional de Drenaje Agrïcola que se organiza 

anualmente en Wageningen, Holanda. En el curso se realiza un esfuerzo para 

cubrir lo mäs completamente posible en un perïodo de tres meses los principios 

bäsicos del drenaje agrïcola y su aplicación. Como se mencionó en la Introducción 

al Volumen I, los autores, todos ellos especialistas en sus campos especïficos, 

no pretenden haber tratado su tema de una forma exhaustiva; dado el limitado 

tiempo disponible, les es imposible tratar todos los detalles de sus materias. 

Este segundo volumen présenta los principios bäsicos del drenaje agrïcola por 

gravedad y por pozos. Trata también del balance de sales, necesidades de lavado, 

efectos del riego en el drenaje, criterios de drenaje agrïcola y modelos mate-

mäticos para los diferentes tipos del flujo subsuperficial y de escorrentïa. 

El libro puede ser utilizado independientemente de los otros volümenes aunque 

para evitar repeticiones se hace referenda a menudo a los capïtulos de dichos 

volümenes. El Volumen I publicado en Agosto de 1972, trata de los elementos 

bäsicos, leyes fïsicas que gobiernan el flujo del agua subsuperficial y con-

ceptos del sistema agua-suelo-planta en el que tienen lugar los procesos de 

drenaje agrïcola. Los siguientes volümenes III y IV discutirân los diversos 

estudios e investigaciones necesarias para determinar los parametros del sistema 

agua-suelo-planta que tienen que ser introducidos en los calculos de un proyecto 

de drenaje; y tratarän también del proyecto y dimensionamiento de los sistemas 

de drenaje, de algunas de las principales caracterïsticas de ingenierîa y 

aspectos del funcionamiento y conservación de dichos sistemas. Las razones por 

la que se publican las notas de las conferencias del curso han sido explicadas 

en el Prefacio e Introducción del Volumen I. 9e mencionó en dicho Prefacio que, 

cuando se disolvió el Comité original, bajo la Presidencia de Mr.P.J.Dieleman, 

se formó un grupo de trabajo para concluir la tarea. Este grupo que esta cons-

tituïdo por miembros del Instituto no ha hecho cambios substanciales en el 

programa de trabajo y en los principios establecidos por el Comité Editorial 

para la publicación de estas notas de las conferencias. Los miembros del Grupo 

de trabajo que han contribuïdo a la edición del Volumen II son: 



Mr.J.Kessler, Presidente, Coordinador Jefe 

Mr.N.A.de Ridder, Coordinador 

Mr.M.G.Bos, Coordinador 

Mr.R.H.Messemaeckers van de Graaf, Coordinador 

Mr.T.Beekman, Producción 

Mr.J.Stransky, Indice de materias 

Mrs-M.F.L.Wiersma Roche, Traductora 

Para nuestro gran pesar, Mr.Kessler falleció repentînamente en Agosto de 1972. 

Antes de su muerte pudo completar la mayor parte del trabajo editorial no sóla-

mente del Volumen I, sino también del Volumen II. Su ultima contribución al tra

bajo fué la preparación de un nuevo y complète borrador del capïtulo 11: Crite-

rios de drenaje agrïcola. Mr.J.W.van Hoorn, Mr.J.H.Boumans, y Mr.CL.van Someren 

introdujeron cambios en este capïtulo. 

La labor de Presidente del Grupo de Trabajo de Mr.Kessler ha sido asumida por 

Mr.N.A.de Ridder. Tengo plena confianza en que bajo su capaz dirección el trabajo 

de publicación de los dos Ultimos volumenes sera concluïdo satisfactoriamente. 

Wageningen, Abril de 1973 Ch. A. P. Takes 

Director en funciones (1971-72) 

International Institute for Land 
Reclamation and Improvement 
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OBJETIVOS DE ESTE CAPITULO 

En este capitulo se disouten los principios y la aplicación de las ecuaciones 

que generalmente se utilizan para describir el flujo subsuperficial de agua, 

en un sistema de drenes abiertos o enterrados paralelos, tanto para condiciones 

de régimen permanente corno para las de régimen variable. 



8.1 Introduction 

Hasta hace poco tiempo y en todo el mundo, el ünico medio normal de controlar 

la capa freätica era por un sistema de drenes abiertos. En la agricultura moder-

na se han reemplazado o se estân sustituyendo estos sistemas por drenes de tu-

beria (Cap.27, Vol.IV). 

En un sistema de drenaje se pueden distinguir (Fig.1): 

- drenes de parcela o laterales, que son drenes generalmente paralelos cuya 

misión es controlar la profundidad del agua freätica 

- drenes colectores, cuya función es recoger el agua de los drenes de par

cela y transportaria a los drenes principales 

- drenes principales, cuya función es transportar el agua fuera de la zona. 

*- -* *~ -* 
«~ -*t fr « 

*- -« »-
*- -» *- -« 
* • »- -* 
* > ~« »~ -4 

dren principal 

• dren colector 

dren de parcela o lateral 

Fig.1. Fundortes de los drenea. 

No siempre hay una distinción clara de las funciones de los drenes: por ejemplo, 

todos los drenes colectores y de parcela tienen también una misión de transporte, 

y todos los drenes colectores y principales controlan también en parte la pro

fundidad del agua freätica. 

En este capîtulo solamente se va a tratar de los drenes de parcela paralelos. En 

la Figura 2 se muestra una sección transversal de los laterales de la Fig.1. 

Generalmente la capa de agua es curva, siendo su elevaciôn mayor a media distan-

cia entre dos drenes. Los factores que influyen en la altura de la capa de agua 

son: 



- la precipitación y otras fuentes de recarga 

- la evaporación y las descargas de otro origen 

- las propiedades de los suelos 

- la profundidad y el espaciamiento de los drenes 

- la superficie de la secciôn transversal de los drenes 

- el nivel del agua en los drenes 

capa de agua 

drenes a bien os 

1 1 1 1 
capa de agua 

Fig.2. Seceión transversal de laterales mostrando una capa de agua ourva 
en la que influye la precipitación. 

En este capïtulo, los factores mencionados anteriormente se interelacionan por 

ecuaciones de drenaje que se basan en dos suposiciones, que son las siguientes: 

- flujo bidimensional, es decir el flujo es el mismo en cualquier secciôn 

transversal perpendicular a los drenes 

- distribución uniforme de la recarga, permanente o variable, sobre el 

area comprendida entre los drenes. 

La mayorîa de las ecuaciones que se discuten en este capïtulo se basan ademâs en 

las suposiciones de Dupuit-Forchheimer (Cap.6, Vol.I), por lo que tienen que 

considerarse ûnicamente como soluciones aproximadas. Sin embargo, estas solucio-

nes aproximadas tienen por lo general tan alto grado de exactitud, que se justi-

fica completamente su aplicaciôn en la practica. 

Se distinguen las formulas de drenaje para régimen permanente y las formulas 

para régimen variable. Las formulas para régimen permanente (Apt.8.2) se deducen 

basândose en la suposición de que la intensidad de la recarga es igual al caudal 



de descarga de los drenes y que consecuentemente la capa de agua permanece en 

la misma posición. Las ecuaciones de drenaje para régimen variable (Apt.8.3) 

considérai! las fluctuaciones de la capa de agua con el tiempo, bajo la influen-

cia de una recarga variable. 

8.2 Ecuaciones de drenaje para régimen permanente 

8.2 .1 Flujo ho r i zon ta l hacia zanjas que l l egan has ta una capa 

impermeable 

En el Cap.6, Vol.I, se ha demostrado que con la llamada ecuaciön de Donnan 

(DONNAN, 1946), se puede describir el flujo del agua hacia zanjas verticales, 

que llegan hasta una capa impermeable (Fig.3a), basândose en las suposiciones de 

flujo horizontal unidimensional, es decir siendo las lîneas de corriente horizon

tales y paralelas 

R - q - 4 K ( H 2 - P 2 ) ( !) 
L2 

donde 

R = recarga por unidad de superficie (m/dîa) 

q = descarga de los drenes por unidad de superficie (m/dîa) 

K = conductividad hidrâulica del suelo (m/d£a) 

H = altura de la capa freatica respecto a la capa impermeable, 
a media distancià entre dos drenes (m) 

D = altura del nivel del agua en los drenes respecto a la capa 

impermeable = espesor del acuîfero por debajo del nivel de los 

drenes (m) 

L = distancià entre drenes (m) 

Esta ecuaciön también ha sido deducida por Hooghoudt (1936). 

La ecuaciön (1) puede expresarse de la forma siguiente: 

4K(H+D)(H-D) ,,.. 

L2 

Considerando h = H - D y H + D = 2D + h (Fig. 3a), donde h es la altura de la 

capa de agua sobre el nivel de los drenes a media distancià entre dos drenes, es 

decir la carga hidrâulica para el flujo subsuperficial hacia los drenes (m), la 



ecuación (2) se transforma en la siguiente: 

_ 8K(D+jh)h 
(3) 

El factor D + Jh de la Ec.(3), puede considerarse que représenta el espesor 

medio del estrato de suelo a través del que tiene lugar el flujo, es decir, del 

acuîfero, y se représenta por D. Introduciendo D en la Ec.(3) se obtiene: 

8KDh 
q — (4) 

L2 

_ 2 
donde KD = transmisividad del acuîfero (m /dîa). 

La ecuación (3) puede expresarse de la forma siguiente: 

8KDh + 4Kb.2 

Considerando D = 0 se obtiene 

(5) 

(6) 

La ecuación (6) représenta aparentemente el flujo horizontal por encima del nivel 

de los drenes, y se conoce como la ecuación de Rothe. Parece que ya fue deducida 

en 1879 por Colding en Dinamarca. 

Si D es grande comparado con h, puede despreciarse el segundo término del nume-

rador del segundo miembro de la ecuación (5), con lo que queda: 

8KDh ,,. 
q = (/) 

L2 

Las consideraciones anteriores permiten imaginär un suelo con dos estratos cuyo 

limite de contacto esta a nivel de los drenes. Segûn esto la Ecuación (5) puede 

expresarse: 

V 
q = (8) 



donde 

K = conductividad hidräulica del estrato por encima del nivel de los a r 

drenes (m/dïa) 

K, = conductividad hidräulica del estrato por debajo del nivel de los 

drenes (m/dïa) 

8.2.2 Principios de la ecuaciön de Hooghoudt 

Si las zanjas no alcanzan la capa impermeable, las lïneas de corriente no son 

paralelas y horizontales, sino que convergen hacia el dren, es decir, el flujo 

es radial. En esta zona el sistema de flujo no puede simplificarse por medio de 

un campo de flujo formado de lïneas de corriente horizontales y paralelas, sin 

introducir grandes errores. 

El flujo radial da lugar a un alargamiento de las lïneas de corriente, que ori-

gina una pérdida de carga hidräulica mäs que proporcional, ya que la velocidad 

del flujo alrededor de los drenes es mayor que en cualquier otra parte de la 

zona de flujo. Consecuentemente, para un mismo nivel de los drenes, la elevación 

de la capa de agua sera mayor si se sustituyen los drenes abiertos de taludes 

verticales por drenes de tuberïa. 

HOOGHOUDT (1940) dedujo una ecuación para el tipo de flujo que se représenta en 

la Figura 3b, en la que la zona de flujo horizontal se divide en una parte con 

flujo horizontal y otra con flujo radial. 

Si se desprecia el flujo horizontal por encima del nivel de los drenes, la ecua

ción de flujo para un suelo uniforme es la siguiente: 

h - 3k F H (9) 

F „ - . ( L : ° ^ ) 2 + i l n - g - + f(D,D (10) 

donde 

'H 8DL TT ^2 
o 

= radio de los drenes 

f(D,L) = una función de D y L, generalmente pequena en comparación con los 
otros términos de la Ec.(lO); por eso generalmente puede ignorarse 
(LABYE, 1960) 

7 



a =/ 

impermeable 

I R! I 
K h 

^ 1 * l l _ 

-1/2 L—-

1~ 
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d 
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Fig.3. Conaepto de profundidad equivalente, para transformar una combinaaión 
de flujo horizontal y radial en un f Inj o horizontal equivalente. 

El primer término del segundo miembro de la Ec.(lO) concierne al flujo horizon

tal, y el segundo y tercer términos al flujo radial. 

Hooghoudt consideró mäs prâctico tener una formula similar a las ecuaciones des-

critas en el apartado anterior, que trabajar con las Ecs.(9) y (10). Para tener 

en cuenta la resistencia extra causada por el flujo radial, introdujo una reduc-

ción de la profundidad D, en una profundidad equivalente mas pequena d. De esta 

forma, el patron de flujo se sustituye por un modelo en el que solamente existe 

flujo horizontal (Fig. 3c). Si ûnicamente se considéra el flujo por debajo del 

nivel de los drenes, la Ec.(7) se reduce a la siguiente: 

8Kdh 
(11) 

donde d < D. Esta ecuación debe ser equivalente a la Ec.(9). Despejando q en la 

ultima ecuación e igualando con la Ec.(ll), se obtiene la siguiente ecuación para 

la profundidad equivalente: 



d-ä§- (.2) 
H 

El factor d es como F una función de L, D y r , segun se puede ver en las Ecs. H. o 

(10) y (12). En la Tabla 1, se presentan los valores de d para r = 0,1 m y para 

varios valores de L y D. Para otros diâmetros de drenes puede utilizarse la 

Fig.14, segun se explica en el Apt.8.2.9. 

Para tener en cuenta el flujo radial, en todas las ecuaciones del Apt.8.2.1 puede 

introducirse el valor d. En el caso de la Ec.8, se transforma en la siguiente 

ecuaciôn: 

-2 8K, dh + 4K h* 
q = _ b 2 — (13) 

que es la llamada ecuaciôn de Hooghoudt. 

Discus ión 

En la Ëc.(lO), el primer término del begundo miembro corresponde a la zona del 

flujo horizontal. Comparandola con la Ec.(7) se prueba que el flujo horizontal 

tiene lugar sobre una distancia L - D/2 en vez de L, y que en consecuencia el 

flujo radial tiene lugar sobre una distancia |D/2 a ambos lados de los drenes. 

Si se desprecia f(D,L) en la Ec.(10) y se considéra: 

F - ( L-D/?)2 (14) 
h 8DL v ' 

F = - In - 5 — (15) 
r V r /2 

o 

puede expresarse la Ec.(10) de la forma siguiente: 

F = F, + F 
H h r 

En consecuencia la Ec.(9) se transforma en: 

h = St F + Bkv = h , + h (16) 
K h K r h r 



De esta forma, la carga hidraulica total es la suma de las cargas hidrâulicas 

h, y h , correspondientes al flujo horizontal y radial respectivamente. 

TABLA I. Valores para la profundidad equivalente de Hooghoudt 

(r = 0,1 m, D y L en m) 

L - 5 m 7,5 10 15 20 25 30 35 40 45 50 

D 

0,5 m 0,47 0,48 0,49 0,49 0,49 0,50 0,50 

0,75 0,60 0,65 0,69 0,71 0,73 0,74 0,75 0,75 0,75 0,76 0,76 

1,00 0,67 0,75 0,80 0,86 0,89 0,91 0,93 0,94 0,96 0,96 0,96 

1,25 0,70 0,82 0,89 1,00 1,05 1,09 1,12 1,13 1,14 1,14 1,15 

1,50 0,88 0,97 1,11 1,19 1,25 1,28 1,31 1,34 1,35 1,36 

1,75 0,91 1,02 1,20 1,30 1,39 1,45 1,49 1,52 1,55 1,57 

2,00 1,08 1,28 1,41 1,53 1,57 1,62 1,66 1,70 1,72 

2,25 1,13 1,34 1,50 1,69 1,69 1,76 1,81 1,84 1,86 

2,50 1,38 1,57 1,69 1,79 1,87 1,94 1,99 2,02 

2,75 1,42 1,63 1,76 1,88 1,98 2,05 2,12 2,18 

3,00 1,45 1,67 1,83 1,97 2,08 2,16 2,23 2,29 

3,25 1,48 1,71 1,88 2,04 2,16 2,26 2,35. 2,42 

3,50 1,50 1,75 1,93 2,11 2,24 2,35 2,45 2,54 

3,75 1,52 1,78 1,97 2,17 2,31 2,44 2,54 2,64 

4,00 1,81 2,02 2,22 2,37 2,51 2,62 2,71 

4,50 1,85 2,08 2,31 2,50 2,63 2,76 2,87 

5,00 1,88 2,15 2,38 2,58 2,75 2,89 3,02 

5,50 2..20 2,43 2,65 2,84 3,00 3,15 

6,00 2,48 2,70 2,92 3,09 3,26 

7,00 2,54 2,81 3,03 3,24 3,43 

8,00 2,57 2,85 3,13 3,35 3,56 

9,00 2,89 3,18 3,43 3,66 

10,00 3,23 3,48 3,74 

0,71 0,93 1,14 1,53 1,89 2,24 2,58 2,91 3,24 3,56 3,88 
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(Tab.1) 

L * 

D 

0,5 

1 

2 

3 

4 

5 

6 

7 

8 

9 

10 

12,5 

15 

17,5 

20 

25 

30 

35 

40 

45 

50 

60 

co 

50 

0,50 

0,96 

1,72 

2,29 

2,71 

3,02 

3,23 

3,43 

3,56 

3,66 

3,74 

3,88 

75 

0,97 

1,80 

2,49 

3,04 

3,49 

3,85 

4,14 

4,38 

4,57 

4,74 

5,02 

5,20 

5,30 

5,38 

80 

0,97 

1,82 

2,52 

3,08 

3.55 

3,93 

4,23 

4,49 

4,70 

4,89 

5,20 

5,40 

5,53 

5,62 

5,74 

5,76 

85 

0,97 

1,82 

2,54 

3,12 

3,61 

4,00 

4,33 

4,61 

4,82 

5,04 

5,38 

5,60 

5,76 

5,87 

5,96 

6,00 

90 

0,98 

1,83 

2,56 

3,16 

3,67 

4,08 

4,42 

4,72 

4,95 

5,18 

5,56 

5,80 

5,99 

6,12 

6,20 

6,26 

100 

0,98 

1,55 

2,60 

3,24 

3,78 

4,23 

4,62 

4,95 

5,23 

5,47 

5,92 

6,25 

6,44 

6,60 

6,79 

6,82 

150 

0,99 

1,00 

2,72 

3,46 

4,12 

4,70 

5,22 

5,68 

6,09 

6,45 

7,20 

7,77 

8,20 

8,54 

8,99 

9,27 

9,44 

9,55 

200 

0,99 

1,92 

2,70 

3,58 

4,31 

4,97 

5,57 

6,13 

6,63 

7,09 

8,06 

8,84 

9,47 

9,97 

10,7 

11,3 

11,6 

11,8 

12,0 

12,1 

12,2 

250 

0,99 

1,94 

2,83 

3,66 

4,43 

5,15 

5,81 

6,43 

7,00 

7,53 

8,68 

9,64 

10,4 

11,1 

12,1 

12,9 

13,4 

13,8 

13,8 

14,3 

14,6 

14,7 

Como puede verse en la Tabla 1, el valor de d aumenta con D hasta D = { L. 

Para valores mayores de D el espesor equivalente permanece aproximadamente 

constante, por lo que entonces aparentemente el modelo de flujo no esta afectado 

por la profundidad de la capa impermeable„ 

I I I I I I I [ I 
I 

Fig. 4. Modelo de f lug o en aaso de un 
suelo uniforme y profundo. 
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8.2.3 Aplicación de la ecuación de Hooghoudt 

La ecuación de Hooghoudt se utiliza generalmente para calcular el espaciamiento 

entre drenes L, si se conocen los factures q, h, K, D, y r . Puede utilizarse la 

formula también para calcular las constantes del suelo K y D si se conocen q, 

h, L y r (Cap.26, Vol.III). 

Como el espaciamiento entre drenes L dépende del espesor equivalente d, que a su 

vez es funcidn de L, no puede despejarse L en la ecuación. Por tanto su utiliza-

ción como formula de câlculo de espaciamiento entre drenes, implica la utiliza-

ción de un método de tanteo, que pueda sustituirse utilizando âbacos, de los que 

se dan ejemplos en las Figs. 6 y 7. 

Ej emplo 1 

Para el drenaje de una zona regable se van a utilizar drenes de tuberïa de 

radio 0,1 m. Van a ser colocados a una profundidad de 1,8 m por debajo de la 

superficie del suelo. Existe un estrato de suelo relativamente impermeable a 

una profundidad de 6,8 m por debajo de la superficie del suelo. Utilizando el 

método del sondeo se estimó una conductividad hidrâulica de 0,8 m/dîa por encima 

de esta capa (Fig.5). 

Supóngase que se da un riego aproximadamente una vez cada 20 dîas. Las pérdidas 

de riego médias, que recargan la ya de por si alta capa freatica, suman 40 mm 

en 20 dîas, por lo que la descarga media del sistema de drenaje es de 2 mm/dîa. 

12 m 

q=0.002m/dia 

K=0.8m/dia 

impermeable 

h = 0 .6m 

2 r o . 0 . 2 m 

Fig.5. Condiaiones de drenaje 
del E j emplo 1. 
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iQué espaciamiento entre drenes debe aplicarse para mantener una profundidad 

media de la capa freätica de 1,20 m por debajo de la superficie del suelo? 

Los datos disponibles son los siguientes: 

r = 0,1 m o 

q = 0,002 m/dïa 

Ka = \ = °'8 m/d£a 

D = 5 m 

h = 0,6 m 

Sustituyendo los valores anteriores en la Ec.13 se obtiene: 

Sl^dh2 + 4Kah2 8 x 0,8 x 0,6 x d + 4 x 0,8 x 0,62 

q 0,002 

L2 = 1920 d + 576 

T a n t e o 1 

Se toma L = 80 m y en la Tabla 1 se lee: d = 3,55 m 

L = 1920 d + 576 = 1920 x 3,55 + 576 = 7392 m2 

Esto no coincide con L2 = 802 = 6400 m2, por lo que aparentemente L = 80 m 

es demasiado pequeîio. 

Tanteo 2 

Se toma L = 87 m y en la Tabla 1 se lee: d = 3,63 m 

L2= 1920 d + 576 = 1920 x 3,63 + 576 = 7546 m2 

Esto se aproxima suficientemente a L =87 = 7569 m 

Conclusion: El espaciamiento entre drenes requerido para satisfacer las con-

diciones anteriores es L = 87 m. 

Nota: En la ecuación L2 = 1920 d + 576, el término 576, que représenta el flujo 

por encima del nivel de los drenes, es comparativamente pequeno. 
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Despreciândolo se obtiene: 

L = /1920 d = /1920 * 3,58 = 83 ra. 

Ej emplo 2 

Para ilustrar la utilizacion de los âbacos de las Figs.6 y 7 considérese de 

nuevo el ejemplo previo. 

500 
- 600 
'7 700 
-800 
L900 
^1000 

h h o <o 
u "nrc 

suelo homogéneo 

L 2 3 8 K d h + 4 K h 2 

q 

400 

500 

600 

700 

800 

900 

1000 

1500 

2000 

4000 

5000 

6000 

7000 

8000 

9000 

10000 

Fig,6, Abaoo para la detevminaciôn del espaoiamiento entre drenee 

si | > 100 (BOUMANS, 1963). 
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500 

600 

700 

800 

900 

1000 

Fig. 7. Abaao para determineer el espaciamiento entre drenes 

si ji< 100 (BOUMANS, 1963). 

Calcular 

h Ö76 " 8'3 y iT 
0,6 

TT X 0.1 
1,9 

Fijar el punto de intersección de la curva correspondiente en la parte izquierda 

de la Fig.7. 

Calcular 

K = 0,8 
q 0,002 400 
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Fijar este punto en la escala de la derecha y conectarlo con una linea recta 

con el punto de interseccion anterior. En la intersección de la linea recta 

con la escala del medio se lee que T- = 140. Finalmente se calcula que 

L = 140 h = 140 x 0,6 = 84 m. 

Los mismos grâficos pueden utilizarse para zanjas abiertas expresando u = TTr , 

en donde u es el perïmetro tnojado del dren (Apt. 8.2.7). 

8.2.4 Fundamentos de la ecuaciön de Kirkham 

Kirkham (1958) dió una solución anälitica a un problema similar al de Hooghoudt, 

es decir flujo bidimensional, precipitación distribuîda regularmente sobre toda 

la superficie y drenes que no llegan a una capa impermeable. Si se prescinde del 

flujo por encima de los drenes, se puede expresar la solución de Kirkham de una 

forma similar a la Ec.(9). 

h = ̂ F K (.7) 

t oo 2 iViïr 

l n ^ - + E I (cos —r -2 - - cos mr) (coth - ^ - 1)| (18) 
' K ïï TTr , n L 

o n= 

Los valores de F„ se dan en la Tabla 2. Los valores F de Kirkham son muy simila-
K K 

res a los valores F de Hooghoudt, por lo que las ecuaciones de Hooghoudt y 
H 

Kirkham dan casi idénticos resultados (WESSELING, 1964). 

En la solución expresada en la Ec.(17) se ha ignorado el flujo en la region su

perior. En un artïculo posterior informó Kirkham (1960) que si se supone un 

flujo vertical en esta region, la carga hidrâulica deberîa multiplicarse por 

(1 - q/K) . Como este término se refiere al flujo en la capa de suelo por encima 

del nivel de los drenes, la ecuación general para un problema con dos estratos 

es la siguiente (WESSELING, 1964): 

h = ak » F (19) 
IL 1-q/K K 

donde K es la conductividad hidrâulica por encima del nivel de los drenes y *v 
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la conductividad hidräulica por debajo de aquel nivel. El limite entre los dos 

estratos debe coincidir, como en la solución de Hooghoudt, con el nivel de los 

drenes (Fig.8). 

TABLA 2. Valores de F segün Toksöz y Kirkham 

L/D •* 

D/2r 
o 

8192 

4096 

2048 

1024 

512 

256 

128 

64 

32 

16 

8 

4 

2 

1 

0,5 

0,25 

100 

-
-
-
-
-
-
-
13,67 

13,47 

13,27 

13,02 

12,79 

12,57 

12,33 

12,03 

11,25 

50 

-
-
-
-
-
-
7,64 

7,43 

7,21 

6,99 

6,76 

6,54 

6,32 

6,08 

5,77 

5,29 

25 

-
-
-
-
-
4,76 

4,53 

4,31 

4,09 

3,86 

3,64 

3,42 

3,20 

2,95 

2,66 

2,20 

12,5 

-
-
-
-
3,40 

3,19 

2,96 

2,74 

2,52 

2,30 

2,08 

1,86 

1,63 

1,40 

1,11 

-

6,25 

-
-
-
2,84 

2,63 

2,40 

2,19 

1,96 

1,74 

1,52 

1,30 

1,08 

0,85 

0,62 

-
-

3,125 

-
-
2,66 

2,45 

2,23 

2,01 

1,78 

1,57 

1,35 

1,13 

0,90 

0,68 

0,46 

-
-
-

1,5625 

-
2,65 

2,43 

2,21 

1,99 

1,76 

1,54 

1,32 

1,10 

0,88 

0,66 

0,44 

-
-
-
-

0,78125 

2,654 

2,43 

2,21 

1,99 

1,76 

1,54 

1,32 

1,10 

0,88 

0,66 

0,44 

-
-
-
-
-

I I ! ' 1 1 

Kirkham (1958) 

Fig.8. Esquema de flujo bidimensional segûn las soluoiones anâlitiaas 
de Kirkham (1958, 1960). 
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8.2.5 Aplicaciôn de la ecuaciön de Kirkham 

En la Fig.9 se présenta una solución gräfica de la ecuación de Kirkham (modi-

ficada después por Toksöz y Kirkham, 1961). A continuación se aplica la solu

ción grâfica. 

h/Kb KtA 
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600 

4 00 

200 

100 

80 

60 

40 

20 

10 
8 

6 

2 

1 

- n i 111111 

'_ 

; 

^ 

. 

7 

%4 
Â€YÀ Y/AïJ 

-//À 
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/ / / » 
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1 1 1 

1 I 1 
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1 
7/ 
V 
' 

i l l 
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à 

î 
/ / 
/ 

i l l 

M 1 1 | M M 

Ma 
91/ 
f 

1 1 l l l l I M 

1 1 ! 1 | 1 I I ! 
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SI 
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w 

1 1 1 1 1 M i l 

11 ' 

à 
f 

1 11 

7 
1 

''/ 

i h 

?, 

; 

-_ 

-E 

T 

7 

-Ê 

-_ 

•i 

7 

-_ 

7 

i i r 
6 8 10 2 0 80100 

L/D 

Fig.9. Abaoo para la determinaoiôn del espaciamiento entre drenes 
(modifiaado por Toksöz y Kirkham, 1961). 
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Ejemp lo 3 

Se u t i l i z a n los da tos de l Ejemplo 1 (Ap t . 8 . 2 . 3 ) . Se t i e n e : 

r = 0,10 m D = 5 m 

o 

q = 0,002 m/dîa h = 0,6 m 

Ka = \ = °'8 m/dïa 

Situando en el eje vertical de la Fig.9 el valor 

h A h _ 0,6 , 0,8 _ 0,8 
D ( 7 F " 5 l0,002 0,8; 

^ a 

Ir desde este punto en dirección horizontal hasta la lînea D/(2r ) = 5/(2 x 0,1) 

= 25, que se halla por interpolation entre las lîneas 16 y 32. Desde el punto 

de intersección se va en dirección vertical hacia abajo y en el eje horizontal 

se lee L/D = 17. Como D = 5 m, L = 5 x 17 = 85 m. 

8.2.6 Fundamentos y aplicaciôn de la ecuación de Dagan 

De forma similar al método de Hooghoudt, DAGAN (1964) pensó que el flujo se 

componîa de un flujo radial en la zona comprendida entre el dren y una distancia 

•s- D/2 del mismo, y un flujo intermedio, principalmente horizontal, en la zona 

situada entre el piano -r- D/2 y el piano situado a media distancia entre los dre-

La ecuación de Dagan, de forma similar a las ecuaciones de Hooghoudt y Kirkham, 

es la siguiente: 

h = & F (20) 
K D 

La expresión para F e s : 

F = 1 ( L . - R) (21) 
D * V2D p ; 

7Tr 

donde B = - In (2 cosh -=ß- - 2) ( 2 2 ) 
TT D 
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ïïr 
En la Fig.10 se représenta el término ß como función de —— , debiéndose 

tener en cuenta que los valores de ß son negativus. La utilización de la 

ecuaciön de Dagan es fäcil con la ayuda de esta figura. 

ß 

-4.6 

-4.2 

-3.8 

-3.4 

-3.0 

-2.6 

-2.2 

-1.8 

-1.4 

.1.0 

\ ! 

\ i i 
i \ i 

-U-H. 
i i 

i i T ! 1 

.._ 

i 

i 

i 
• T " 

! 
[ 

I 

i 

-— 

1 T 

1 ' 

0.02 0.04 0.06 0.08 0.10 
Tlr0/D 

Fig.10. Abaao para la determinaoión de ß en la eauaaión de Dagan (1964). 

E j emplo 4 

Se utilizan los datos del Ejemplo 1 (Apt.8.2.3), se tiene: 

r = 0,10 m D = 5 m 
o 

q =0,002 m/dïa h = 0,6 m 

K = 0,8 m/dïa 

De la Fig.10 con 

irr 0,1 
— ^ - = 3 , 1 4 x ^ = 0 , 0 6 da ß = - 2,1 

Sustituyendo ß en la Ec.(21) se obtiene: 

Sustituyendo F en la Ec.(20) queda: 
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Utilizando los datos dados y despejando L se obtiene: 

L2 + 21 L - 9600 = 0 

- 21 ± /441 + 4 x 9600 21 ±197 
L = r _ 2 m 

Como L > 0, se halla L = 88 m. 

8.2.7 Fundamentos de la ecuación de Ernst 

La ecuación de Ernst se utiliza en suelos con dos estratos, y ofrece una mejora 

sobre las formulas anteriores, ya que el limite entre los dos estratos puede 

estar por encima o por debajo del nivel de los drenes. Es especialmente util en 

el caso de que el estrato superior tenga una conductividad hidrâulica considera-

blemente inferior a la del estrato inferior. 

Como en la ecuación de Hooghoudt, se basa en la suma de las cargas hidrâulicas 

requeridas para los distintos componentes de flujo, en los que se puede dividir 

esquematicamente el flujo hacia los drenes. 

Similarmente a la ley de Ohm, se puede escribir para el flujo del agua freâtica: 

q = h/w o h = qw 

donde q es el caudal del flujo, h la carga hidrâulica y w la resistencia. Asî, 

si se divide el flujo hacia los drenes en flujo vertical, horizontal y radial, 

la carga hidrâulica total puede venir dada por la siguiente expresiôn: 

h = h + h + h = qwv + qLwh + qLwr 

donde los sufijos v, h y r se refieren al flujo vertical, horizontal y radial. 

Téngase en cuenta que el flujo horizontal y radial es igual a qL es decir a la 

descarga del dren por unidad de longitud de dren, mientras que el flujo vertical 

es igual a q, caudal de descarga del dren por unidad de area superficial. 

Sustituyendo los diferentes términos de resistencia, se llega a la ecuación de 

Ernst (ERNST, 1956, 1962): 

h - Dv L2 , L . f r ( 2 3 ) 
h - q F" + q 8Ë(KD)7 + q ÏT l n ~ v h r 
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donde 

h = carga hidrâulica total o altura de la capa de agua sobre el nivel 
medio de los drenes en el punto medio entre dos drenes (m) 

q = descarga del dren por unidad de area superficial (m/dîa) 

K = conductividad hidrâulica para el flujo vertical (m/d£a) 

K = conductividad hidrâulica en el estrato con flujo radial (m/dïa) 

D = espesor del estrato sobre el que se considéra el flujo vertical (m) 

D = espesor del estrato en el que se considéra el flujo radial (m) 

£(KD) = transmisividad de los estratos de suelo a travêa de los que 

el flujo horizontal se considéra (m2/dîa) 

u = perïmetro mojado del dren (m) 

a = factor geomêtrico para el flujo radial, que dépende de las condiciones 
del flujo. 

Los valores para D , I(KD) , D , a y u tienen que ser determinados de acuerdo con 

el perfil del suelo y la posición relativa y el tamano de los drenes. Los valo

res apropiados se deducen de los datos siguientes, que caracterizan las condicio

nes de drenaje especïficas; éstos son fundamentalmente: 

D. = espesor medio del estrato superior de permeabilidad K , 

por debajo de la capa freâtica 

D. = espesor del estrato inferior de permeabilidad K 

D = espesor del estrato en el que se colocan los drenes por debajo 

del nivel de los drenes 

h = altura de la capa de agua sobre el nivel de los drenes, en el punto 

medio entre dos drenes 

y = profundidad del agua en el dren; para un dren de tuberîa y = 0. 

Se consideran ahora con cierto detalle los valores D^, E(KD) , D , a y u, con la 

ayuda de las Figs.lia a lid. 

- El flujo vertical tiene lugar en el estrato comprendido entre la maxima 

altura de la capa de agua en el punto medio entre dos drenes, y el fondo de los 

drenes. Generalmente puede tomarse como espesor del estrato con flujo vertical 

D = y + h para zanjas, y D = h para drenes de tuberîa. En realidad deberïa 
v J v 

ser y + j h i i h respectivamente, pero generalmente este factor es de poca 

importancia. 

22 



- El flujo horizontal existe en todo el espesor del acuïfero, por lo que 

E(KDK = K,D, + K„D„. Si la profundidad a la capa impermeable aumenta, el valor 
n 1 1 2 2 

K D aumenta también, haciendo que Z(KD)h tienda a infinito y la resistencia ho

rizontal a cero. Para impedir ésto, el espesor total de los estratos por debajo 

de los drenes D o D + D„ se reduce a J L, cuando la capa impermeable esta a 
o o I 

una profundidad mayor de J L por debajo del nivel de los drenes. 

- El flujo radial solamente se tiene en cuenta en el estrato por debajo del 

nivel de los drenes; asî D = D , con la condición de que para el flujo radial 

deberä aplicarse la misma restricción para D que en el caso de flujo horizontal, 

es decir D < 5 L. 

wm>/; : » V / / A \ V Ä W « W / 

^s^&^mmmzwzzzz 

t A il.) I t. 

^•^mxmsmw 
Fig.IIa. Geometria del flu
jo bidimensional haaia loa 
drenes segün Ernst (1962). 

Fig.lib. Geometria de la eouaoiôn de 
Ernst para un suelo homogêneo. 

V/'J^///mwm'//Amr////m^ 

J__JC__Jf 
D,h D r = D 0 

K2 

'ï®mmzmmm$m%%zz> 

' ^w / / ^^x^ / / / xk \W/ / ^ 

"zmssmmmmzmm^. 

Fig.lia. Geometria de la 
eouaoiôn de Ernst para un 
suelo oon dos estratos, oon 
el dren situado en el estra
to inferior. 

Fig.lid. Geometria de la eouaoiôn de 
Ernst para un suelo oon dos estratos, 
oon el dren situado en el estrato 
superior. 
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Respecto a l v a lo r a pueden cons ide ra r se l o s s i gu i en t e s c a sos : 

S u e l o s homogéneos 

En un suelo homogéneo (D„ = 0 , F i g .11b ) , se toma a = 1. 

D = y + h , E(KD). = K.D. , K = K. y D = D 
v h 1 1 r I r o 

por lo que la Ec.(23) se convierte en la siguiente: 

En suelos homogéneos la resistencia vertical es generalmente pequeîia y despre-

ciable. Ademas, en la mayor parte de los casos prâcticos h << D ; D generalmente 

se reduce a D al despreciar el flujo horizontal a través de los estratos por 

encima del nivel de los drenes. 

Si la profundidad desde el fondo de los drenes a la capa impermeable, D , es 

mayor que J L, se supone que el flujo no alcanza una profundidad superior a 

esta, pero como el espaciamiento entre drenes no se conoce de antemano, tiene 

que comprobarse esta condición después. Realmente, los câlculos llevarân a 

idénticos resultados cuando D esté comprendido entre 1 L y J L. Sin embargo 

fuera de estos limites se calculan espaciamientos demasiado pequenos. 

Suelos estrat ificados 

Si los drenes estan situados en el estrato inferior de un suelo con dos estratos 

(Fig.lie) y K < K , la resistencia vertical en el segundo estrato puede des-

preciarse en comparacion-con la del primero. 

En la Fig.lie puede verse que el espesor del estrato con flujo vertical debe 

considerarse igual a D = 2D,, 
v 1 

Para la componente del flujo horizontal se tiene en este caso Z(KD), = K.D, + 

K D0. Como K. < L y D. < D„, el primer término generalmente se desprecia y 

E(KD) = K D . El flujo radial se considéra en el estrato D = D . 
h 2 2 r o 

Para las componentes del flujo horizontal y radial, se hace de nuevo la restric-

ción de que el espesor D no puede excéder de | L. La ecuaciôn a utilizar se 

transforma en la siguiente: 

2 D l L2 L Do 
h = « Tc7 + i SK^DT + i iKl l n — ( 2 5 ) 
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Si el dren se situa por completo en el estrato superior de un suelo con dos 

estratos (Fig.lld), deben discernirse las siguientes condiciones en relación 

con el factor geométrico a: 

I K.2 > 20 Ki 

El factor geométrico a = A y la Ec.(23) se convierte en 

L L 4D. 
h " 1 *K7 + q 8(kl D l + K2D2) + 1 iK7 l n -°- ( 2 6 ) 

II 0,1 K < K 2 < 20 K 

El factor geométrico tiene que determinarse en el âbaco que se da en la Fig.12, 

e introducirlo en la Ec.(23). 

III 0,1 K, > K2 

El factor geométrico es a = 1. El estrato inferior puede considerarse impermeable 

y el caso se reduce al de un suelo homogéneo sobre un limite impermeable, por 

lo que es aplicable la Ec.(24). 

En las ecuaciones anteriores entra en juego el perîmetro mojado del dren u. 

Para zanjas se calcula este factor de la forma siguiente: 

u = b + 2y v V + 1 ( 2 7 ) 

donde 

b = anchura del fondo de la zanja 

y = profundidad del agua en la zanja 

s = talud de la zanja: horizontal/vertical. 

Para drenes de tuberîa, colocados en zanjas y a veces rodeados de materiales 

envolventes de buena permeabilidad, es mas difîcil determinar un valor exacto 

de u. En condiciones normales u se détermina como sigue: 

u = b + 2 x 2r ( 2 8 ) 

o 
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donde 

b = anchura de la zanja 

r = radio del dren 
o 

Si se utiliza un material filtrante, se aconseja sustituir 2r por la altura del 

filtro. 

8.2.8 Aplicaciön de la ecuación de Ernst 

Los espaciamientos entre drenes pueden calcularse bien directamente o con la 

ayuda de los äbacos que se dan en las Figs.12 y 13 (VAN BEERS, 1965). El câlculo 

se lleva a cabo en fases sucesivas para facilitar la elecciôn apropiada de las 

ecuaciones. 

Fase 1 

Comprobac iÖn d e l p e r f i l d e l s u e l o 

Si e l suelo es homogéneo o s i l a profundidad del e s t r a t o en e l que se colocarâ 

e l dren es mayor de J L, se a p l i c a l a Ec . (24 ) ; s i no, se s iguen l a s fases 2 y 3 . 

F a s e 2 

Câlculo del termine- h = q D /K 
v ^ v v 

Como este término es independiente de L, puede calcularse directamente y restar-

se de h para dar la Ec.(29). 

2 a D 

h' = h-n = o?L + d£ ln — (29) 

v 8(KD), TTK U 
h r 

En la mayorîa de los casos h es muy pequeno y puede despreciarse. 

Fase 3 

D e t e r m i n a c i ö n d e l f a c t o r g e o m é t r i c o a 

Si K„ > 20 K , a = 4 y se u t i l i z a l a Ec . (26 ) . 

Si 0,1 K < K < 20 K , de terminar a con l a F ig .12 y a p l i c a r l a Ec . (27 ) . 

Si K„ < 0,1 K., a = 1 ; se considéra e l suelo homogéneo y se u t i l i z a l a Ec . (24 ) . 
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20 30 40 SO 

Fig.12. Abaao para la determinaeiôn del factor geomêtriao a, para la re-
sistencia radial en la eouaoiôn de Ernst (VAN BEERS, 1965). 

La utilización de la ecuación de Ernst como formula para el calculo del espa-

ciamiento entre drenes va a ser ilustrada con tres ejemplos: 

para un suelo homogéneo (D < ! L) 

para un suelo con dos estratos cuya separación esta por debajo del 

nivel de los drenes (D < J L) 

para un suelo profundo (D > J L) 
o 
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. . 120„„1O0, 

Fig.13. Abaao para la determinaaión del espaoiamiento entre drenes aon 

la Eauaoian de Ernst, ei D < % L. 
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Ej emplo 5 

Se u t i l i z a n los da tos del Ejemplo 1 (Ap t . 8 . 2 . 3 ) . Ademâs de una zanja de 0,25 

de ancho, se t i e ne (ver F i g . l i b ) : 

r = 0,1 m Dn = 5 m 

o ° 

q = 0,002 m/dîa h = 0,6 m 

Ki =0,8 m/d£a 

Como el suelo es homogéneo se utilizan la Ec.(24) y la Fig.13. De este modo se 

tiene, tomando u = 0,25 + 4 x 0,1 = 0,65 m. 

v, n t qL2
 x L , Do 0,002 L2 _,_ 0,002 L , 5 

8K1D1 4 TTKi u 8 x 0,8 x 5,30 TT X 0,8 0,65 

= - 0,8 ± /0,64 + 4 x 0,Q3 x 3QQ = - 0,8 ± 6,05 
2 x 0,03 0,06 

Como L > 0 se deduce que L = 87,5 m. 

El âbaco de la Fig.13 se utiliza de la forma siguiente: 

Se une con una lînea recta el punto 

SKD = Kj(D + Jh) = 0,8 x 5,30 = 4,2 m2/dïa 

del eje de la parte izquierda, con el punto 

del eje de la parte derecha. La proyección vertical del corte de dicha Hnea 

con la curva correspondiente a 

W
r
 = w-ln ir= mh^ln

 'ÔTÔS
 = °'8 

r 

define en el eje horizontal superior el valor de L = 88 m. 
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Ej emplo 6 

Un suelo consiste de dos estratos diferentes; en el estrato superior K =0,2 m/ 

dïa y en el estrato inferior K =2 m/dïa.El limite entre los dos estratos esta a 

una profundidad de 0,50 m por debajo del fondo de la zanja de drenaje (Fig.lld). 

El espesor del estrato inferior hasta una capa impermeable es D. = 3 m. La zanja 

tiene una solera de anchura igual a 50 cm, talud 1:1 y la profundidad del agua 

es y = 30 cm. La carga hidrâulica es y = 1,20 m a una descarga en régimen perma

nente q = 10 mm/dîa. 

Los datos disponibles son: 

h = 1,2 m D = 0,5 + 0,3 = 0,8 m 

q = 0,01 m/dîa Di = 0,8 + -| x 1,2 = 1,4 m 

Ki = 0,2 m/dîa D2 = 3,0 m 

K2 = 2,0 m/dîa u = 0,5 + 2 x 0,3 7l = 1,35 m 

y = 0,3 m 

Fase 1 

Supóngase D < J L por lo que deberâ utilizarse la Ec.(23). 

Fase 2 

\ - 1 ï J - 1 \ ^ = 0,01 1 ^ ^ = 0 , 0 7 5 m 

h' = h-h = 1,2 - 0,075 = 1,125 m 

Fase 3 

Como K„/K. = 10 se détermina a con la Fig. 12. 

Ir verticalmente desde el punto K./K = 10 en el eje mâs bajo hasta la lînea 

D /D = 3,0/0,8 = 3,8 (se interpola entre 2 y 4) y se lee en el eje vertical 
2 o 

a = 4. 

E(KD), = K!Di+ K2D2 = 0,2 x 1,4 + 2 x 3,0 = 6,3 m2/dîa 
h 
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Asî: 

1 , r _ 1 . o _ 1 4 x 0 ,8 
r TTK i n u " ¥KT U TT x 0,2 i n Î735 - 1.37 d îas /n 

ui _ , , , c m _ qL2 . qL , a D r 0,01 L2 

h - ' ' 1 2 5 m ~ 8Ë(KD)7 + iK l n ~ = 8-X-67T + °'01 X ' > 3 7 L 

0,2 L2 + 13,7 L - 1125 = 0 

- 13,7 + / 13 ,7^ + 4 x Q,2 x 1125 _ - 13.7 + 33 ._ 
L = 2 x 0,2 X 4 = 4 8 m 

Este va lor puede encont rarse también en l a F i g . 13 . 

Como D = 0,8 m se cumplen l a s condiciones D < 1 L ( f lu jo r a d i a l ) y 

D + D < J L ( f lu jo h o r i z o n t a l ) . 

E j emp lo 7 

Los datos son los mismos que los del Ejemplo 6, excepto que D = 10 m. 

Fase 1 

mo o sera mayor que | L, se utilizarâ la solución para un suelo homogéneo, 

mo se da en la Ec.(24). Esto significa que el segundo estrato, cualquiera que 

ea su permeabilidad o espesor, no tiene influencia en el flujo hacia los drenes. 

La suposicion de que D > | L debe comprobarse a continuación. 

Siguiendo el Ejemplo 6, Fase 2, la carga hidrâulica vertical h = 0,075 m y 

«' = 1,125 m. 

Resolviendo ahora la Ec.(24) para a = 1, KJDJ = 0,2 x 10,6 = 2,1 m2/dïa, 
Do = '° m y u = 1,35 m, résulta que: 

1 125 - °'°' T2 i °'°' L i n — , 1 2 5 - 8 x 2,1 L + TT x 0,2 L l n 1,35 

Despejando L se deduce un espaciamiento de dreres: L = 24 m. 
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Como D ( = 10 m) es ciertamente mayor que J L (= 6 m) la suposicióti D > J L 

era correcta y el ejemplo podîa tratarse como un suelo homogéneo. 

Como D , que se introduce en el câlculo, es menor que J L (= 12 m), la solucion 

obtenida también sera correcta. 

Esto puede comprobarse tomando D = 6 m. Resolviendo ahora la Ec.(24) résulta: 

0,01 L2 + 0,01 , , _ 6 1 ." m = „ :'T , L + „ »'X , L In 8 x 1,3 " TT x 0,2 1,35 

a partir de la que se calcula una vez mas un espaciamiento de drenes de 24 m. 

8.2.9 Abacos generalizados 

Para un suelo homogéneo, con D < \ L sin tener en cuenta las pérdidas de carga 

debidas al flujo horizontal y vertical por encima del nivel de los drenes, la 

Ec.(24) queda: 

h = |il + sk l n £ 

8KD ÏÏK u 

La ecuaciôn de Hooghoudt correspondiente es la siguiente: 

h = ^ n 8Kd 

Igualando en h las dos ecuaciones y despejando se obtiene: 

d = , + Si , D ( 3 0 ) 

TTL U 

Esta expresion de la profundidad equivalente d se présenta graficamente en la 

Fig.14. 

El âbaco de la Fig.14 tiene la ventaja de que d puede determinarse para todos 

los valores de r o u , mientras que en la Tabla 1, se da d para solamente un 

valor fijo de r . En la Fig.14 se da un ejemplo de la utilizacion del âbaco. 

Cuando D/u = 15,D = 1 0 m y L = 4 0 m , d = 3,7 m. 
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Fig. 14. Abaao para la detevminaoiôn de 
la profundidad equivalente d 
(VAN BEERS, sin publicar). 

BEERS (en prensa) da la siguiente expresiön para el espaciamiento de drenes 

para un suelo homogéneo, despreciando el flujo por encima del nivel de los 

drenes, y para D < 1 L: 

L = L - C 
o 

(31) 

donde 

LQ = v/8KDh7q 

C • D l n ü 
u 
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Cuando se compara la expresión para L con la ecuación de Hooghoudt râpidamente 

se ve que L représenta el espaciamiento entre drenes para flujo horizontal. 

Para la resistencia radial se aplica un sustraendo C. Esto contrasta con la so-

lución de Hooghoudt en la que se utiliza una reducción de D a d para tener en 

cuenta el flujo radial. 

Para si câlculo del sustraendo C, puede utilizarse el âbaco de la Fig.15. Este 

âbaco tiene la ventaja de que es aplicable también para resolver la ecuación de 

Glover-Dumm de régimen variable. 

Para el câlculo de C, se toma el valor de D sobre el eje horizontal inferior. 

Desde este punto se sube verticalmente hasta el valor de u y en el eje vertical 

se lee D In (D/u). 

c -Dfn 
1000 

Fig. 15. Abaco para el câl
culo del sustraendo C de 
la ecuación generalizada 
L - L - C (VAN BEERS, 
sin publicar). Familia 
de curvas para diferentes 
valores de u = T\r . o 
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8.3 Ecuaciones de drenaje para regimen variable 

8.3.1 Introducción 

En zonas regables y en aquellas que las precipitaciones son de gran intensidad, 

no se justifica la suposición de una recarga constante.Para resolver el problema 

del flujo en estas condiciones.deben utilizarse soluciones para régimen variable. 

Dichas soluciones son indispensables cuando deben evaluarse elevaciones variables 

de la capa de agua y descargas de los drenes reaies„ como las que se obtienen de 

datos de campo (Cap.26, Vol.III). 

En el Cap.6 se vió que la ecuación diferencial para flujo variable, deducida 

basândose en la suposición de Dupuit-Forchheimer, puede expresarse como: 

„n 3
2h dh 

^ 77 = y H - R (32a) 
dx 

o cuando la recarga R es igual a cero: 

d2h _ ,, dh 

Sx2 
KD ~7 = y 81 (32b) 

donde 

KD = transmisividad del acuïfero (m2/d£a) 

R = recarga por unidad de area superficial (m/dîa) 

h = carga hidraulica como función de x y t (m) 

x = distancia horizontal desde un punto de referenda, en 
este caso el desagüe (m) 

t = tiempo (dïas) 

U = porosidad drenable (sin dimensiones, m/m) 

8.3.2 Fundamentos de la ecuación de Glover-Dumm 

DUMM (1954) utilizó la solución hallada por Glover para la Ec.(32b), quien 

supuso una capa freâtica inicialmente horizontal a cierta altura sobre el nivel 

de los drenes. La solución describe el descenso de la capa freâtica, que no 

permanece horizontal, en función del tiempo, del espaciamiento entre drenes y 

de los propiedades del suelo. 
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Se supone que la capa de agua, que inicialmente es horizontal,ha sido el resul-

tado de una recarga instantânea causada por una precipitación o por un riego, 

que instantâneamente alimentaba la capa freätica. Mas tarde DUMM (1960) supuso 

que la capa de agua inicial no es completamente plana sino que tiene la forma 

de una parabola de cuarto grado, lo que origino una formula ligeramente dife-

rente. 

La Figura 16 muestra la situación existente antes y después de una elevación 

instantânea de una capa freätica horizontal. Las condiciones iniciales y de li

mite aplicables a la resolución de la Ec.(32b) son: 

t = 0, 

t > 0, 

R./u = ho, 

0, 

0 < x < L (capa freätica inicialmente 
horizontal) 

x = 0, x = L (el agua en los drenes permanece 
a nivel cero = nivel de los 
drenes) 

donde 

R. = recarga instantânea por unidad de area superficial (m) 

h = altura sobre el nivel de los drenes, de la capa de agua 
inicialmente horizontal. 

77Z\ ^S\W//AVSy/>VA^W^A\Vsy^/A^ 

nivel de los drenes M 

Fig.16. Condiciones de limite para la 
_»( eauaciân de Glover-Dumm con una capa 

de agua inioialmente horizontal. 

La solución de la Ec.(32b), para estas condiciones, puede hallarse en CARSLAW 

y JAEGER (1959) 

4h °° 

donde 

u v I -n at nïïx 
h ( X j t ) = _ - - e sen — 

n=1,3,5 
(33) 

PL 
(factor de reacción, dîa ) (34) 
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Para hallar la altura de la capa de agua a media distancia entre los drenes y 

para un tiempo t, h =h(i L,t) se puede sustituir x = | L en la Ec.(33).quedando: 

oo o 

4 _ 1 -n at ,.c. 
h =;!> 2 n e ( 3 5 ) 

t TT O . _, c n 

Aparentemente el valor de cada término de la Ec.(35) decrece al aumentar 

n. Si at > 0,2, el segundo término y los siguientes son comparativamente pe-

queîîos, por lo que pueden despreciarse. 

La ecuación (35) se reduce entonces a: 

h = £ h e"at= 1,27 h e~a t (36) 
t TT o ' o V-"u; 

Suponiendo que la capa de agua inicial tiene forma de una parabola de cuarto 

grado, la Ec.(36) cambia a (DUMM, 1960) 

ht = 1,16 h o e" a t (37) 

La unica diferencia entre la Ec.(36) y la Ec.(37) es un cambio en el factor de 
4 

forma — = 1,27 por 1,16. 

Sustituyendo la Ec.(34) en la Ec.(37) y resolviendo para L da 

TT 
KDt 
y 

In 1,16 •£-
t-> 

(38) 

que es la llamada ecuación de Glover-Dumm. 

Como la ecuación de Glover-Dumm no tiene en cuenta la resistencia al flujo radial 

hacia los drenes que no alcanzan la capa impermeable, el espesor del acuîfero D 

se reemplaza frecuentemente por el valor d de Hooghoudt, para tener en cuenta la 

convergencia del flujo en la proximidad de los drenes. Esta sustituciôn se jus-

tifica ya que las trayectorias del flujo para régimen permanente y variable 

pueden considerarse, si no exactamente idénticas, al menos similares. 

Asî la Ec.(34) se convierte en la siguiente: 

TT2Kd ... - K (39) 
a = (dia ) 

yL2 
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y la Ec.(38) cambia a 

•1 
VA t- "n 

L = TT Kdt 
* r h" 

In 1,16 T̂ -

Esta ecuaciôn puede llamarse ecuaciôn de Glover-Dumm modificada. 

(40) 

8.3.3 AplicaciÓn de la ecuaciôn de Glover-Dumm 

La ecuaciôn de Glover-Dumm se utiliza en particular para el câlculo del espacia-

miento entre drenes en zonas regables. Requière la determinación de las propie-

dades del suelo K, D, y y, la geometrfa de los drenes y un criterio de drenaje. 

En comparación con las formulas para régimen permanente, la ecuaciôn de Glover-

Dumm requière un criterio de descenso de la capa de agua en cierto tiempo 

(h /h ), en vez de un criterio de elevaciôn - descarga de la capa de agua (Cap. 

11, Vol.II). Ademâs, para las formulas de espaciamiento entre drenes en régimen 

variable, se necesita conocer la porosidad drenable y. 

El câlculo del espaciamiento entre drenes L con la Ec.(40) requière un proceso 

de tanteo, porque debido a la introducciôn de la profundidad equivalente 

d = f (L, D, u), la cantidad L no puede expresarse explîcitamente. Puede evi-

tarse el proceso de tanteo con la ayuda de la Fig.15. 

Ej emplo 8 

En una zona regable se riega cada 10 dîas. Las pérdidas de riego que percolan a 

la capa freâtica son de 25 mm en cada riego y se consideran como una recarga ins-

tantânea, R. = 0,025 m. Con una porosidad efectiva y = 0,05, la recarga causa 

una elevaciôn instantanea de la capa de agua, h = R. = 0,025/0,05 = 0,5 m. 

La altura maxima permisible de la capa de agua es de 1 m por debajo de la super

ficie del suelo. El nivel de drenes se eligiô a 1,8 m por debajo de la super

ficie del suelo. Entonces se tiene h = 1,8— 1,0= 0,8 m. 
o 

El nivel del agua debe descender Ah = 0,5 m en los 10 dîas siguientes o en caso 

contrario con el riego siguiente se elevara por encima de 1,0 m por debajo de 

la superficie del suelo. Por tanto se tiene h._ = h - Ah = 0,8 - 0,5 = 0,3 m. 

Si la capa impermeable se encuentra a una profundidad de 9,5 m por debajo de la 

superficie del suelo, si K = 1 m/dîa, y si el radio de los drenes de tuberîa 

es de 10 cm, calculese el espaciamiento entre drenes. 
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De la información anterior se deducen los datos siguientes: 

t =10 dias K =1,0 m/dîa 

D = 7,7 m 

u = 0,05 

h]0 = 0,3 m 

r = 0,1 m o 
h = 0,8 m o 

Sustituyendo los datos anteriores en la Ec.(40) queda: 

L = TT 
1,0 x d x ÎQ 

0,05 

i 
l n '.'6 x 0,8 

0,3 

4 

L = 41,8 /dm 

1er tanteo: L = 80 m 

De la Fig.14 se deduce, con 

7,7 
u irr TT x o. 1 o ' 

= 25 D = 7,7 m 

y por tanto d = 4,4 m. 

La sustitución da: 41,8 /t^h = 88 m. 

Este valor es superior al de 80 m por lo que L deberâ estimarse por encima de 
los 88 m. 

2 tanteo: L - 100 m 

De la Fig. 14 se deduce que d = 4,8 m. Asî: 41,8 A7§ = 92 m. 

Este valor es inferior a 100 m por lo que L deberâ estimarse por debajo de 92 

3 tanteo: L = 90 m. 

De la Fig. 14 se deduce que d = 4,7 m. Asî: 41,8 A T T = 90 m, 

y como la estimación fue de 90 m, este es el espaciamiento entre drenes correcto. 

La resolución con el äbaco de la Fig.15 se realiza de la forma siguiente: 

Calcular con la Ec.(38) 

L = TT 
o 

KDt ln 1,16 hQ/ht 

1,0 x 7,7 x IQ 
0,05 

In 
1,16 x Q,8 

0,3 . 
116 m 
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Se détermina C = D In — a partir de la Fig.15, tomando en el eje inferior 

el punto D = 7,7 m. 

Desde allï se sube verticalmente hasta intersectar la curva para u = yr = 

0,3 m. 

En el eje vertical se lee C = 25 m. Por tanto 

L = L - C = 116 + 25 = 91 m. 
o 

8.3.4 Discusión de l a ecuación de Glover-Dumm 

Carga h i d r äu l i c a media segün el tiempo 

Puede necesitarse el câlculo de una carga hidräulica media segûn el tiempo, h, 

entre h y h o entre h y h „ durante el descenso de la capa de agua por va

rias razones, por ejemplo, para tener en cuenta el flujo horizontal medio por 

encima del nivel de los drenes o para aplicar las ecuaciones de régimen cons

tante. 

Durante dicho descenso se podrîa tomar la media aritmética J (h,_ + h ) , pero 

en este caso h se estimarîa por exceso, ya que h cambia segûn una función 

exponencial. 

h media puede definirse como: 

h = j /h dt = j ƒ1,16 hoe~atdt 
o o 

que por integración da: 

c ' J 6 h Q n -at, ' ' 1 6 ho- h t 
h = - ^ T - ( , - e } = l n ( 1 . 1 6 h o / h t ) ( 4 , ) 

Otra posibilidad es utilizar la media geométrica dando 

h = /h h, (42a) 
tl t2 

log h = |(log ht + log ht2) (42b) 
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Debe tenerse en cuenta el flujo por encima del nivel de los drenes si h es re

lat ivamente grande o D pequerio. 

La Ecuación (40) es entonces la siguiente: 

1-1 
L = V 

K(d+|h), In 1,16 h /h (43) 

Descarga variable 

La descarga de los drenes en el tiempo t, expresada por unidad de area superfi

cial, puede hallarse a partir de la ley de Darcy 

2KD 
't L 

dh 
dx (m/d£a) 

x=0 
(44) 

Diferenciando la Ec.(33) respecto a x y sustituyendo x = 0 da para la Ec.(44): 

8 _,R, 
qt = — a i Z e 

^ n=l,3,5, 
(45) 

Despreciando todos los términos excepto el primero queda: 

q = ^ a R . e - a t 

1 u2 1 
(46) 

Sustituyendo R. = h y, y por h la expresión que se da en la Ec.(36) se tiene: 

qt = - ay ht 
(47) 

Sustituyendo el valor de a segûn la Ec.(39) queda: 

q = h 
t .2 t 

(48) 

que es similar a la ecuación de Hooghoudt excepto que ahora se obtiene el factor 

2TT en vez de 8. 

De las Ecs.(36) y (46) puede deducirse que durante el final de la curva de 

decrecida: 
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"'t, h t , 

ti ti 

Segün la Ec.(49) la representation de q ó h en una escala logarïtmica, respecto 

al tiempo t en una escala lineal, darä lugar a una lînea recta. 

Esta relación es de importancia para determinar a a partir de datos reaies torna

dos en parcelas drenadas (Cap.26, Vol.III). 

8.3.5 Fundamentos de la ecuación de Kraijenhoff van de Leur-

Maasland 

KRAIJENHOFF VAN DE LEUR(1958) y MAASLAND (1959) dedujeron soluciones para el 

flujo del agua freätica hacia los drenes en condiciones de régimen variable. La 

solución se basa en una recarga constante en un perîodo de tiempo t, en vez de 

una recarga instantânea como supusieron Glover-Dumm. 

La ecuación diferencial utilizable es la Ec.(32a). Comenzando con una capa de 

agua plana al nivel de los drenes para t = 0 y suponiendo una intensidad de re

carga R (m/d£a) desde el momento t = 0 en adelante, se tienen las siguientes 

condiciones iniciales y de limite: 

h = 0 para t = 0 y 0 < x < L (capa freätica inicialmente horizontal 
al nivel de los drenes para t = 0) 

h = 0 para t > 0 y x = 0 , x = L (el agua en los drenes permanece a nivel 
cero = nivel de los drenes) 

R = constante para t > 0 (la recarga constante empieza para t > 0) 

Para las condiciones de limite anteriores la altura de la capa de agua en el 

punto medio entre dos drenes paralelos (x = 5 L) es en un tiempo t 

n=l,-3,5, n 

donde 

J = 
PL2 

(51) 
TT KD 

1 
es el coeficiente de embalse. 

1 j ("reservoir coefficient"): valor que indioa la oantidad de agua que se al-
macena, dada una aierta situaaiôn de drenaje, si tras una aportación de agua 
al suelo la peroolaoiôn en régimen permanente continuara indefinidamente. 
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Hay que notar que la convoluciÓn de la Ec.(35) con relación a R/u da la Ec.(50) 

(Cap.15, Vol.11). El factor a = 4- , usado por DUMM (1954) y DE ZEEUW (1966) es 

un "factor de reacciôn" que expresa la intensidad de drenaje (Cap.16, Vol.II). 

La intensidad de descarga, qt (m/dîa), de un sistema de drenes paralelos en un 

tiempo t, se halla de una forma similar a la dada en la Ec.(45): 

q = 8 _ R S i_(,-e-n2t/J) (52) 
c Ti2 n=l,3,5 n2 

Las ecuaciones (50) y (52) solamente son validas mientras continue la intensidad 

de recarga constante R. Cuando existe una recarga tal durante bastante tiempo, 

las condiciones del flujo llegan a ser constantes también. Cuando t •* °°, la Ec. 

(52) se convierte en 

- 8 o v ' 8 D ïï2 

q = — 7 R £ — = — R — 
n=l,3,5 n2 

(53) 

que da la condición de régimen permanente en que las intensidades de la descarga 

q y de la recarga R son iguales. 

Para t •*• °°, la Ec.(50) se convierte en 

h = — — 1 y 1 4 K . IT" TT" K . ,,-/-> 

^ J n = . , - 3 , 5 , ^ - ^ ^ 3 2 = 8 - ^ 

Sustituyendo j por su valor de la Ec.(51) y reordenando queda: 

h = RL2 (55) 
8KD 

La ultima ecuación es similar a la ecuaciô« de Hooghoudt, exceptuando el no tener 

en cuenta el flujo radial. 

Introduciendo la profundidad equivalente de Hooghoudt d en vez de D, para tener 

en cuenta la convergencia de las lîneas de corriente en la proximidad de los 

j , ;,™,»rmpable la Ec.(51) cambia a la siguiente: 
drenes que no alcanzan la capa impermeaDie, i* EA-.V 

î ,,T2 (56) 

i - i - üL_ (dîas) 
a *2Kd 

T . . c . .- J T *ir„riôn de la profundidad equivalente d se basa en La justificacion de la sustitucion UK L Y 

el mismo principio que en el caso de la Ec.(39). 
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8.3.6 Aplicaciön de la ecuaciön de Kraijenhoff van de Leur-

Maasland 

La ecuaciön de Kraijenhoff van de Leur-Maasland no se usa para el câlculo de 

rutina de espaciamientos entre drenes, que generalmente se basan en recargas 

supuestamente constantes o instantäneas. Sin embargo la ecuaciön demuestra ser 

muy util cuando deben conocerse cambios en la elevaciön de la capa de agua y en 

la intensidad de la descarga, para condiciones de drenaje elegidas y como conse-

cuencia de un patron de recarga variable. Estos câlculos generalmente se realizan 

con computadores. 

A continuaciön se va a utilizar la ecuaciön de Kraijenhoff van de Leur-Maasland 

en un orden de complejidad creciente; recarga constante y continua, recarga cons

tante durante un perîodo limitado, y recarga intermitente. 

Recarga constante y continua 

Las ecuaciones (50) y (52) pueden expresarse de la forma siguiente: 

ht - J j ct (57) 

donde, 

c - i 2 JL (,-e-
n2t/J) (58) 

t ïï t i c 3 

n=l,-3,5, n 

qt = R gt (59) 

donde 

cv1' g = — Z — (1-e11 t / j) (60) 
TT2 n=l,3,5 n' 

Los factores c y g solamente dependen del tiempo t y del coeficiente de embal-
t t 

se j, por lo que pueden ser tabulados (Tabla 3). 
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Ejemplo 9 

Supóngase un sistema de drenaje con j=5 dïas.El suelo tiene una porosidad efec-

tiva y = 0,04. Hay una recarga constante de 10 mm/dïa (R = 0,01 m/d£a).El valor 
t> 

de — j sera entonces 1,25 m. 

Para el calculo de la altura de la capa de agua h o de la descarga q en un 

tiempo dado, puede utilizarse la Tabla 3, como se ilustra a continuación. 
TABLA 3. Coeficientes cc y g^ para la ecuación de Kraijenhoff 

van de Leur - Maasland 

Sr t/j 8t
 c

t t / j 8 t c t t / j 

0 ,01 0,072 0,010 0 ,48 0,497 0,447 1,10 0,730 0,809 

,02 ,102 0,020 ,50 ,507 0,463 1,15 ,743 0,830 

,03 ,125 0,030 ,52 ,518 0,477 1,20 ,756 0,850 

,04 ,143 0,039 ,54 ,528 0,492 1,25 ,767 0,869 

,05 ,161 0,049 ,56 ,537 0,507 1,30 ,779 0,887 

,06 ,176 0,060 ,58 ,546 0,521 1,35 ,790 0,903 

,07 ,190 0,070 ,60 ,554 0,535 1,40 ,800 0,920 

,08 ,203 0,080 ,62 ,563 0,549 1,45 ,810 0,935 

,09 ,215 0,090 ,64 ,572 0,563 1,50 ,819 0,950 

,10 ,227 0,100 ,66 ,580 0,576 1,55 ,828 0,964 

,12 ,249 0,120 ,68 ,588 0,588 1,60 ,836 0,977 

,14 ,269 0,139 ,70 ,597 0,602 1,65 ,844 0,989 

,16 ,288 0,159 ,72 ,605 0,614 1,70 ,852 1,002 

,18 ,305 0,179 ,74 ,612 0,627 1,75 ,859 1,012 

,20 ,321 0,199 ,76 ,620 0,638 1,80 ,866 1,023 

,22 ,337 0,218 ,78 ,628 0,650 1,85 ,872 1,033 

,24 ,352 0,238 ,80 ,636 0,661 1,90 ,879 1,044 

,26 ,367 0,257 ,82 ,643 0,672 1,95 ,885 1,052 

,28 ,380 0,275 ,84 ,650 0,683 2,00 ,890 1,061 

,30 ,393 0,294 ,86 ,657 0,695 2,10 ,901 1,078 

,32 ,406 0,312 ,88 ,663 0,706 2,20 ,910 1,093 

,34 ,419 0,329 ,90 ,670 0,717 2,30 ,919 1,107 

,36 ,430 0,347 ,92 ,677 0,727 2,40 ,927 1,118 

38 ,442 0,364 ,94 ,683 0,737 3,00 ,960 1,171 

,40 ,454 0,381 ,96 ,689 0,746 4 ,00 ,985 1,210 

,42 ,465 0,398 ,98 ,696 0,756 5,00 ,995 1,226 

,44 ,476 0,415 1,00 ,702 0,765 » 1,000 Z _ 2
= 1 2 3 2 

,46 ,487 0,431 l , o5 ,715 0,787 
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tier 

4 hrs 

8 hrs 

12 hrs 

16 hrs 

20 hrs 

24 hrs 

48 hrs 

72 hrs 

96 hrs 

120 hrs 

lipo 

= 
= 
-
-
= 
= 
= 
= 
= 
= 

CO 

1/6 

1/3 

1/2 

2/3 

5/6 

1 

2 

3 

4 

5 

dîa 

dîa 

dïa 

dïa 

dîa 

dïa 

dîas 

dîas 

dîas 

dîas 

t/j 

0,033 

0,067 

0,100 

0,133 

0,166 

0,200 

0,400 

0,600 

0,800 

1,000 

1T 

8 

Ct 

(Tabla 

0,033 

0,067 

0,100 

0,133 

0,166 

0,199 

0,381 

0,535 

0,661 

0,765 

3) 

2 

- - 1,232 

ec 

\ ' 
R . 

(Tabla 3) (m) 

0,131 

0,184 

0,227 

0,262 

0,292 

0,321 

0,454 

0,554 

0,636 

0,702 

1,000 

0,041 

0,084 

0,125 

0,166 

0,208 

0,249 

0,476 

0,669 

0,827 

0,956 

1,540 

qt = 

R g t 

(m/dîa) 

0,00131 

0,00184 

0,00227 

0,00262 

0,00292 

0,00321 

0,00454 

0,00554 

0,00636 

0,00702 

0,01000 

Recarga constante durante un perîodo limitado 

Considérese una zona drenada en la que se da un riego o cae una precipitación 

durante un ûnico dîa, seguido de un perîodo seco. Para calcular las alturas de 

la capa de agua en los dîas siguientes al riego o a la precipitación, supóngase 

(fig.17) que la recarga R del primer dîa continua durante los dîas siguientes, 

pero a partir del segundo dîa en adelante se tiene en cuenta una recarga nega

tiva, R, de forma que la recarga total es igual a cero (principio de superpo-

sición). 

ht pos 

htneg 

Fig. 17. Prinoipio de superposiaiôn de la reoarga (R) y elevaciôn de la 
capa de agua (h) para la eauaoiôn de Kraijenhoff van de Leur-Maasland. 

46 



Para la altura de la capa de agua al final del primer dîa (t = 1) se tiene 

segun la Ec.(57): 

h - h , = J j c, 

Al final del segundo dîa se tiene una recarga positiva R durante dos dîas, por 

tanto: 

•.' R • h2 = - J c2 

de la que se tiene que restar el efecto de la recarga negativa durante 1 dîa, 

que es igual a: 

' R 
hi - - j ci 

por lo que: 

h2 = h2 - hi = — j(c2- ci) 

Similarmente, al final del tercer dîa, se tiene: 

h - R • 
h3 = - j c3 

h 2 - - J C 2 

por lo que 

' R 
h3 = h3 - h2 = — j(c3- c2) 

y al final del dîa t-ésimo: 

ht = h t - h ; - i = ï j ( c t - c t - i > 

La altura de la capa de agua durante el perîodo de recesion puede calcularse 

asî con la ayuda de la Tabla 3. 
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Ej emplo 10 

Considérese una zona con drenaje de tuberîa situado a una profundidad de 1,00 m 

por debajo de la superficie del suelo, y la capa impermeable situada a una pro

fundidad de 1,20 m por debajo de la de los drenes. El diametro de los drenes es 

de 0,20 m y el espaciamiento de drenes de 20 m, por lo que d = 1,0 m (Tabla 1). 

La conductividad hidrâulica del suelo es K = 0,5 m/dîa y la porosidad efectiva 

M = 0,05. 

De la informaciôn anterior se deducen los datos siguientes: 

K = 0,5 m/d£a L = 20 m 

M = 0,05 m r = 0,01 m 

D = 1,2 m d = 1,0 m 

Sustituyendo los datos anteriores en la Ec.(56) queda: 

UL2 0,05 x 20 
j = —=•— = — = 4 dias 

TT2Kd TT2 x 0,5 x 1,0 

Supóngase que la capa de agua inicialmente estaba al nivel de los drenes y que 

durante el primer dîa un total de 30 mm de agua de percolaciôn (de riego o de 

lluvia) recarga la capa freâtica, y no hay percolaciôn en los dîas siguientes. 

ÏCuâl sera la altura de la capa de agua en el punto medio entre dos drenes du

rante los dîas siguientes al riego o precipitación? El cälculo se da en la 

tabla siguiente: 

altura de la capa de 
agua 

tiempo 
,,. , t/j c / [ c c -c , - j h - - j (c -c ,) 
(dias) t-1 t t-1 p J t P J t t-1 

1 0 ,25 0,248 0,000 0,248 2,4 m 0,60 m 

2 0 .50 0,463 0,248 0,215 2,4 m 0,52 m 

3 

4 1,00 0,765 0,633 0,132 2 , 4 m 0 , 32m 
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Recarga intermittente 

El método anterior puede ser desarrollado en una forma mas general en el caso 

de recarga intermitente. Como por lo general solamente se dispone de datos 

hidrológicos diarios, los ejemplos siguientes se realizan con dîas como unidad 

de tiempo, aunque la teorîa sin embargo vale para cualquier intervalo de tiempo. 

Supôngase que se desea calcular la altura de la capa de agua o la descarga al 

final de un dîa cualquiera. Se elige el dîa m-ésimo (Fig.18). 

_ i 1 1 1 1 _ 
m.2 Fig.18. Superposieión de la recarga inter-

-5 _4 .3 .2 _l +i' «21
 +3' +4 mitente para la eouaoiôn de Kraijenhoff 

tiempo (dias) van de Leur-Maas land. 

Tanto la altura de la capa de agua como la intensidad de la descarga estân 

influîdas por la percolación durante cada uno de los dîas anteriores, por lo que 

s e tiene que tener en cuenta: 

la recarga R en un dîa 
m 

la recarga R en dos dîas menos la recarga R . en 1 dia 

la recarga R , en 3 dîas menos R „ en 2 dîas, etc. 
m-2 m-2 

Asî la altura de la capa de agua viene dada por la siguiente expresiôn: 

h = J- R ci + R„ , (c2-ci) + R 9(c3-c2) + 
m M m m-l m-2v . . + Ri(c -c ) (62) 

m tn-I 

Poniendo C, - c , j , C2 - ( c ^ c ^ j , Cm = ( cœ -cm_ , ) j se ob t iene 

hm = ïïClRm + C 2 R n > - l + ° 3 R - 2 + " ' + ^ 
(63) 
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Similarmente, la intensidad de descarga viene dada por: 

q » GiR + G2R , + G3R 0 + ... + G Ri (64) 
Tn m m-1 m-2 m 

donde 

6,-g, G 2 = ( g 2 - g , ) Gm = (gm - V l ) (65) 

Los factores C , C„, etc. y G., G„, etc. se encuentran en las Tablas 4 y 5 en 

función de a = 1/j. La utilizacion de estas tablas se va a explicar con algunos 

ejemplos. 

Ej emplo 1 1 

Un sistema de drenaje con a = 0,25 dîas (j = 4 dîas) instalado en un suelo con 

una porosidad efectiva y = 0,05 recibe la siguiente recarga de la capa freâtica: 

Febrero 15 16 17 18 19 20 

recarga (mm) 5 20 10 5 0 0 

ÏQuâles serân las alturas de la capa de agua y que descargas habrâ si el 14 de 

Febrero el nivel de agua era horizontal y estaba situado a la profundidad de 

los drenes? 

Tomando sucesivamente 20, 19, 18, 17, 16 y 15 de Febrero como el dîa m, se ob-

tienen los siguientes valores de c : 

Fecha recarga 20 19 18 17 16 15 

(m) valores de C 

20 0 0,99 

19 0 0,86 0,99 

18 0,005 0,68 0,86 0,99 - - -

17 0,010 0,53 0,68 0,86 0,99 

16 0,020 0,41 0,53 0,68 0,86 0,99 

15 0,005 0,32 0,41 0,53 0,68 0,86 0,99 
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Multiplicando los valores de C de cada columna por las recargas correspondien-

tes, sumando los resultados, y dividiendo la suraa por u, da la altura de la 

capa de agua en la fecha correspondiente 

Fecha a l t u r a de l a c a p a de a g u a (m) 

20 20(0,68 x 0,005 + 0 ,53 x 0 ,01 + 0 ,41 x 0,02 + 0,32 x 0,005) = 0,37 m 

19 20(0,86 x 0,005 + 0,68 x 0,01 + 0 ,53 x 0,02 + 0 ,41 x 0,005) = 0 ,48 m 

18 20(0,99 x 0,005 + 0 ,86 x 0 ,01 + 0,68 x 0,02 + 0 ,53 x 0,005) = 0 ,60 m 

17 20(0,99 x 0 ,01 + 0 ,86 x 0,02 + 0 ,68 x 0,005) = 0 ,61 m 

16 20(0,99 x 0,02 + 0,86 x 0,005) = 0,48 m 

15 20(0,99 x 0,005) , 0 > 1 0 m 

Un método similar se sigue para el cälculo de la intensidad de la recarga. Por 

tanto: 

Fecha 

20 

19 

18 

17 

16 

15 

r eca rga 

(m) 

0 

0 

0,005 

0,010 

0,020 

0,005 

20 

0,359 

0,148 

0,110 

0,085 

0,066 

0,051 

19 

-
0,359 

0,148 

0,110 

0,085 

0,066 

i8 

v a l o r e s 

-
-

0,359 

0,148 

0,110 

0,085 

0, 

0, 

0, 

17 

G t 

_ 

-
,359 

,148 

,110 

16 

_ 
-
-
-

0,359 

0,148 

15 

_ 
-
-
-
-

0,359 

Multiplicando los valores de G de cada columna por las correspondientes re

cargas y sumando los resultados, se obtiene la intensidad de descarga total 

en la fecha apropiada: 

Fecha i n t e n s i d a d de r e c a r g a ( m / d ï a ) 

20 0,110 x 0,005 + 0,085 x 0 ,01 + 0,066 x 0,02 + 0,051 x 0,005 - 0,0030 m/dïa 

19 0,148 x 0,005 + 0,110 x 0 ,01 + 0,085 x 0,02 + 0,066 x 0,005 = 0,0039 m/dïa 

18 0,359 x 0,005 + 0,148 x 0 ,01 + 0,110 x 0,02 + 0,085 x 0,005 = 0,0059 m/dïa 

17 0 359 x 0 ,01 + 0,148 x 0 ,02 + 0,110 x 0,005 - 0,0059 m/dïa 

16 0,359 x 0,02 + 0,148 x 0,005 - 0,0079 m/dïa 

15 0,359 x 0,005 = 0,0018 m/dïa 
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Los cälculos anteriores son bastante laboriosos, pero son bastante faciles si 

se utiliza calculadora. En las Tablas 4 y 5 puede verse que cuanto mayor sea a, 

menos términos tienen que usarse. Por tanto el método es especialmente util para 

valores de a grandes. Para valores de a mas pequenos, DE ZEEUW ha desarrollado 

otro método de calculo (ver Cap.16). 

Ej emplo 1 2 

Los datos de este ejemplo se deducen del ejemplo del Apt.8.3.5. En vez de una 

recarga instantânea (R. = 25 mm), se supone que la percolación del riego se 

divide en dos dîas a razón de R = 12,5 mm/dîa 5 0,0125 m/dîa, despuës de lo cual 

no hay percolación en ocho dîas, seguidos por otros dos dîas de percolación a 

razón de R = 12,5 mm/dîa por un nuevo riego, y de nuevo un perîodo de ocho dîas 

sin percolación, etc. Los datos restantes son: L = 90 m, d = 4,7 m, K = 1,0 m/dîa 

y = 0,05 de los que se deduce: 

j - H E L , 0.05 x (90)2
 = 8 > 7 6 a = 0 > 1 1 5 d î a s 

ir2Kd 9,9 x i x 4,7 

Al final del segundo dîa la altura de la capa de agua es: 

h2 = jj (Ci + C2) = °Q°ll5 (1.00 + 0,98) = 0,495 m 

Al final del segundo riego, es decir al término Jel dîa 12 se halla para la al

tura de la capa de agua 

hi2 = ̂  (Ci + C2 + Cu + C12) = °'ô°055 (1'00 + °'98 + °'38 + °'34) = °'675 m 

Similarmente, al término del tercer riego, es decir, al final del dîa 22: 

h22 = - (Ci + C2 + C n + Ci2 + C2j + C22) 

Los valores C,. y C„„ no se dan en la Tabla 4, pero pueden hallarse en la Tabla 

3 y en la Ec.(62): 

C21 = j(c2l"C20) 

C 2 2 = j(c22~C2l) 

Por tanto 
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Asî: 

t/j = 20/8,7 = 2,30 cao = 1,107 

t/j = 21/8,7 = 2,41 C2i = 1,119 

t/j = 22/8,7 = 2,52 c22 = 1,129 

C2i = 8,7(1,119 - 1,107) = 0,104 

C22 = 8,7(1,129 - 1,119) = 0,087 

y 

h22 = °^°055 (1.00 + 0,98 + 0,38 + 0,34 + 0,10 + 0,09) = 0,72 m 

Como puede verse en este ejemplo, la capa de agua sube lentamente hasta alcanzar 

un valor ultimo ligeramente inferior a ht = 0,80 m, que fue el valor tornado como 

criterio en el ejemplo del Apt.8.3.3, donde se aplicó instantäneamente la perco-

lación total. La elevación de la capa de agua es aparentemente menor cuando la 

recarga se produce a lo largo de un perïodo mâs largo. 

8.3.7 Discusión de la ecuación de Kraijenhoff van de Leur-Maasland 

En el apartado anterior se han dado algunos ejemplos de câlculo de la altura de 

la capa de agua. El câlculo de la descarga se hace de igual forma. 

Para analizar los hidrogramas de descarga o hidrogramas de la capa de agua pro-

cedentes de parcelas expérimentales, frecuentemente es neceaario aplicar ciertas 

simplificaciones. De las Ecs.(50) y (52) puede deducirse que las series infini-

tas son convergentes, dependiendo el grado de convergencia de t/j. Con frecuen-

cia se halla que, segun una función exponencial simple, tanto la capa de agua 

como la descarga varîan con el tiempo.Esto sucede poco después de que la recarga 

cesa, es decir, tan pronto como el segundo, tercer, etc., término de las Ecs. 

(30) y (52) pueden despreciarse en comparación con el primer término.Este estado 

se llama final de la curva de decrecida (KRAIJENHOFF VAN DE LEUR-MAASLAND,1958). 

Supóngase que la recarga cesa en un momento determinado t = tr. La altura de la 

capa de agua es entonces: 

. 4 R . 
h. = 1 b TT u J 

n-1, 

» , - n 2 t / j 
s ±-a-e r 

- 3 , 5 , n3 

Para el câlculo de la altura de la capa de agua después de t - tf, tiene que 

anadirse un valor negativo de R tal y como se explicó anteriormente. Para 

cualquier tiempo t > t se obtiene la altura de la capa de agua a partir de 
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, 4 R . 
ht = ?y J ,£ , , 3 p n=l,-3,5, n' 

l_(1_e-n2t/j , -n2(t-t )/j 
) - Z —(1-e r ) 

n=l,-3,5, n3 

, 4 R . 
t TT p J 

n=l,-3,5, n3 
(66) 

Cuando t es suficienteraente grande, los términos segundo y sucesivos de las se

ries infinitas de la Ec.(66) llegan a ser muy pequenos y por tanto son despre-

ciables. Segun KRAIJENHOFF VAN DE LEUR (1958) se puede suponer el final de la 

curva de decrecida, tan pronto como el segundo término de las series llega a ser 

menor del 1% del primero. Entonces la Ec.(66) se reduce a 

l (e 
ir y J 

t n 
•l)e -t/j (67) 

Sustituyendo dos valores t = t. y t = t„ se obtiene: 

h / h = e-(ti-t2)/j 
ti t2 

(68) 

Esta relación también se ha encontrado a partir de la ecuación de Glover-Dumm 

Ec.(49). De forma analoga, pueden deducirse de la ecuación de Kraijenhoff van 

de Leur-Maasland las Ecs.(36), (46), (48), deducidas de la ecuación de Glover-

Dumm. Asî, las dos ecuaciones son idénticas durante el final de la curva de 

decrecida. 
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OBJETIVOS DE ESTE CAPITULO 

Se discute el balance de sales muy y poco solubles en el suelo, bajo la influen

cia del lavado con agua de riego. Se calculan las necesidades de lavado para man-

tener un balance de sales favorable, y se apliaa a diféventes condiciones de 

riego para condiciones de equilibrio y almacenamiento de sales fluctuante. 
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9.1 Salinización y drenaje 

Los suelos regados reciben considerables cantidades de sales disueltas, parte 

aportadas por el agua de riego y el resto por el agua subsuperficial que entran 

en el area. El agua de riego es una de las principales fuentes de sales incluso 

cuando es de excelente calidad. Una aportación anual de 1.000 mm de agua de 

riego conteniendo, solamente, 250 mg/l (p.p.m.) de sales disueltas, aportarâ 

2.500 kg de sales por hectârea y ano. Si no se eliminan estas sales de la zona 

radicular, la salinización sera inevitable. 

A menudo se présenta en las zonas de regadîo la otra fuente de sales que es un 

nivel freâtico alto. Su presencia se debe o a las condiciones hidrolögicas natu

rales o a las inevitables pérdidas de agua de riego. Por medio del ascenso 

capilar, agua procedente de la capa de agua puede llegar a la zona radicular, 

e incluso hasta la superficie del suelo, donde se évapora dejando las sales que 

llevaba disueltas. Si la capa de agua solamente se recarga durante perîodos cor-

tos de tiempo, no permanecerâ alta durante mucho tiempo, por lo que el proceso de 

salinización se detiene; en estos caso£, es raro que el contenido en sales de 

suelo sea tan alto como para danar a los cultivos. Si, por el contrario, la capa 

de agua es alimentada durante gran parte del ano por filtraciones desde otras 

zonas, el proceso de salinización continua y se puede producir una fuerte acumu-

lación de sales. Las filtraciones son un fenómeno muy extendido; en la Fig.1 

se presentan algunos ejemplos tîpicos. En areas bajo riego, las filtraciones 

afectan, en general, a parcelas que temporalmente estän sin riego, por ejemplo, 

durante el barbecho. 

Para contrarrestar el proceso de salinización, se necesita una cierta cantidad 

de agua de lavado: agua de riego que aplicada en exceso disuelve y arrastra sales 

de la zona radicular. Este agua recargarâ la capa de agua del suelo pero, si 

existe un drenaje natural suficiente se descargarâ por él sin que se produzcan 

ascensos indebidos de la capa de agua. Sin embargo, el drenaje natural es 

corrientemente incapaz de hacer trente a esas excesivas cantidades de agua, por 

lo que se debera instalar un sistema de drenaje. Por ello, el drenaje instalado 

en zonas âridas sirve para dos fines. En primer lugar, como en las regiones 

hÛmedas, para mantener un balance de agua favorable en la zona radicular. En 

segundo lugar, contrariamente a lo que sucede en la mayorîa de las areas hüme-

das, para mantener un balance de sales favorable en la zona radicular. 
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9.2 El balance de sales 

9.2.1 Balance de agua y de sales en la zona radicular del suelo 

semipermeable \ ^ 

irriqada no regada 

ytolMM,^»)«! /~\ { } I_ 

franco 
aluvial 

Fig.1. Diferentes aaeos de filtraciones. 

A: Zona de filtraoiôn al pie de una aolina. B: Filtraoiôn en un volle. C: Fil
traoiôn desde un canal de riego. D: Filtraoiôn desde un ârea regada a otra no 
regada aeroana. E: Filtraoiôn debida a diferenoias en suelo. 

Dr = drenaje 

Dn = drenaje natural 

S = filteración 

Fig.2. Balance de agua de un suelo regado. 
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En la Fig.2 se ilustra el balance de agua de un suelo regado. El balance de 

agua de la zona radicular es de la forma: 

I + P + G = E + R + AW (1) 

donde 

I = cantidad efectiva de agua de riego 

P = cantidad efectiva de precipitacion 

G = cantidad de ascenso capilar desde la capa de agua 

E = cantidad de evapotranspiración 

R = cantidad de agua que percola profundamente 

AW = cambio en la cantidad de humedad almacenada. 

No importa que perîodo de tiempo se considère con tal de que sea el mismo para 

todos los términos de la ecuación. 

Es conveniente expresar todos los términos de la ecuación en mm o en l/m . I y P 

se definen como cantidades efectivas, indicando con ello que se consideran las 

cantidades que realmente se infiltran en el suelo. Para el agua de riego, esta 

cantidad es igual a la que se aporta a la parcela menos la escorrentïa superficial 

y la evaporación. El cambio en la cantidad de humedad almacenada AW puede ser 

positivo (aumento) e negativo (disminución). Para perîodos largos, por ejemplo 

de un ano o mas, se considéra que AW es despreciable. 

Es probable que el concepto de precipitacion efectiva varie con el criterio de 

cada uno. En el Capîtulo 15, Vol.II, que trata de hidrologïa de cuencas, se de-

fine la precipitacion efectiva como "toda aquella que con el tiempo termina con-

virtiéndose en escorrentïa"; por tanto, la escorrentïa superficial también esta 

incluïda, cosa que no sucede en la ecuación de balance arriba citada. 

Para elaborar el balance de sales, se supone que todas las sales son muy solu

bles y que no precipitan. El balance de sales de la zona radicular sera de la 

forma 

IC. + PO + GC = RC + AZ' (2) 
î p g r 

donde 
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C = concentración de sales, en meq/1 

i = sufijo empleado para el agua de riego 

P = sufijo empleado para la precipitación 

g = sufijo empleado para la capa de agua 

r = sufijo empleado para la percolación profunda de agua 
2 AZ' = cambio en el contenido de sales de la zona radicular, en meq/m 

Como la cantidad de sales aportada a los suelos regados por la precipitación es 

despreciable comparada con la que aporta el agua de riego, se puede tornar PC 

igual a cero.. Ademas se supone que para las condiciones de equilibrio, C =C . 

Por tanto, la Ec.(2) se reduce a: 

IC. = R*C + AZ' (3) 
i r 

donde R* es la percolación profunda neta, igual a (R - G). En términos de pérdi-

das y ganancias de sales, se ve que R puede igualarse al término llamado nece-

sidades de lavado. 

Si el balance de sales del suelo esta en equilibrio, AZ' sera igual a cero. Si 

por el contrario no se da este equilibrio, la cantidad de sales en la zona radi

cular al principio del perîodo considerado (Z') sera diferente de la de al final 

de dicho perîodo (Zi). 

AZ' = Z'2 - Z| (meq/m2) (A) 

9.2.2. La eficiencia de lavado 

Se puede considerar la cantidad de sales présentes en la zona radicular (Z') 

disuelta en la humedad del suelo. Como el movimiento descendente del agua y 

de las sales en la zona radicular tienen lugar, generalmente, cuando el conteni

do en humedad del suelo es proximo al de capacidad de campo, logicamente se 

puede considerar que la cantidad Z' de sales estarä disuelta en una cantidad 

de agua W . Dicha cantidad es el contenido de humedad del suelo, a capacidad 
f c 2 

de campo, de la zona radicular, expresada en m m o en 1/m . Se puede determinar 

W,. por medio de la expresion: 
f c 

wfc • T§§ D (5) 
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donde 

W = contenido de humedad del suelo, en % en volumen 

fc = sufijo empleado para la capacidad de campo 

D = espesor de la zona radicular en mm 

A capacidad de campo, la concentración en sales (C_ ) de la humedad del suelo 

de la zona radicular es: 

Cfc = w f (6) 

f c 

Si se considéra un perîodo para el que Z' cambia de Z], a Z', el valor medio de 

la concentración de sales (Cf ) de la humedad del suelo, a capacidad de campo, 

Zj + z'2 Z\ AZ 

fc 2 » £ Mc 2VC 

fc fc fc 

+ ™~ (7) 

Para la concentración salina del agua de percolación por debajo de la zona radi

cular (C ), se pueden hacer las t 

describiendo un modelo diferente: 

cular (C ), se pueden hacer las tres siguientes suposiciones, cada una de ellas 

c = c, 
r f c 

C = f C , r f c 

C = f C , + ( 1 • r fc 

0 

o 

- f ) c . 

(8) 

(9) 

(10) 

donde f es la eficiencia de lavado (0 < f < 1). 

Como se explicara en el Apartado 9.5, la Ec.(8) describe una mezcla compléta 

en un recipiente sin derivación (Fig.58), mientras que las Ecs.(9) y (10) se 

refieren a un recipiente con derivación (Fig.SC). Mas precisamente, la Ec.(9) 

j •- J„I amia nue sale después de pasar por el suelo si la 
describe la concentración del agua que bdie » « p C v r 

j„i =,r„,a AP rieeo es cero,mientras que la Ec.(lO) considéra concentración salma del agua ae negu c= <-*;•. , 
a, , , =„ ol „„p „o se puede despreciar la concentración en sales 
el caso mas general en el que no »c FU=" r 
de dicha agua de riego. En las consideraciones que a continuaciÓn se exponen, 

se emplearä la Ec.(10). 

Probablemente debido a las grietas existentes en los suelos arcillosos la efi-
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ciencia de lavado f en estos suelos, es menor que en los de textura mas areno-

sa. Ademas de la textura del suelo, f dépende mucho del método de riego.Regando 

por inundación en eras o fajas, la eficiencia de lavado es mucho mayor que si 

se hace por surcos y se consiguen las eficiencias mas altas si el riego se hace 

por lluvia o por aspersion de baja intensidad. Generalmente, en el perfil del 

suelo f aumenta con la profundidad. 

Como una primera aproximación, se pueden emplear los siguientes valores de £: 

Franco limoso, franco arenosos f = 0,5 - 0,6 

Franco arcilloso limoso, franco arcilloso arenoso f = 0,4 - 0,5 

Franco arcilloso f = 0,2 - 0,3 

Siempre que sea posible, el valor de f, se debe determinar por medio de los ex-

primentos de lavado o por el anälisis de los datos de lavado tornados en el campo 

(DIELEMAN, 1963; UNESCO, 1970). 

9.2.3 Ecación de equilibrio de sales y necesidades de lavado 

Areas cuyos sistemas de riego y drenaje estän correctamente disenados no tendran 

acumulación de sales en su zona radicular. Por tanto, si se toman perîodos de 

tiempo suficientemente largos, por ejemplo un ano, los términos AW y AZ en las 

ecuaciones de balance de agua y sales (Ecs.1 y 3) serân despreciables.Recordando 

que la cantidad de lavado R* représenta el valor neto de la suma algebraica de la 

percolación R y el ascenso capilar G, se puede escribir la ecuación de balance 

de agua de la siguiente forma: 

I + P = E + R* (11) 

La ecuación del balance de sales quedarä reducida a: 

IC. = R*Cr (12) 

donde C. y C indican las concentraciones médias para el perîodo de tiempo con-

siderado. Despejando el valor de I en ambas ecuaciones e igualando se obtiene: 

C. 
R* = (E - P) - • 1 _ (13) 

C - C. 
r l 

70 



Sustituyendo el valor de C de la Ec.(IO) y tomando los valores medios 

C , C. y C para perîodos largos, se obtiene: 

C. 
1 

R* = (E - P) — ; z— 04) 
f(ëfc - c.) 

En la ecuación de equilibrio de sales (Ec.14), R indica generalmente las necesi-

dades de lavado, que pueden calcularse cuando se ha fijado un valor mâximo para 

la concentración de sales de la humedad del suelo (C. ).Las necesidades correspon
de r 

dientes de agua de riego se obtienen directamente del balance de agua (Ec.11): 

I = E - P + R* ( 1 5 ) 

donde R se obtiene a partir de la Ec.(lA). 

9.2.4 Ecuaciôn de almacenamiento de sales 

En lo anteriormente discutido, se suponîa que no existîa diferencia entre las 

cantidades de sal almacenadas en la zona radicular al principio y al final del 

perîodo considerado. Aunque ésto puede ser cierto para perîodos largos, por 

ejemplo un ano, se producirân cambios a lo largo de este perîodo debidos a las 

variaciones estacionales del clima, cultivos, aplicación del agua y calidad del 

agua aplicada. Con las ecuaciones que a continuaciôn se exponen, se pueden cal-

cular los cambios del contenido en sales del suelo para perîodos cortos, de por 

ejemplo una estación o un mes. Sustituyendo el valor de C de la Ec.(lO) en la 
Ec(3) y despejando AZ' se obtiene: 

AZ' = IC. - (1 - f)R*C. - fR*C. (16) 
i î ic 

Si el perîodo considerado es suficientemente corto, se podrâ considerar que la 

concentración salina del agua de riego es constante. Sin embargo, la concentra

ción de la humedad del suelo no sera constante y se sustituirâ el valor de Cfc 

Por el de C obtenido en la Ec.(7). Asî se obtiene: 
fc * 

fR*Zl 
IC. - (1 - f)R*C. — 

i i w
f c 

Az' = r— 
2W, fc 
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Si se hacen en esta ecuación las sustituciones 

K = IC. - (1 - f)R*C. 
1 1 

L - f R * 
fc 

M = 1 + 0,5 L 

se puede escribir de forma mâs abreviada de la siguiente manera: 

K - LZ! 
Az' ÏT^ (,7) 

La Ec.(17) indica el almacenamiento de sales. Si se conoce la concentraciôn sa-

lina inicial de la zona radicular Z ] , por ejemplo por medio de un muestreo, se 

podrâ calcular AZ' directamente. Por tanto, se puede emplear la Ec.(17) para 

predecir la desalinizaciôn de suelos salinos por medio del agua de riego. Sin 

embargo, generalmente se esta interesado en conocer las desviaciones estaciona-

les con relación al contenido salino del suelo para el equilibrio a largo plazo. 

En ese caso se desconoce Z! y la unica condición impuesta es que la suma de las 

cantidades AZ', para un perîodo largo, sea igual a cero. En la practica, se 

suele calcular AZ' para perîodos de un mes y se supone que para perîodos de un 

ano, los cambios en la salinidad son iguales a cero; es decir: 

n=12 
£ AZ' = 0 

, n n=l 

Existen dos métodos generales de resolver este problema: 

- Se comienza con un valor inicial estimado de Z] (que puede ser igual 

a cero) y se emplea la Ec.(17) para un gran numero de perîodos sucesivos de 

tiempo hasta que, finalmente se alcanza el equilibrio y se satisface la condición 

expresada en la Ec.(18). En la naturaleza ocurre un proceso semejante: al regar 

suelos no salinos, se éleva el contenido en sales hasta una cierta salinidad de 

equilibrio. Sin embargo, por otro lado, si se lavan los suelos salinos, su con

tenido en sales se aproximarâ hacia el mismo contenido de equilibrio. 

- Se emplean unos pocos valores de Z' como prueba. Si £AZ' résulta ser 

positiva, se tomarâ un valor mayor para Z'; si por el contrario ZAZ^ es negativo, 

se darâ a Z! un valor mâs bajo. Se repite el proceso hasta que £AZ^ es, para fines 

prâcticos, lo suficientemente cercano a cero. 
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9.2.5 Ecuaciones de equilibrio y de almacenamiento de sales 

expresadas en términos de conductividad electrica 

Hasta ahora, se ha expresado la concentraciôn salina del agua (C) en miliequiva-

lentes per litro. Es mas corriente expresar la salinidad en términos de conducti

vidad electrica (EC) que es aproximadamente proporcional a C (RICHARDS y otros, 

1954) 

donde EC viene expresada en mmhos/cm a 25 C en meq/1. 

Generalmente, la conductividad electrica de las muestras de suelo se détermina 

en el extracto a saturación (EC ). La relaciôn entre EC v EC es: 
e e J îc 

W 
E C = TT^ EC^ e W f c e 

donde W y Wg son el contenido de humedad, en tanto por ciento en volumen, a 

capacidad de campo y en la pasta saturada, respectivamente. 

Para suelos de textura media (franco arenosos, franco limosos, franco arcillosos), 

Wg = 2W y, por tanto, en la zona radicular, W - 2Wf . Por ello, empleando la 

Ec.(6) se obtiene: 

EC - 0,5 EC. = ̂ fS. 1 1 _ — (20) 
e ' fc 24 24W. 

te 

Si se hacen los cäleulos con valores de EC en vez de los de C, los valores y uni-

dades de Z' y AZ' cambian a Z y AZ, respectivamente. La relaciôn entre ellos 

sera 

7' 
7 = — y L 12 y 

A? - ML (2') 
hL ~ 12 

donde Z y AZ estan expresados como el producto de mmhos/cm y mm. Por conve-

niencia, se escribira, en lo sucesivo, EC mm en vez de la notación fîsicamente 

correcta (mmhos/cm) mm. 
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Las Ecs.(14) y (17) de equilibrio de sales y de almacenamiento de sales en la 

zona radicular, respectivamente, al expresarlas en términos de conductividad 

electrica toman la siguiente forma: 

R* - (E - P) ^ _ <22> 
f(2EC - EC.) 

e l 

K - LZi 
A z - - M (23) 

donde 

K - I ECi- (1 - f)R*EC. 

L=S* 
Wfc 

M = 1 + 0,5 L 

Si, en la Ec.(23), se expresan Wf , I, R en mm (i y R son los totales para un 

perîodo de tiempo considerado), entonces Z y AZ se obtendran en EC mm. Ademas, 

la conductividad electrica de la humedad del suelo a capacidad de campo EC. , 

se obtiene por medio de la expresión 

EC. = TT- (24) f c W. 
f c 

De igual forma, la conductividad electrica del extracto a saturación sera, 

aproximadamente, igual a: 

E Ce - " S i - (25) 

f c 

9.3 Ejemplos de câlculo 

9.3.1 Suelos permanentemente regados, sin ascenso capilar 

En la Tabla 1 se présenta un ejemplo de aplicación de las ecuaciones de equi

librio y de almacenamiento de sales en suelos permanentemente regados. Esta 

tabla contiene cuatro partes: 

I. Información bäsica 
II. Percolación constante 
III. Cantidad de agua de riego constante 
IV. Contenido de sales en el suelo constante 
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Parte I 

Información bSsica 

En la Parte I, Lineas 1 a 7, se dan los datos basicos aportados y las suposicio-

nes que deben harcerse de antemano. Aunque la calidad del agua de riego es, en 

general,baja,existe una gran variación en la salinidad de este agua, aumentando 

de una forma especial en verano y otoîio. El valor de la media ponderada sera: 

EEC. (E - P) 
EC. = = 3, 1 

1 Z (E - P) 

Se tomarâ este valor como la conductividad electrica media anual del agua de 

riego. A partir de las Ecs.(22) y (15) se obtienen los valores de la percolación 

anual neta requerida R* y de la cantidad de agua efectiva necesaria de agua 

riego; asï, se obtienen (lîneas 8 y 9) los siguientes valores: R* = 580 mm, 

I = 1410 mm. Estos totales anuales pueden ser repartidos a lo largo del ano de 

diferentes formas. Las partes II, III y IV de la Tabla 1 muestran tres aproxi-

maciones, bastante teoricas. 

Parte II 

Percolaciôn constante 

Las aplicaciones del agua de riego se distribuyen de tal forma que la percola

ción neta sea la misma para todos los meses, es decir, 48 - 49 mm (lînea 8). 

Como el volumen de agua aportada mensualmente supera considerablemente a las 

pérdidas por evaporación (comparar las lîneas 9 y 6), se puede considerar que 

los cambios mensuales en la humedad del suelo (AW) serân igual a cero. Por 

medio de la ecuación 15 se determinan las cantidades de agua a aportar (lînea 9). 

Para calcular los incrementos mensuales del contenido en sales de la zona radi

cular, AZ, se debe hacer una estimación del contenido inicial, Zj. Esto se hace 

empleando el siguiente razonamiento: 

Para mantener unas condiciones agronómicas deseables durante la estaciôn de cre-

cimiento de los cultivos, el valor medio de la conductividad electrica del ex-

tracto a saturación (EC ) no deberä ser superior a 6 mmhos/cm. Por tanto, 
£ C f ^ 12 (Ec.20) y, consecuentemente, Z = ECfc Wfc £ 12 * 300 = 3600 EC mm. 

Como el cälculo comienza en el mes de Octubre, al final de la estaciôn seca, 

se puede tomar el valor inicial de Z] superior al valor medio Z^; por ejemplo, 
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se toma Z = 5000 EC mm (lînea 10 a). Con este valor, el cambio en la cantidad 

de sales almacenadas (AZ), para el mes de Octubre,serâ igual a -171 (lînea lia). 

Por tanto, la cantidad de sales almacenadas al final de Octubre sera de 5000 -

171 = 4829. Entonces, se toma este valor como el inicial (Z.) para el mes de 

Noviembre (lînea 10a). Continuando de esta forma el proceso de calculo, se 

encuenf-ra que Z. para el final de Septiembre es de 4540 (£AZ = -460). Este valor 

no esta en concordancia con el valor inicial elegido Z = 5000, por lo que se 

deduce que se ha elegido un valor para Octubre excesivamente alto. 

Comenzando de nuevo con un valor inicial de Z = 3000 (lînea 10b), se obtiene 

un valor de Z^ = 3697 (lînea 12b) en Septiembre y ZAZ = +697. Obviamente, el 

valor de Z. = 3000 es demasiado bajo. Por interpolación lineal entre los dos pa

res de valores (5000, 4540) y (3000, 3697), se obtiene un par de valores iguales 

(4100, 4100). Empleando el valor de Z = 4100 (Octubre, Lînea 10c) y repitiendo 

el proceso de câlculo, se obtiene un valor de Z. = 4082 (Septiembre, Lînea 12c), 

que es lo suficientemente cercano al valor inicial de 4100 como para dar este 

valor por bueno. 

La conductividad electrica del extracto a saturaciôn del suelo, calculada por 

medio de la Ec.(25), varia entre 6,8 (al comienzo de Octubre, lînea 13) y 5,0 

(al comienzo de Mayo); estos valores son inferiores al mâximo permisible de 

EC = 8 (lînea 1). El valor medio de EC es de 5,8, que es inferior al mâximo 

valor de EC = 6, que es el definido para obtener unas condiciones agronómicas 

deseables. 

El sistema de percolación "constante" exige unas cantidades de agua de riego 

que varîan mucho de un mes a otro, lo cual lleva consigo el disponer de un 

sistema de riego de gran capacidad. Sin embargo, como la percolación esta uni-

formemente distribuida a lo largo del ano se necesita un sistema de drenaje 

de relativamente baja capacidad. 

Parte III 

Cantidad de riego de agua constante 

En este caso, las necesidades anuales de agua de riego, 1410 mm, se reparten 

uniformemente a lo largo del ano, lo cual significa unas aportaciones mensuales 

de 117 - 118 mm. Este valor es superior al de (E - P) en invierno, y por tanto, 

existirâ un exceso de agua (lîneas 14 y 15). Sin embargo, en el verano, que 
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comienza en Junio, el volumen de agua aportada es menor que (E - P). Por tanto, 

lo mejor es empezar el proceso de câlculo del balance de agua en Junio. En este 

mes, I - (E - P) = -13 mm; por ello, no se producirä percolación sino que, por 

el contrario, tendra lugar un descenso en la cantidad de humedad almacenada 

(AW = -13 mm, linea 16). Al final del mes de Agosto, la extracción total 

de humedad del suelo se elevarä a 48 mm. En Septiembre, un exceso de agua de 

riego de I - (E - P) = 8 mm reduce el deficit de humedad del suelo a 40 mm. 

En Octubre, un exceso de agua de riego de 67 mm se emplea en llevar la humedad 

del suelo hasta capacidad de campo y el resto (27 mm, linea 17) percola por 

debajo de la zona radicular. Desde el final de Octubre hasta el final de Mayo, 

el suelo esta a capacidad de campo y la percolación neta profunda R* sera igual 

a I - (E - P), que tiene un valor positivo. 

Como en la Parte II, el balance de sales mensual se calcula por medio de la 

ecuación de almacenamiento de sales. El valor inicial de Z = 3000 para Octubre 

(linea 18a), da lugar a un valor de Z = 3573 en Septiembre (linea 20a); por 

tanto, Z = 5000 es un valor estimado demasiado alto. Una interpolaciön lineal 

como la llevada a cabo en el apartado anterior conduce a un valor de Z = 4200. 

Comprobando con Z = 4200, se obtiene un valor final de Z„ = 4273 que, para fines 

prâcticos, se puede considerar como correcto. Los valores de la salinidad EC , 

obtenidos por medio de la Ec.(25), varîan entre 7,4 (Noviembre) y 4,1 (Abril). 

Aunque se mantienen dentro de los limites permitidos, se présenta una oscilación 

de la salinidad mayor que en el caso de percolación constante. 

Desde el punto de vista del diseno del sistema de riego, la distribución del 

agua de riego de una forma constante présenta ciertas ventajas. Sin embargo, 

la percolación queda limitada a los meses de invierno y alcanza valores mas 

altos (R = 118 mm en Enero) que en el caso de percolación constante. Por tanto, 

se necesitarâ un sistema de drenaje de mayor capacidad. 

Parte IV 

Contenido de sales en el suelo constante 

Se fija una salinidad constante a lo largo de los meses de ECe = 6 mmhos/cm, 

o bien, de EC =12 mmhos/cm. Las exigencias de riego y de percolación, calcu-

ladas con las Ecs.(22) y (15), son bajas en invierno pero elevadas en verano: 

en Agosto son de 260 y 130 mm respectivamente; estos valores son superiores que 

los obtenidos en los casos II y III. Por tanto, el método no es prâctico. 
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Discusiön de los resultados presentados en la Tabla 1 

En la practica, nunca el riego se efectüa de forma que la cantidad de agua apor-

tada o el agua que percola sea constante, tal y como se ha supuesto anteriormente. 

Es corriente, especialmente en relación con el diseno de fajas, surcos y determi-

nación de la capacidad de los canales, aportar la misma cantidad de agua a inter-

valos que varïan con la evapotranspiración, las necesidades especîficas de los 

cultivos, el permitido deficit de humedad en el suelo, etc. Por tanto, los 

câlculos para establecer el balance de sales y agua en la zona radicular son, 

generalmente, mas complicados que los indicados en la Tabla 1. 

Otra complicación es la debida a las inevitables pérdidas de agua de riego en las 

parcelas que no se distribuyen en general uniformemente sobre el area a regar. 

En una parte de esta area, las pérdidas por percolación profunda pueden ser supe-

riores a las necesidades de lavado mientras que, por el contrario, en otra parte 

del area puede suceder que sean inferiores. 

Por tanto, si las inevitables pérdidas son considerablemente superiores a las 

necesidades de lavado, no seran necesarias aportaciones extra para el lavado 

de la salinidad del suelo (ver Cap.11, Vol.II). A pesar de estas y otras compli-

caciones, puede ser posible, en la practica llegar a una situación semejante a 

las de riego o percolación constante. Si el agua de riego es escasa, como suele 

suceder en regiones Sridas o semi-âridas, el esquema de riego puede ser bastante 

semejante al de riego constante. En este caso, el sistema de drenaje vendra de-

terminado, principalmente, por la estación hümeda o frîa, que es cuando son mäs 

favorables las condiciones para el lavado de la salinidad. Si el drenaje es el 

principal problema de un area donde el agua de riego disponible es abundante 

y las eficiencias del riego son bajas, el esquema del riego se aproximarä al 

de percolación constante. 

9.3.2 Suelos estacionalmente regados con ascenso capilar 

en el perîodo de barbecho 

A menudo, se alterna un cultivo de regadîo con un perîodo de barbecho, en el que 

el suelo se seca considerablemente y la humedad del suelo situado por debajo 

de la zona radicular asciende debido a la succion capilar (Fig.3). 

80 



profundidad (cm) 

Or 

19 9 5 
| % en vol. de H 2 0 
I |desecación de la humedad del suelo (70 mm) 

|ascenso capilar desde la capa de agua (20 mm) 

V i s velocidad inicial de evaporación 
en el pertil de humedad inicial 

V o » velocidad final de evaporación 
en el perfil de humedad final 

Fig.3. Deaeoaoión de, y asaenso capilar a, el perfil del suelo durante un 
periodo de barbeaho de un ano (sin aporte subsuperƒ'icial de agua). 

Durante un perîodo de barbecho, la evaporación esta regida por los factures cli-

mâticos y por la capacidad que el suelo tenga para perder humedad a la atmósfera 

(Cap.19, Vol.III). 

Por regia general, la evaporación disminuye considerablemente cuando las capas 

superiores se secan (efecto mulch).Como el desarrollo de las malas hierbas puede 

incrementar las pérdidas de humedad, puede ser muy util el laboreo para conser-

var la humedad del suelo e impedir la resalinización debida al ascenso capilar. 

Si no se alimenta la capa de agua del suelo por medio de flujos subsuperficiales 

(filtraciones), el ascenso capilar, incluso en climas muy secos, queda general-

mente reducido, durante el perîodo de barbecho, a 20 - 50 mm. Sin embargo, la 

desecación del suelo puede ser importante y puede llegar a 100 mm, e incluso 

a 200 mm. La mejor forma de obtener datos sobre el ascenso capilar para unas 

condiciones locales dadas, es muestrear el suelo al comienzo y al final del 

perîodo de barbecho. El ascenso capilar durante ese perîodo puede ser consi-

derado como percolación negativa. Tambien es valida para este perîodo la Ec. 

(23), con I y EC igual a cero (no hay riego), siendo R* negativo.Para el perîodo 

de ascenso capilar, se puede tomar P igual a 1. La Tabla 2 ilustra las condi

ciones de un suelo que se cultiva y riega durante el invierno y que permanece 

en barbecho desde Abril hasta Octubre. Se supone que la desecación durante el 



perîodo de barbecho es de 100 mm y que el ascenso capilar es de 40 mm. Como la 

precipitaciôn durante ese perîodo es de 110 mm,la evapotranspiración sera de 

250 mm.Empleando la Ec.(22) se calcula la cantidad anual de agua de percolación: 

para ello se emplea la media ponderada de EC. (2,5 mmhos/cm) y se obtiene un va

lor de 191 mm. Como el valor anual de E - P es de 210 mm, la cantidad de agua de 

riego necesaria sera de 191 + 210 = 410 mm. Esta cantidad se reparte de la forma 

siguiente: 101 mm en Octubre y 60 mm para cada uno de los restantes meses de 

invierno. Esto esta de acuerdo con las prâcticas corrientes de riego, en las que 

se aporta una gran cantidad de agua antes de la siembra para humedecer el suelo 

y lavar las sales acumuladas cerca de la superficie. 

Es razonable dostinguir entre la desecación de la zona radicular (AW ) y la del 

subsuelo (AW ). Se supone que esta ultima se produce entre el limite inferior 

de la zona radicular y la capa de agua. 

Se supone que al aportar agua al suelo primeramente se récupéra el contenido en 

humedad del suelo hasta llegar a la capacidad de campo. Solamente cuando la zona 

radicular queda a capacidad de campo se humedecerân capas mas profundas. 

Todo el exceso de riego que se aporta en Octubre sobre la evapotranspiración, 

I - (E - P) - 96 mm, se emplea para aumentar la humedad del suelo de la zona 

radicular (AW = +96 mm, lînea 11). En Noviembre, el citado exceso I - (E-P) = 

30 mm, se emplea en llevar la zona radicular hasta capacidad de campo (4 mm) 

y el resto pasa a aumentar la humedad del subsuelo (26 mm, lînea 12). 

Hasta Diciembre no comienza el proceso de drenaje. Si D significa el drenaje, 

D = I - (E - P) - AW = 60 - 10 - 14 = 36 mm. Empleando la Ec.(23), se 

calculan los balances mensuales de sales tomando como valores iniciales para 

Octubre los de Z = 2000 y Z = 4000; con estos valores se obtienen unos valo

res para Septiembre de Z = 2142 y Z„ = 3698 respectivamente (lîneas 14 - 16). 

Por interpolación lineal y posterior comprobación, se toma el valor de Z = 

2600 como bueno para comenzar el proceso de câlculo. 

Aplicando la Ec.(25) para calcular la conductividad electrica del extracto a 

saturacion, se encuentra que EC varia entre 4,1 y 4,9, que son unos valores 

aceptables aunque la media anual de 4,4 sea ligeramente superior al limite im-

puesto. Esta diferencia es debida a que se ha supuesto que f es mayor durante 

el perîodo de barbecho que durante el de cultivo (f =• 1,0 y f =* 0,5 respecti

vamente), hecho que no se tiene en cuenta en la ecuación de equilibrio de sales 

(Ec.(22)) con la que se calculan las necesidades de lavado. 
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TABLA 2. Balance de agua y sales en un suelo estacionalmente regado, con ascenso 

capilar durante el perîodo de barbecho 
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-120 

2224 

4259 

-272 

3987 

2919 

-165 

2754 

4,9 

EC, 
re 

En. 

es en 

70 

70 

0 

1 

0,5 

60 

60 

0 

0 

60 

2224 

-183 

2041 

3987 

-350 

3637 

2754 

-233 

2521 

4,6 

= 8 

Feb. 

r iego 

70 

50 

20 

2 

0,5 

60 

40 

0 

0 

40 

2041 

-55 

1986 

3637 

-159 

3478 

2521 

-86 

2435 

4,2 

Marzo 

45 

40 

5 

2 

0,5 

60 

55 

0 

0 

55 

1986 

-112 

1874 

3478 

-242 

3236 

2435 

-151 

2284 

4,1 

Abr.-Sept. 

250 

110 

140 

1,0 

0 

-40 

-100 

-40 

0 

1874 

+ 268 

2142 

3? 36 

+462 

3698 

2284 

+ 327 

261 1 

3,8 

9.3.3 Riesgo de alcalinización y lavado de sales 

La estructura del suelo dépende del tipo de los cationes intercambiables. En 

general, los cationes bivalentes tales como Ca y Mg pronueven una buena 
+ 

estructura del suelo, mientras que los cationes monovalentes como K , y espe-

cialmente Na , tienen un efecto empeorante produciendo, entre otras cosas, una 

mala permeabilidad del suelo (Cap.3, Vol.1). En suelos normales, los cationes 

Na y K+ estân présentes solamente en un 5% de la capacidad de cambio; el resto 

corresponde principalmente al Ca y al Mg y, en suelos acidos, también estan 

présentes los iones de Al. Si el porcentaje de Na absorbido asciende por encima 

de 10, se pueden esperar problemas debidos al Na. El efecto adverso del Na es 

mas pronunciado cuanta mas arcilla hinchable (montmorillonita) esté presente 

en el suelo y cuanta menor sea la concentración total de sales en la humedad 

del suelo. Por tanto, el porcentaje de sodio intercambiable (ESP) no debe ser 
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superior a 10 en suelos arcillosos de baja salinidad (EC = 4 o menos). 

Se puede tolerar un valor de ESP = 15 en suelos moderadamente salinos (EC =6-8). 
e 

El grado de saturación por sodio del complejo de cambio dépende de la composi-

ción de la solución del suelo y esta relacionado con la razôn de adsorción de 

sodio, SAR, por medio de: 

SAR = Na//J(ca + Mg) (26) 

donde Na, Ca, y Mg son concentraciones en meq/1. La relación entre ESP del suelo 

y el SAR del extracto a saturación viene dado por (RICHARDS y otros, 1954). 

pqp = '00 (-0,0126 + 0,01475 SAR) . 
1 + (-0,0126 + 0,01475 SAR) K " 

Para valores del SAR comprendidos entre 2 y 30 el SAR y el ESP son aproximada-

mente iguales, en condiciones de equilibrio. La condiciôn de ESP < 10 - 15 puede 

reemplazarse por la de SAR del extracto a saturación < 9 -14. 

En la Ec.(26) puede verse que un incremento en la concentración salina en la hu-

medad del suelo, lleva consigo un incremento del SAR proporcional a la raîz 

cuadrada de dicho incremento. Si esta concentración se multiplica por tres, 

el valor del SAR quedarä multiplicado por 1,73. 

La Tabla 3 muestra un agua de riego que contiene Cl Na, cuyo SAR es de 10. Este 

agua entra en el suelo y se concentra mas debido a la evapotranspiración. Si la 

humedad del suelo se hace 3 veces mas concentrada que el agua de riego, el ex

tracto a saturación quedarä 1,5 veces mas concentrado y por tanto, su valor del 

SAR ascenderä a 10 x /l,5 = 12,3, que es aproximadamente el mäximo valor permi-

sible. La salinidad de la solución del suelo es todavîa suficientemente baja 

(EC. = 9 , 6 correspondiente a un valor de EC = 4 , 8 ) . Por tanto, para evitar 

problemas debidos al sodio, la intensidad del lavado debe ser tal que no se 

supere (o solo muy débilmente) el valor de EC = 4,8. De ésto résulta que, 

en este caso y bajo estas condiciones, las necesidades de lavado vienen deter-

minadas por el riesgo de alcalinización mas que por la concentración total 

de sales. 

Como las variaciones estacionales tienen poco efecto, se pueden emplear concen

traciones médias anuales para el câlculo del equilibrio del intercambio de 

cationes. Este se explica por el hecho de que, aunque el proceso de intercambio 
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TABLA 3. Efecto debido a la concentraciôn en un agua de riego 
conteniendo CINa 

Composiciôn ionica en meq/1, EC en mmhos/cm a 25 C 

Na Mg Ca HCO, Cl SO, C EC SAR 
J 4 tot 

agua de riego 23,0 4,4 6,3 1,4 19,0 12,6 33,4 3,2 10,0 

humedad del suelo 
a capacidad de 
campo concentra-
ción x3 69,0 13,2 18,9 4,2 57,0 37,8 100,0 9,6 17,3 

extracto a satu-
racion concentra
ciôn *1,5 34,5 6,6 9,4 2,1 28,5 18,9 50,0 4,8 12,3 

de iones sea bastante râpido, la gran cantidad de iones intercambiables présen

tes en el suelo actûan como un tampon. La deterioración de la estructura del 

suelo debidos a los intercambios entre iones descritos es un proceso lento, que 

requerira varios arios para llevarse a cabo. 

9.4 Influencia de sales poco solubles présentes en el agua de 
riego 

9.4.1 Solubilidad de sales poco solubles 

Generalmente, el agua de riego contiene sales de alta y baja solubilidad. Se 

define la solubilidad de una sal como su concentraciôn en una solución saturada. 

Se consideran que son muy solubles aquellâs sales que como el NaCl, MgSO^, y 

CaCl, precipitan en la solución del suelo cuando sus concentraciones son muy su

per iores a las maximas permitidas para el desarrollo de las plantas. Se deno-

minan sales débilmente solubles a aquellâs que precipitan a concentraciones in

feriores a las que pueden danar a las plantas. Las mas importantes son los 

carbonatos de magnesio y calcio (MgCO y CaC03) y el yeso (CaS04 . 2H20). La 

presencia de estas sales en el agua de riego puede tener una gran importancia en 

el balance de sales del suelo. 

La solubilidad del MgC03 y del CaC03 dépende de la temperatura, del pH, de la 

concentraciôn de otras sales en la solución del suelo y de la concentraciôn 

en C02 (anhïdrido carbónico) en la atmósfera del buelo. En la mayorîa de los 

casos, el MgCO y el CaC03 se presentan al mismo tiempo. En condiciones médias 
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del suelo, la concentración conjunta de ambos carbonatos puede ser de unos 

10 meq/1. Esto significa una aportación a la conductividad electrica total de 

la solución del suelo de 0,8 mmhos/cm.Se puede determinar mäs exactamente la 

concentración de CaCO, por medio del grâfico presentado en la Fig.5,que esta ba-

sado en los datos publicados por BOWER y otros (1965) que, a su vez, utilizó 

ampliamente los primeros estudios hechos por LANGELIER en 1936. Seleccionando 

en el eje derecho de la figura, se encuentra la combinación, particular para 

cada caso, de la presión de C0„ y la concentración total de la solución. Por 

este punto, se traza una linea recta de tal forma que corte al eje de Ca y al 

de HCO, en puntos correspondientes al mismo valor. Entonces, estos valores in-

dican la solubilidad del CaCO, en ese caso concreto. Por ejemplo, si P n =0,01 

atm (correspondiente a un contenido de CO en la atmósfera del suelo = 1%) y si 

la concentración salina total de la solución del suelo es de C = 60 meq/1, se 

encuentra que se satisface la condición de que las concentraciones de Ca y 

de HCO sean iguales trazando la linea de forma que estas valgan 5 meq/1. 

Si, en la solución del suelo existe una diferencia entre las concentraciones 

de Ca y de CO H, persistirä esta diferencia después de producirse la precipi-

tación. Como sucede en el caso de la precipitación del CaCO., cada meq de Ca 

toma un meq de HCO, (precipitación estequiométrica). Si por ejemplo, P_- =0,01 

atm. C = 100 meq/1 y la diferencia inicial de concentraciones es de 2 meq/1 

a favor de HCO , se encuentran los valores de 6,2 meq/1 para HCO, meq/1 para Ca. 

Se conoce mucho menos sobre la solubilidad del MgCO , aunque se supone que es un 

compuesto al menos tan soluble que el CaCO,. Sin embargo, el Mg probablemente 

précipita junto con el Ca y forma la sal doble, llamada dolomita, CaCO,.MgCO,. 

Disolviendo este compuesto en agua se observa que las concentraciones, en meq/1, 

de Ca y Mg son iguales. Por tanto, si se presentan juntos CaCO, y MgCO. en esta-

do sólido, se puede atribuir, aproximadamente, al valor de la concentración 

de Ca + Mg un valor igual al doble del obtenido para el Ca en la Fig.4. La so

lubilidad del yeso dépende mucho de la concentración de las otras sales. Se puede 

suponer, en general, que la solubilidad conjunta de CaCO . MgC03 + CaSO^ . 2H20 

es, aproximadamente, igual a 40 meq/1; este valor se corresponde con una con

ductividad electrica de 3,3 mmhos/cm. En suelos tnuy salinos, la solubilidad es 

mayor. 
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Fig.4. Solubilidad del CaCO a 25 °C (modifiaado por BOWER y otvos, 1965). 

La precipitaciôn de las sales pocos solubles tiene dos efectos importantes: 

- un efecto favorable sobre la salinidad total: la concentración total 

sera menor que la que serîa si todas las sales permaneciesen en solución 

- un efecto desfavorable sobre el riesgo de alcalinización: la concen

tración relativa de Na aumenta conforme lo hace el valor del SAR. 

9.4.2 Clasificación del agua de riego con relación al contenido 

en bicarbonatos y en yeso 

La clasificación de las agua de riego siguiente, puede ayudar a evaluar las 

necesidades de lavado cuando contienen sales poco solubles: 
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Clase I Mg + Ca < HCO + CO 

Clase II Mg + Ca > HC03 + CO 

Ca < HCO. + CO. + SO, 
J 3 4 

Clase III Mg + Ca > HC03 + CO 

Ca > HCO, + CO, + SO, 
J j 4 

Clase IV HC03 + C0 3 + SO despreciable 

Cuando se encuentra agua de la Clase I en el suelo, su Mg y Ca precipitarân 

en forma de carbonatos. Todas las sales de Na y K permanecerân en soluciön. El 

peligro de alcalinización aumenta al aumentar el valor de RSC (Carbonato de 

sodio residual), es decir, el valor de (HCO, + CO,) - (Mg + Ca). 

Con agua de la Clase II, parte del Ca y Mg precipitarä en forma de carbonatos y 

yeso. Como el yeso es mas soluble que los carbonatos, generalmente quedarâ en 

solución una cantidad bastante grande de Ca + Mg. Por tanto, el peligro de alca

linización sera menor que con agua de Clase I. Todas las sales de Na y K permane

cerân, también en solución. 

Como una prinera aproximación se puede estimar la cantidad de sulfatos muy 

solubles por medio de la expresión: (HCO + CO + SO.) - Ca. Con agua de la 

Clase III, como sucede con las de la Clase II, parte del Ca y Mg precipitarä 

en forma de carbonatos y yeso. Sin embargo, en este caso la concentración de 

Ca + Mg sera superior a la solubilidad de las sales poco solubles, lo cual 

significa que el peligro de alcalinización sera reducido. 

El anión prédominante en las aguas de la Clase IV es el cloruro y, por ello, 

no son de esperar precipitaciones. 

9.4.3 Ajuste de ecuaciones 

La mejor forma de hacer ajustes en las ecuaciones de equilibrio de sales y de 

almacenamiento de sales es considerar las sales muy solubles y las poco solu

bles por separado. Suponiendo que algunos de los compuestos débilmente solubles 

estân présentes en estado sólido, su contribución en la concentración total de 

sales sera constante e igual a sus concentraciones de saturación.En consecuencia, 

si en el suelo estân présentes MgC03 y CaCO en forma sólida.la Ec.(20) toma la 

forma: 
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EC = EC , ,_ . + EC , , ! vi \ e e(carbonatos) e(sales muy solubles) 

- 0,8 + 0,5 EC£ , n , ,, ~, 
fc(sales muy solubles; 

= 0 8 + f c ( s a l e s m u y solubles) 

De igual forma, si en el suelo esta presente en forma sólida el compuesto 

MgC0„ + CaCCv + CaSO, . 2H„0, la Ec.(20) se transforna en: 
j J u, i 

EC = 3,3 + EC , , , ,, N e ' e(sales muy solubles) 

- 3,3 + 0,5 EC,. , , , , , , 
' ' fc(sales muy solubles) 

fc(sales muy solubles) 
~ *>i + 24 \"> 

Por tanto, después de haber hecho la corrección debida a las sales poco solubles, 

se pueden emplear las ecuaciones de equilibrio de sales (22) y de almacenamiento 

de sales (23) correspondientes a las sales muy solubles. Hay que tener en cuenta 

que las Ecs.(28) y (29) son solamente aproximaciones ya que, como se ha dicho 

anteriormente, la solubilidad de las sales poco solubles es bastante variable. 

Como la solubilidad del yeso aumenta al aumentar la salinidad del suelo, si 

EC. , , . , . , es alto la Ec.(29) tiende a evaluar por defecto el ic(sales muy solubles) r 

valor de EC . Por otra parte, tiende a sobrevalorar el efecto real que el yeso 

tiene en el desarrollo de las plantas. Esto es debido a que en las condiciones 
reales del suelo en el campo, las concentraciones de las sales altamente so

lubles son, al menos, dos veces mäs elevadas que en el extracto a saturación; 

sin embargo, las concentraciones de las sales poco solubles, cuando estas sales 

estân también présentes en estado sólido, permanecen invariables. Como la 

rainusvaloraciôn y la sobrevaloración citada se contrarestan entre sî, la Ec.(29) 

da una descripción de la situacion real suficientemente buena para fines prâc-

ticos. 

9 - 4 . 4 Ejemplo en el que el agua de riego contiene yeso 

En la Tabla 4 se presentan los balances mensuales de agua y sales de un suelo 

regado con agua en la que prédomina el yeso. En la linea 2 se dan las con

centraciones médias anuales de sales. Los altos valores de Ca y SO^ indican que 

el agua de riego esta casi saturada de yeso. Como Mg + Ca>HC03 y Ca<HC03 + S04> 
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este agua pertenece a la Clase II (Apt.9.4.2). En la solución permanecen todos 

los cloruros (3 meq/1) y todos los bicarbonatos y sulfatos no ligados al Ca,que 

se estiman en unos 8 meq/1 (es decir, HCC>3 + C03 + SO^ - Ca), por tanto, la 

concentración total de sales muy solubles en el agua de riego sera de 11 meq/1, 

y, en consencuencia, E C , \ = Tö ~ °'9 mmhos/cm. 
i(s .m. s . ; 1 £• 

Se aplica el agua de riego a razón de 124 mm por mes (lînea 4). Los valores 

de la percolación (lînea 7), se obtiene conociendo los de la cantidad de agua 

aplicada (lînea 4), los de E - P (lînea 5) y los de los cambios en la cantidad 

de agua almacenada (lînea 6). Se observarâ que solo en los meses de Noviembre 

a Mayo se lava el suelo. En las lîneas 8, 9 y 10 se calcula el almacenamiento 

mensual de sales para las sales muy solubles; se emplea, la Ec.(23) y se sigue 

un procedimiento semejante al empleado en el Apt.9.4.1. A continuación y usandc 

la Ec.(25) se calcula el valor de ECg de las sales muy solubles para el comienzc 

de cada mes (lînea 11). Para obtener la conductividad electrica total del ex-

tracto a saturación, se anade a los valores de EC , . el corresDondiente 
e(s.m.s.) 

a una solución saturada de carbonatos de Ca y Mg y de yeso (3,3 mmhos/cm -

lînea 13). El valor maximo encontrado al comienzo de Noviembre, es el limite 

superior tolerado por la mayorîa de los cultivos. 

En la Tabla 4, se puede observar que el Ca + Mg precipitan en el suelo de la 

forma siguiente. El aporte de Ca + Mg es igual al producto de la cantidad de 
2 

agua de riego aplicada por su concentración de Ca + Mg (14&8 l/m x 38 meq/1 = 
2 

56500 meq/m ). La salida de Ca + Mg, es a lo sumo, igual al producto de la 

cantidad de agua de lavado por su concentración saturada de Ca + Mg y yeso 

(396 1/m2 x 40 meq/1 = 14800 meq/m2). La diferencia entre el Ca + Mg aportado 

y el extraîdo representarâ la cantidad de Ca + Mg precipitado en el suelo 

(56500 - 14800 = 41700 meq/m2). Como ésto sucederâ principalmente en forma de 

yeso (peso equivalente de CaSO, . 2H„0 - 86), se estima que una cantidad de 

41700 x 86 x 10"6 = 3,6 kg de yeso précipita anualmente por metro cuadrado de 

suelo. Este precipitado no es perjudicial para las plantas. Suelos regados 

con agua que contiene yeso, se van haciendo ricos en yeso y en carbonatos de 

Ca y Mg y, tras siglos de cultivo, pueden incluso componerse principalmente de 

estos precipitados. 
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9.4.5 Ejemplo en el que el agua de riego contiene bicarbonato 
de calcio 

Se demostrara el efecto de la precipitacion de bicarbonatos concentrando gra-

dualmente un agua de riego que contiene Ca(HCO ) y cuya calidad es excelente 

(EC. = 0,45 mmhos/cm); ver Tabla 5. Aumentando la concentracion hasta 10 veces 

la inicial, precipitarâ Ca en forma de carbonato (lînea 2). Con la ayuda de la 

Fig.4 y teniendo en cuenta que se mantendra la diferencia de concentracion 

entre el Ca (38 meq/1) y el HCO. (36 meq/1), se puede determinar aproximadamente 

la concentracion de equilibrio de Ca y HCO.. Si para la concentracion después 

de la precipitacion se da, por tanteo, un valor de C = 20, con el nomograma 

de la Fig.4 se obtiene que Ca = 5,8 meq/1 y HCO = 3,8 meq/1. La concentracion 

total, obtenida sumando las concentraciones de los diferentes cationes, es ahora 

de C = 15 meq/1 (lînea 3). La Figura 4 muestra que las concentraciones de Ca 

y HCO. obtenidas con este ultimo valor de C son muy semejantes a las encontra-

das al emplear el valor de C = 20 meq/1. 

TABLA 5. Concentracion de un agua de riego en la que prédomina Ca(HCO^) 3'2 

Na 

0 , 9 

9 

Ca 

3 , 8 

( 3 8 ) 

HC03 

3 , 6 

( 3 6 ) 

Cl 

0 , 6 

6 

so, 

0 , 6 

6 

C 
t 

4 , 8 

( 4 8 ) 

EC SAR 

0 , 4 5 0 , 6 5 

( 4 , 5 ) -

1 agua de riego 

2 10 veces concentrada, 
suponiendo que no se 
produce precipitacion 
de sales 

3 10 veces concentrada 9 6 4 6 6 15 1 , 2 5 2 
después de la preci
pitacion de sales 

4 20 veces concentrada, 18 (76) (72) 12 12 96 (9,0) -
suponiendo que no se 
produce precipitacion 
de sales 

5 20 veces concentrada 18 8 4 12 12 26 2,2 9,0 
después de la preci
pitacion de sales 

composiaiân iôniaa en meq/l; EC en mmhos/cm; P ^ - ot01 at 
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El valor del SAR, después de concentrar el agua de riego 10 veces, es de 5,2. 

Incluso si el agua de riego se concentra 20 veces (lïneas 4 y 5), se obtienen 

unos valores de la salinidad bastante bajos (EC =2,2 mmhos/cm) y un valor del 

SAR razonablemente bajo (SAR = 9,0). 

9.4.6 Ejemplo en el que el agua de riego contiene bicarbonato 

södico 

En la Tabla 6 se présenta un agua de riego en la que prédomina el NaHCO-, de baja 

concentración salina y, aparentemente, de excelente calidad (EC = 0,48 mmhos/cm, 

SAR = 2,3). Sin embargo, la dominancia del HCO sobre el Ca hace que este agua 

sea menos apropiada. Si PCQ = 0,05 atm (5% de CO en el aire del suelo), un 

incremento de la concentración hasta 5 veces su valor inicial todavla es aceptable 

sin embargo, si ese aumento es de hasta 10 veces el valor de la concentración 

inicial del agua de riego, se podrïa llegar a valores altos del SAR. Una base 

segura sobre la que calcular las necesidades de lavado es la de un incremento 

de hasta 5 veces la concentración inicial. Si, por ejemplo, E = 1500 mm/aïio, 

P = 500 mm/ano y £ = 0,5, por medio de la Ec.(14) se obtiene: 

(1500 - 500) C. 1000 
= 500 mm/ano 

0,5 (5 C. - C.) 0,5 x 4 

La conductividad electrica de equilibrio de la humedad del suelo EC. sera igual 

a solo 1,5 mmhos/cm y, por tanto, el valor de EC aproximadamente igual a 0,50 

EC = 0,75 mmhos/cm. Por ésto, es en este caso el valor del SAR, en vez del de 

EC el que impone las necesidades de lavado. 

Si no se produce un lavado adecuado, el regar con agua de este tipo puede dar 

lugar a suelos muy sódicos. En la capa superior, el NaHC03 puede incluso perder 

C02 a la atmósfera y transformarse en Na2C03> Si en el suelo existe magnesio 

en cantidad suficiente como para producir la precipitación de MgC03 junto con 

CaCO se puede atribuir aproximadamente a la concentración de Ca + Mg un valor 

igual a dos veces los valores obtenidos para el Ca. Esto produce una disminución 

del peligro de alcalinización y de las necesidades de lavado. 
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TABLA 6. Concentración de un agua de riego en la que prédomina NaHCO 

Cl SO, EC 

1 agua de riego 

2 5 veces concentrada, 
suponiendo que no se 
produce precipitación 
de sales 

3 5 veces concentrada 
después de la preci
pitación de sales 

4 10 veces concentrada, 
suponiendo que no se 
produce precipitación 
de sales 

5 10 veces concentrada 
después de la preci
pitación de sales 

2,5 

12,5 

12,5 

25 

2,4 3,3 1,3 

(12,0) (16,5) 6,5 

0,5 5,0 0,42 

2,5 (25,0) (2,1) 

4,5 9,0 2,5 17,5 1,5 

2,3 

8,3 

(24) (33) 

13 

(50) (4,2) 

29 

composiciôn iônioa en meq/1; EC en mmhos/am a 25 C; Pr„ • 0,05 atm 

9.5 Teoria del lavado de sales en el suelo 

Cuando se lavan suelos salinos para su recuperación, o cuando una vez recuperado 

se aplica un excesp de agua de riego para mantener un bajo contenido salino del 

suelo, siempre se produce una intrusion de fluîdo que desplaza a la solución del 

suelo con la que se supone que es completamente miscible. Los siguientes modelos 

teóricos pueden servir para ilustrar el proceso del movimiento del soluto a 

través de materiales porosos (Fig.5): 

- recipiente ünico 

- recipiente unico con derivación 

- series de recipientes 

- columna continua. 

Se supone que no existe ninguna interacción quîmica o fîsica entre el soluto, 

la solución y el suelo. 
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Fig. 5. Modelos teôrioos para ilustrar el proceso del movimiento del aoluto 
a troués de materiales porosos. 

9.5.1 Un ûnico recipiente 

Sea un recipiente abierto cuyo volumen es V y que esta Ueno con agua de con-

centración C . Manteniendo el nivel del agua en el recipiente constante, se 

desplaza gradualmente el agua salina con agua dulce de concentración C . Tal 

situación se presentó en Holanda cuando se separó el Lago IJssel del mar, en 

1932. En unos pocos aîios, el lago se convirtió en uno de agua dulce debido a la 

influencia del Rio IJssel. Se pueden distinguir dos condiciones de lavado extre-

mas: una en la que no se produce mezcla del agua dulce con el agua del mar, y 

otra, en la que tiene lugar una mezcla compléta (Fig.6). 

Si no se produce mezcla, el agua del mar es sencillamente desplazada por el 

agua dulce a un caudal Q (movimiento de un piston, Fig.éA). Para T = V/Q, 

cuando toda el agua del mar se haya reemplazado por agua dulce, la concentración 

real del agua afluente (C ) cambiarâ bruscamente desde C = C hasta C = C . 

Raramente tiene lugar este proceso en la naturaleza. 

95 



C u cone 

^ 

^ 

C', 

t < T : C U = C 0 

t > T: C U = C| 

t Fig.6. Desalinizaoión de un vsaipiente. 

Si en el recipiente se produce una mezcla total y si el volumen de agua en el 

recipiente es constante, la ecuación del balance de sales es de la forma (Fig. 

6B): 

C. Qdt = C Qdt + VdC 
l u ^ 

(30) 

donde 

C = concentración salina media de la solución contenida en el recipiente 

C. = concentración salina del agua que entra en el recipiente 

C = concentración salina del agua que sale del recipiente. 

Cuando la mezcla es compléta, C = C, y la Ec.(30) se transforma en: 

0 . 
v d t 

Integrando esta ecuación entre los limites C = C Q para t = 0 y C para el tiempo 

t, se obtiene la solución que es de la forma: 

-t/T 
C = C = C. + (C - C.)e (31) 

donde C es la concentración salina de la solución originalmente contenida en 
o 

el recipiente, y T = V/Q. 
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Este resultado esta bastante de acuerdo con observaciones hechas en algunos 

lagos de poca profundidad (del tipo del Lago IJssel). Igualmente bien se aplica 

la Ec.(30) a la zona radicular de un suelo sometido a lavado de sales, siempre 

que se suponga que la zona radicular es como un recipiente ûnico en el que se 

produce una mezcla compléta. 

9.5.2 Recipiente con derivación 

Es muy poco probable que el agua de riego o de lluvia se mezcle totalmente con 

la solución del suelo. Parte de ella se mueve por los canales grandes (grietas, 

canales de raîces) y llega al limite inferior de la zona radicular sin haberse 

mezclado con la solución del suelo. Este hecho viene expresado por la ecuación: 

C = fC + (1 - f) C. (32) 
u 1 

que indica que una parte del agua aportada, de concentración C , e igual a f 

saldrâ de la zona radicular con una concentración C igual a la de la solución 

del suelo y que el resto, 1 - f, saldrâ con la concentración C . Combinando las 

Ecs.(32) y (30) se obtiene, haciendo C = C para t = 0 

C = C. + (C - C.)e~ft/T (33) 

en la que f es la eficiencia de lavado. Para C. = 0, la Ec.(33) se transforma 

C = C e"ft/T (3M 
o 

Este modelo de un ûnico recipiente fué el que se empleó en las secciones ante

riores como base para elaborar los estudios de balances de sales. 

9.5.3 Series de recipientes 

Si se observa mas atentamente el proceso de lavado de un suelo, résulta claro 

que no es muy probable que se produzca una mezcla compléta a lo largo de toda 

la zona radicular (a menudo de 1 m o mas). Para considerar limites dentro de 

los cuales se produce una mezcla compléta, se puede suponer al suelo consti-

tuîdo por diferentes recipientes por ejemplo correspondientes a capas del suelo 
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de O - 20, 20 - 40, 40 - 60 y 60 - 80 cm de profundidad. Cada recipiente recibe 

el agua que sale del situado por encima de él;en cada recipiente se produce una 

mezcla compléta (Fig.SD). Para un agua de riego de concentración C. y para una 

eficiencia de lavado f, se encuentran las siguientes expresiones para la con

centración salina en los diferentes recipientes todos de igual volumen (Fig.7): 

1er recipiente: CT = C. + (C - C.)e~ft'T 

I 1 o 1 

2° recipiente: CTT = C. + (C - C.) (1 + ̂ |)e"ft/'T 

II 1 o î T 

er ft- f2t-2 -ft/T 
3 recipiente: CT T T = C. + (C - C.) (1 + i£ + ̂ -=-)e ' 

III l o i T 2T2 

4° recipiente: CT„ = C. + (C - C.) (1 + ̂ | + ̂ - + ̂ -^-)e"ft/T 

I V l ° l T 2T2 2T3 

-ft/T n = N _ 1 fntn 

recipiente N: C., = C. + (C - C.)e ' . I (! + ±-^-) (35) 

N X ° X n=0 n!Tn 

donde n.' = I x 2 x 3 x x n. 

9.5.4 Columna continua 

De hecho, el suelo no esta constituido por varios recipientes separados, sino 

que es una columna continua. La mezcla con la solución del suelo se produce 

en todas las profundidades, aunque solamente es efectiva dentro de unos limites 

(Fig.5E). 

GLUECKAUF (1949) desarrolló una teorïa sobre el comportamiento de taies columnas. 

Para la desalinización de un suelo, encontró la siguiente expresión (Fig.8): 

c = jco 
* ,v - ax \ /~v~~N x / k v + a x , ' , / v~ . 

erfc (-^T-Vifcï - e e r f c ( -17- )V^k ) (36) 

donde 

C = concentración salina inicial de la humedad del suelo 
o 

v = cantidad de agua percolada desde que comenzó el lavado 

a = fracción del volumen de suelo Ueno con agua 

x = profundidad 

2k = longitud en la que realmente se produce mezcla 



2 z -z2 

erfc (z) - 1 - erf(z) =1 — J e dz 
/iï o 

Las funciones de error (erf) y las funciones de error compleraentarias (erfc), se 

estudian en el Cap.13.3, Vol.11. 

Haciendo p = v/ax y N = x/2k, la Ec.(36) se transforma en: 

(37) C = ic 
o 

:fc p-Z.1 ^ ) - e
2N

 erfc (ILJ_L ^ ) 
/2p /2p 

Comparando las Ecs.(37) y (35) se deduce que N significa lo mismo en las dos 

ecuaciones (numero de "recipientes" por encima de la profundidad x). El producto 

pN es comparable con t/T, de la Ec.(35). Como se apreciarâ en las Figs.7 y 8, 

las diferencias entre ambos métodos son, en la practica, despreciables. 

En casos mas complicados, se puede emplear métodos numéricos, por ejemplo, donde 

el valor de la eficiencia de lavado f o la longitud efectiva de mezcla 2k no 

son constantes sino que varîan con la profundidad. En métodos de este tipo, 

el pérfil del suelo se divide, como antes, en un numero de recipientes separa-

dos cuyo volumen es proporcional a la longitud efectiva de mezcla de cada 

recipiente. Ademas, éstos recipientes van provistos de las derivaciones apro-

piadas para tener en cuenta variaciones en el valor de f. Tomando pequenos in-

crementos en el valor del tiempo o en el volumen de agua ariadida, se pueden 

calcular todos los cambios en el sistema. 

9.5.5 Ejemplo de câlculo 

A modo de ejemplo se calcularâ la desalinizaciön por agua de lluvia del 

siguiente perfil: 

capa del suelo, en cm 0 - 25 25 - 50 50 - 75 75 - 100 

EC , en mmhos/cm 12 18 24 28 
e 

Como la concentración salina no es la misma a lo largo de todo el perfil, se 

puede calcular el proceso de lavado por medio de la Ec.(35) aplicando el 

principio de superposición. 
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Ce o 
•t/T 

CTT = C' + C" = C' (1 + t/T)e"t/T + (C" - C')e t / T 

II II II o o o 

etc. 

donde C' es la concentración salina de la solución del suelo en la primera 

capa, C" lo es para la segunda capa, etc. 

— t/T 
El término (C" - C')e tiene el mismo signo que la expresión (C" - C ) . Como 

O O 0 0 

en este ejemplo la concentración salina de las diferentes capas aumenta con 

la profundidad, todos los términos son positivus. 

Se quiere saber, por ejemplo, la desalinización producida por cada 80 mm de llu-

via. Se supone que la eficiencia de lavado f es igual a 1. Suponiendo que W. = 

0,5, la cantidad total de agua en una capa de 25 cm sera igual a 125 mm. Como 

^ ~ - — — i i 
3 5 10 

t / T n .N.1 n 
c N " C i + ( C o - C i ) e - Z (1+-L-.) 

N ' ° ' n-0 n!Tn 

Fig. 7.Desalinización de 4 
recvpientes en serie. 

10 
p N 

- ( ^ ) - 2 N - ( ^ ) k\/2p 

Fig. 8.Desalinización de una colurrma 
continua de suelo. 
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t/T = Qt/W, se pueden calcular los valores de t/T a partir de los datos de llu-

via, de los de Qt y de los de W para una capa de 25 cm. 

Cantidad de agua de lluvia 
" (en mm) 80 160 240 320 400 480 560 640 

t/T 0,64 1,28 1,92 2,56 3,20 3,84 4,48 5,12 

La Tabla 7 explica el proceso de câlculo (ver pag.97). También se puede calcular 

la desalinización por medio de un método numérico. Como el lavado comienza con 

una mezcla del agua de riego o de lluvia, concentración C , con el agua del 

suelo de la primera capa, concentración C , la concentración de la solución 

del suelo después de producirse la citada mezcla C ., sera igual a: 

a mm de agua aportada x C. + b mm de agua del suelo x C . = (a + b) x C , 
i s 1 xl 

Si la cantidad de agua retenida en la primera capa es igual a c mm, una cantidad 

igual a (a - c) con una concentración C . percolarä en profundidad y se mezclarä 

con el agua existente en la segunda capa del suelo. La concentración salina de 

la solución del suelo de la segunda capa despuës de mezclarse C _, se puede 

calcular de igual forma que antes: 

(a - c) C . + dC „ = (a - c + d) C „ 
xl s2 x2 

Para simplificar los cälculos y suponer las mismas condiciones que las existentes 

en el caso calculado con la Ec.(35), se supone que: 

- C. = 0 
î 

- densidad aparente, y por lo tanto W , es igual para todas las capas 
del suelo 

- toda el agua de lluvia percola a través de todo el perfil y el suelo no 
se seca entire dos perïodos de lluvia consecutivos; por tanto 

c = 0 , Wr = b = d 
fc 

Con estos datos se obtiene: 

Capa de 0 - 25 cm: 125 x 12 - (80 + 125)Cx, - C ^ = 7,3 

Capa de 25 - 50 cm: 80 x 7,3 + 125 x 18 = (80 + 125)Cx2 - C^ = 13,8 
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TABLA 7. Ejemplo de câlculo con la Ec.(35) 

"I 

C T T - C'(l + t/T)e""t/T + (C" - C')e" t / T 

Il o o o 

C T T T = C'(l + t/T + t2/2T2)e~t / T + (C" - C') (1 + t/T)e"t / T + ( C " - C")e~t / T 

C I V = <T(I + t/T + t2/2T2 + t 3 /6T 3 )e" t / T + (C^ - C') (1 + t/T + t 2 /2T 2 )e~ t / T 

+ ( C " - C") (1 + t/T)e"t / T + (C"" - C ' " ) e " t / T 

1 C' 12,0 
o 

2 C" - C' 6,0 
o o 

3 C " ' - C" 6,0 
o o 

4 C"" - C " 4,0 
o o 

5 t/T 0,64 1,28 1,92 2,56 3,20 3,84 4,48 5,12 

6 t2/2T2 0,21 0,82 1,84 3,28 5,12 7,37 10,04 13,11 

7 t /6T 0,04 0,35 1,18 2,80 5,46 9,44 14,98 22,37 

8 1+t/T 1,64 2,28 2,92 3,56 4,20 4,84 5,48 6,12 

9 l+t/T+t2/2T2 1,85 3,10 4,76 6,84 9,32 12,21 15,52 19,23 

10 )+t/T+t2/2T2 +t3/6T3 1,89 3,45 5,94 9,64 14,78 21,65 30,50 41,60 

11 e't/T 0,527 0,278 0,147 0,077 0,0408 0,0215 0,0113 0,006 
12 

13 

14 

15 

16 

17 

18 

19 

20 

21 

22 

23 

24 

C I • 

C II = 

CÏI = 
cu = 
C m 
CÏII 
C ' " 

0 

CIII 

cIv 
cïv 
r 11 1 

cïv 
civ = 

1X11 

•• 1^8x11 

• 2X1 1 

• 13+14 

= 1x9x11 

= 2x8x11 

= 3x11 

= 16+17+18 

= 1x10x11 

= 2x9x11 

- 3x8x11 

= 4x11 

= 20+21+22+23 

6,3 

10,4 

3,2 

13,6 

1 1,7 

5,2 

3,2 

20,1 

12,0 

5,9 

5,2 

2,1 

25,2 

3,3 

7,6 

1 ,7 

9,3 

10,4 

3,8 

1,7 

15,9 

11,5 

5,2 

3,8 

1,1 

21,6 

1,8 

5,1 

0,9 

6,0 

8,4 

2,6 

0,9 

11,9 

10,4 

4,2 

2,6 

0,6 

17,8 

0,9 

3,3 

0,5 

3,8 

6,3 

1,6 

0,5 

8,4 

8,9 

3,1 

1,7 

0,3 

14,0 

0,5 

2,1 

0,2 

2,3 

4,6 

1,0 

0,2 

5,8 

7,2 

2,3 

1,0 

0,2 

10,7 

0,3 

1,3 

0,1 

1.4 

3,2 

0,6 

0,1 

3,9 

5,6 

1,6 

0,6 

0,1 

7,9 

0,1 

0,7 

0,1 

0,8 

2,1 

0,3 

0,1 

2,5 

4,1 

1, 1 

0,4 

0,1 

5,7 

0,07 

0,4 

0,1 

0,5 

1,4 

0,2 

0,1 

1,7 

30 

0,7 

0,2 

0,0 

3,9 
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La Tabla 8 muestra los resultados de los cälculos hechos 

- por medio de la Ec.(35) 

- con el método numérico, considerando aplicaciones de 20 mm 

- con el método numérico, considerando aplicaciones de 80 mm 

Como se apreciarâ en la citada tabla, cuanto menores son las aplicaciones consi-

deradas, mejor se ajustan los resultados a los obtenidos por medio de la Ec.(35), 

En la practica, las diferencias entre los dos métodos son casi despreciables. 

TABLA 8. Lavado del perfil de un suelo por agua de lluvia 

Capa del Antes del Después del lavado con 
suelo (en cm) lavado 

80 mm 160 mm 240 mm 320 mm 400 mm 480 mm 560 mm 640 

EC -valores calculados con la Ec.(35) 
e 

0,3 

1.4 

3,9 

7,9 

2. EC -valores calculados con el método numérico (aplicaciones de 20 mm) 

0 -

25 -

50 -

75 -

25 

50 

75 

100 

12,0 

18,0 

24,0 

28,0 

6,3 

13,6 

20,1 

25,2 

3,3 

9,3 

15,9 

21,6 

1,8 

6,0 

11,9 

17,8 

0,9 

3,8 

8,4 

14,0 

0,5 

2,3 

5,8 

10,7 

0,1 

0,8 

2,5 

5,7 

0,07 

0,5 

1,7 

3,9 

0 -

25 -

50 -

75 -

25 

50 

75 

100 

12,0 

18,0 

24,0 

28,0 

6,7 

13,7 

20,1 

25,2 

3,8 

9,6 

16,0 

21,7 

2,1 

6,5 

12,1 

18,0 

1,2 

3,9 

8,9 

14,5 

0,7 

2,5 

6,2 

11,1 

0,4 

1,6 

4,3 

8,3 

0,2 

1,0 

2,9 

6,1 

0,1 

0,6 

1,9 

4,4 

3. EC -valores calculados con el método numérico (aplicaciones de 80 mm) 

0 - 2 5 

25 - 50 

50 - 75 

75 - 100 

12,0 

18,0 

24,0 

28,0 

7,3 

13,8 

20,0 

24,9 

4,5 

10,1 

16,2 

21,6 

2,7 

7,3 

12,7 

18,1 

1,7 

5,6 

10,0 

15,0 

1,0 

3,8 

7,6 

12,1 

0,6 

2,6 

5,7 

9,6 

0,4 

1,7 

4,1 

7,5 

0,2 

1,1 

2,9 

5,7 
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10.1 Relaciones entre riego y drenaje 

El area regada en el mundo actual cubre aproximadamente 160 millones de hectä-

reas, excluyendo areas sometidas a inundación natural. Aproximadamente la mitad 

de este total se encuentra en las zonas äridas y subtropicales semiSridas. Ha 

sido particularmente en estas zonas donde se han planteado las medidas especiales 

de drenaje que exige el riego, ya que durante muchos anos las areas con drenaje 

insuficiente comenzaron a mostrar una elevación de la capa freâtica y un aumen-

to de la salinidad. 

Unos dos tercios del total del area regada han sido puestos en riego a partir de 

principios de siglo y solo recientemente ha sido generalmente aceptado que la 

instalación o mejora del drenaje es parte indispensable de un proyecto de riego. 

En épocas antiguas, como en los tiempos de los diversos reinos babilónicos, la 

salinidad y el anegamiento redujeron gradualmente la productividad de la tierra. 

Estudios de mercado han mostrado que, en una situaciôn tal, el cultivo del trigo, 

- un cultivo sensible a la salinidad del suelo - diô lugar al cambio al cultivo 

de cebada, mâs tolerante, aunque finalmente grandes zonas tuvieron que ser 

abandonadas y los agricultures se trasladaron a tierras nuevas. El ascenso y 

caîda de diversos reinos en Mesopotania estuvo, evidentemente, muy ligado a 

este estado de cambio en la agricultura. 

El Valle Imperial de California, con un total de 200.000 ha, fué puesto en 

riego hacia 1910. Sólamente quince aîios después la productividad de esta ârea fué 

severamente amenazada ya que no se habîan tornado medidas para la evacuación de 

las aguas de riego excedentes y de las sales, que habîan entrado en la zona a 

razón de 800 kg por hectârea con cada aplicación de riego. Grandes zonas del 

valle quedaron fuera de cultivo y fué esta catastrofe lo que dio impulso a 

la investigación de métodos adecuados para reestablecer y mantener concentraciones 

suficientemente bajas de sal en el suelo. Debido al trabajo del Laboratório 

de Salinidad de los Estados Unidos en Riverside, California, y a otras însti-

tuciones, la solución de los problemas de drenaje en tierras regadas es, en 

el momento actual, bien conocida, pero sólamente en una pequena parte de las 

zonas subtropicales afectadas se han realizado las obras necesarias. Se estima 

que unos 50 millones de hectäreas de tierras regadas carecen aun de los siste-

mas de drenaje necesarios. 
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Los efectos particulares del riego en los criterios y proyecto de un sistema 

de drenaje son menos decisivos cuando la lluvia es de menor importancia para 

el desarrollo de los cultivos que el riego. 

Para distinguir claramente estos efectos, se supondrä en los temas que se tratan 

a continuaciön, que durante el perîodo de riego la contribución de las lluvias a 

la producción de las cosechas y descarga de drenaje puede despreciarse. Esta 

suposición es valida para los desiertos y para la mayorîa de los climas de 

estepa. Sin embargo, en estas ultimas zonas climâticas, las lluvias durante el 

perîodo de invierno pueden elevarse a 300 mm o mäs y el riego en este perîodo 

sera del mismo orden que las lluvias; consecuentemente, el proyecto de drenaje 

de estas zonas debe basarse en la combinación de estas dos fuentes de aportes. 

El aspecto principal del drenaje, en lo que se refiere a su necesidad en el 

riego, es que su capacidad de descarga debe corresponder a la cantidad de agua 

de riego aplicada en exceso respecto a las necesidades de los cultivos. Esta 

capacidad de descarga consta de dos componentes: la escorrentîa superficial y 

la descarga subterrânea. La descarga subterrânea debe estar relacionada con la 

profundidad minima de la capa freâtica, o con una maxima elevación de la misma 

por encima de los tubos de drenaje respecto al nivel de agua en los drenes (ver 

Cap.8, Vol.II). La aplicación en exceso de agua de riego es necesaria,sobre todo 

para cubrir las pérdidas que pudieran presentarase en la conducción o durante su 

aplicación en el terreno. Sin embargo, en zonas de precipitaciones despreciables 

o limitadas puede necesitarse un suministro adicional para mantener un nivel 

aceptable de salinidad en la zona radicular. Esta cantidad dependerS entre otras 

cosas de la calidad del agua de riego expresada por su concentración de sales. 

Por consiguiente las necesidades de drenaje dependen tanto de la cantidad 

neta como de la calidad del agua de riego. 

Como las pérdidas por evaporación, - excepto las de evaporaciôn de la superficie 

del terreno que estân incluîdas en la evapotranspiración - normalmente represen-

tan solo una fracción muy pequena del aporte total, puede afirmarse con una 

aproximación razonable que la descarga de drenaje D durante un perîodo de riego 

dado y para todo el ârea es 

DA = V - E (1) 
A 

donde 
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D = descarga de drenaje de la zona regada 

V = aporte total de riego 

E = evapotranspiración del cultivo 

La eficiencia total del sistema de riego, e , expresa la relación entre la can-

tidad efectivamente utilizada para la evapotranspiración y la cantidad total 

suministrada 

e = | (2) 
P V 

La eficiencia global puede ser considerada como el producto de la eficiencia 

en la conducción e (que es la relación entre la cantidad que llega al terreno 

y el aporte total) por la eficiencia de la aplicación en el terreno, e , (que 

es la relación entre la evapotranspiración del cultivo y la cantidad que llega 

al terreno), de forma que 

e = e e (3) 
p c a 

De las ecuaciones 1 y 2 se deduce que 

DA = ° " e p ) V (A) 

D , V y E pueden expresarse en mm para un perïodo de tiempo dado.. 

Como la descarga de drenaje de una zona regada es debida en parte a la escorrentîa 

superficial y en parte al flujo subsuperficial, estas dos componentes deben ser 

estimadas antes de proyectar un sistema de drenaje (Cap.15, Vol.II). Las pérdi-

das del terreno, tanto las superficiales como las subterraneas estarân mas o menos 

uniformémente distribuîdas en toda el area, pero dentro de una parcela deternunada 

pueden mostrar acumulaciones de agua durante y después de las aplicaciones de 

riego. Las pérdidas de conducción consisten en las filtraciones del canal, que 

dépende de las propiedades del suelo o de la calidad del revestimiento, y en las 

pérdidas operativas, que son los excedentes de agua vertidos en el sistema de 

drenaje. 

Como las pérdidas en la conducción originan una descarga de drenaje adicional 

ûnicamente en las proximidades de las acequias, las necesidades de drenaje agrî-

cola para cualquier porción de area, excluyendo los efectos de las acequias, son 

D. = (1 - e ) e V (5) 
A a c 



donde 

D = descarga de drenaje de la subzona 

e V = volumen principal que entra en la subzona 

La subzona considerada debe ser de tal tamano que las descargas punta locales 

debidas al riego de un campo determinado no tengan efecto en la descarga de la 

subzona; es decir, el riego de un campo dentro de la subzona puede ser considera-

do uniformemente distribuïdo en cualquier momento. Las descargas de drenaje de 

subzonas menores y, finalmente, de una explotación, expresados en altura de 

agua (mm/dïa) o por unidad de superficie (1/seg/ha) tendrän valores medios para 

un perîodo largo de tiempo, de acuerdo con la descarga segün la Ec.(5). 

Durante perîodos cortos, sin embargo, habrâ mäximos, especialmente de escorrentïa 

superficial, que determinarän las capacidades de drenes colectores menores y 

de los drenes de las parcelas y de la explotación. 

10.2 Control de riego 

La eficiencia global del rego, tal como se ha definido en la Ec.(2) mostrarä si 

los sistemas de riego y drenaje funcionan con efectividad. Représenta la cali-

dad de la operación, tanto de la conducción como del riego en parcela y détermina 

la magnitud de la capacidad de drenaje requerido por el riego. De las ecuaciones 

(2), (4) y (5) se tiene: 

DA = ("e~ - ° E (6) 

P 

Da = (i- - I) E (7) 
a 

Un valor alto de la eficiencia en la aplicaciôn del agua al terreno no es 

siempre aconsejable o realista. Grandes pérdidas en el terreno, por percolación 

o escorrentïa superficial, deben ser evitadas mediante un adecuado sistema de 

distribución de la red de riego y un apropiado caudal en el terreno; pero como 

se explicarä mas adelante, ciertos métodos de aplicación del riego parecen tener 

un porcentaje inevitable de pérdidas. Reducir estas pérdidas por debajo de un 

cierto limite - que viene determinado por la topografîa y el sistema de la red 

de riego, - darîa lugar a deficiencias localizadas del riego. Sin embargo, en 

zonas âridas y semiâridas parte de las pérdidas pueden ser consideradas como be-

neficiosas para mantener un aceptable nivel de salinidad en el suelo. Consecuente-

112 



mente, son aplicables a los diversos métodos de riego, un limite superior y un 

limite inferior de la eficiencia de riego; fuera de ellos se producirân riegos 

déficientes o pérdidas inecesarias. 

Cuando la lluvia es despreciable.el balance de agua en el terreno es 

e V = E + a E + R ' + S 
c 

donde 

aE = necesidades de lavado, es decir, la cantidad adicional requerida para 
eliminar las sales dejadas por la evapotranspiraciôn de valor E 

R' = exceso de percolación al subsuelo debido a aplicacion no uniforme 

S = escorrentîa superficial en terrenos pendientes 

Poniendo 

Puesto que 

se deduce que 

R' + S = B(E + aE) se obtiene 

e V = (1 + ß) (1 + a) E 

e e V = E 
c a 

-a (1 + a)(l + ß) ' (8) 

p (1 + a)(l + 3) 

De las Ecuaciones (6) y (7) se deduce que 

*c (9) 

A L e (1 + ß) _ , 
e 

c 

D = 
a 

(1 + ct)(l + ß) - 1 

(10) 

(11) 

Los limites de la eficiencia de los diversos métodos de riego en parcela y los 

de las relaciones DA/E y D /E, que pueden ser obtenidos con un control razonable 

de aporte y aplicación del agua de riego, se determinan por los valores de ec > 

a y ß para cada caso especîfico. 
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10.3 Pérdidas de conduction 
Como se dijo anteriormente, las pérdidas de conducción consisten en las pérdidas 

por percolación y las pérdidas de funcionamiento en el sistema de distribución. 

La percolación en canales no revestidos dependerä de la permeabilidad del suelo 

y de la profundidad de la capa freâtica. Si la capa freâtica esta muy por debajo 

del fondo del canal, se producirâ un flujo predominantemente vertical, principal-

mente en condiciones saturadas. La Tabla 1 da una indicación de la filtración 

de diversos suelos. 

- . 2 
Pérdidas por f i l t r a c i ó n por m de per îmet ro mojado de canal 
(POIREE y OLLIER, 1968) 

Tipo de t e r r eno Pérd idas Pé rd idas por km de l ong i tud 
c i r cundan te de c ana l , expresadas en % 

m /m / d î a de caudal 

a r c i l l o s o 0,09 0,07 

a r c i l l o s o franco 0 ,18 0,14 

a r c i l l o arenoso 0 ,20-0 ,40 0 ,15-0,31 

arenoso 0,50 0,38 

g rava-a rena 0,75 0,58 

grava 1,00-1,80 0 ,77-1 ,39 

1 Suponiendo un tirante de agua medio de 1350 m y una velooidad 
media del agua de 1 m/seg 

Si el suelo circundante del canal contiene diferentes capas o s i se aplica un 

revestimiento permeable o semi-permeable, el flujo esta muy influenciado por la 

capa menos permeable. Después de un perïodo de percolación, esta capa y las s i -

tuadas por encima se saturan mientras que las capas situadas por debajo permane-

cen no saturadas (Fig.1). 

Cuando la capa freatica en la zona próxima al canal es a l t a , el flujo obedecerä 

a la carga existente entre el agua freâtica y la superficie de agua en el canal 

y a la permeabilidad horizontal del suelo (Fig.2). En t a l caso existe la ten-

dencia de la capa freâtica de aflorar a la superficie del terreno en la cara 

exterior de la banqueta lo que puede dar lugar a la formación de charcas de agua 

estancada o a escorrentîa superficial debida a f i l t rac iones . El grueso del caudal 

sin embargo, contribuye a la descarga subterrânea. 
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Con una capa freâtica profunda, las pérdidas por filtración son mayores que 

con una capa freâtica alta para el mismo suelo; pero una capa freâtica alta 

tendra un efecto mucho mas severo en la capa arable y en los cultivos. Es un 

hecho bien conocido la presencia de salinidad importante a lo largo de los prin

cipales canales de riego en climas äridos y ésto es causado por el ascenso capi-

lar de la capa freâtica y su evaporación en la superficie. 

I I ! ! J 
limite del f lujo capilar „ 

zona capilar 

' escorrentia superficial 

Fig.l. Filtraoiones desde un canal 
haaia una sapa freâtica profunda. 

Fig. 2. Filtraoiones desde un canal 
haaia una capa freâtica superficial, 
a distintas profundidades. 

Los revestivimientos de canales pueden ser hechos de diversos materiales (ver 

Cap.29, Vol.IV). No existen revestimientos completamente efectivos, pero los 

revestimientos de hormigón, si estân bien hechos pueden reducir las pérdidas 

a menos del 0,2% del caudal conducido, por kilómetro de longitud de canal. 

Como las acequias a nivel de explotación se utilizan a menudo de una forma înter-

mitente, las pérdidas debidas a la saturación de los terrenos circundantes 

después de un perîodo de parada pueden ser considerables. En suelos menos per

meables o en suelos mas ligeros con adecuados revestimientos de los canales, las 

pérdidas por filtración, en un sistema de tamano medio, no serân normalmente 

mayores del 5 al 10% de la cantidad total suministrada. 

Las pérdidas totales de funcionamiento, si hay una diferencia positiva entre 

aportes y demanda, son difîciles de estimar. Si el agua se distribuye entre las 

explotaciones segûn un turno rotativo, existe la tendencia a suministrar canti-

dades mayores de las necesidades médias, para cubrir de esta manera cualquier 
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situación de condiciones meteorológicas extremas. Como resultado de ello duran

te una gran parte de tiempo se vierten una parte substancial de excedentes.Esto 

sucede por ejemplo cuando la rotación esta basada en un intervalo constante 

entre aplicaciones de riego en el campo, que corresponden al perïodo de mayor 

evapotranspiración (Apartado 10.4). Durante los perïodos de menor evapotranspi-

ración los agricultores reciben una cantidad que es mayor de lo que necesitan 

para saturar la zona radicular, por lo que conducen parte del agua recibida 

a los drenes. 

Estas pérdidas de funcionamiento pueden ser reducidas en principio ajustando 

el funcionamiento de la red a las necesidades médias en un momento dado. Sin 

embargo el suministro segün la demanda del agricultor exige que tanto los agri

cultores como los autoridades del riego tengan un buen conocimineto de las 

necesidades de las cosechas y, aun mas, que el sistema de canales sea flexible 

y esté adecuadamente provisto de dispositivos de medida y regulación. 

El cambio de un sistema de un turno rotativo mas bien simple a un mejor sistema, 

a la demanda, constituye normalmente un proceso complicado que requière un 

personal de técnicos especializados. Unicamente deberâ considerarse tal cambio 

si las pérdidas de funcionamiento con el método existente son substanciales, 

si el coste de las obras necesarias esta economicamente justificado y si los 

agricultores tienen una preparación suficiente para el riego.Para una estimación 

de las pérdidas de funcionamiento en una zona especïfica, deben hacerse medidas 

complétas de caudal y un anâlisis cuantitativo del sistema actual de funciona

miento. Sistemas diferentes de funcionamiento muestran una gama muy variada de 

porcentajes de pérdidas; en el suministro de agua por turnos un valor medio puede 

ser del orden del 20%. 

10.4 Aplicación del agua de riego 

Para mantener un contenido de aire suficiente en el suelo, se aplica usualmente 

el agua a las parcelas a intervalos reguläres. La unica excepción importante es 

el arroz, que prospéra en suelo saturado y donde el agua se aplica normalmente 

de forma continua, manteniendo asî una capa de agua sobre la superficie del 

terreno. Para todos los demâs cultivos la humedad del suelo se repone cuando 

ha disminuîdo a tal extremo que la evapotranspiración comienza a diferir subs-

tancialmente de su valor potencial. 

116 



Suponiendo que la profundidad de la zona radicular es D(mm) y que 9 y 9 son 
f c o 

el contenido de humedad en porcentaje volumétrico a la capacidad de campo y al 

limite inferior de humedad aceptado, respectivamente, la cantidad W(mm) anadida 

a la zona radicular durante el riego es 

W = 
fc 

100 
(12) 

La cantidad de agua que recarga el suelo es igual a la cantidad de humedad del 

suelo tomada por las plantas entre dos riegos. Si durante el intervalo de n-dïas 

entre riegos la media diaria de la evapotranspiracion real es E (mm . dîa ) 

nE 
fc 

100 
(13) 

En riego controlado, la aplicación tiene lugar cuando se ha alcanzado el limite 

inferior 0 ; el contenido de humedad se éleva entonces a la capacidad de campo. 

La variación en el volumen del riego es proporcional a la profundidad que se 

humedece y que debe corresponder con la profundidad de la zona radicular en el 

momento del riego. 

El intervalo entre riegos debe depender de la evapotranspiracion, dîa a dîa, y de 

las precipitaciones durante el perîodo (Fig.3). 

Iluvia (mm) 
profundidad de la 
humedad del suelo 

m m 
180 

1 11 21 1 11 21 1 
JUNIO JULIO 

Fig. 3. Diagvama de la vaviaaiôn de la 
humedad del suelo en una zona radicular 
de 60 om. 

En la practica, el agricultor muy frecuentemente no podra tener la cantidad 

que necesita el dîa exacto en que el contenido de humedad del suelo descienda 

a su limite inferior. En un sistema de turno rotativo, como se explicó en el 

Apartado 10.3, recibirâ el agua en una fecha predeterminada, que sera normalmente 
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algo antes de lo necesario. El riego tiene lugar entonces con un contenido de 

humedad por encima de 6 y si se aplica la cantidad W segûn la Ec.(12) se dara 

lugar a un humedecimiento de una zona fuera del alcance de las raîces. Como ya 

se dijo el agricultor puede, si es consciente del mayor contenido de humedad, 

acortar el tiempo de riego y verter parte del caudal a los drenes. 

La infiltración del agua desde la superficie a través del perfil del suelo, 

tiene generalmente una intensidad decreciente con el tiempo. Para muchos suelos 

esta intensidad I. (mm/min), como función del tiempo de duración del riego t, 

puede expresarse como 

I- _ = a tb (14) 
m s t 

donde a es un coeficiente que dépende del tipo de suelo y del contenido de hume

dad al principio de la infiltración y b, que también dépende del suelo, oscila 

entre -0,5 y 0. 

De la Ec.(14) puede derivarse la infiltración acumulada I en un perîodo de v cum r 

t iempo t 

a t b + 1 (15) 
cum b + 1 

10.5 Métodos de riego 

Los muy diversos métodos diferentes de riego pueden ser divididos en cuatro 

grupos: 

inundación por estancamiento 

riego por escorrentîa 

riego subterraneo 

riego a presión (por aspersion) 

La inundación por estancamiento y el riego con agua por escorrentîa se conocen 

como riego superficial. Para el riego continuo la inundación por estancamiento 

o el riego subterraneo son los métodos mas adecuados. Para aplicaciones intermi-

tentes son adecuados el riego por escorrentîa, la inundación por estancamiento 

o el riego a presión. 
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El riego subterrâneo se basa en una capa freâtica controlada cerca de la super

ficie. La humedad del suelo se obtiene de la capa freâtica por capilaridad de 

acuerdo con la demanda hecha por la evapotranspiración. Este método puede apli-

carse ünicamente bajo condiciones hidrológicas y climatológicas especîficas, que 

restringen el alcance de su utilización. 

El riego a presión por aspersores fijos o rotativos, abastecidos por tuberîa de 

presión de 3 a 5 atmósferas, es un sistema muy eficiente. Las pérdidas debidas 

a escorrentîa superficial, percolación profunda y otros factores pueden ser pe-

quenas si el sistema esta debidamente proyectado y utilizado. 

En relación con sus efectos sobre el drenaje,el riego por inundación y escorrentîa 

necesitan mayores consideraciones. Si se aplica el riego superficial,la elección 

entre inundación por estancamiento y riego por escorrentîa dépende de la pendiente 

general del terreno.Para zonas horizontales o casi horizontales se usa ampliamente 

el método de inundación tanto para riego continuo (arroz) como para riego inter-

mitente (alfalfa, praderas, céréales). Como las parcelas rara vez estân comple-

tamente horizontales,las pequenas diferencias en altura se compensan con pequenos 

diques o lomos. Asî se forman tablares que se llenan separadamente y en los que 

se almacena la cantidad de agua requerida.Para el cultivo de arroz el suministro 

es generalmente continuo,pero para riego intermitente una vez que se ha aplicado 

la cantidad necesaria, la infiltración termina cuando esta cantidad es absorbida 

por el suelo. Los campos inundados en tierra con pendiente tienen tablares pe

quenos o eras de inundación - algunas veces con dimensiones de 10 m o menos -

perpendiculares a las lîneas de nivel para mantener la altura de la capa de 

agua aproximadamente uniforme. Como un numero excesivo de acequias de parcela 

reducirîan la superficie cultivable, el riego en taies casos se hace pasando el 

agua de un tablar a otro. Para el riego intermitente, los tablares son prâcti-

cos ünicamente en terrenos llanos y entonces todos los tablares son abastecidos 

directamente de una acequia (Fig.4). 

Si el suelo es menos permeable de forma tal que con el riego intermitente el 

agua permanece en el terreno durante un numero considerable de horas, pueden 

producirse ciertas pérdidas por evaporación. En parcelas horizontales esta 

sera la unica pérdida si se ha suministrado la cantidad correcta de agua. Sin 

embargo, la tierra tiene normalmente una ligera pendiente, o la superficie es 

irregular y puede haber diferencias en la cantidad de agua aplicada. Si se ha 

de garantizar una infiltración acumulada suficiente en las partes mas altas, 
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RIEGO CONTINUO 

S ï ^ a de nivs/ 

drenaje 

RIEGO INTERMITENTE 

curva de nivel • I 

Fig.4. Distribua-ion de tablares para riego continuo e intevmitente. 

se producirâ un exceso de infiltración en las mäs bajas, resultando una pérdida 

por percolación profunda (Fig.5). 

100 d 

f c o 

£ Di 

D 2 = 

2 Di 

100 d2 

fc 

2 d. 

i «,(Di + D2) Di + D2 di + d2 

Fig. 5. Riego internritente por tablares en terreno de superficie ligeramente 
ondulada. 

Di - profundidad de la zona radicular; Du Dz = profundidad de la zona mojada; 

G - contenido de humedad (en % de volumen), a la capaaidad de campo (6f ) e 

inicialmente (Q ) ; ea - eficiencia de la aplicación en parcela debida a 

pérdidas por distribución irregular del agua. 

Si estas pérdidas por percolación son considerables, deberän eliminarse las 

irregularidades en la superficie del terreno y deberän reducirse las pendientes 

dentro de los tablares (Fig.6). 
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«mwnrW^w ^mm^ _<uiu/l/P^mw 
terreno pendiente 

Fig. 6. Nivelaoión para riego en tàbla-
JMftirmifflTmrm, •imwwm/mk_ r e s ( ̂ a ssoala vertical esta ampliada 

te-renohorizontal ^ m m ^ ^ . respeoto a la escala horizontal). 

Tal operación puede hacerse con equipos especiales de nivelación de tierras o, 

si solo son necesarios ligeros refinos, la tierra puede ser simplemente labrada 

en la dirección correcta. 

Aparte del sobre-riego sistemätico causado por un déficiente conocimiento del 

control necesario del agua, se deduce de lo anterior que para el riego por 

tablares las pérdidas debidas a la percclación dependen de la uniformidad de la 

aplicacion y por consiguiente de la pendiente o de las irregularidades del terreno 

dentro del tablar. 

La pendiente del terreno no tiene mucha importancia en las pérdidas por perco

lación en los campos permanentemente inundados. Aquî tiene lugar un flujo perma

nente a través de la zona saturada y las pérdidas ocurren y se determinan por la 

permeabilidad de las capas de suelo. Sin embargo es importante un fondo horizon

tal de los tablares para una sumersión optima de las plantas en desarrollo asî 

como que deba mantenerse en el campo una altura uniforme del agua, variable con 

el estado de desarrollo del arroz. El control efectivo del agua en las eras con 

pendientes bastante grandes requière cantidades considerables de movimiento de 

tierra y, a veces, la construcción de muros de contención (Fig.7). 

W^ ~"~ -ï Fig. 7. Secaiôn transversal de eras para 
inundaoiôn en zonas altas. 
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Las pérdidas en los campos de arroz dependen principalmente de la permeabilidad 

de la capa de control en el perfil.En suelos cohesivos,los agricultures reducen 

estas pérdidas por medio del batido de sus campos (que es, de hecho, un método 

de destruir la estructura de los suelos arando y gradeando en hûmedo), antes de 

transplantar el arroz de los semilleros. Pueden producirse otras pérdidas de es-

correntîa superficial en un conjunto de tablares debido a un cierto grado de 

sobreriego que se recomienda a veces: el flujo lento del agua baja la temperatu-

ra de la misma e impide el crecimiento de las algas. 

En los campos con pendientes mayores del 0,2 6 0,3% y con aplicación intermitente, 

se debe utilizar algun método de riego por escorrentîa. El riego por escorrentïa 

cubre todos los métodos de riego del terreno en que el agua se mueve por gravedad 

hasta que alcanza el punto de infiltración. Los tipos diferentes de riego por 

escorrentîa dependen del grado de remodelado realizado en la pendiente natural 

de la superficie del terreno. Para inundación natural, que es la forma primitiva 

de riego por escorrentîa, se realiza solamente una nivelación muy limitada del 

terreno, o absolutamente ninguna. El agua se suelta de una acequia trazada a lo 

largo de una curva de nivel y otra acequia, al final del recorrido, recoge la 

escorrentîa. Como no existe control lateral y los campos son irreguläres el caudal 

se concentra en las partes mas bajas y se producen deficiencias de agua en las 

mas altas. Ademâs puede producirse una erosion peligrosa. Las pérdidas son al-

tas debidas tanto a la percolación como a la escorrentîa superficial. La inundación 

natural no debe aplicarse en zonas donde se desee un control razonable del agua 

con una eficiencia a nivel de parcela aceptable. 

El riego por escorrentîa controlado puede obtenerse aplicando sea el método de 

riego en fajas o por surcos. 

En el riego por fajas el terreno se divide en fajas de 3 a 10 m de anchura 

en la dirección de la pendiente. Las fajas se separan por caballones de 

poca altura, que impiden que el caudal se concentre en los lugares bajos. Los 

caballones tienen, normalmente, de 10 a 15 cm de altura y se construyen con una 

grada. El papel de los caballones, desde el punto de vista de la eficiencia del 

riego, puede mejorarse nivelando el terreno en la dirección de la mâxima pen

diente para obtener una pendiente uniforme y nivelando transversalmente las 

fajas, si la pendiente lateral necesita esta operación. Las fajas son ade-

cuadas para cultivos taies como alfalfa, trigo y sorgo, y también para 

pastizales. 
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El riego por surcos se aplica a hortalizas.frutales, cana de azucar y remolacha 

azucarera.Los surcos se construyen de acuerdo con el espaciamiento de las plan

tas y el agua se infiltra tanto vertical como horizontalmente. La velocidad de 

infiltración dépende no solo de las propiedades del suelo y de su contenido de 

hùmedad, sino también del tamano y forma del surco y de la altura de agua en el 

mismo. 

El riego por fajas y por surcos puede aplicarse con pendientes de 0,3% a 2,0-4,0% 

dependiendo del riesgo de erosion. 

El principio del riego en surcos tiene en cuenta el hecho de que la profundidad 

de humectación a lo largo de la tirada no es uniforme. Desde el comienzo del 

riego, el frente de la capa de agua avanza a lo largo del surco y la infiltración 

comienza sucesivamente en las diversas partes del mismo. Si el tiempo total de 

avance es T., la infiltración comienza unicamente después de este perîodo en el 

extremo final del surco. Esto debe durar durante el tiempo de infiltración 

requerido T. a T (Figs.8 y 9). El suministro se corta en el momento T„, que 

si esta elegido adecuadamente, permite que el agua desaparezca de la superficie 

en el momento T.. Esta recesión siempre lleva menos tiempo que el avance: conse-

cuentemente el tiempo de contacto en la mayor parte del surco es mayor que T.. 

La infiltración durante el tiempo excedente représenta una pérdida de agua; como 

esta cantidad percolarâ finalmente al subsuelo y alcanzarâ la capa freâtica, 

contribuirâ a la descarga de los drenes. Para lograr un tiempo de avance tan 

corto como sea posible y reducir asî la diferencia entre el tiempo de avance 

y recesión, la aplicación a fajas o surcos debe ser tan grande como sea posible 

sin causar erosion (Fig.9). 

longitud del surco 

Fig. 8. Frente de avanae del riego en fajas. 

q - caudal apliaado a la faja por unidad de anahura; d - volumen sobre la 
superficie del terreno por unidad de anahura; u - volumen infiltrado en el 
suelo por unidad de anahura. 
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tiempo (en minutos) 
1400 

curva de recesión supuesta 

pendiente del surco 20 /oo 

suelo de textura media 

profundidad de la zona radicular 120 cm 

espaaiamiento entre surcos 10S cm 

Q = 56-224 litros/minuto 

limite de erosion 140 litros/minuto 

T1 = tiempo de avance para una longitud 
de sur co seleccionada H 

T - tiempo de entrada del agua 

T - tiempo hasta la terminación 

t - tiempo de contacto en exaeso 

d = D(% fo ) - 90 mm 

T. = 960 mznutos 

% = 130 m 

240 minutos 

Fig. 9. Selecaión del caudal y longitud de la tirada en riego por suraos 
(CRIDDLE y otvos, 1956). 

Como regia simple, T debe restringirse en relación con T. de acuerdcv con la 

desigualdad 

X. 
T < -i 

1 * k 
(16) 

Esta restriccion limita la longitud del surco de una parcela dada para un 

caudal mâximo. Por otra parte no se recomienda que la longitud del surco se 

acorte mucho mas de este limite, puesto que la aplicacion del riego requerirïa 

mas mano de obra. 

Normalmente el caudal es demasiado grande en el momento en que el agua llega 

al extremo final de la parcela puesto que no se va a regar nueva superficie 

y la velocidad de infiltración decrece gradualmente. Aunque es inevitable un 

cierto drenaje superficial, puede reducirse a un mînimo disminuyendo el caudal 

en el extremo superior, utilizando el llamado "corte anticipado"1 (Fig.10). 

"Cut back" 
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volumen 

t iempo (en minutos) 

Fig.10. Volûmenes de riego en fajas en funoión del tiempo. 

î\ = tiempo de avance has ta el extremo del surco; Tp - tiempo de entrada del 

agua; T = tiempo hasta la terminaciân de la esaorrentia; t = tiempo del aorte 

anticipado del riego; i = volumen infiltrado por unidad de anchura; d = volumen 

sobre la superficie del terreno por unidad de anchura; s = volumen de esaorren

tia por unidad de anchura; q = caudal de riego que entra en la era por unidad 

de anchura. 

Como con el riego en tablares, la eficiencia del riego en fajas y surcos puede 

mejorarse por medio de la nivelación, puesto que el agua sera distribuîda mâs 

uniformemente. La longitud del surco es otro aspecto importante; cuanto menor 

sea el recorrido, mas corto sera el avance del tiempo y menor la diferencia del 

tiempo de contacto entre la parte superior e inferior. 

Si T. es el tiempo de infiltración requerido para la profundidad d 

e , - e 
f c o 

d = D = I 
100 

Segûn la Ec.(15) 

b + 1 
b + 1 

Si T £ T — , las pérdidas por percolación pueden normalmente mantenerse entre 

el 15% y 20% de la cantidad aplicada, de forma que 3 no excédera de 0,25, y en 

la mayor parte de los casos sera menor. Este valor puede aumentar râpidamente 

si se excède el tiempo limite indicado o si se establecen tiradas mâs largas, 

aunque en estos casos, desde luego se ahorra mano de obra al agricultor. 

Las pérdidas superficiales en fajas y surcos comienzan en el momento en que 

se alcanza el extremo final del recorrido. Como se dijo anteriormente, estas 
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pérdidas pueden reducirse cortando el caudal de entrada en el momento oportuno. 

Debe notarse, sin embargo, que esta reducción représenta solamente una mejora 

real en la eficiencia en parcela si la cantidad asï ahorrada se utiliza en algun 

otro lugar. Esto puede causar dificultades de organización para los agricultures 

que deben, de esta manera, controlar diversos grupos de recorridos, con diferen-

tes tiempos de iniciación y terminación. Por esta razón el corte anticipado del 

caudal no es practica comun. Sin embargo con pendientes moderadas y longitudes 

de surco moderadamente limitadas, la escorrentîa superficial, incluso sin corte 

anticipado es ünicamente del 10% al 15% en la mayor£a de los casos. 

Las pérdidas en las acequias de la explotación y de la parcela son en general 

relativamente bajas. Para estimar el manejo del agua en la explotación, la efi

ciencia de la conducción por estas acequias y de la aplicación en parcela se to

man en conjunto y se definen como la eficiencia de riego en la explotación. En 

la Tabla 2 se dan eficiencias de riego en la explotación obtenidas con diferentes 

métodos de riego en suelos de diferentes tipos y con distintos grados de prepa-

ración de la tierra. 

TABLA 2. Eficiencias médias de riego a nivel de explotación (en %) 
para diversos métodos de riego (KELLER, 1965) 

Emplazamiento Fajas 

60 
40 - 50 

n . a . 

40 - 50 
35 

20 - 30 

70 
n . a . 
n . a . 

1. Suelos arenosos 

bien nivelados 
insuficientemente nivelados 
ondulados o pendientes 

2. Suelos profundus de texturas 
médias 

bien nivelados 70 - 75 65 70 
insuficientemente nivelados 50 - 60 35 n.a. 
ondulados o pendientes n.a. 35 n.a. 

3. Suelos superficiales de 
texturas médias 

bien nivelados 65 50 60 
insuficientemente nivelados 40 - 50 35 n.a. 
ondulados o pendientes n.a. 30 n.a. 

4. Suelos pesados 

bien nivelados 60 65 60 
insuficientemente nivelados 40 - 50 55 n.a. 
ondulados o pendientes n.a. 35 - 45 n.a. 

n.a. - no apliaable 
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10.6 Exceso de riego beneficioso 

El riego en exceso sobre las necesidades de evapotranspiración (y preparación 

del terreno), pero que sirven para controlar el entorno de las plantas, no es 

una pérdida de agua en el sentido estricto.Se incluyen en el control del entorno 

cosas taies como, limitación de la concentración de sales en el suelo.proteccion 

de las cosechas contra las heladas nocturnas, mantenimiento de la saturaciôn de 

la capa arable de los campos de arroz, inundación de 'os campos como protección 

contra los roedores y malas hierbas, o transporte de fertilizantes o agentes 

protectores disueltos en agua. Estas cantidades excedentes, excepto para un 

porcentaje nonnalmente pequeno que puede evaporar, contribuyen a la descarga 

de drenaje. Las cantidades implicadas dependen del tipo y grado de control re-

querido y deben ser estimadas en cada caso particular juntamente con los compo-

nentes respectives de escorrentïa superficial y del subsuelo. 

Como se estudió en el Capîtulo 9, Volumen II, la cantidad de agua de riego en 

exceso necesaria para el lavado normal de los suelos en zonas âridas o semi-

âridas puede estimarse bastante correctamente con tal de que se hayan obtenido 

bastantes datos en campos de experimentación. Zonas regadas sin suficiente dre

naje llegan a resultar seriamente afectadas por salinización. La recuperaeiön de 

tales areas requière la instalación de un drenaje adecuado seguido de un proceso 

de mejora (lavado, cultivos colonizadores) que puede consumir una cantidad 

considerable de agua y que puede durar un ario o mas. No puede esperarse que los 

sistemas de riego y drenaje, ni los recursos de agua sean suficientes, si 

esta operación se realiza al mismo tiempo en una parte importante de la zona, 

y por consiguiente tendra lugar una recuperación gradual. Los criterios de 

proyeeto no estarân por consiguiente afectados por esta recuperación. Cuando 

el nivel de salinización en la zona radicular se haya reducido a un valor 

aceptable, o si en ausencia de riego no ha tenido lugar un proceso previo de 

salinización, la calidad del agua del suelo debe mantenerse mediante la aplica-

ción de cantidades de agua de percolación adicionales a intervalos de tiempo 

reguläres. 

De acuerdo con la Ec.(14) del capîtulo anterior, la dosis a a ser aSadida a las 

necesidades netas de los cultivos, para el control de la salinidad en un periodo 

dado de tiempo es 

EC. 
(17) 

f(ECr - EC.) 
fc 1 
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donde EC. es la conductividad electrica a la capacidad de campo (en mmhos/cm 

a 25 C), relacionada con la conductividad electrica del extracto de saturaciôn, 

EC por la igualdad 

EC£ = 2 EC 
f c e (18) 

El valor de a en una situación dada dépende de la concentraciôn de sales en el 

agua de riego, E C , de la eficiencia de lavado f, y de la tolerancia, EC , de 

los cultivos (Fig.11). Es evidente que en zonas äridas y semiâridas, donde la 

lluvia efectiva es despreciable y la evapotranspiraciôn durante parte del aîio 

llega a 300 mm por mes, cualquier valor de a superior a 0,5 implica una capacidad 

de drenaje considerable. 

La eficiencia de la aplicación de agua a nivel de parcela, independientemente 

de cualquier escorrentîa superficial, sera optima cuando las "pérdidas" por 

percolación estén en concordancia con la dotación requerida aE. Por cpnsiguiente 

esta eficiencia mâxima es 

1 
E + aE 1 + a 

(19) 

a 
2 5 

05 

cosechas muy "?/ W 9; 
c a n c I M û . C1/ . / *~ 

0.66 

perjudicial peligrosa inadecuada 

calidad del agua de riego 

Fig.11. Neeesidades de lavado en funciân de la calidad del agua, eficiencia 
de lavado y tolerancia a la sal de los cultivos. 
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Como e dépende de los mismos parâmetros que a, sus valores se indican en 

el lado derecho de la Fig.11. 

En la practica no es necesario aplicar la fracciôn adicional en cada riego. 

Durante perîodos punta de necesidades de riego y con recursos de agua limitados, 

el lavado puede normalmente posponerse durante algunos meses con tal de que las 

valores de EC adoptados tengan un cierto margen con respecto a la tolerancia 

de las cosechas. Después de tal perîodo, o después de la recolección, debe 

darse un riego completo para compensar las deficiencias en la dotaciôn para 

lavado. 

La tolerancia de los cultivos en condiciones de agua del suelo salina,expresadas 

en el valor supuesto de EC , estân afin sometidas a discusión. La mayorîa de los 

cultivos son moderadamente tolerantes; algunos son sensibles, como los ârboles 

frutales y el trébol blanco. La remolacha azucarera y la caria de azûcar son to

lerantes excepto en el perîodo de germinación, en que entran en la categorïa de 

sensibles. La cebada y el algodón no son afectadas por salinidades bastantes 

altas del suelo en lo que se refiere a los rendimientos, aunque su desarrollo 

vegetativo puede ser frenado. Por otra parte los rendimientos de arroz y trigo 

se reducen severamente por una salinidad elevada del suelo en el perîodo de 

fructificación. 

Una cuestión importante es si las pérdidas, mâs o menos inevitables, por perco-

lación profunda pueden ser utilizadas para el control de la salinidad. En lo 

que se refiere al riego intermitente, se ha visto en el Apartado 10.5 que las 

pérdidas por percolación ocurren debido a una aplicación no uniforme de la 

lamina de agua. En inundación estancada esta no uniformidad es debida a la 

pendiente o irregularidad de la superficie del terreno. En riego por escorrentïa 

es debida a las diferencias en el tiempo de contacto entre las partes mäs altas 

y mâs bajas del terreno. En ambos casos la altura minima de agua aplicada, sin 

riego excedente, corresponde a la necesaria para la humedación de la zona radi

cular. Una solución practica, aunque no ideal, es anadir ünicamente una parte 

de la lämina de agua requerida para el control de la salinidad, o nada en 

absoluto, de forma tal que se acepte un cierto déficit en una zona limitada. Asi, 

parte de las pérdidas por percolación serän utilizadas para evacuacion de las 

sales. Las zonas en las que tiene lugar el déficit y en las que cabe esperar 

una reducción en los rendimientos, se situarân en el caso de riego por inundación 

por estancamiento en las partes mâs altas de los tablares y para el riego por 

escorrentïa, en la parte final de las tiradas (Fig.12 y 13). 
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dimension del tabtar 

[ equivalente de las 
necesidades de lavado 

l a I E - R ) 

Fig.12. Lavado en un täblav con 
pend-tente. 

D<? 
100 d. p. 100 d2 

"ef c-e0 

equivalente de 

E - R = d o 

equivalente de 
a(E-R)ad2 

excedente de lavado 

déficit de lavado 

no hay ninguna porción anadida para el lavado 

Fig.IS. Lavado en viego por 
fajas. 

En campos de arroz con inundaciôn continua la percolaciôn superarâ normaltnente 

la cantidad necesaria para equilibrar el contenido de sales del agua de riego, 

por lo que se eliminara cualquier deposito de sales mediante el enfangado y 

sumersión del campo antes de la plantación. 

Si se acepta la solución antes mencionada de reducir el valor de a y hacer una 

parte de las pérdidas (3 beneficiosas, fajas de tierra pueden convertirse gradual-

mente en salinas. En tales casos el trazado de tales parcelas debe cambiarse al 

cabo de algunos anos. El nuevo trazado debe ser tal que las fajas afectadas 

tengan agua de percolaciôn excedente: con riego por escorrentîa, por ejemplo, 

las fajas afectadas deben situarse en la parte superior de los recorridos. De 

esta raanera el contenido de sales del agua del suelo puede reducirse räpidamente 

a limites aceptables. 

10.7 Reutilización del agua de drenaje 

En muchos lugares donde hay una descarga importante y continua de drenaje, el 

agua de drenaje se utiliza para regar areas adyacentes a la region donde se 

origina. Dependiendo de la pendiente de las tierras y de la profundidad de los 

drenes abiertos, el nivel de agua puede elevarse por encima de la superficie 

del terreno a distancias mayores o menores del area drenada. El elevar el nivel 

de agua con respecto a la superficie del terreno puede realizarse mediante una 

estructura de desviación en el dren principal junto con canales sin pendiente, 
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o por bombeo. De esta mariera el efecto final de las pérdidas de agua en el 

riego, algunas veces considerables, puede reducirse al menos parcialmente, 

aplicando el llamado caudal de retorno a zonas próximas. 

Para decidir si la reutilización del agua es aceptable, la primera cuestión es 

icuâl es la calidad del agua de drenaje? Como con cualquier otra fuente de agua 

de riego, la concentración salina no debe sobrepasar un cierto limite, depen-

diendo del tipo de suelo, cultivos, y relación precipitación/evapotranspiración 

(Apartado 10.6). En zonas âridas, donde las limitadas precipitaciones no con-

tribuyen al lavado de las sales, este limite es mas bajo que en las zonas mas 

humedas. 

La calidad del agua de drenaje dependerâ de la calidad del agua de riego origi

nal, la porcion de suelo que ha pasado por percolación profunda y la salinidad 

del mismo; cuanto mayor sea dicha proporción y mas elevada la salinidad del 

suelo, menos apropiada sera el agua de drenaje para su reutilización. El caudal 

de retorno, por consiguiente es adecuado para el riego si una parte importante 

del mismo procède de escorrentïa superficial. La escorrentîa superficial, tanto 

de lluvia como de riego, o de excesos de agua procedente de la red de canales, 

es mucho mas irregular en cantidad que la escorrentîa del subsuelo. 

Se deduce de ello que solamente una parte pequena del caudal de drenaje total 

puede considerarse como una fuente segura para el riego. Ademas, para evitar 

el riego incontrolado en la zona de reutilización, el caudal punta de descarga 

debe pasar sin obstaculos la obra de desviación. 

Resumiendo estos diferentes aspectos, puede decirse que, incluso si la mayor 

parte de la descarga procède de escorrentïa superficial, no es recomendable una 

conexión directa entre el sistema de drenaje de una zona y el de riego de otra, 

teniendo en cuenta los repentinus e importantes cambios de caudal. 

La tendencia en los proyectos modernos es conducir el caudal de drenaje fuera 

de la zona por medio de un dren principal y devolverlo al r£o donde las sales 

se diluirân. Suponiendo que su calidad para la reutilización sea aceptable, 

el agua de drenaje se aplicarâ al riego aguas abajo. 
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10.8 Descarga de drenaje debida al riego 

Como la magnitud de la descarga de drenaje es una consecuencia del riego, debe 

senalarse que los factures mas importantes y mâs variables en relación con las 

diferentes zonas en las Ecs.(8) y (9), son a y 3. 

Para zonas mas o menos humedas a sera cero, mientras que en zonas âridas o semi-

âridas, como se indicó en el Apartado 10.6, a = 0,5 es prâcticamente un limite 

superior, mâs alla del cual debe ser reconsiderada la viabilidad del proyecto 

de riego, con referenda especial a la combinación de suelos, calidad del agua 

y cultivos. Para zonas semiâridas, donde a causa de sus recursos de agua dispo

nibles, se localiza la mayorîa del riego subtropical, puede suponerse un valor 

medio de a = 0,25. 

Las pérdidas de agua de riego expresadas por 3 varîan ampliamente debido a di-

ferencias locales. Para el riego en tablares en superficies con ligera pendiente 

razonablemente controladas, pueden suponerse valores de 3 de 0,2 a 0,3. Para el 

riego por escorrentîa en fajas o surcos y con longitudes de surco cumpliendo 

las normas requeridas y un suministro controlado, tal como se discutiô en el 

Apartado 10.4, el valor de 3 puede variar de 0,3 a 0,5. 

La eficiencia de riego en parcela e , que résulta de la combinación de los va

lores a y 3 puede obtenerse del diagrama de la Fig.14. Para los valores supe-

riores de 3, riego en tablares y a = 0,25, e varia entre 0,6 y 0,7, y para 

riego por escorrentîa entre 0,5 y 0,6. Del Apartado 10.3 puede derivarse un 

limite prâctico para e , suponiendo un sistema flexible de suministro con pérdi

das pequenas de funcionamiento. En este caso la eficiencia global para riego en 

tablares y por escorrentîa variara entre 0,45 y 0,65, suponiendo los valores 

arriba indicados de a y 3. 

Sin embargo, si las pérdidas de funcionamiento son del orden del 20% del suminis

tro total, como sucede frecuentemente, la eficiencia global puede disminuir hasta 

valores tan reducidos como 0,35 a 0,5. Puede hacerse una estimacion fiable de 

los valores de los diferentes factures implicados, especialmente de a y 3 por 

medio de experiencias de campo y pruebas en campos agrïcolas. 

De los valores indicativos arriba mencionados, de las eficiencias a nivel de 

parcela y global y de las Ecs.(6) y (7) se deduce que es evidente que las 

descargas de drenaje en altura de lamina de agua o por unidad de area son del 

mismo orden de magnitud que el suministro para el riego. Debe senalarse que los 

132 



supuestos hechos en lo que sigue del capîtulo solamente son vâlidos si la con-

tribución por las precipitaciones es despreciable o de poca importancia. 

'a' (i+a)(i+ß) 

Fig. 14. Relaoiôn entre a., 3 y e . 

En el caso en que la eficiencia a nivel de parcela varie de 0,5 a 0,7, las des-

cargas de drenaje, excluyendo las pérdidas del canal, variaran segun 

0,45 E < D < E 
a 

La descarga en una gran zona, incluyendo la parte aportada por las pérdidas de 

conducción en los canales y acequias y suponiendo una eficiencia global de 0,45 

a 0,65 résulta de un orden de magnitud 

0 , 5 E < D < 1 , 2 E 

Sin embargo, como ya se ha dicho, la eficiencia global puede ser tan baja como 

0,35, especialmente cuando el sistema de suministro rotacional esta defectuosa-

mente ajustado a las necesidades de los cultivos o si las prâcticas de riego en 

parcela estân por debajo de unas normas razonables. 

En taies casos la descarga de drenaje global en un perïodo especïfico de tiempo, 

por ejemplo, la estación de cultivos, sera el doble de las necesidades de riego 

netas. 
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En algunas zonas la capacidad de drenaje natural puede ser tal que baste para 

las necesidades de drenaje causadas por escorrentîa del subsuelo, mientras que 

el drenaje superficial requerirä un sistema de drenes colectores y de parcela, 

que deben construirse el mismo tiempo que los canales de riego. 

10.9 Bibliografia 

CRIDDLE, W.D., DAVIS, S., PAIR, C.H. y SHOCKLEY, D.G. 1956. Methods for 

evaluating irrigation systems. Handbook No.82, USDA, Washington DC. 24 pp. 

KELLER, J. 1965. Effects of irrigation method on water conservation. J.Irr. 

and Drainage Div.ASCE 91:61-72. 

POIREE, M. y OLLIER, Ch. 1968. Irrigation, les réseaux d'irrigation: théorie, 

technique et économie des arrosages. Editions Eyrolles, Paris, 405 pp. 

Sugerenoias para leaturas adiaionales 

HAGAN, R.M., HAISE, H.R. y ADMINSTER, T.W. (Eds.) 1967. Irrigation of Agricul

tural lands. Am.Soc.Agron.Publ., Madison, Wise.USA, 1180 pp. 

HOUK, I.E. 1951. Irrigation engineering. Vol.1: Agricultural and hydrological 

phases. Wiley, Chapman and Hall, New York, 545 pp. 

HOUK, I.E. 1956. Irrigation engineering. Vol.11: Projects, conduits and 

structures. Wiley, Chapman and Hall, New York, 531 pp. 

ISRAELSON, D.W. y HANSEN, V.E. 1962. Irrigation principles and practices. 

Wiley and Sons, Inc., New York, 467 pp. 

RAADSMA, S. y SCHRALE, G. 1971. Annotated bibliography on surface irrigation 

methods. Int.Inst, for Land Reclamation and Improvement, Bibliography No.9, 

72 pp. Wageningen. 

134 



TEORIAS DEL DRENAJE AGRICOLA Y DE LA ESCORRENTIA 

11. C R I T E R I O S DE D R E N A J E A G R I C O L A 

J. KESSLER 

Especialista en Manejo del Suelo y del Agua 
International Institute for Land 
Reclamation and Improvement 

revisado por 
J. W. VAN HOORN 

C. L. VAN SOMEREN 
J. H. BOUMANS 

Conferenciantes en el Curso de Drenaje Agricola 

J. Wesseling (1962-1966) 
Institute for Land and Water Management Research 

P. J. Dieleman (1967-1969) 
International Institute for Land Reclamation and Improvement 

J. Kessler (1970-1971) 
International Institute for Land Reclamation and Improvement 

J. H. Boumans (1972) 
Land Improvement and Reclamation Company 



11. Criterios de drenaje agricola 

11.1 Introduceion. Formulación de los criterios de drenaje 137 

11.2 Profundidad deseable de la capa freâtica 139 

11.2.1 Drenaje fuera de la estación principal de crecimiento 139 
11.2.2 Drenaje en la estación de cultivo 142 
11.2.3 Drenaje de sales 145 

11.3 Criterios para zonas sin riego 146 

11.3.1 Consideraciones generales 146 
11.3.2 Empleo del método de régimen variable para establecer 

los criterios de drenaje 150 

11.4 Criterios para zonas en riego 157 

11.4.1 Descarga y nivel de la capa freâtica 157 
11.4.2 Formula para câlculos en régimen variable 162 
11.4.3 Calculo para el perîodo de riego punta 164 
11.4.4 Calculo basado en el concepto de equilibrio dinâmico 167 

11.5 Bibliografîa 171 

OBJETIVOS DE ESTE CAPITUEO 

Se fovmulan criterios de drenaje en areas aon agua procedente de las preaipita-

aiones o del riego en terminas de la desaarga requerida, aontrol de la capa 

freâtiaa y control de la salinidad. La metodologia se basa en oondioiones de 

flujo en régimen permanente y variable. 
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11.1 Introduction : Formulación de los criterios de drenaje 

El objetivo del drenaje agrîcola es evitar que se presente una condición de 

exceso de humedad en la zona radicular que, directa o indirectamente, tenga un 

efecto perjudicial sobre el crecimiento de los cultivos, y, ademâs, lograrlo 

sobre una base económica positiva. En zonas aridas un objetivo adicional es 

evitar la acumulación de sales en la zona radicular o lavar las sales acumula-

das en el perfil del suelo. 

La mayor parte de los cultivos requieren que el suelo no esté saturado en la 

zona radicular, siendo generalmente el control de la capa freâtica mediante 

el drenaje un medio efectivo de asegurar esta condición. 

Sin embargo debe tenerse en cuenta que en los suelos con una percolación restrin-

gida, debido a la presencia de capas densas poco permeables, el problema puede 

ser la acumulación de exceso de agua sobre la superficie del terreno o una capa 

freâtica colgada a una cierta profundidad en el perfil. En taies condiciones 

un suelo no puede ser convenientemente drenado haciendo descender simplemente 

el nivel de la capa freâtica. Este efecto restringido del drenaje subsuperficial 

sobre las condiciones de humedad y salinidad en la zona radicular debe tenerse 

en cuenta al discutir los criterios del drenaje agrîcola. 

Formulación de los criterios de drenaje 

Para condiciones de agua subsuperficial en régimen permanente las formulas discu-

tidas en el Cap.8, Vol.II pueden escribirse en la forma general: 

L2 = 8 KD*i O 
q 

en que KD représenta al suelo, caracterizado por la conductividad hidraulica, 

espesor y posición relativa con respecto al nivel del dren de las distmtas 

capas diferenciadas, y la relación h/q la combinación elegida del nivel de la 

capa freâtica y descarga de los drenes requerida para evitar la presencia de 

exceso de agua en la zona radicular. El término h/q es pues el criterio de dre

naje para condiciones de agua subsuperficial en régimen permanente. 

Para condiciones de agua subsuperficial en régimen variable los criterios de 

drenaje no pueden ser expresados en términos de un nivel fijado de la capa 
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freätica con una correspondiente descarga fija en los drenes. En lugar de ello, 

los criterios son formulados en términos de una velocidad a la que debe descen

der la capa freätica. Esto puede verse escribiendo la ecuaciön de drenaje de 

Glover-Dumm modificada, discutida en el Cap.8, Vol.11: 

L 2 ïï2 KD t 

* U ln(l,16 ho/ht) ( 2 ) 

en que KD/y caracteriza el suelo y el término t/ln(l,16 h /h ) représenta el 

eriterio de drenaje para condiciones de agua subsuperficial en régimen variable. 

NOTA : El simbolo h en las formulas de drenaje se refiere siempre a la altuva 

de la oapa de agua sobre el nivel de los dvenes (aarga hidraûliea disponible), 

mientras que la profundidad orvtiaa del agua subsuper fioial se define oon rela-

oión a la superficie del suelo. Por tanto debe tenerse en auenta implioitamente 

la profundidad del dren auando se elige un eriterio de drenaje. 

La elección apropiada del eriterio de drenaje dependerä del conjunto siguiente de 

condiciones: 

- hidrológicas, que determinan la cantidad de exceso de agua que ha de 

drenarse en un tiempo determinado 

- agronómicas, que dependientes de los cultivos y condiciones espeeïficas 

del suelo, determinan el limite superior permisible del contenido de humedad 

del suelo en la zona radicular y su duración 

- del suelo, que determinan las relaciones: entre aireación y contenido de 

humedad, nivel de la capa freätica y contenido de la humedad del suelo y nivel 

de la capa freätica y ascension capilar 

- económicas, que determinan la relación coste-beneficio, es decir, la 

relación entre los costes de instalar un sistema de drenaje y los beneficios 

que se derivan al ser menos frecuentes y severas las mermas en los rendimientos. 

La complejidad de la interacción entre todas estas condiciones significa que 

un eriterio de drenaje solo debe considerarse como un intento - basado en un 

conocimiento empîrico y razonamiento teórico - de expresar los objetivos de un 

futuro sistema mediante un ünico valor, por ejemplo h/q, que pueda ser manejado 

matemäticamente. 
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11.2 Profundidad deseable de la capa freâtica 

Antes de decidir sobre el control necesario de la capa freâtica, deben primero 

considerarse que objetivos se persiguen bajo las condiciones especîficas dadas. 

En un sentido amplio, el fin que se persigue sera uno de los siguientes (VAN 

BEERS, 1966): 

- evitar el encharcamiento en la época fuera de la estación principal de 

crecimiento; su efecto sobre el crecimiento de los cultivos sera indirecto, y 

podrîa llamarse "drenaje del suelo" o "drenaje fuera de la estación principal 

de crecimiento"; 

- evitar el encharcamiento durante la estación principal de crecimiento; 

ésto tendra un efecto directo sobre el desarrollo de los cultivos y se denomi-

narâ "drenaje en la estación de cultivo"; 

- evitar la salinización del suelo por el riego o por el ascenso capilar 

del agua subsuperficial al que se denominarâ "drenaje de sales". 

11.2.1 Drenaje fuera de la estaciön principal de crecimiento 

En climas templados, marîtimos, el exceso de precipitación generalmente solo se 

présenta durante la estación de invierno. Este hecho es obvio partiendo de los 

datos de la precipitación mensual y evaporación para la parte central de Holanda 

como se muestra en la Fig.1. 

Il 1 i i \M déficit en la estación de verano 

Il | l | l II exceso drenable en la estación de invierno 

exceso en la estación de invierno 
| para recarga de la humedad def suelo 

Fig.1. Preoipitaaiân media mensual y 
evaporaoiân en Holanda. 
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Durante le perïodo de abril hasta agosto la evaporación media excède a la pre

cipitacion en unos 120 mm, mientras que desde septiembre a marzo la precipita

cion media excède a la evaporación en unos 300 mm. Suponiendo una capacidad de 

almacenamiento del suelo de unos 120 mm después de la estación deficitaria del 

verano y que no hay riego, la cantidad total de agua que ha de drenarse durante 

la estación de invierno sera 300-120 = 180 mm. Bajo las condiciones climâticas 

médias en Holanda, un exceso de precipitacion acumulada de 120 mm se alcanzarâ 

a mediados de noviembre, lo que indica el principio de la estación de drenaje. 

Sin embargo, las condiciones climâticas médias no son suficientes para caracte-

rizar el clima. Estudios de frecuencias muestran que una vez en 5 afios el déficit 

de precipitacion en verano en Holanda es solamente de unos 50 mm y casi nulo una 

vez en 10 aîios. En arios humedos ésto hace que la estación de drenaje es extienda 

aproximadamente desde finales de agosto hasta principios de mayo, intervalo que 

esta aün fuera del perïodo principal estival de crecimiento.Realmente se registra 

en verano una lluvia de elevada intensidad, por ejemplo 70 mm en 5 dîas una vez 

en 5 aîios, pero la capacidad de almacenamiento de humedad del suelo es general-

mente lo suficientemente grande para evitar un ascenso no permisible de la capa 

freâtica. 

La conclusion es, entonces, que elevadas capas freâticas se presentan solamente 

fuera de la estación principal de crecimiento, y puede por consiguiente surguir 

la pregunta de por que es necesario el drenaje. El Cap.4, Vol.I, présenta un nu

mero de argumentos en favor del drenaje tales como el efecto sobre las condicio

nes del trâfico, en la estructura y temperatura del suelo, en la nitrificación y 

otras actividades microbiológicas. 

No son abundantes los datos cuantitativos fuera de la estación principal de 

crecimiento, de los cuales podrîa deducirse una profundidad deseable de la capa 

freâtica para diferentes cultivos y tipos de suelo. SIEBEN (1963) refiriéndose a 

investigaciones en parcelas drenadas con tubos enterrados en parte de los polders 

del lago IJssel en Holanda, relacionó los rendimientos de varios cultivos, sem-

brados en otono y primavera, con las profundidades de la capa freâtica en in

vierno expresadas en valores SEW-30 (Fig.2). SEW-30 significa la suma de los 

valores diarios que resultan de restar a 30 cm la profundidad de la capa freâtica 

(cuando es inferior a 30 cm), medida a una distancia media entre los drenes 

durante el invierno , expresada en cm dîas. Sieben encontre que no se produce 

daîio al cultivo, suelo o manejo general de la explotación si la capa freâtica 

no se éleva a menos de 30 cm de la superficie del suelo durante el invierno. 
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(Las capas freäticas durante el verano fueron profundas y no interfirieron con 

las rendimientos, confirmando las öbservaciones sobre el nivel de la capa freä-

tica en un campo experimental publicadas por VAN HOORN, 1958.) 

Expresado en SEW-30 se da un valor de 200 como un limite, por debajo del cual 

no se producen danos; para los polders del Lago IJssel este valor era equivalente 

a un criterio de drenaje en régimen permanente h/q igual a 30/7 (véase Ec.(l)). 

Valores de SEW- mas elevados tenïan efectos mercadamente perjudiciales.dependien-

do al dano de la frecuencia y duración de la excedencia (véase Fig.2). 

rendimiento relativo 

uu 
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4 0 

2 0 

-

1 

~ = = = = = r ^ 

\ B 

1 1 

" — • — p 

^ \ ç 

1 
5 0 0 1 5 0 0 2 0 0 0 

cm/dia 
valor SEW-30 

Fig. 2. Rendimientos relativos de 4 cul-
tivos en relaciôn con el valor del SEW-30 
en parcelas provistas con drenaje de 
subsuelo (segûn SIEBEN, 1963). 

Se citan los siguientes factores para explicar el efecto de la capa freätica en 

la estación fuera de la época principal de crecimiento sobre el desarrollo de 

los cultivos durante el verano: 

- capas freäticas elevadas significa que el suelo esta frïo y hümedo; como 

resultado, la siembra se prepara bajo condiciones desfavorables a principios de 

la primavera y/o la plantación se retrasa; 

- capas freäticas altas conducen a un deterioro de la estructura del suelo 

y consecuentemente a una aireación reducida; 

- aireación insuficiente y temperaturas relativamente bajas significan que 

hay una mineralización y nitrificación insuficientes existiendo por consiguiente 

una escasez de aporte de nitrógeno (este efecto puede ser compensado en parte 

por una fertilización elevada con nitrógeno); 
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- puede ser obstaculizada la absorción de otros iones, por ejemplo manga-

neso. 

Debe senalarse que la profundidad critica de la capa freâtica de 30 cm encontrada 

en los estudios de Sieben se refiere a suelos marinos recientemente rescatados 

en los polders del Zuiderzee, que solamente han madurado hasta poca profundidad 

(vëase Cap.32, Vol.IV). Se desconocen informes de estudios comparables en otros 

tipos de suelos. 

11.2.2 Drenaje en la estación de cultivo 

Durante la estación de crecimiento el sistema radicular se desarrolla hasta una 

profundidad mucho mayor y es mäs vigoroso que durante el perïodo restante. Con-

secuentemente es de importancia primordial una aireación adecuada en la zona ra

dicular y constituye el primer objetivo del drenaje. Las necesidades de aireación 

de los cultivos y las condiciones fïsicas de los suelos relativas a aireación 

deben determinar ahora la profundidad deseable de la capa freâtica durante las 

distintas fases del crecimiento del cultivo. Aunque se han realizado muchas inves-

tigaciones, solo se dispone de unos pocos datos que pueden ser usados para cuan-

tificar los criterios de drenaje. 

Partiendo de datos disponibles, SALAMIN (1957) en Hungrîa ha recopilado una tabla 

tentativa que da las reducciones de rendimiento en porcentaje para varios culti

vos, cuando hay encharcamiento durante perîodos de 3, 7, 11 y 15 dîas consecutivos 

en cualquier mes. Partiendo de estos datos es evidente que la reducción de rendi

miento es mucho mayor si el perïodo de encharcamiento se présenta hacia la mitad 

de la estación de crecimiento que si se présenta durante el perïodo restante. 

Sin embargo, como el encharcamiento fué definido por Salamin como una inundación 

compléta del suelo y no se tuvieron en cuenta variaciones en las condiciones del 

mistno, los datos no pueden conducir a una formulación del criterio de drenaje. 

Trabajo experimental en Holanda 

VAN HOORN (1958) describe los resultados obtenidos en Holanda en un campo experi

mental del nivel de capa freâtica con cultivos sobre un suelo arcilloso de origen 

marino. Durante un perïodo de 8 anos la capa freâtica en invierno se mantuvo 

permanentemente a 40 o 30 cm de profundidad mientras que las capas freâticas en 

verano se mantuvieron escalonadas, oscilando desde 40 a 150 cm por debajo de la 

superficie del suelo. Los rendimientos de la mayorïa de los cultivos sobre capas 

freâticas superficiales en verano mostraron un decreeimiento, debido a una 
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aireación insufficiënte de la zona radicular, lo que condujo a un mal desarrollo 

de las raîces y a una nitrificación inadecuada. Ademâs, la estructura del suelo 

de parcelas con capa freatica elevada en verano se détériora gradualmente, lo 

cual es una condición desventajosa para las operaciones de laboreo. La misma 

capa freatica elevada durante la época fuera de la estación principal de cre-

cimiento no produjo efectos adversos sobre la estructura del suelo. De aquï que 

sea una combinación de una capa freatica elevada y las operaciones de cultivo 

lo que afecta a la estabilidad estructural del suelo, haciendo vulnerable a la 

compactación la capa superior con los perjuicios consiguientes. 

El efecto de distintos nivelés de capa freatica sobre praderas fué investigado 

por MINDERHOUD (1960). Sus ensayos cubrieron un perïodo de 4 arios y se realiza-

ron en un campo experimental que se encontraba sobre una arcilla pesada aluvial. 

A lo largo del ano las capas freâticas en las distintas parcelas se mantuvieron 

a nivelés constantes que oscilaron entre 40-150 cm por debajo de la superficie 

del suelo. La investigación puso de manifiesto que en este tipo de suelo no hay 

una profundidad unica a la cual la capa freatica puede ser considerada- como 

optima para la pradera a lo largo de todo el ano. En lugar de ello, los mejores 

resultados se obtuvieron con nivelés variables, dependientes de las condiciones 

dominantes del tiempo. En un verano seco, una capa freatica elevada con nivel 

a pocos decîmetros sera optima para praderas en pastoreo intensivo. En un verano 

humedo,la misma escasa profundidad puede significar una reducción en el beneficio 

neto, no debido a una disminución en la producción de forraje bruto (que puede 

ser bastante buena), sino debido a pérdidas derivadas de la mala calidad del 

mismo y al deterioro de la estabilidad estructural del suelo (compactación, 

enlodado, malas condiciones para el trâfico) y espacialmente el pastoreo y utili-

zación del forraje. Teniendo en cuenta estas posibles pérdidas, résulta claro 

que una profundidad de la capa freatica a 100 o mäs cm es preferible durante la 

estación hflmeda. Reconociendo que las condiciones del tiempo pueden variar mucho 

de un ano a otro, Minderhoud llegó a la conclusion de que en praderas usadas 

intensivamente, la capa freatica debe estar al menos a 60 cm de profundidad en 

verano, mientras que en invierno una profundidad de 20-30 cm es aceptable. Este 

elección significa un compromiso entre producción optima y bajos costes de ma-

nejo, aunque al mismo tiempo esta estrechamente relacionada con las fluctuaciones 

naturales en el nivel de la capa freatica a lo largo del ano. H00GERKAMP y 

WOLDRING (1965) han senalado también la relación entre la producción de los 

cultivos y el nivel de la capa freatica partiendo de datos recogidos en este 

campo experimental. Sus conclusiones para las parcelas con pradera fueron las 
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mismas que las publicadas por Minderhoud. Para los cultivos arables encontraron 

que la profundidad optima de la capa freätica durante la estaciön de crecimien-

to era de 100-110 cm. 

A falta de datos mas concluyentes, pero basando las sugerencias en valores empî-

ricos generalmente aceptados, en la Tabla 1 se dan los nivelés deseables de la 

capa freätica para praderas y cultivos durante la estaciön de crecimiento. 

TABLA !. Profundidad de la capa freätica recomendada para las condiciones en Holanda 

Textura del suelo 
Profundidad de la capa freätica que solo debe ser 

excedida durante perïodos de corta duración 

pradera cultivos 

gruesa 0,4 - 0,6 m 0,6 - 0,9 m 

media 0,6 - 0,9 m 0,9 - 1,2 m 

fina 0,6 - 0,9 m 1,2 - 1,5 m 

Aunque estos valores son validos para la mayorïa de los cultivos, pueden intro-

ducirse modificaciones compatibles con la tolerancia especîfica de ciertos cul

tivos a distintas condiciones de aireación. 

NOTA : Los resultados obtenidos en campos expérimentales en Holanda muestran que 

el beneficie* del drenaje es principalmente atribuible mâs que a cualquiev efeoto 

directo sobre la producaiân de los oultivos durante la estaaiân de crecimiento, 

a su efecto positivo sobre las condiciones de laboreo y de trâfico. De hecho, 

muy frecuentemente una decision del agricultor para drenar sus campos esta 

enteramente basada en evitar problemas prâaticos de manejo durante el otono y 

primavera cuando las operaciones de recoleceión, laboreo y pastoreo pueden ser 

dificultadas debido al encharcamiento. Résulta claro que los factures de manejo, 

aunque fundamentales para evaluar los resultados eaonômicos del drenaje, son tan 

difvoiles de cuantificar como la relaciôn directa entre el rendimiento del 

cultivo y la profundidad de la capa freätica. Esta relaciôn se considéra frecuente

mente como lo ûnico que importa en la evaluaciôn del drenaje. 
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11.2.3 Drenaje de sales 

La falta de humedad en la zona radicular del terreno regado es un hecho que ine-

vitablemente se présenta de una forma periodica.Esta falta se encontrarä durante 

un perîodo de barbecho o algün tiempo después de una aplicación del agua de 

riego. El déficit producirâ un movimiento ascendente del agua hacia la zona 

radicular, arrastrando con ella una cierta cantidad de sales que se ariaden a las 

aportadas por el agua de riego. El transporte ascendente de humedad y de sales 

esta relacionado con la profundidad de la capa freâtica. 

Bajo condiciones de drenaje neutras, lo que significa que no hay drenaje natural 

ni una aportación subterrânea de agua procedente de areas adyacentes mas eleva-

das, la capa freâtica descenderâ râpidamente durante la estación de barbecho 

como resultado de la evapotranspiraciôn. Este descenso se producirâ hasta una 

profundidad en la que el transporte vertical de humedad y de sales se hace 

prâcticamente nulo. A esta profundidad se la denomina profundidad critica. 

Sin embargo, los proyectos de drenaje estân situados frecuentemente en areas ba-

jas que reciben una aportación neta subsuperficial generalmente salina y que de 

hecho es agua de drenaje de las zonas circundantes. Bajo estas condiciones la 

profundidad critica no se alcanzarâ por evapotranspiraciôn, y si la capa freâti

ca no se mantiene a o por debajo de la profundidad critica mediante un sistema 

de drenaje, el transporte ascendente de la humedad y de la sal continuara a lo 

largo de toda la estación sin riego. Es por esta razón por la que en areas re-

gadas, los drenes deben instalarse a gran profundidad, es decir, por debajo 

de la profundidad critica. La profundidad critica, que puede definirse como 

aquella en la que el transporte capilar ascendente se hace menor de 0,5 mtn/dîa , 

no es la misma para todos los suelos. Los de textura media,con una conductividad 

relativamente alta en condiciones no saturadas, tienen un transporte ascendente 

mayor que los suelos arenosos de textura gruesa y los suelos de textura fina. 

La relación entre la salinización por capilaridad y la profundidad de la capa 

freâtica ha sido estudiada por TALSMA (1963) para varios suelos en Australia 

(Fig.3). Otro trabajo en este campo ha sido presentado por WIND (1955), KOVDA 

(1961), y MARSHALL (1959). 

l Otvos autores hablan de 1,0 mm/dia, como valor medio a lo largo del ano. 
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flujo capilar ascendente 
mm/dia 

4 0 5 0 6 0 

Fig. 3. Relaaión entre la profundidad de la aapa freâtica y el flujo capilar 
ascendente. 

11.3 Criterios para zonas sin riego 

11.3.1 Consideraciones generales 

Aunque en los apartados anteriores se ha hablado de la profundidad deseable de 

la capa freâtica, sera desde luego obvio, que ésta puede elevarse ocasionalmente 

a nivelés muy superiores después de una lluvia intensa o de una aplicación de 

riego. Hay, por tanto, dos formas en las que el criterio de drenaje puede ser 

formulado. Puede expresarse en términos de flujo en régimen permanente como la 

descarga requerida en el dren cuando la capa freâtica se ha elevado hasta una 

cierta profundidad por debajo de la superficie del terreno, o expresarse en tér

minos de régimen variable como el descenso de la capa freâtica requerido dentro 

de un cierto perïodo de tiempo después de que aquella haya ascendido hasta cerca 

de la superficie. 

El criterio dépende del exceso de agua esperado, de las condiciones del suelo, 

cultivos y relación coste-beneficio del sistema de drenaje. Los beneficios de un 

sis^tema de drenaje son difïciles de calcular ya que el drenaje afecta no solament 

al rendimiento del cultivo sino también a las condiciones de laboreo sobre suelo 
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arable y a las posibilidades de pastoreo sobre pradera, factores todos que 

vienen bajo el encabezamiento general de manejo de la explotaciôn. Siendo ya 

difîciles de calcular los beneficios de un sistema de drenaje, ésto sera mucho 

mas cierto para evaluar los beneficios debidos a un cambio en el criterio de 

drenaje. Por ejemplo, ique beneficio podrîa derivarse en un cierto caso si la 

descarga requerida se aumentase de 7 a 10 mm/dîa? 

Por esta razón los criterios de drenaje se han establecido generalmente sobre 

la base de observaciones de campo y experiencia de los agricultores. Basândose 

en ello, Hooghoudt en Holanda observó que las condiciones de laboreo y rendimien-

tos eran satisfactorios en suelo labrado que se drenaba con tubos enterrados a 

una profundidad de 1 m aproximadamente y donde se median descargas de unos 

5 mm/dïa en combinacion con una capa freatica a 50 cm, lo que para una profundi

dad de drenes a 1 m significa una relación h/q de 100 dîas. 

En realidad, actualmente son utilizados en Holanda los siguientes criterios de 

drenaje expresados en términos de flujo en régimen permanente (Tabla 2). 

TABLA 2. Criterios de drenaje empleados en Holanda 

Uso del suelo 
Descarga Profundidad de 

la capa freatica 

pradera 

suelo laborable 

polders del Lago IJssel 
rescatados recientemente 

huertos 

plantas raices 

cultivos hortîcolas 

invernaderos 

(q en m/dîa 

0,007 

0,007 

0,007-0,010 

0,007 

0,010 

0,007 

0,020-0,030 

(en m) 

0,30-0,40 

0,40-0,50 

0,30 

0,50-0,70 

0,50 

0,60-0,70 

0,40 

h en m 
(profundi
dad de dre
nes 1 m) 

0,70-0,60 

0,60-0,50 

0,70 

0,50-0,30 

0,50 

0,40-0,30 

0,60 

Relacion h/q 

(en dîas) 

100-85 

85-70 

100-70 

70-40 

50 

60-40 

30-20 

Estos criterios se aplican extensivamente en Holanda, sin tener en cuenta la 

topografîa especîfica del area. Sin embargo, cuando hay evidencia de que habra un 

aporte de agua por filtración dentro del area que no sera interceptado (completa-

mente) por el sistema de cauces de agua, tal aporte deberS tenerse en cuenta al 

elegir el criterio de descarga. Por el contrario, pérdidas en el area por 
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f iltracion puede ser una razón para aceptar valores mas bajos en el criterio. 

Un sistema de drenaje basado en los criterios anteriores se traducirâ en capas 

freâticas que estarân a o por debajo de la profundidad de los drenes durante la 

estación de crecimiento abril - septiembre. En el perîodo invernal noviembre -

marzo la capa freâtica estarâ por encima de la profundidad de los drenes y se 

producirâ la descarga del exceso de agua. 

La capa freâtica puede elevarse hasta una pequeria profundidad durante cortos 

perîodos sin perjudicar al cultivo o interferir con un buen manejo de la explo-

tación. Teniendo en cuenta esta tabla résulta claro que con una profundidad de 

drenes de 1 m, un criterio de drenaje que comprenda una descarga de 0,007 m/dîa 

cuando la capa freâtica esté a 0,50 m de profundidad expresa el mismo grado de 

control de la capa de agua que un criterio que comprenda una descarga de 0,010 m/ 

dîa con una profundidad de capa freâtica de 0,30 m, puesto que la relación h/q 

es la misma. 

Francia, Bélgica y Alemania del Noroeste aplican virtualmente los mismos criterios 

de drenaje que los citados en la Tabla 2. Inglaterra trabaja sobre la base de 

criterios de drenaje que solamente sirven para calcular el diametro del dren 

y que estân relacionados con la lluvia anual (Nota Min.de Agricultura del Reino 

Unido, 1967, véase Tabla 3). 

TABLA 3. Descargas para diseno del drenaje subsuperficial, en relación 
con la precipitación en el Reino Unido 

Preçipitacion Descarga de diseno (q) para drenaje h/q en 
media subsuperficial dîas 

mm/ano mm/dîa pulgadas/dïa especificación h = 80 cm 

2000 25 1,0 situaciones normales 30 

'500 '9 0,75 situaciones normales 40 

'000 13 0,5 situaciones normales 60 

875 10 o,4 situaciones normales 
en terreno elevado 80 

<875 7,5 0,3 âreas de control de 
capa freâtica (que no 
sean suelos turbosos) 105 

<875 6,5 0,25 marjales turbosos 
profundus (>60 cm de 
turba) 120 
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No se dan criterios sobre la profundidad del drenaje siendo las necesidades de 

descarga las cantidades mâximas que han de evacuarse por el sistema de drenaje, 

es decir, para una capa freâtica en o próxima a la superficie. Una comparacion 

de las normas inglesas para un precipitación de una clase menor de 875 ram con 

los criterios holandeses, muestra que los valores de h/q son del mismo orden para 

h = 80 cm, es decir, una profundidad de drenes de 1 ra y una capa freâtica a 20 cm 

por debajo de la superficie. 

Los criterios de drenaje tal como se presentan en la Tabla 2, no se emplean en 

otras partes de Alemania y algunos parses del Este de Europa. El enfoque para el 

diseîio de drenaje descansa sobre la base puramente empîrica de una correlación 

directs entre el tipo de suelo (caracterizado principalmente por sus clases textu-

rales), uso del suelo y topografîa, frente a la profundidad y espaciamiento de 

drenes requeridos. Generalmente esta base de diseno se refiere a suelos con mala 

estructura y con capacidad de infiltración limitada comparada con la intensidad 

de lluvia. Taies suelos tendrân un drenaje superficial considerable, reduciéndose 

por tanto las necesidades de drenaje subsuperficial. 

Como ya se ha dicho, los criterios que figuran en la Tabla 2 se usan en casi 

toda Holanda, sin hacer modificaciones para diferencias en profundidad de drenes, 

en los suelos o en el espacio de poros drenable. Aunque teóricaraente usando un 

ûnico y el mismo criterio para diferentes profundidades de drenes y espacios po-

rosos drenables, resultaran distintas elevaciones de la capa freâtica, estas 

diferencias pueden ser en la practica, bastante pequenas. Para ilustrarlo, si se 

toma el criterio de drenaje que comprende una descarga de 0,007 m/dïa con una 

profundidad de capa freâtica de 0,40 m y dos profundidades de drenes, 0,80 y 

1,20 m, la relación h/q para la profundidad de drenes de 80 cm sera dos veces 

mâs pequena, lo que significa un criterio de drenaje mâs estricto. Sin embargo 

contrarrestando la ventaja de un criterio de drenaje mas rîgido, esta el hecho 

de que la cantidad de agua que puede ser almacenada en el perfil del suelo, 

entre la profundidad del dren y una profundidad de 40 cm, es también dos veces 

mäs pequena. 

En areas con un clima continental caracterizadas por chubascos de verano de ele-

vada intensidad, tales como los estados centrales de U.S.A., no pueden evitarse 

capas freäticas temporalmente elevadas, que alcancen incluso la superficie del 

terreno. Los criterios de drenaje se formulan entonces como la velocidad de 

descenso requerida de la capa freâtica después de registrarse la presencia oca-

sional de lluvia de elevada intensidad y un ascenso de la capa freâtica hasta 
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cerca de la superficie del suelo. Un criterio muy empleado es que la capa freâ-

tica deberâ descender desde la superficie del terreno hasta al menos 30 cm en 

24 hrs y hasta 50 cm en 48 hrs (KIDDER y LYTLE, 1949). Cuando la capa freâtica 

se éleva hasta unos 15 cm por debajo de la superficie del terreno, deberâ des

cender hasta 35-40 cm en un dîa (NEAL, 1934; WALKER, 1952). 

Es interesante comparar los criterios de régimen permanente aplicados en Holanda 

con los criterios de capa freâtica descendente aplicados en U.S.A. 

Para el criterio de drenaje que incluye una descarga de 0,007 m/dîa cuando la 

profundidad de la capa freâtica es 0,50 m, la carga hidraülica (h) sera 50 cm si 

la profundidad de los drenes es 1 m.Si la capa freâtica sube hasta la superficie, 

tanto la descarga como la carga hidraülica se duplicarân1,siendo respectivamente 

0,014 m/dîa y 100 cm. Para suelos arcillosos con un espacio poroso drenable del 

4-5%, ésto se traducirîa en un descenso de la capa freâtica desde la superficie 

del suelo hasta unos 30 cm el primer dîa, lo que corresponde al standard de 

U.S.A. Sin embargo, para suelos arenosos y de textura media con un espacio 

poroso drenable mayor del 5%, los dos criterios no son comparables: el standard 

de U.S.A. requerirîa una descarga mâs elevada que el holandés. 

11.3.2. Empleo del mëtodo de régimen variable para establecer 
los criterios de drenaje 

Cuando pudo disponerse de formulas para régimen variable, fué posible calcular 

los hidrogramas de la capa freâtica y de descarga para una lluvia de diseno 

determinada estadîsticamente o para los datos reaies de lluvia que cubran un 

perîodo de muchos anos. De esta forma se sacaron conclusiones partiendo de 

estos hidrogramas relativas a la frecuencia de elevaciones de la capa freâtica 

y descargas requeridas. 

VAN H00RN (1960) hizo uso de una descarga de diseno para un perîodo crîtico de 

precipitación seleccionado.que dedujo de las curvas de altura-duración-frecuencia 

de lluvia determinadas por anâlisis estadîstico de datos de precipitación (Cap. 

18, Vol.III). 

Un ejemplo de taies curvas de altura-duración-frecuencia viene dado en la Fig.4. 

1 Esta relaciôn esta basada en la relaciôn lineal simplifieada dada en la Ec. (1). 
Realmente la relaciôn muestra un aumento en la descarga que varia en proporc-ion 
superior a la lineal con la elevaciân de la capa freâtica. Esto es debido al 
segundo término en la formula (vêase Cap.8}Vol.II) y al valor generalmente cre-
ciente de la conductividad hidraülica en las capas del suelo mâs superficiales. 
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altura de la precipitación 
(mm) 
8 o r 

8 10 
duración (dias) 

Fig. 4. Ejemplo de curvas de altvœa-duva-
oión-fveouenoia de pveovpitaoión. 

De la curva de frecuencia de una vez en 5 anos, se deduce que en un perîodo de 

1, 2, 3 y 4 dïas puede esperarse un total de lluvia de 20, 30, 38 y 44 mm res-

pectivamente. De ésto se sigue una secuencia diaria de 20 mm para el primer dia, 

10 para el segundo, 8 para el tercero y 6 para el cuarto. Puede también suponerse 

cualquier otra distribución que sumase un total de 44 mm en 4 dîas. 

Empleando la formula de régimen variable de Kraijenhoff van de Leur (véase Cap. 

8, Vol.II) van Hoorn calculó las elevaciones de la capa freatica para: 

- lluvias de siete dîas que se presentan con una frecuencia de una vez en 
1, 2, 5 y 10 anos, precedidas y seguidas por una lluvia constanta de 2 mm/dîa; 

- un espacio poroso drenable de 0,035, que era apropiado para el suelo 
arcilloso aluvial en estudio; 

- una profundidad media de drenes de 90 cm, determinada por la presencia 
de una buena capa permeable a esa profundidad; 

- varios espaciamientos de drenes L como si hubiesen sido calculados con 
una formula para régimen permanente usando criterios de drenaje de 2, 3, 5, 7, 
9 y 11 mm/dîa de descarga cuando la profundidad de la capa freatica es de 20 cm. 

Los hidrogratnas de capa freatica - un ejemplo de los cuales se présenta en la 

Fig.5 - muestran que en el caso de lluvias de siete dîas se alcanzarïan las 

siguientes capas freâticas: 

Descarga en mm/dïa 
del criterio de 

drenaj e 

2-3 

5 

7 

9 

11 

Lluvia 

1 * aîio 

0 cm 

20 

32 

40 

A8 

en 

1 

siete dîas 

x 2 anos 

0 cm 

10 

22 

32 

40 

con una frecuencia de 

x 5 anos 1 x 10 anos 

0 cm 

0 

8 

20 

22 

0 cm 

0 

0 

0 

10 
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En parcelas expérimentales y campos drenados con tubos enterrados se observô 

que un criterio de drenaje que comprendîa una descarga de 7 a 9 mm/dïa con una 

profundidad de la capa freatica de 20 cm correspondîa a unas buenas posibilida-

des de pastoreo sobre pradera durante perïodos hûmedos. Segün los datos de la 

tabla anterior, tal criterio expresado en términos de régimen permanente, corres

pondîa también a este suelo con una capa freatica que se elevara hasta la super

ficie apiroximadamente una vez cada dos a cinco aîîos. 

profundidad 

Fig. 5. Ejemplo de hidrogvamas de aapa fveâtioa aalaulada para diatintos 
oviterios de desoarga en el oaso de una preaipitaaiân de siete dias que 
tenga una fveeuenaia de 1 x S anas (segûn VAN HOORN, 1960). 

SEGEREN y VISSER (1971) han descrito el efecto de distintas intensidades de dre

naje en huertos de manzanos en suelos franco arcillosos de los polders del Lago 

IJssel. Encontraron que las raîces de los manzanos pueden soportar capas freâticas 

elevadas durante seis semanas en invierno, pero en verano, se producta un dano 

sensible después de una semana de sumersion. Este dano consistîa en la podredum-

bre de las raîces jóvenes y en una disminución en la absorción de nutrientes. Un 

criterio adecuado es que después de un perîodo de exceso de lluvia en la estación 

de crecimiento, la capa freatica debe descender, en una semana, por debajo de la 

zona radicular (cerca de 1 m de la superficie del terreno). Nivelés de capa 

freatica elevados de hasta 40 cm por debajo de la superficie del suelo, durante 

perïodos de corta duraciôn, parecen no producir danos apreciables. El criterio 
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de régimen variable puede expresarse como una caîda desde 40 cm hasta 100 cm 

en 7 dîas, estando los drenes a una profundidad de 110 cm por debajo de la 

superficie. Esto corresponde a un criterio de régimen permanente que comprende 

una descarga de 10 mm/dîa con una profundidad de la capa freâtica de 60 cm, 

siendo la relación h/q de 50 dîas. 

Una desventaja de la lluvia de diseno determinada estadïsticamente es que la 

caracterización de la precipitación por curvas de altura-duraciôn-frecuencia es 

incompleta porque carece de información sobre la lluvia précédente y subsiguiente 

y porque no especifica la distribución real de la lluvia diaria dentro del 

perîodo de precipitación intensa. La disponibilidad de los ordenadores hace que 

hoy sea posible superar esta limitación y obtener hidrogramas de capa freâtica 

partiendo de datos de lluvia con series largas y para condiciones especificadas 

de espacio poroso drenable, profundidad de drenes y coeficiente j en la formula 

de régimen variable (recuérdese que j = UL 2 /IT 2 Kd). Las elevaciones diarias de 

la capa freâtica pueden ser sometidas a un anâlisis estadîstico. De esta forma 

VAN SCHILFGAARDE (1965) y DE JAGER (1965), obtuvieron distribuciones de frecuen-

cias previstas de elevaciones de la capa freâtica. 

Por ejemplo, Van Schilfgaarde encontró que para un cierto suelo en Carolina del 

Norte y para un cierto coeficiente j, puede esperarse que la capa freâtica se 

eleve 51 veces en 25 anos (unas dos veces por ano) hasta 45 cm por encima del 

nivel de los drenes durante 48 horas o mâs, y unas tres veces por ano 24 horas 

o mâs. 

Después que ha sido seleccionada una profundidad de drenes, estas elevaciones 

de la capa freâtica pueden traducirse en profundidades de la misma. Entonces es 

de la competencia del agrónomo y del economista decir al ingeniero proyectista 

que hidrograma o distribución de frecuencias es aceptable desde el punto de 

vista de producción de los cultivos y economîa de la explotación agrfcola. Sin 

embargo, desgraciadamente en el presente se sabe poco sobre las respuestas de 

los cultivos a elevaciones variables de la capa freâtica. El método adoptado por 

SIEBEN (1963) para caracterizar las distintas elevaciones de la capa freâtica 

mediante un solo valor (véase Cap.4, Vol.1, Apt. 11.4.1 del presente capîtulo) 

puede conducir a resultados prâcticos como lo demuestra BOUWER (1969). 

Recientemente WESSELING (1969) elaboró los resultados del anâlisis de frecuencias 

de elevaciones de la capa freâtica calculados por Jager a partir de los datos 

de lluvia del perîodo de invierno desde 1913 hasta 1963 en De Bilt, Holanda. 
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Estos cälculos se hicieron con una computadora para varios valores de los coe-

ficientes j, introducidos en la ecuación de régimen variable derivada por 

Krai jenhoff. 

El estudio de Wesseling permite sacar las siguientes conclusiones: 

- El criterio de drenaje da una descarga de 7 mm/dîa con una capa freâtica 

a una profundidad de 50 cm se traduce en profundidades de capa freâtica que son 

alcanzadas o excedidas con distintas probabilidades, dependientes del espacio 

poroso drenable. Si, por ejemplo, se toman profundidades de capa freâtica de 50 

cm, 25 cm y 0 cm (es decir, en la superficie del terreno) respectivamente, se 

encuentran para una profundidad de drenes de 1 m y distintos valores del espacio 

poroso, las siguientes probabilidades de excedencia: 

espacio poroso p r o f u n d i d a d de l a c a p a f r e â t i c a 

d r enab le y 50 cm 25 cm 

0,02 10 x ano 5 x ano 2 x ano 

0,05 5 x ano 1 x a n o i x 5 a n o s 

0,10 2 x ano 1 x 6 anos 1 x 20 anos 

- Si se supone como valor representativo para el espacio poroso drenable de 

los suelos de Holanda, p=0,05, el criterio de drenaje puede aparentemente ser 

también definido como una capa freâtica a 25 cm por debajo de la superficie del 

terreno alcanzada o excedida con una probabilidad de una vez por ano (lxario).Para 

cumplir este requisito.la descarga de drenes q del criterio de drenaje en régimen 

permanente,debe ser modificada segûn el espacio real poroso drenable como sigue: 

U 0,01 0,02 0,03 0,04 0,05 0,06 0,07 0,08 0,09 0,10 

q mm/dîa 19,0 12,0 9,5 8,0 7,0 6,5 6,0 5,5 5,0 4,5 

El efecto del espacio poroso drenable sobre la descarga requerida es conocido em-

pîricamente. La descarga en suelos arenosos se reduce a veces a 4 ó 5 mm por dîa. 

- La influencia del espacio poroso drenable puede explicarse por el cambio 

proporcional en el almacenamiento disponible de agua subsuperficial en el suelo. 
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Por la misma razón la profundidad de los drenes tendra influencia en el criterio 

de drenaje. 

Puede deducirse de los datos presentados por Wesseling que para un suelo con un 

espacio poroso drenable de 0,05, la probabilidad de que sea alcanzada o excedida 

una profundidad de capa freâtica 50 cm decrece desde 10 x ano a respectivamente 

5 x ano, 2 x ano y 1 x ano cuando la profundidad de los drenes aumenta desde 

0,7 a 1,0 m, 1,5 m y 2,0 m, respectivamente. Para las cuatro profundidades de 

drenes se empleô el mismo criterio de drenaje (7-50). Si se decide que la pro

babilidad de excedencia de una profundidad de 50 cm no deberia ser mayor de 

5 x ano, como es el caso de la profundidad de drenes a 1,0 m, la conclusion es 

que la descarga del dren podrîa ser realmente disminuîda para profundidades de 

drenes mayores de 1 m y aumentada para profundidades de drenes menores, segun 

las estimaciones siguientes: 

profundidad del dren (m) 0,7 1,0 1,5 2,0 

q mm/dîa 10,5 7,0 5,5 4,5 

Aunque pueden tomarse valores menores para la descarga si aumenta el espacio 

poroso drenable o la profundidad de los drenes, estas diferencias en la descarga 

tendrân relativamente poca influencia en el espaciamiento de drenes. 

Para ilustrarlo, se toman descargas de 9, 7 y 5 mm/dîa, correspondiendo el valor 

de 7 mm/dîa al criterio de drenaje para condiciones médias. Puesto que el 

espaciamiento de drenes es inversamente proporcional a la raîz cuadrada de la 

descarga, un aumento en esta de 7 a 9 mm significa un espaciamiento de drenes 

igual a 0,88 veces el espaciamiento correspondiente a una descarga de 7 mm/dia. 

Una disminuciSn en la descarga de 7 a 5 mm/dîa significa un espaciamiento de dre

nes igual a 1,18 veces el espaciamiento correspondiente a una descarga de 

7 mm/dîa. 

Es evidente que diferencias en el espaciamiento de drenes debido a un cambio en 

la descarga del criterio de drenaje como resultado de una desviación de las 

... , • i,t;„»™nfp npnueîios en comparaciôn con diferencias 
condiciones médias, son relativamente pequenu=> ci v 

debidas a la heterogeneidad en el valor KD del suelo. 

Cuando se emplea el mêtodo de régimen variable para establecer el criterio de 

drenaje, se sugiere el procedimiento siguiente: 
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1) Calcular con computadora el almacenamiento real de agua en el suelo 

por encima del nivel de los drenes partiendo de la información originaria sobre 

lluvia diaria en un perîodo de muchos anos y para un cierto numero de valores 

" j " alternatives que caracterizan las diferentes intensidades de drenaje 

(j = uL2 /TT2 Kd). 

Debe tenerse en cuenta cualquier reducción en la lluvia que alcanza la capa de 

agua, debida a la escorrentîa superficial o al almacenamiento de la humedad en 

el suelo, antes de que los datos se introduzcan en la computadora. 

2) Traducir los cambios calculados del almacenamiento de agua en el 

suelo en fluctuaciones de la altura de la capa freâtica sobre el nivel de los 

drenes - es decir, hidrogramas de capa freâtica - introduciendo el valor apro-

piado para el espacio poroso drenable (y). 

3) Caracterizar para el perîodo crîtico de drenaje la relación entre la 

altura de la capa freâtica y los rendimientos de los cultivos, condiciones de 

laboreo o posibilidades de pastoreo en la forma sugerida por Sieben, mediante 

la Suma de los Valores de Excedencias de una profundidad elegida de agua sub

superficial. 

Es tambiën concebible que la relación esté caracterizada por una frecuencia 

permisible de excedencia de una cierta profundidad de capa freâtica (por ejemplo, 

1 x aîio para una profundidad de agua en el suelo de 25 cm, ó 2 x 5 anos para 

una capa freâtica que alcance la superficie del terreno). Debe tenerse en cuenta 

que tal caracterización debe tener también en cuenta el tipo de suelo. 

4) Encontrar, para cualquier profundidad de drenes seleccionada y a 

partir de los hidrogramas de capa freâtica producidos por la computadora, que 

valor de " j " cumple las condiciones de control de profundidad de agua en el suelo 

como se citan en 3). Cuando se precise, este valor de " j " puede expresarse por 

la relación h/q, sustituyendo el valor significativo de M en la ecuación 

TT2j/8 y = h/q. La relación h/q puede entonces ser introducida como criterio de 

drenaje en la formula disponible de drenaje en régimen permanente. 
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11.4 Criterios para zonas en riego 

11.4.1 Descarga y nivel de la capa freâtica 

En zonas âridas las practicas de riego determinan el volumen y cuantîa de la 

recarga del agua subsuperficial. Cuando se aplica agua de riego, ésto lleva 

siempre implîcito pérdidas de agua. Taies pérdidas pueden dividirse en intencio-

nadas e inevitables. 

Las pérdidas intencionadas, que se requieren para mantener un balance salino 

favorable en la zona radicular, percolan a través de la misma hasta la capa 

de agua y tienen que eliminarse por drenaje subsuperficial. 

Las pérdidas inevitables resultan de filtración en los canales y de las practicas 

de riego, ya que la aplicación del agua no puede hacerse con una eficiencia del 

100%. La filtración en los canales o en el transporte y una parte de las pérdidas 

en el campo recargarân la capa de agua en el suelo. Cualquier pérdida resultante 

del derrame o sobrante superficial se controlarä por un sistema de drenaje de 

superficie. Al estar este capîtulo restringido a drenaje de subsuelo, las pérdi

das que han de considerarse en este contexto son: pérdidas en el transporte, 

pérdidas inevitables por percolación y pérdidas intencionadas para atender a 

las necesidades de lavado. 

Pérdidas en el transporte 

La magnitud de las pérdidas en el transporte puede oscilar entre el 5% en canales 

revestidos hasta un 50% en canales en tierra sin revestir usados intermitente-

mente en un sistema de rotación. Las pérdidas en el transporte pueden ser medi-

das en areas ya regadas, mientras que para proyectos de nuevos regadîos y dre-

najes pueden estimarse sobre la base de una comparaciôn con areas ya regadas o en 

câlculos de la infiltración esperada a través del fondo del canal y paredes del 

mismo. Si se encuentra una capa impermeable a poca profundidad, la totalidad de 

las pérdidas pueden ser evacuadas por un sistema de drenaje interceptor que 

sea paralelo a los canales de riego. Si no esta presente una capa impermeable, 

las pérdidas en el transporte pueden ser consideradas como una recarga perma

nente promediada sobre la totalidad del area regada y drenada. 

Si las pérdidas en el transporte son elevadas, por ejemplo superiores al 20%, 

deberâ ser considerado seriamente el revestimiento de los canales, ya que 

reducira o incluso puede resolver el problema de drenaje. La mejora en la 
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economîa del agua y el efecto beneficioso sobre el balance de sales en el suelo 

son argumentos adicionales en favor del revestimiento de los canales. 

Puede servir como ejemplo a estos argumentos el proyecto de riego de Béni Amino 

en la region de Tadla de Marruecos, donde se vió que capas freäticas superficia

les y condiciones de encharcamiento eran producidas principalmente por pérdidas 

excesivas en los canales que alcanzaban hasta el 50% en ciertas secciones. El 

revestimiento de los canales resolvió completamente el problema, ya que las 

condiciones naturales de drenaje eran suficientes para hacer frente a las pérdi

das normales en el campo y a las necesidades de lavado (informe de TADLA, 1964). 

Pérdidas por percolación 

Las pérdidas de aplicación en el campo incluyen pérdidas superficiales y por 

percolación. Estas ultimas varîan considerablemente dependiendo del tipo de 

suelo, grado de nivelación, trazado de la red y pericia del operador. De la 

cantidad total de agua de riego aplicada durante la estación de cultivo, puede 

considerarse un 30 a un 40% como una estimación razonable de pérdidas para riego 

por gravedad. Para riego por aspersion este porcentaje puede considerarse como 

el 25%. 

Estas pérdidas no se distribuyen uniformemente a lo largo de la estación de cre-

cimiento, siendo mas elevado el porcentaje durante las fases iniciales del mismo 

e inferior durante perîodos de crecimiento posteriores cuando el sistema radicu

lar esta bien desarrollado.Esto résulta en un valor mas o menos constante de las 

pérdidas por percolación mensuales expresadas en profundidad de agua. Puede por 

tanto expresarse la cuantîa de estas pérdidas que hay que tener en cuenta para 

el criterio de diseno de descarga como:30 al 40% del total de agua de riego para 

el cultivo dividido por el numero de dxas de drenaje en el caso de riego por 

gravedad. La eficiencia de aplicación en el campo (e ) es la relación entre la 

cantidad de agua almacenada en la zona radicular y la requerida para la evapo-

transpiración (E) y la cantidad de agua aplicada a la parcela (I.): 

E 
a h 

Las pérdidas totales de agua son: 

h - E = h (1 - ea> 
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Las pérdidas totales consister! en el sobrante superficial y percolación pro

funda (R) por debajo de la zona radicular. Si a es la fracción perdida por per

colación profunda, entonces 

R = al. (1 - e ) 
d a 

Si para condiciones médias e = 0,50 y o = 0,7, entonces 

R = 0,35 Id 

y el sobrante superficial sera del orden de 0,1 I,. 
d 

Pérdidas necesarias para el lavado 

Las necesidades de lavado R*, pueden calcularse con las formulas y procedimiento 

expuestos en el Capîtulo 9. 

Aporte al subsuelo de agua exterior 

Las areas de riego estân situadas frecuentemente en valles y cuencas cuyo agua 

subsuperficial esta alimentada continua estacionalmente por flujo de subsuelo 

procedente de zonas situadas a mayoras alturas. De hecho, este flujo de subsuelo 

représenta el drenaje natural de las areas mas elevadas, resultante de la lluvia 

o riego. Este agua de drenaje exterior, que es a menudo salina, deberâ tenerse 

en cuenta en el criterio de descarga. Debe anadirse a la descarga requerida para 

pérdidas y lavado. 

Excepto en aquellas areas situadas en el extremo receptor, el drenaje natural, 

incluso en cantidades muy limitadas, es un fenömeno favorable. Reduce la descarga 

requerida y élimina el riesgo de resalinización durante la estación sin riego. 

Una evaluación cuantitativa del aporte al subsuelo de agua exterior o de drenaje 

natural es difîcil de evaluar sin investigaciones hidrogeológicas intensivas y 

costosas. Pueden hacerse estimaciones sobre la base de diferencias en la profun-

didad de la capa freätica, preferiblemente profundidad maxima al final de la 

estación seca y de diferencias en la salinidad del agua del suelo. Profundidades 

ligeras y salinidad elevada indican generalmente aporte de agua exterior al sub

suelo; grandes profundidades y baja salinidad pueden indicar drenaje natural. 

Generalmente la cantidad de agua de riego requerida para el lavado sera menor 

que las pérdidas por percolación. Asï pues surge la cuestión sobre la efectividad 

de las pérdidas por percolación para lavar el suelo. En otras palabras, jes la 

mayor de las dos pérdidas lo que détermina la recarga del exceso de agua para el 

agua subsuperficial o es la suma de las dos? 
159 



Las pérdidas por percolación constituirän lavado efectivo solamente si se pro-

ducen uniformémente sobre el terreno. Esto puede ser asï en riego por inunda-

ción en eras si el aporte de agua esta bien ajustado a la velocidad de infil-

tración del suelo, pero generalmente no habrä una distribución uniforme en riego 

por inundación en fajas, riego en surcos y otros sistemas de riego de superficie 

(ISRAELSEN y HANSEN, 1962). Sin embargo, la practica general es omitir la apli-

cación intencionada de agua adicional para lavado cuando las inevitables pérdi

das por percolación profunda son ya del mismo orden que las necesidades de lavado 

(véase también Cap.10, Vol.11). 

Profundidad de la capa freätica durante el perfodo de riego 

Durante la estación de crecimiento, la capa freätica debe mantenerse en general 

por debajo de la zona radicular de los cultivos, lo que para cultivos anuales 

bien desarrollados significa alrededor de 1 m de profundidad por debajo de la 

superficie. Debe hacerse una distinción entre la profundidad permisible de la 

capa freätica cuando se usan formulas de régimen permanente y cuando se usa 

el método de régimen variable. En el primer caso interesa la capa freätica 

media durante la estación de riego y debe usarse como profundidad permisible la 

de la zona radicular. En el segundo caso debe elegirse un nivel algo mäs elevado 

inmediatamente después del riego, ya que la capa freätica no permanece a este 

nivel durante mucho tiempo. 

Profundidad de la capa freätica durante el perîodo de barbecho 

Si no hay aporte al subsuelo de agua exterior, la capa freätica descenderä du

rante el perîodo de barbecho hasta la profundidad de los drenes, o como resultado 

de la evaporación hasta la profundidad critica de la capa freätica si esta pro

fundidad es la mayor. Bajo estas condiciones no se precisan requisitos especiales 

de profundidad de agua en el suelo. Sin embargo, si hay un aporte al subsuelo 

de agua exterior, la capa freätica no descenderä automâticamente hasta la pro

fundidad critica durante el perîodo de barbecho, pero tendra que mantenerse a 

o cerca de esta profundidad por medio del sistema de drenaje para reducir a un 

valor mïnimo la ascension capilar continua del agua subsuperficial del suelo 

hacia la superficie. Bajo estas condiciones, el diseîio de drenaje no ha de hacer 

solamente trente al criterio de la estación de cultivo, sino también al criterio 

de la estación de barbecho, siendo el ultimo la profundidad requerida del agua 
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del suelo en o cerca de la profundidad crîtica y una descarga igual a la cuan-

tîa del aporte de subsuelo del agua exterior. 

Al considerar la elección de la descarga y carga hidrâulica para el criterio de 

drenaje, no hay que olvidar que el espaciamiento de drenes es inversamente pro-

porcional a la raïz cuadrada de la descarga y proporcional, bajo condiciones 

normales, a la raîz cuadrada de la carga hidräulica. Teniendo en cuenta la apro-

ximacion en las formulas, la inexactitud del valor KD y el hecho de que en la 

practica es cuestión de calcular un orden de magnitud para el espaciamiento de 

drenes, un cambio en la cuantîa de la descarga o en la carga hidrâulica dentro 

de ciertos limites es de importancia relativamente pequena. 

Ejemplos de necesidades de drenaje en régimen permanente aplicadas 

a proyectos de riego 

Tunez, valle de Medjerda (informe de MEDJERDA, 1971) 

2 mm/d£a, profundidad de la capa freâtica I m 

Cultivos e intensidad de los mismos adaptados a una elevada salinidad del agua 

de riego, EC. 3 a 4 mmhos/cm 

Argelia, valle del Habra (informe HABRA, 1971) 

Exigencia general 2 mm/dîa, profundidad 0,80 m 

La correcciôn de la descarga para drenaje natural y aporte de agua exterior, 

relacionada con la profundidad y salinidad del agua del suelo, es en este ârea 

ya en riego como sigue (véase Tabla 4) 

Marrueeos, valle de Sebou (informe de SEBOU, 1970) 

Suelos de textura media y ligera 1,8 mm/dîa y 1 m de profundidad 

Suelos de textura fina 1 mm/dîa y 1 m de profundidad 

Reducción en suelos pesados en relaciön a una intensidad de riego menor y baja 

velocidad de infiltración 

Imperial Valley, U.S.A. (ISRAELSEN, 1950) 

1,6 mm/dîa, no se menciona profundidad 

Delta del Nilo, Egipto (informe de la R.A.U., 1965) 

Suelos arcillosos pesados, agua de buena calidad 1 mm/dîa, profundidad de la capa 

freâtica 0,50 m 
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TABLA 4. Correccion de descarga (mm/dîa) 

Profundidad del 
agua por debajo 
de la superficie 
del terreno 

< 0,5 

0,5 - 1,0 

1,0 - 2,0 

> 2,0 

Clase 

< 4 

0 

- 1 ,0 

- 2,0 

- 2,0 

de sal inidad 

4-8 

+ 0,5 

0 

- 1.5 

- 2,0 

EC 

8-16 

+ 1,0 

+ 0,5 

- 1,0 

- 2,0 

mmho s 

> 16 

+ 1,5 

+ 1,0 

- 0,5 

- 2,0 

11.4.2 Formula para câlculos en régimen variable 

Los câlculos de drenaje para areas regadas pueden hacerse con formulas de dre-

naje para régimen permanente. Sin embargo, el uso de formulas para régimen varia

ble ofrece una interesante aproximación a lo que puede realmente ocurrir en la 

practica. Este método se discute en los siguientes pârrafos. 

Se usarâ en los câlculos la formula modificada de Glover-Dumm cotno se présenta 

en el Cap.8, Vol.II. La Fig.6 muestra la geometrîa y loa sîmbolos utilizados. 

La formula se escribe como sigue: 

u ln(l,16 no/ht) 
(4) 

en que: 

L = espaciamiento de drenes (m) 

K = conductividad hidrâulica (m/dîa) 

d = capa equivalente de Hooghoudt (m) 

y = espacio poroso drenable del suelo 

h = altura de la capa freâtica sobre el nivel de los drenes justamente 

° después de una recarga instantânea debida al riego (m) 

h = altura de la capa freâtica sobre el nivel de los drenes justamente 
antes de una recarga instantânea debida al riego (m) 

t = duración del intervalo entre dos riegos (dïas) 
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Los valores para h , h y t especifican el criterio de drenaje. 

El valor maximo para h puede deducirse de las exigencias de profimdidad de capa 

freâtica durante la estación de cultivo y h se calcula después por la relación: 

h = h + R./u 
o t 1 

en que R. se la recarga instantânea (en m) que ocurre con una frecuencia de una 

vez cada t dîas. 

La solución gräfica de la relación entre h(./h y Kdt/pL2, publicada por DUMM 

(1960), se indica en la Fig.7. 

superficie del terreno 

profundidad permisible 

de la capa freâtica 

Fig.6. Geometvia y stmbolos 
empleados en la formula de 

^ î s r ^ t m m m m m m m m k G^^i^'m^ifcoada 

0.001 

Fig. 7. Soluaión gräfica de la formula de Glover-Dumm modificada (DUMM, 1960). 
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11.4.3 Câlculo para el perîodo de riego punta 

El intervalo entre dos riegos es mînimo durante el perîodo de riego punta. Si 

se supone la misma recarga para el agua del suelo en cada riego, la capa freâ-

tica alcanzarâ consecuentemente su elevación maxima durante este perîodo. 

Se supondrâ para el câlculo que la recarga instantânea de cada aplicación de 

riego debe ser completamente eliminada por drenaje antes de que deba darse el 

proximo riego, y que la capa freâtica alcanza su nivel permisible despuës de 

cada riego (Fig.8). 

profundidad 

superficie del terreno 

profundidad permisible de la capa freâtica 

profundidad del dren 

40 50 
dias 

Fig. 8. Hidrograma de la capa freâtica durante el riego punta, eon un inter
valo de diez dîas entre riegos. 

El valor para h que hay que introducir en la formula es igual a la profundidad 

del dren menos la profundidad permisible de la capa freâtica. 

El valor para h es pues igual a h - R./p. t ° o i 

Para ilustrar cómo se hace el câlculo y los datos precisos para ello se da el 

ejemplo siguiente: 

Las condiciones especîficas y los datos para el ârea considerada se reseîian 

seguidamente: 

c 1 ima 

- evapotranspiración (E) para la estación de mâximo consumo: 225 mm/mes 

6 7,5 mm/dïa 

- lluvia: despreciable 
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agua subsuperficial 

- aporte exterior de agua (artesiana, filtración): nula 

- drenaje natural: despreciable 

- ascenso capilar: despreciable durante la estación de maximo consumo 

suelo 

- textura del suelo: franco arcillo limosa 

- contenidos caracterïsticos de humedad (en volumen): 

porcentaje de saturación (w ) = 65% 
capacidad de campo (w_ ) = 36% 
punto de marchitamiento (w ) = 16% 

wp 

- espacio poroso drenable (estimado): y = 0,I 6 10% 

- conductividad hidraülica: 

de los 4 métros superiores del suelo: K = 1 m/dîa 
por debajo de 4 m (arcilla compacta): se considéra impermeable 

- eficiencia del lavado (estimada para suelo franco arcillo limoso): f=0,6 

r îego 

- sistema de riego: por inundación en eras 

- eficiencia de riego: 

eficiencia de aplicación en el campo: e =0,7 
pérdida superficial: ninguna 
pérdidas en el transporte: interceptadas fuera del area 

- calidad del agua de riego: concentraciôn (EC.) = 0,9 mmho/cm 

- profundidad de la zona radicular: se supone de 1 m 

- agotamiento permisible de la humedad del suelo: 50% de la humedad total 
disponible 

drenaj e 

- mantener la capa freâtica por debajo de 1 m 

- concentraciôn de sales permisible: EC = 4 mmho/cm 
r e 

- sistema de drenaje: drenes enterrados con perfmetro mojado (u) = 0,4 m 
- profundidad y espaciamiento: se calculan partiendo de los datos anteriores 

La profundidad y espaciamiento de los drenes se calculan como sigue: 

La cantidad neta de agua que ha de aportarse en cada riego es igual a la can-

tidad de humedad que el suelo retiene entre la côpacidad de campo y el nivel 

permisible de agotamiento. 
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La humedad disponible es 36% - 16% = 20%, es decir 200 mm de humedad total dis

ponible si la zona radicular es de 1 m de espesor. Con un agotamiento permisib-

le del 50% la cantidad neta de agua que hay que aportar en cada riego es 100 

mm. Durante la estación de riego punta, cuando la evapotranspiraciôn asciende 

a 7,5 mm/d£a, se requerira una aplicación de un riego cada 13 dîas (=100/7,5). 

La cantidad total de agua que ha de aplicarse a la parcela dépende de la efi-

ciencia de la aplicación y de las necesidades de lavado. Con e = 0,7, la can

tidad total sera 100/0,7 = 143 mm, de los cuales las pérdidas por percolación 

profunda - en ausencia de pérdidas superficiales - ascienden a 43 mm cada 13 

dîas, o unos 100 mm al mes. 

Introduciendo los valores apropiados para E C , EC , w , w f , f y E, se obtienen 

las necesidades de lavado (Cap.9, Apt.2.5): 

R = , i-0,9 225 = 53 mm/mes 
0,6(3! x 4 - 0,9) 

De aquî que las pérdidas por percolación profunda sean considerablemente mäs 

elevadas que las necesidades de lavado. Puesto que las pérdidas por percolación 

en riego por inundación en eras puede suponerse que se distribuyen uniformemente, 

no hay necesidad de aîiadir las necesidades de lavado a las inevitables pérdidas 

por percolación profunda. Por consiguiente el sistema de drenaje estarä basado 

solamente en las pérdidas por percolación. 

Pérdidas por percolación profunda de 45 mm (redondeando hasta los 5 mm mas 

próximos) producirân una elevación de la capa freâtica de 45/0,1 mm=460 mm=0,45 n 

Cuando se alcanza la profundidad permisible de la capa freâtica de 100 cm por 

debajo de la superficie del terreno después de cada riego en la estación de 

mäximo consumo, la profundidad de la capa freâtica justamente antes del riego 

deberâ ser 100 + 45 = 145 cm. Asî pues los drenes enterrados deberän situarse 

a una profundidad minima de unos 1,50 m. Los câlculos para cuatro profundidades 

se resumen seguidamente (Tabla 5 ) : 

TABLA 5. Câlculo del espaciamiento de drenes 

Profundidad del dren 
(m por debajo de la 
superficie) 

(0 

h 
0 

(m) 

(2) 

h 
t 

(m) 

(3) 

h /h 
t 0 

(4) 

Kdt 
pï7 

(5) 

L 

(m) 

(6) 

1,50 0,50 0,05 0,10 0,250 31 
1,65 0,65 0,20 0,31 0,135 42 
1,80 0,80 0,35 0,44 0,100 49 
2,10 1,10 0,65 0,59 0,068 56 
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Columna 2: h = profundidad de los drenes menos profundidad permisible de la 

capa freätica = 1,50 - 1,00 = 0,50 m etc. (véase también Fig.5) 

Columna 3: h = h menos ascenso de la capa freätica después del riego 

= h - 0,45 m 
o 

Columna 5: Cuando — es conocido, —rr se obtiene con la curva de la Fig.7. 
o 

Columna 6: Para profundidad de drenes de 1,50 m; —j-r = 0,25, ó L2 = _• 25 

Introduciendo K - 1 m/dia, t = 13 dtas, y ]s = 0,1, entonaes L1 = 520 d. 

El espaciamiento de drenes L se calcula por tanteos por el procedimiento 

discutido en el Cap. 8, Vol.11. Los valores de d pueden obtenerse de la 

Fig. 14, Cap. 8. 

Cuando los câlculos se hacen con una formula de régimen permanente, se obtienen 

casi los mismos espaciamientos de drenes si se introduce como carga hidrâulica 

(h) el valor medio correspondiente al perîodo entre dos riegos. 

11.4.4 Câlculo basado en el concepto de equilibrio dinâmico 

A veces los drenes se situan tan profundus que las pérdidas resultantes de una 

aplicación de agua no producen un ascenso de la capa freätica hasta su nivel 

permisible mâs elevado. 

Siguiendo el concepto de equilibrio dinâmico a lo largo de toda la estaciôn, 

como ha sido introducido por el Bureau of Reclamation de U.S. (DUMM y WINGER, 

1963), se permite a la capa freätica ascender gradualmente a lo largo de la 

estaciôn de riegos de tal manera que alcance su altura maxima permisible al final 

de la estaciôn o al final del perîodo de mâximo consumo. Sin embargo, durante el 

proximo barbecho o perîodo sin riego, la capa freätica descenderä nuevamente 

hasta el nivel de los drenes aproximadamente. 

En este caso el criterio es, aparentemente, que la descarga anual iguale a la re-

carga anual. Si no fuese asî.la capa freätica ascenderïa en el curso de algunos 

anos, alcanzando un nivel de equilibrio que afectarîa al crecimiento Optimo del 

cultivo. Sin embargo, durante la estaciôn de riegos, y especialmente durante el 

perîodo de mäximo consumo,la descarga de los drenes es menor que la recarga.y aun-

que la capa freätica ascienda permanece por debajo del nivel permisible (Fig.9). 
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profundidad 

superficie delterreno 
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profundidad permisible de la capa freética 

I _L - i _ _L 
Mayo 1 Mayo 30 Junio 24 Jul io 14 Agosto 9 Agosto 29 

Jul io 27 
fechasdelosr iegos 

Fig.9. Hidrograma de la capa freâtica durante la estaeiôn de riegos, con 
periodos irreguläres entre riegos (datos tornados del ejemplo en el texto). 

Los calculos segun el concepto de equilibrio dinâmico difieren ligeramente de 

los utilizados para el perîodo de riego punta, porque los valores para h y h 

no pueden ser fijados de antemano y por tanto cambian con cada riego. 

Encontrar el espaciamiento correcto entre drenes sera un procedimiento por tanteo 

y consistira en suponer un espaciamiento, L, y calcular, partiendo de los valores 

conocidos para D, t, y y R./y, los ascensos de la capa freâtica (h y h ) antes 

y después de cada aplicación de riego para toda la estaeiôn de riegos. Si se 

encuentra que la capa freâtica se éleva por encima de la profundidad permisible, 

deben repetirse los calculos con un espaciamiento de drenes algo menor. 

Se ilustran estos calculos con el ejemplo siguiente. 

Ej emplo 

Los datos y condiciones son los mismos que los del ejemplo del Apt.11.4.3, pero 

los calculos se hacen ahora para toda la estaeiôn de riegos, que se supone se 

extiende desde el primer dîa de mayo hasta finales de agosto. Los resultados de 

los calculos se muestran en la Tabla 6. El numero de riegos y fechas en las que 

deben aplicarse se encuentran a partir de los datos de evapotranspiración en 

este perîodo (Columnas 1 y 2 de la Tabla 6). Cada riego harâ que la capa freâtica 

ascienda R./y; con R. = 45 mm y M = 0,1, R^/y = 0,45 m (Columna 3). La altura 

de la capa freâtica, h , sera entonces: hQ = R./y + h (Columna 4 ) , se supone que 

la capa freâtica se encuentra antes del primer riego a nivel de los drenes; asî 

pues h = 0. 
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La duración del perîodo hasta que deba darse el proximo riego, t (Columna 5 ) , 

se llama el perîodo de drenaje,durante el cual la capa freâtica desciende desde 

h hasta h . Las columnas 6 - 9 se necesitan para calcular la altura de la capa 
o t r r 

freâtica (h,.) al final del perîodo de drenaje, partiendo de la relación entre 

Kdt/yL y h /h como se indica en el âbaco de la Fig.7.K y y se conocen por los 

datos de suelo; t se obtiene de la Columna 5; d se encuentra como una función 

de D, u y el espaciamiento de drenes estimado L; L debe ser pues estimado. 

TABLA 6. Câlculo de la altura de la capa freâtica durante la estacion de riegos 

Perîodo de 
riego No. 

(D 

i 

2 

3 

4 

5 

6 

7 

Fecha 

(2) 

1 mayo 

30 mayo 

24 junio 

14 julio 

27 julio 

9 agosto 

29 agosto 

(mm) 

(3) 

0,45 

0,45 

0,45 

0,45 

0,45 

0,45 

0,45 

h 
o 

(m) 

(4) 

0,45 

0,59 

0,67 

0,77 

0,94 

1,09 

0,96 

t 

(dïas) 

(5) 

29 

25 

19 

13 

12 

20 

60 

d 

(m) 

(6) 

1,67 

1,67 

1,67 

1,67 

1,67 

1,67 

1,67 

Kdt 

UL2 

(7) 

0,134 

0, 1 16 

0,088 

0,061 

0,056 

0,093 

0,276 

Vho 

(8) 

0,31 

0,37 

0,48 

0,64 

0,68 

0,47 

0,08 

ht 

(9) 

0,00 

0,14 

0,22 

0,32 

0,49 

0,64 

0,51 

0,08 

Datos bâsioos para los aâloulos 

K = 1 m/dîa profundidad de drenes = 2,*10 m 

L (estimado) = 0,60 m profundidad permisible de la capa 

u = 0,10 freâtica = 1,00 m 

u = 0,4 m D - 4 , 0 - 2 , 1 = 1 , 9 0 m 

d = f(D, u y L) = 1,67 m 
(Fig.9, Cap.8) 

h mâximo = 2,10 - 1,00 = 1,10 m 

Con los mismos datos bäsicos.pero haciendo los câlculos solamente para el perîodo 

de riego punta, se encontró un espaciamiento de drenes de 56 m para una profundi

dad de 2,10 m (véase Tab.5). Haciendo los câlculos sobre la base de equilibrio 

dinâmico se encontró ahora que con un espaciamiento de drenes de 60 m hubiese 

resultado también un control adecuado de la capa freâtica. Con un câlculo de 

equilibrio dinâmico para un espaciamiento de 56 m résulta que la capa freâtica 

maxima habrîa permanecido 11 cm por debajo de la profundidad critica. 
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La diferencia entre el espaciamiento de drenes obtenida con estos métodos se 

hace mas evidente con mayor profundidad, un valor mas elevado del espacio po-

roso drenable, o un calendario de riegos mas irregular. 
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permaneyite y variable en acuïferos freâtioos semiconf inados. 

174 



12.1 Introducción 

Los pozos juegan un importante papel en el manejo del agua. Se emplean no sola-

mente para obtener agua con fines domésticós, industriales y de riego, sino 

también para hacer que descienda la capa freâtica. Ademäs, los datos obtenidos 

en los ensayos por bombeo realizados en los pozos pueden ser analizados para 

determinar las propiedades hidräulicas de los acuîferos y capas que los confinen. 

En este capîtulo se discutirân un cierto numero de acuaciones de flujo en los 

pozos. Estas ecuaciones pueden ser utilizadas: 

- para predecir el descenso del nivel de agua bajo condiciones de flujo 

permanente o variable cuando el agua se bombea con una descarga conocida de un 

acuîfero con propiedades hidräulicas conocidas 

- para calcular las propiedades hidräulicas de un acuîfero a partir de datos 

de ensayos por bombeo, es decir, a partir de la descarga medida en el pozo bom-

beado y el descenso de nivel de la capa de agua a distintas distancias del pozo 

(Cap.25, Vol.III) 

- para calcular la descarga requerida de los pozos utilizados con fines de 

drenaje y el espaciamiento de taies pozos (Cap.14, Vol.II). 

Un pozo se construye haciendo una perforación en el interior de un acuîfero sa-

turado; al sondeo se le reviste y se équipa con un filtro en aquellas partes del 

acuîfero que tienen propiedades transmisoras de agua mas favorables. El espacio 

anular alrededor del filtro se suele llenar de grava (Fig.1). El pozo va equipado 

con una bomba para elevar el agua desde el acuîfero hasta la superficie del 

terreno. Durante el bombeo desciende el nivel de agua en el pozo, se establece 

un gradiente hidrâulico en el ârea circundante y el agua subsuperficial fluye 

hacia el pozo en todas direcciones (flujo radial). 

El flujo hacia el pozo puede describirse combinando la ley de Darcy y la ley de 

continuidad de masa en una sola ecuación diferencial. Las soluciones de la ecuación 

diferencial - llamadas frecuentemente funciones de pozo - dan la relaciôn entre 

la intensidad del bombeo, el descenso de la carga hidraulica a cualquier distancia 

del pozo, las propiedades hidräulicas del acuîfero, y, para flujo variable, el 

tiempo de bombeo. La discusión que sigue se limitara al flujo a los pozos en 

acuîferos libres y semiconfinados ya que estos acuîferos son de particular 

importancia en problemas agrohidrológicos. Han sido definidos y descritos en el 
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Cap.1, Vol.1. Se recordarä que un acuîfero freätico (llamado también libre) 

(Fig.2A) es una capa permeable, parcialmente llena de agua, que descansa sobre 

una capa impermeable. Su limite superior esta formado por una capa de agua 

libre o superficie freâtica. En un pozo que pénétra en un acuîfero horizontal 

libre, el agua no se éleva por encima del nivel freâtico. 

nivel 
piezométrico 
inicia 

Fig.1. Seooiôn eaquemâtiaa de un pozo 
bombe ado. 

Un acuîfero semiconfinado (Fig.2B) consiste en una capa permeable completamente 

saturada, cubierta por una capa semipermeable y que se encuentra sobre una capa 

que es impermeable o semipermeable. Una capa semipermeable se define como una 

capa a través de la cual el flujo horizontal es despreciable en comparación con 

el flujo del estrato permeable inferior y/o superior. Si el agua en el acuîfero 

esta en equilibrio, su nivel piezométrico coincidirä con el nivel freätico en 

la capa semipermeable situada sobre él. Un descenso de la carga piezométrica en 

un acuîfero semiconfinado - por ejemplo mediante bombeo - darâ lugar a una di-

ferencia en la carga hidraulica entre el agua en el acuîfero y la capa semi-
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permeable que lo cubre. De aquî que se produzca un flujo vertical de agua desde 

la capa semipermeable hacia el acuîfero bombeado. 

A. LIBRE 

yysyyy/.-yyi'Y? 

impermeable 

semipermeable 

acuifero 

B. SEMiCONFlNADO 

m wz W/%, 
superficie 
piezométrica 

- 2 - capa freâtica Fig.2. Seaoiones esquemâtioas de un 
aauifevo libre (A) y un aauifevo semi-
confinado (B). 

12.2 Flujo hacia pozos aislados en acuiferos infinitos 

Cuando un pozo que pénétra en un acuîfero extenso se bombea con caudal constante, 

el agua se extrae de los poros del suelo, y la capa freâtica desciende con res-

pecto a su posición inicial. La influencia del bombeo se extiende con el tiempo 

en sentido radial hacia fuera con relación al pozo. La capa freâtica continuarâ 

descendiendo mientras no se recargue el acuîfero. Asî pues, teóricamente no puede 

existir un flujo permanente en un acuîfero extenso. El flujo hacia el pozo es 

variable (transitorio) hasta que sea interceptada una fuente o zona de recarga. 

Sin embargo, la cuantîa del descenso de la capa freâtica decrece continuamente 

a medida que se extiende el area influenciada por el bombeo. En la practica se 

dice que el flujo ha alcanzado un estado permanente si el cambio en el descenso 

con el tiempo se ha hecho despreciable, de modo que el gradiente hidraulico 

résulta constante. 

En lo que sigue se considéra flujo permanente y variable hacia los pozos. A menos 

que se especifique lo contrario se aplicarân los siguientes supuestos: 

- el acuîfero es horizontal y tiene una extension superficial infinita 

- el acuîfero es homogéneo e isótropo con respecto a sus propiedades 
hidrâulicas 
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antes del bombeo, la superficie freätica y/o la superficie piezométrica 
son (casi) horizontales en el area que sera influenciada por el bombeo 

el acuîfero se bombea a caudal constante 

el pozo pénétra completamente en el acuîfero recibiendo agua por un flujo 
horizontal a lo largo de todo el espesor del acuîfero. 

12.2.1 Flujo en regimen permanente hacia un pozo en un acuîfero 
freâtico 

La Fig.3 muestra un pozo que pénétra completamente en un acuîfero freâtico y que 

descarga con un caudal constante Q. 

Fig. 3. Seooión transversal esquemâtioa 
de un aauifevo freâtiao bombeado. 

Aplicando las suposiciones de Dupuit-Forchheimer (Cap.6, Vol.I), se encuentra 

que el flujo a través de un cilindro arbitrario con radio r coaxial con el pozo 

es 

dh 
Q = 2irrKh 

dr (1) 

en que 

3 -1 
Q = descarga del pozo (m dîa ) 

r = distancia desde el pozo (m) 

K = conductividad hidrâulica del acuîfero (m dîa ') 

h = carga hidrâulica (m) 

• K 

Integrando entre los limites r = r ^ h = hj, r = r^, h = h2 se obtiene 
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TTK(h2 - M ) 

Q " ln(r2/ri) <2) 

TTK(h2 + hi)(h2 - hi) 

Q = WT-' Ir- \ (^ 

Cuando el descenso, Ah, (es decir, el cambio en la carga debido al bombeo) es 

pequeno en comparación con el espesor D de la parte saturada del acuïfero, se 

puede escribir h2 + hi = 2D. Puesto que hi = D - Ahi, y h2 = D - Ah2, (Fig.3), 

la Ec.(3) se convierte en 

Ahi - Ah2 = 2 ^ In (r 2 /n) (4) 

La Ec.(4) hace posible calcular la transmisividad del acuïfero (KD),partiendo de 

los datos de ensayo por bombeo, sustituyendo la descarga del pozo medida y el 

descenso "constante".Inversamente, para una descarga dada el descenso a cualquier 

distancia del pozo puede ser calculado si se conoce la transmisividad, BCD, y si 

se supone que no hay cambio en la carga a una distancia r , es decir Ah2 = 0 

para r2 > r , en que r es el radio de influencia del pozo. La Ec.(4) se con

vierte entonces en 

Ah S- ln(r /r) (4a) 
r 2TTKD ""' e 

Ej emplo 1 

2 
Un acuïfero libre con una transmisividad KD = 1200 m /dîa se bombea con un pozo 

3 
que pénétra completamente, con un caudal de 1500 m /dîa. Se supone que el radio 

de influencia r = 500 m. El pozo tiene un radio efectio r = 0,30 m. a) oCuâl es 
e w 

el descenso del nivel de agua en el pozo? b) iCuâl es el descenso a 30 m del 

pozo? 

a) En el pozo, la Ec.(4a) se escribe como sigue 

A h w = 2ÏÎKD ln ( r e / r w } 

Sustituyendo los valores anteriores se tiene 
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Ahw = 2 'x 3', 14 * 1200 X 2'3 l o g (50°/°>3) = 1,48 m 

b) A 30 m del pozo, la Ec.(4) da 

Ah30 = 2 x 3'?40x 1200 X 2'3 l o g (50°/3°) - °>56 m 

12.2.2 Flujo en régimen variable hacia un pozo en un aculfero 
freâtico 

El flujo variable se présenta desde el momento en que empieza el bombeo y conti

nua hasta que es interceptado un limite de recarga. En la practica,el flujo hacia 

el pozo se considéra variable mientras los cambios del descenso con el tiempo 

sean medibles, o en otras palabras, mientras pueda medirse un cambio en el gra-

diente hidräulico. En el Cap.6,Vol.I,la ecuación diferencial para flujo variable 

bidimensional en un acuïfero freätico venia dada por 

32h + 3fh = S_ 3h 
„2 3 2 KD 3t 3x 3y 

en que S reemplaza al simbolo y. S désigna el coeficiente de almacenamiento que, 

en los acuïferos freäticos, se considéra igual a la porosidad efectiva u. En 

coordenadas polares esta ecuación se convierte en 

32h J_ 3h = S_ 9h , M 

. 2 r 3r KD 3t 3r 

Con las condiciones iniciales y limites 

h = h para t = 0 y o < r < °° (capa freâtica horizontal alrededor del 
o pozo antes de bombear) 

h = h para t = °° y t £ o (sin ninguna influencia del bombeo a 
o distancia infinita del pozo), 

la solución de la ecuación diferencial es (THEISS, 1935) 

Ah = K - h " 4iKD W(U) < 6 ) 

en que 
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00 — y 

W(u) = ƒ - — dy (8) 
u 

y = variable auxiliar 

t = tiempo transcurrido 

W(u) es la integral exponencial (JAHNKE y EMDE, 1945), que es conocida como la 

función de pozo de Theiss. 

La Ec.(6) hace posible calcular el descenso del nivel de agua a cualquier dis-

tancia r del pozo en un momento cualquiera si se conocen Q, S y KD. Inversamente, 

puede calcularse el valor de S y KD si se conocen Q, Ah y t. 

No hay posibilidad de resolver analîticamente la integral exponencial de la 

Ec.(8). Puede desarrollarse en una serie convergente, resultando 

W(u) = (-0,5772 - In u + u - — T + •—• - ... ) (9) 

Si u es pequeno (u < 0,01), los términos tercero y siguientes de la serie pueden 

despreciarse (COOPER y JACOB, 1946), y la Ec.(6) puede escribirse 

A h " 4ÏÏKD (- °' 5 7 7 2 - l n U ) ( 1 0 ) 

Sustituyendo u résulta 

Ah - ïà, «" ^ f - °-5772> 

»-i^-™ <»' 

que es una ecuación usada frecuentemente en el analisis de los datos de ensayos 

por bombeo (Cap.23, Vol.III). 
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TABLA 1. Valores de la funciôn de pozo de Theis W(u), y 
de la funcion de Bessel raodificada de segunda 
especie y orden cero, K (x) 

u 

0,0001 

0,0002 

0,0004 

0,0006 

0,0008 

0,001 

0,002 

0,004 

0,006 

0,008 

0,01 

0,02 

0,04 

0,06 

0,08 

0,10 

0,20 

0,40 

0,60 

0,80 

1,0 

1 .2 

1,4 

1 ,6 

1 ,8 

2,0 

2,5 

3,0 

3,5 

4,0 

W(u 

8,63 

7,94 

7,25 

6,84 

6,55 

6,33 

5,64 

4,95 

4,54 

4,26 

4,04 

3,35 

2,68 

2,30 

2,03 

1,82 

1,22 

0,702 

0,454 

0,31 1 

0,219 

0,158 

0,116 

0,0863 

0,0647 

0,0489 

0,0249 

0,0131 

0,00697 

0,00378 

X 

0,01 

0,02 

0,04 

0,06 

0,08 

0,10 

0,20 

0,40 

0,60 

0,80 

1 ,0 

1,2 

1,4 

1,6 

1,8 

2,0 

2,2 

2,4 

2,6 

2,8 

3,0 

3,2 

3,4 

3,6 

3,8 

4,0 

4,2 

4,4 

4,6 

4,8 

Ko(x) 

4,72 

4,03 

3,34 

2,93 

2,65 

2,43 

1,75 

1,11 

0,777 

0,565 

0,421 

0,318 

0,244 

0,188 

0,146 

0,114 

0,0893 

0,0702 

0,0554 

0,0438 

0,0347 

0,0276 

0,0220 

0,0175 

0,0140 

0,0112 

0,0089 

0,0071 

0,0057 

0,0046 
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Ej emplo 2 

Considérese nuevamente el acuîfero libre del Ejemplo 1 y supóngase ademâs que 

S = 0,1 . 

a) iCuäl es el descenso a 30 m del pozo despuës de dos dîas de bombeo 

continuo? 

b) iCuäl se el tiempo requerido para alcanzar un descenso en régimen perma

nente de 0,56 m a 30 m del pozo? 

c) iCuâl es la distancia a la que h = 0 e n t = 9 , 3 dîas? 

a) Segun la Ec.(l1) 

A, _ 1500 , , . 2,25 x 1200 x 2 . . , 
A h - 4 x 3,14 x ,200 2 ' 3 l 0 g 900 x 0,1 = °>41 

b) La sustitución de los valores apropiados en la Ec.(ll) da 

n sfi = 1500 2,25 x 1200 x t 

' 4 x 3,14 x 1200 ' g 900 x 0,1 

t = 9,3 dîas 

c) Sustituyendo una vez mas los valores apropiados en la Ec.(ll) résulta 

.. n 1500 ? - . 2.25 x 1200 x 9,3 
Ah = ° » 4 x 3,14 x ,200 2'3 l0g 7̂ ; 

Puesto que 

2.3 x 1500 , 
4 x 3,14 x 1200 r 

la fracción bajo el signo log deberâ ser igual a 1 (log 1 = 0) y se sigue que 

r = 500 m. 
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1 2 . 2 . 3 F l u j o en régimen permanente h a c i a un pozo en un a c u ï f e r o 
s emiconf inado 

Como se estableció en el Apt.1, el bombeo en un acuïfero semiconfinado generarâ 

un flujo ver t ical de agua desde la capa semipermeable hacia el acuïfero (Fig.4). 

nivel piezométrico originario 
nivel freâtico 

cono de depresión 

Cb 

X< impermeable 
/ / / / : V > ' . X Ä " 

Fig.4. Seooión transversal esquemâtioa 
de un acuïfero semiconfinado bombeado. 

Se supondrâ ahora que el nivel freâtico permanece en su posición inicial debido 

a una recarga continua de la capa semipermeable por cursos abiertos de agua. La 

diferencia de carga entre el agua freâtica y el agua semiconfinada en el acuïfero 

sera igual, en todas partes, al descenso de la carga hidraulica, y el caudal de 

la recarga sera proporcional a la diferencia de carga. 

Segûn la ley de Darcy, el flujo vertical puede expresarse por 

„, h - h' Ah v = K' ——, = — z D' c 
(12) 

en que 

v = velocidad del flujo vertical (m dïa ) 
z 

c = D'/K' = resistencia de la capa semipermeable al flujo vertical (dîas) 

D' = espesor de la parte saturada de la capa semipermeable (m) 

K' = conductividad hidraulica de la capa semipermeable para el flujo 
vertical de agua subsuperficial (m dîas ) 

h = carga hidraulica del agua del suelo confinada dentro del acuïfero (m) 

h' = nivel freâtico con relación a un piano de referencia (m) 

Ah = h - h' = descenso (m) 
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Cuando se bombea el agua del acuîfero, el descenso aumentarä y el cono de de-

presiôn se ensancharâ con el tiempo. De aquî que también aumentarä la veloci-

dad a la que el acuîfero se recarga con el agua de la capa confinada. En un 

cierto instante, la recarga igualarâ a la descarga del pozo y se presentaren 

condiciones de régimen permanente. La ecuación diferencial para flujo permanente 

hacia un pozo en un acuîfero semiconfinado infinito es la siguiente 

3 f h + l | h _ (h -h') 
„ 2 r 3r KDc K ' 

àr 

Con las condiciones limite 

h = h', r = °° 

h' = constante, 0 < r < <*> 

r=r 
w 

la solución siguiente fué obtenida por DE GLEE (1930) 

A h = 2 Ä Ko ̂  (14) 

/ KDc 

en que K es una función de Bessel modificada (función de Henkel) de segunda 
o 

especie y de orden cero. Valores numéricos para esta función se dan en la Tabla 1 

(pagina 182). Puede mostrarse (HANTUSH, 1956) que para - ï — < 0,05, la Ec.(!4) 
/KDc 

puede aproximarse por 

Ah.-^ln 1,12 ̂ M (15) 
2TTKD ' r 

Ejemplo 3 

• • • 2 

Un acuîfero semiconf inado tiene -una transmisividad KD = 2500 m /dîa. La capa 

semipermeable que lo cubre tiene un espesor saturado D' = 11 m, y una conducti-

vidad hidrâulica para el flujo vertical K' = 0,02 m/dîa. El caudal de bombeo Q 3 
es igual a 1800 m /dîa 
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a) iCuäl se el descenso en el acuîfero a una distancia de 50 m del pozo? 

b) A la misma distancia del pozo, i cuäl es la velocidad a la que se 

recarga el acuïfero con el agua procedente de la capa confinada? 

c) iCua.1 es el radio de influencia del pozo? 

a) El descenso del nivel piezométrico puede calcularse empleando la Ec.(14) o 

la Ec.(15). La resistencia hidräulica de la capa superior c = 11/0,02 = 550 dïas 

y /ÏCDc = /2500 x 550 = 1170 m. Para r = 50 m, r/^KDc = 0,043. La Tabla 1 da 

K (0,043) = 3,26. Sustituyendo este valor y los valores dados de Q y KD en la 

Ec.(14) résulta Ah = 0,37 m. Sustituyendo r = 50 y /KDc/r = 23,4 en la Ec.(15) 

résulta Ah = 0,37 m. 

b) A 50 m del pozo, la velocidad de recarga con el agua procedente de la capa 

confinada puede calcularse empleando la Ec.(12) 

Ah 0,37 . ,., v ln-3 ... 
v = — = -L' = 0,67 x 10 m/dia 

z c 550 

c) El radio de influencia, es decir el valor de r para el cual Ah = 0,se dériva 

de la Ec.(15). Si Ah = 0, entonces 1,12 /KDc/r = 1 y r = 1310 m. 

12.2.4 Flujo en régimen variable hacia un pozo en un aculfero 
semiconfinado 

Para flujo variable la ecuacion diferencial es 

32h 1 3h _ (h - h') = S_ 3h 
Sï7" r 3r KDc KD 3t 

Debe observarse que el coeficiente de almacenamiento S del acuifero no es lo mismo 

que la porosidad efectiva \i puesto que dépende de las propiedades del material 
-4 

acuîfero y del agua. Su valor numérico es del orden de magnitud de 10 , mientras 
-2 

que la porosidad efectiva es del orden de 10 

Con las condiciones limite 

h(r,t) = h' para t = 0 y r > 0 (carga hidrâulica inicial), 

h(r,t) = h' para r = °° y t > 0 (sin influencia a distancia infinita), 

h' = constante 
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la solución siguiente fué obtenida por HANTUSH y JACOB (1955) 

co 2 

/ KDc u' ' 

en que y = variable auxiliar. 

• = f2 ' = _t 
U 4KDc u Se 

4KDL 

Para valores elevados de t el segundo têrmino del segundo miembro de la Ec.(16) 

tiende a cero y se obtiene la solución de régimen permanente dada en la Ec.(lA). 

En las aplicaciones practicas, la Ec.(16) se escribe generalmente en la forma 

Ah = 4«DW(U''7^=> <17> 
• KDc 

en que a W(u', r//KDc se denomina la función de pozo para acuîferos semiconfi-

nados. Valores numéricos de esta función pueden encontrarse en HANTUSH (1956) y 

en KRUSEMAN y DE RIDDER (1970). 

Los valores del descenso del nivel de agua en distintos tiempos y a varias dis-

tancias del pozo bombeado pueden calcularse en una forma similar a la explicada 

para la solución en régimen permanente. Primeramente se calculan los valores bâ-

sicos para u' y r//KDc y los valores de W se leen en las tablas. Sustituyendo 

estos valores y los de Q y KD se obtiene el descenso Ah. Las velocidades de re-

carga pueden ser calculadas empleando la Ec.(12). Hay que tener en cuenta que 

Ah es una función de t y esta por tanto sometida a cambios. Como resultado, 

también cambia la recarga. 

12.3 Otros problemas del flujo en los pozos 

1 2 . 3 . 1 Pozos en a c u î f e r o s con l i m i t e s h i â r â u l i c o s r e c t i l l n e o s 

En los apartados précédentes se supuso que el acuîfero tenia una extension super

f ic ia l in f in i ta . Sin embargo, s i el pozo esta situado cerca de un canal o r îo .es ta 

condición no se satisface y las ecuaciones previamente derivadas no son entonces 
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validas. Para un acuîfero con limites rectilïneos, una solución para la ecua-

ción diferencial puede encontrarse aplicando el principio de superposición.Este 

principio permite dividir un sistema de flujo en dos o mäs subsistemas elemen-

tales, la suma de los cuales es hidrâulicamente equivalente al sistema de flujo 

originario. Hidrâulicamente un canal es una lînea de carga hidrâulica constante, 

es decir, una lînea de descenso nulo (Fig.5). Por tanto, se imaginarâ un acuîfero 

infinito y se tratarâ de encontrar en él un sistema de pozos que inducirîa un 

descenso nulo en el lugar donde en realidad esta (estân) situado el canal(es) 

(MUSKAT, 1937). 

A- SECCION TRANSVERSAL REAL 

pozo bombeado 
limite de recarga 

[ (canal) 

*- nivel antes de bombeo 

B. SECCION TRANSVERSAL DEL SISTEMA SUSTITUTIVO 

cono de depresión 
'— f—O 

, cono de depresión resultante ^ w 

i—cono de impresión ^ 4 J \ 

C. PLANTA 

canal 

Fig.5. Esquema de un acuîfero freâtioo bombeado oon un limite hidvâuliao 
veotilineo. 
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Si hay solamente un canal, tal sistema consiste en un pozo real de descarga (de 

vaciado) y un pozo de recarga imaginario (manantial) situado en un punto donde 

estarîa si el pozo real se reflejase,actuando el canal como un piano del espejo. 

Las descargas de ambos pozos se suponen iguales pero con signos opuestos. Por 

consiguiente el pozo de recarga (imaginario) producirâ un descenso negativo (ima

ginario) . 

En cualquier punto de un acuîfero infinito, el pozo real producirâ un descenso 

Q Ah = „ .._ 
r 2TTKD 

r 

r 
r 

y la fuente imaginaria un descenso 

A h i 2-iïKD ^-9-m^ 

en que 

r = distancia del punto considerado al pozo real (vaciado) 

r. = distancia del punto considerado al pozo imagen (fuente) 

r = radio de influencia. 
e 

Sumando, se obtiene 

Ah = Ah + Ah. = -r^r 
r î 2TTKD 

r r 
i e i e 

In In — 
r r. 

r î 

Ah = .•Zvn I n — 
2ITKD r 

r 
(18) 

A lo largo del canal r = r . , y 

Ah 
2TTKD 

In 1 = 0 (19) 

de modo que se satisface la condición de descenso nulo a lo largo del canal. La 

Ec.(18) se expresa generalmente en coordenades cartesianas. Tomando el eje y a lo 

largo del canal y el eje x paralelo a la linea a través del centro de los pozos 

(Fig.6A), se obtiene 
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r. = /(x. + (x. + xw) + (y. - y w ) 2 

r r = v / ( x . - x w ) 2
 + (y. . y w ) * 

y el descenso en un punto arbitrario con coordenadas (x., y.) es 

. . (x. + x ) 2 + (y. - y ) 2 

(x. - x w ) 2
 + (y. - yw) 

El factor entre corchetes se désigna por el sfmbolo G(x,y) (función de Green) y 

la ecuación general para este tipo de solución es 

A h = 2iKÏÏ G ( X' y ) 

Para un pozo situado cerca de dos canales perpendiculares entre s£, la solución 

requière tres pozos imagen (Fig.öB), y la función de Green se convierte en 

(MUSKAT, 1937) 

{(x - x ) 2 + (y + y )2} {(x + x ) 2 + (y - y )2} 
G(x,y) = \ In i ï i ï i ï 1 ^ — (21) 

1 {(x. - x ) 2 + (y. - y )2} {(x. + x ) 2 + (y. + y )2} 
1 W 1 W 1 W 1 w 

Cuando el pozo esta situado entre dos canales paralelos (Fig.6C), el modelo de 

los pozos imagen se repite hasta el infinito, aunque ciertamente la influencia 

de los pozos imagen situados a una gran distancia (r. > 100 r ) se hace despre-

ciable. La función de Green se convierte en 

j cosh{lT(yi - yw)/2a} + cos{ir(Xi + xw)/2a} 

G(x,y) = y In c o s h { T r ( y . - y )/2a} - COS{TV(X. - x )/2a) ( 2 2 ) 

1 W 1 w 

en que a = distancia media entre los canales paralelos. Los ângulos se expresan 

en radianes. Para una faja de terreno bordeada por un canal que corta a dos ca

nales paralelos en ângulo recto (Fig.6D), la función de Green es como sigue 

cosh{TT(y. - y )/2a} + COS{TT(X. + x )/2a} 
1 1 W 1 w 

G(x,y) = "J l n cosh{TT(y. - y w ) / 2 a } - c o s { i r ( x i - x w ) / 2 a> 

cosh{lT(y. + y ) / 2 a } - c o s{ ï ï ( x . - x ) / 2 a } 
ï w ï w (23) 

X c o sh{ i r (y . + y ) / 2 a } + COS{TT(X. + x ) / 2 a } 
1 W i- w 
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y 
t X|,y| 

> 

tXi.y; 

y *i.y\ 

4 

•$• pozo de descarga real 
o pozo de descarga imagen 
• pozo de recarga imagen 
• piezômetro 

Fig.6. Posioiân de los pozos imagen 
para dis tintas oonfiguraaiones del 
limite de reoarga veatilineo. 

E j emplo 4 

2 3 
Supóngase que el acuifero libre del Ejemplo 1 (KD = 1200 m /dïa y Q = 1500 m /dîa) 
es cortado ahora por un canal a 100 m dei pozo de bombeo con radio r = 0,30 m. 

w 

a) iCuâl es el descenso en el pozo? 

b) iCuâl es el descenso en un punto de coordenadas (200,0)? 

a) El descenso en cualquier punto puede ser calculado usando la Ec.(18) 6 la 

Ec.(19). Para el limite del pozo real r = 0,3 m y r. = 200 m, el descenso en el 
w 1 

pozo, segûn la Ec.(18), es 

Ah 
1500 200 

'w = 2 x 3,14 x ,200 X 2'3 l o g Ï Ï T 5 = 1 , 2 9 m 

que es 0,19 menor que si no hubiese canal (Ah = 1,48, en el Ejemplo 1). 

b) Tomando el eje x a lo largo de la lînea a través del pozo real y el pozo 

imagen y el eje y a lo largo del canal, se encuentra x = 100 a y = 0 . Los 

puntos (x., y.) = (0,0) y (x., y.) = (200,0) estân ambos a 100 m del pozo pero 

a distintos lados del mismo. En el punto (0,0) el descenso es cero. En el punto 

(200,0) el descenso, segun la Ec.(20) es, 

Ah = 
1500 

2 x 3,14 x 1200 
Yio8-^22j_!oo2i.0>22 

(200 - 100)2 
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12.3.2 Bombeo intermitente 

Supóngase un pozo en un acuîfero freâtico infinito que se bombea diariamente du-
3 

rante 8 horas con un caudal Q m /dîa y que se interrumpe el resto del dïa. En 

esta situación las ecuaciones derivadas en el Apt.12.2 no son aplicables porque 

suponen un caudal de bombeo constante. Una soluciön puede encontrarse usando el 

principio de superpos ieión. Imagînese que el bombeo es continuo. Cuando real-

mente se interrumpe el bombeo, se suma un caudal negativo de bombeo continuo; 

cuando el bombeo se reanuda se suma un caudal positivo de bombeo y asî sucesi-

vamente Fig.7). 

descarga real 

descarga imaginaria 

recarga imaginaria 

Fig. 7. Ti-po de descarga y recarga en un bombeo intermitente. 

De aquî que después de n dîas de bombeo intermitente (cada dïa durante 1/m-ava 
3 

parte del dîa con una intensidad de caudal de Q m ) el descenso en un punto a 

una distancia r del pozo bombeado es la suma de los descensos producidos por 

cada una de las intensidades de bombeo y recarga. 

El descenso se calcula usando la Ec.(ll). Después de n dîas el descenso producido 

por el bombeo que empezô en t = 0 es 

0 2,25KDn 
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El descenso en t = n dîas, producido por la recarga continua supuesta que empe

zó cuando se interrumpió el bombeo la primera vez en t = 1/m dîas, es 

El descenso en t = n dîas, producido por el bombeo que se reanudô el segundo dîa, 

es decir para t = 1, es 

El descenso en t = n dîas, producido por la recarga que empezó cuando se inter

rumpió el bombeo en el segundo dîa, es 

Ah = ^ 2 , 3 log 2,25KD(n - 1 - 1/m) 

El bombeo que empezó el dîa n produjo, para t = n, un descenso 

Ah - ^ 2 . 3 log 2'2 5 K D
 2

{" - (" - 1 )} 

r S 

y la recarga que empezó cuando se interrumpió el bombeo en el dîa n produjo, al 

final de ese dîa, un descenso 

Au - Q n i i 2.25KD (n - (n - 1) - 1/m} 
A h = 4ÏKD 2 > 3 l0§ "* ^ 

El descenso real al final del dîa n es la suma de los descensus producidos por 

cada uno de los perîodos de bombeo y recarga 

Aht=n=4ÏÏKD2'3 
2.25KD _, , 2.25KD 

l o g _; n + log (n - 1) + 
r2S r2S 

2.25KD r , ,.i , 2.25KD . , , 
+ log — In- (n - 1 ) i - log — 2 — — (n - 1 /m) 

r2S r2S 

l o g li25KD (n _ , _ 1 / m ) _ 

r2S 

logiil5KD { n _ (n _ D _ ,/m} 
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41TKD 
2.3 log 

n x ( n - 1) x ... x {n - (n - 1)} 
(n - 1/m) x ( n - 1 - 1/m) x . . . In - (n - 1) - 1/m) 

4TIKD 
2,3 log 1 x 2 x . . . x n 

(1 - 1/m) x (2 - 1/m) x . . . x ( n - 1/m) 

^ — 2 , 3 l og 
4TTKD (n - 1/m)! 

(24) 

12.3.3 Flujo en rëgimen permanente hacia un pozo en un acuîfero 
freâtico con recarga vertical 

En los apartados anteriores se supuso que los acuxferos freäticos bombeados no 

se recargaban por lluvia que percolaba o por agua de riego. Se supone ahora que 

el acuîfero freâtico se recarga a un ritmo constante, R, expresado como volumen 
3 2 

por unidad de superficie por unidad de tiempo (m /m dia = m/dxa), véase Fig.8. 

El flujo permanente a través de un cilindro arbitrario a una distancia r del 

pozo viene dado por 

dh 
Q = Tr(r̂  - r'd)R = 2irrhK -r-
^r e dr 

(25) 

l 1 I ' I c} I 

0•: h. 

[ !•: 

[]•:• 
[!•: 
[]x 

IV- Fig.8. Seaaión transversal esquemâtioa 
de un aauifero freâtico bombeado con 
recarga vertical. 

Puesto que, en régxmen permanente, la descarga del pozo (Q^) iguala a la recarga 

del area dentro del radio de influencxa 

n = TTT-2R (26) 
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Se s igue que 

2t) = Tnr-YX Éh 
dr 

Q = Q - i r r2R = 2ïïrhK ~ 

Q 
( TfrR)dr = 2TTKh dh 
r 

Integrando entre los limites r = r , h = h y r = r , h = h , résulta 
w ' w J e e 

Q ln(r /r ) - \ TiR(r2 - r2) = Q = lTK(h2 - h2) (27) 
w e w 2 e w T v e w 

La cantidad 5 irRr es muy pequena en comparación con | iiRr y puede despreciarse. 

Por otra parte, si el descenso del tirante de agua en el pozo es pequeno en com

paración con la carga hidrâulica originaria, el segundo miembro de la Ec.(27) 

puede expresarse por (PETERSON y otros, 1952) 

TTK(h + h ) (h - h ) = 27TKD Ah 
e w e w w 

Puesto que, segûn la Ec.(26) 

2 _ _w 
r e ~ TIR 

la Ec.(27) puede escribirse como 

^\ = -èk^^X-r-i> (28) 

w 

Si r /r > 100, y si se acepta un error del 10 por ciento, en esta ecuación puede 
e w 

despreciarse el término - \ . 

Ej emplo 5 

Un ârea regada de 1000 x 1000 m es drenada por un pozo en su centro. Las pérdidas 

médias por percolación profunda resultantes de la aplicación de exceso de agua 

de riego ascienden a 2 mm por dîa. La conductividad hidrâulica del material acuî-

fero es K = 25 mm/dîa; el espesor de la capa portadora de agua es D = 25 m. El 

radio del pozo r = 0,1 m. iCuâl es el descenso en el pozo? 
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Si se toma r = 500 m, lo cual es una estimación razonable, la recarga (que en 
e 

régimen permanente iguala al caudal de bombeo) 

Q = 0,002 x 3,14 x 5002 = 1570 m3/d£a 
w 

Sustituyendo este valor en la Ec.(28) résulta 

1570 x 2,3 log (|22) - 785 

A h w = 2 x 3,14 x 25 x 25 = 3 ' 2 m 
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OBJETIVOS DE ESTE CAPITULO 

En este capttulo se tratan algunos de los problemas del flujo del agua de la zona 

saturada que afeotan al drenaje. 
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13.1 Introducción 

El término filtraaión generalmente se define como el flujo del agua a través de 

los suelos. También se utiliza para el flujo de agua que brota del suelo (fil-

t-raciones a través de una presa de tierra, o filtraciones a una zanja), o que 

penetra en el suelo (filtraciones de canales y acequias en estratos permeables 

subyacentes). En este capïtulo se van a tratar algunos problemas de las filtra

ciones que afectan al drenaje, aunque esta discusión no es compléta porque se 

reduce a aquellos problemas que pueden analizarse a partir de datos obtenidos de 

una forma bastante sencilla. 

Para explicar el comportamiento de las capas de agua o de las cargas hidrâulicas, 

con frecuencia es necesario describir el sistema de flujo del agua en la zona 

saturada. Anteriormente se han deducido soluciones a numerosos problemas del 

flujo del agua, que se describen en la bibliografîa. Todas estas soluciones 

tienen en comün que solamente puede predecirse el flujo del agua si se cumplen 

plenamente las condiciones de limite para las que se han deducido, y si las ca

racterîsticas del acuîfero son conocidas. Esto implica, que si se dispone de una 

solución para cierto problema de flujo, puede calcularse cualquier cambio en el 

flujo de agua debido a cambios en las condiciones de limite, sustituyendo en las 

ecuaciones los valores adecuados a las caracterîsticas del acuîfero. Sin embargo, 

con frecuencia se desconocen los valores de las caracterîsticas de la region del 

acuîfero. Puede ocurrir que los datos hidrológicos disponibles se hayan deducido 

de diferente forma, por ej.de investigaciones hidrogeológicas o a partir de en-

sayos de bombeo,por lo que deben verificarse estos datos. Debe tenerse en cuenta 

que los ensayos de bombeo son bastante caros y que no siempre se dispone del equi-

po requerido. La recopilación de datos de cargas hidrâulicas es sin embargo mucho 

mas sencillo, y a menudo estos datos permiten describir las condiciones de flujo 

de una region. Estas condiciones de flujo pueden compararse con soluciones teó-

ricas, que utilizadas para analizar los datos recopilados.hacen posible el câlcu-

lo de las caracterîsticas del acuîfero. Esta aproximación permite con frecuencia 

la comprobación de los datos hidrológicos obtenidos por otros métodos. 

Debe tenerse en cuenta que las soluciones teôricas que se van a discutir, se 

han deducido para condiciones ideales, es decir, acuîferos y estratos confinantes 

homogéneos e isótropos, y con frecuencia condiciones de limite idealizadas o re-

lativamente sencillas, que raramente se encuentran en la naturaleza. Por tanto 

debe tenerse en cuenta, que los errores debidos a las diferencias entre las con

diciones de limite reaies y aquellas que teóricamente se han supuesto, son mucho 
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mâs importantes que los errores debidos a la anisotropîa o a la falta de homo-

geneidad del material. Al aplicar estas soluciones es de la mayor importancia, 

ya sea para situaciones pronosticables o para anâlisis de datos de observaciones, 

el elegir la solución que mejor encaje con las condiciones de limite existentes. 

13.2 Filtraciones de canales a acuiferos semiconfinados 

Se recuerda (Cap.1, Vol.I) que un acuîfero semiconfinado consiste en un estrato 

saturado de agua, cubierto por un estrato con una conductividad hidräulica baja 

aunque medible. Como la conductividad hidräulica del estrato horizontal que 

recubre es baja comparada con la del acuîfero, se desprecia el flujo horizontal 

en este estrato (ver también Cap.6, Vol.I). 

Se supone que el acuîfero es cortado en su espesor total por un canal recto 

(rîo, canal) que tiene un nivel de agua constante. En condiciones de equilibrio, 

la carga hidräulica del agua confinada en el acuîfero y el nivel freâtico coin-

cidirân con el nivel de agua en el canal (Fig.1). 

Fig.1. • Acuîfero semioonfinado cortado 
por un canal: condiciones de equilibrio. 

En la practica ocurrirâ ésto raras veces. La evapotranspiraciön eliminarâ agua 

de la capa superior del suelo y en consecuencia el nivel freâtico bajarâ, aunque 

también puede ocurrir que el nivel freâtico se mantenga artificialmente (zanjas 

superficiales) a un nivel mâs bajo que la carga hidräulica del acuîfero (Fig.2). 
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nivel freàtico 

' ^ • t carga en el acuifero 

I Fig. 2. Acuifero semiconfinado eovtado por 
5 un aanal: flujo de filtración. 

Por otro lado, después de una precipitación intensa y con drenaje insuficiente, 

el nivel freàtico se puede elevar sobre la carga hidräulica (Fig.3). 

r 
ij 
é 

Y 

rga 

1 
en el acuifero 
nivel freàtico 

/y^6y//y^ semipermeable ^ K v V 

i i 
h ! ! 

?xi igx+dx C 
1 | 
j I acuifero 

\ 
l 
i 

Fig. 3. Acuifero semieonfinado oortado por 
un canal: flujo de drenaje. 

Tan pronto como existe una diferencia entre la carga hidräulica y el nivel freàti

co, se origina un flujo vertical de agua. Cuando el nivel freàtico desciende por 

debajo de la carga hidräulica, el flujo sera vertical en dirección ascendente; 

cuando el nivel freàtico se éleva sobre la carga hidräulica, el flujo sera des-

cendente. A continuación ünicamente se hace referenda al flujo ascendente. 

El flujo desde el acuifero al estrato que lo recubre darâ lugar a una disminución 

de la carga hidräulica y a la existencia de un gradiente, que ocasiona un flujo 

de agua desde el canal al acuifero. 

La carga hidräulica en el acuifero se représenta por h y la carga freâtica en el 

estrato de cobertura por h'. Se supone que el agua en el canal se mantiene a un 

nivel constante, y , que el nivel freàtico se mantiene constante a h' y que el 

' 'o ° 

flujo es en régimen permanente (es decir, los gradientes hidräulicos son constan

tes). 
203 



El cambio de intensidad del flujo horizontal se debe al flujo vertical v en el 

estrato de cobertura. Si v se considéra positivo para el flujo ascendente, la 

ecuación de continuidad da (Fig.2): 

dq 
v = - -r-^ (1) 

z dx 

El flujo horizontal en el aculfero puede expresarse por: 

q = - KD £> (2) 

Hx dx 

Segun la ley de Darcy el flujo vertical es: 

h - h' h - h' 

\ =K' —^ = -H-= ç(h - h ô ) (3) 

donde 

K' = conductividad hidrâulica del estrato de cobertura (m/dîa ) 

D' = espesor de la parte saturada del estrato de cobertura (m) 

c = D'/K' = resistencia del estrato de cobertura al flujo vertical (dîa) 

Ç = 1/c = coeficiente de pérdida (dîa ) 

Reordenando la Ec.(3) se tiene: 

h = c v + h' (4) 
z o 

y sustituyendo la Ec.(1) en la Ec.(4) se obtiene: 

dq 
h = - c -3-^ + h' (5) 

dx o 

Como h' es constante, 
o 

d2q 
dh = - c * (6) 
d x dx2 

Sustituyendo la Ec.(6) en la Ec.(2) se obtiene: 

d2q 
q = KDc (7) 

dx 
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13.2.1 Acuîfero infinito 

Para un acuîfero que se extiende infinitamente mâs alla del canal, las condi-

ciones de limite para las que tiene que resolverse la Ec.(7) son: 

h = y en x = 0 Jo 

h = h' en x = °° (h' = constante) 

La ecuación diferencial puede resolverse suponiendo que 

ax q = e 
TC 

donde a es una constante. Sustituyendo esta expresión en la Ec.(7) da a = ±1//KDc, 

por lo que la solución general se convierte en 

„ x//KDc ̂  _ -x//KDc .„, 
qx = Ci e + C2 e (8) 

donde Ci y C2 son coeficientes constantes, y /KDc = X es el factor de pérdida, 

que tiene la dimension de una longitud. 

De las condiciones de limite se deduce que h tiene que mantenerse finito para 

x = °° por lo que Ci = 0. Sustituyendo q = q para x = 0 da 

C2 = qQ 

Por lo que, 

-x//KDc ,Qs 
q = q e (9) 

x o 

Esta ecuación permite calcular la intensidad de la filtración a una distancia x 

del canal, si se conocen la intensidad del flujo q en el limite del canal y el 

factor de filtración. 

Para hallar una expresión para h, la Ec.(9) se dériva respecto a x 

*U ,^p_ e -x/Ä (10) _x 
dx /KDc 

Sustituyendo la Ec.(lO) en la Ec.(5) se obtiene: 
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h - h; = qo /^7KD e-x/,/Wc Ci,) 

Sustituyendo la condición de limite h = y , x = 0 en la Ec.(ll) se obtiene: 

qo = (yo - ^ ^ ^ (12) 

que es una expresión para calcular la intensidad de filtración en el limite del 

canal. 

Sustituyendo la Ec.(12) en la Ec.(11) para eliminar q 

h - h' = (y - h ' ) e - x / v ^ <13> 
o 'o o 

S™* = - ,. ,, , r _ . ,x _• _ ,, _ .,,[ (14) 
2,30 {log(y - h') - log(h - b/)j 

La ecuación (14) permite analizar los datos de las observaciones. Supóngase que 

se mide la carga hidrâulica del acuîfero en una baterîa de piezómetros perpendi-

culares al canal a diferentes distancias x. Supóngase ademas que se conoce el 

nivel freâtico (constante), por medio de un numero de pozos de observación super

ficiales, en el estrato de cobertura. La Ec.(14) muestra ahora que situando los 

datos observados de (h - h') respecto a la distancia x en papel semilogarltmico 

(h - h' en el eje logarîtmico), se obtiene una linea recta (Fig.4), cuya pen

diente es igual a 1/2,30 /KDc, a partir de la cual puede calcularse /KDc. 

Si se conoce el valor de KD por medio de otras investigaciones, puede calcularse 

el valor c, y exactamente igual en caso contrario. 

En la practica existe casi siempre una desviación de la relación lineal en las 

cercanîas del canal. Es to se debe a que generalmente el canal solamente pénétra 

en parte del acuîfero, lo que significa que se tiene que tomar en cuenta cierto 

flujo radial cerca del canal. La resistencia causada por el flujo radial puede 

expresarse en métros de flujo horizontal (Fig.4) o en una reducción de (h - h') 

a su valor efectivo. 

Debe observarse que para el anâlisis no es particularmente necesario el medir el 

nivel de agua en el canal. El anâlisis puede efectuarse con cualquier punto de 

referenda arbitrario. 
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Fig.4. Anâlisis de los datos piezomêtrioos en un aautfero semioonfinado 
aovtado por un oanal. 

Si se conoce el valor /KD/c, puede calcularse la cantidad de flujo por medio 

de la Ec.(ll). La intensidad de flujo por unidad de longitud de canal, q , se da 

para x = 0, mientras que puede calcularse un valor de q oara cada valor de x. 
x ' 

La intensidad del flujo vertical por unidad de anchura entre x y x. se obtiene 

por diferencia q - q 
HXi H X2 

Ej emplo 1 

La Fig.5 muestra el perfil geologico del polder "Dalem" a lo largo del rîo Waal 

(Holanda). El acuîfero de arena relativamente gruesa, esta cubierto por una 

capa semipermeable de 12 m de espesor, constituîda por arena fina, arcilla y 

turba. Se han colocado tres piezómetros en una baterîa perpendicular al rîo, a 

distancias de 120, 430 y 850 m del dique. La capa de agua puede considerarse 

constante a un nivel cero. La Fig.A muestra la representación sobre papel semi-

logarîtmico de la diferencia entre la carga en el acuîfero y el nivel freâtico 

en relación con la distancia, y ademäs se muestra el nivel del rîo. 

La pendiente de la lïnea recta que une los puntos situados es igual a ~—y . 

Por tanto: 

r 800 
2,30 /KDc = -g-j 

KDc = ( 
800 ,2 

2,30 x 0,2 
r = 3,02 x 106 
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Fig.5. Per fil geolôgioo del polder Dalem, Holanda (aauifero semiconfinado3 

DE RIDDER y otros, 1962). 

Segun la Fig.A, el punto donde la lînea recta extendida corta el nivel del rîo 

se situa a una distancia de 215 m fuera del dique. Por ello, la resistencia ra

dial debida a la penetración parcial del r£o en el acuîfero, es igual al flujo 

horizontal sobre una distancia de 215 m. 

13.2.2 Aculfero finito 

En el apartado anterior se supuso que el acuîfero se extendïa infinitamente mäs 

alia del dique. Sin embargo normalmente, el acuîfero tendra una extension 

limitada (Fig.6). 

Si B représenta la extension del acuîfero (MAZURE, 1936) y v̂ KDc el factor de 

pérdida, puede utilizarse la solución del Apt.13.2.1 teniendo en cuenta que 

B > 3/KDc 

Para franjas mâs estrechas, puede obtenerse una solución suponiendo 
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q = Ci cosh T- + C2 sinh v x A A 

donde C. y C„ son constantes que tienen que ser determinadas y X = /KDc. Si el 

nivel freâtico tiene una elevación constante h' y la anchura de la franja es 

igual a B, la soluciôn general es 

q = /KD/c 
x 

C _ u i '—°"\"i" "•/"/ / _ , 1 •. cosh x/A 
W„ "„•> = D„i, nn * ^ B o' senh B/A 

,. cosh(B/A - x/À) 
V senh B/A 

(15) 

donde y es la carga hidrâulica en el acuîfero en el extremo final de la franja. 

De esta ecuaciôn se deduce que el flujo que entra en el acuîfero es: 

, [ <y„ - h') (y - h') 1 

tgh (B/A) senh(B/A) J 

y la cantidad que sale del acuîfero para x = B 

qß = /KD/c r <y„ - ho> <yB "
 h i> 

L senh(B/A) tgh (B/A)J 
(17) 

La diferencia q - q_ es igual al caudal de la filtraciôn por metro de canal en 
o B 

toda la anchura B del acuîfero. 

carga en el aeuifero 

£ Fig.6. Aou-îfero semioonfinado de longitud 
finita oortado por un canal. 

13.2.3 Condiciones de limite circulares 

Supóngase ahora un gran polder circular de radio R, rodeado por una zona en la 

que la superficie de la tierra y la capa freâtica estan a una altura superior a 

las del polder. 

Por tanto existe un flujo radial del agua freâtica desde el exterior hacia dentro 

del polder (Fig.7). 
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Fig.7. Filtración dentro de un polder circular. 

Puede expresarse el flujo horizontal en el acuifero semiconfinado, de espesor 

constante D y conductividad hidräulica K, por medio de: 

27TKDr 
dh 
dr (18) 

y el flujo vertical a través del estrato superior, de espesor saturado D' y 

conductividad hidräulica para el flujo vertical K', por: 

K'(h - h') 
D' 

h' 
(19) 

donde c es la resistencia hidräulica del estrato superior. 

La condiciön de continuidad requière que: 

dQ 
dr 

+ 2irrv = 0 (20) 

Sustituyendo las expresiones anteriores para Q y v en la Ec.(20) y dividiendo 

por -2TTKD, se obtiene 

d2h 1 dh h - h' 

dr 
+ — , 

2 r dr KDc 

En el caso de un nivel constante h' - h^ en el polder, se puede expresar 

h - h' = y, y si se expresa r = x /KDc, esta ecuación toma la forma tîpica 

siguiente: 

dx2 X d x 

(21) 
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que es una ecuación diferencial lineal de segundo orden, que se encuentra fre-

cuentemente cuando se consideran problemas de flujo con simetrîa radial. 

La solución general de la Ec.(21) es una combinación lineal de dos soluciones 

independientes (MAZURE, 1936) 

y = C. I (x) + C. K (x) (22) 
1 o l o 

donde C y C„ son constantes arbitrarias, I (x) y K (x) son funciones Bessel 

modificadas, de primera (I ) y segunda (K ) clase, y de orden cero. 

Las derivadas de I (x) y K (x) se representan respectivamente por I.(x) y 

-K (x), y se llaman funciones Bessel modificadas de primer orden. Pueden en-

contrarse los valores de I , K , I , y K para diferentes valores de x, en 

tablas, por ej. VERRUIJT (1970). Para r = xA, con A = /KDc (factor de filtración) 

y B = /KD/c, la solución del problema se convierte en 

h - h' = C, I (r/A) + C.K (r/A) (23) 
o 1 o /o 

y de l a l ey de Darcy 

Q = 2iTßr -Cj I , ( r /A ) - C2 K, (r/A) (24) 

Como los valores de h' son diferentes dentro y fuera del polder (h' para 
o Ol 

0 < r < R y h' para r ̂ - R), tienen que hallarse dos series de constantes 
02 

(C n , C2] y C)2, C 2 2 ) . 

Los valores de C y C„ pueden hallarse a partir de las condiciones dentro del 

polder, donde: 

n < r < R h'(r) = constante h' 
Ol 

Como Q = 0, para r = 0, se deduce que C = 0, por lo que: 

Q ( r ) = 2irßr C2 ] K ^ r /A) (25) 

V r ) - h o r c 2 . V r / A ) (26) 
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Los valores de C.. y C„~ pueden hallarse de las condiciones de limite de la zona 

circundante, donde: 

R < r < °° : h' (r) = constante = h' 
o2 

Como el valor de h para r = °° es finito, se deduce que C,. = 0. Por tanto 

Q2(r) = -2TTßr C]2 I, (r/A) (27) 

h 2 ( r ) - h ô 2
= C12 Jo ( r A ) ( 2 8 ) 

En el limite del polder r = R, se requière que h,(R) = h„ (R) y (dh,/dr)D = 
1 2 I K 

(dh„/dr) . Sustituyendo estas expresiones en las Ecs.(25) a (28), se obtiene 

para C „ y C„ las condiciones 

h' - h' - C K (R/A) - C.. I (R/A) (29) 
02 Ol 21 o 12 o 

C21 Kj(R/A) = -C] 2 I,(R/A) (30) 

Eliminando C.„ se obtiene 

h' - h' = C21 
02 Oi 

Ki(R/A) I 

\ w + ï&m T-o™"! (31) 

Sustituyendo esta expresión en la Ec.(25), se obtiene la entrada de agua en el 

polder (para r = R): 

Il(R/A)K!(R/A) 

Q ( R ) = 2 W ß R Ii(R/A)Ko(R/A) + Io(R/A)Kl(R/AT ( ho2 " K? 

Para hallar la distribución del agua de filtraciôn dentro del polder, pueden 

sustituirse los valores de r < R en la Ec.(32). 

13.2.4 Distribución de la filtraciôn 

En los apartados previos se supuso que el acuîfero y el estrato confinante 

eran uniformes, es decir, que en todas partes tenîan los mismos valores para 
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KD y c. En la practica los valores de KD, pero especialmente los valores de c, 

pueden cambiar en distancias bastante cortas. Si ésto ocurre, puede deducirse 

fäcilmente la distribución de las intensidades de filtración analizando los 

mapas del agua de la zona saturada. Este método se explicarä en el Cap. 21, Vol. 

III. 

13.3 Flujo desde o hacia zanjas en acuiferos freäticos 

13.3.1 Después de un cambio instantâneo del nivel de agua 

En el apartado anterior se han discutido algunos problemas de filtraciones en 

acuîferos semiconfinados. En acuîferos libres pueden existir problemas anâlogos. 

Por ejemplo, iqué efecto tendra una elevación o un descenso instantâneo del nivel 

de agua en una zanja, sobre la capa de agua de las zonas circundantes? 

Supóngase que el nivel de agua en una zanja, que penetra totalmente un acuîfero 

libre horizontal, de extension infinita, es y en t = 0. Supóngase ademäs que 

la capa de agua en las zonas circundantes esta en equilibrio estätico, es decir, 

la capa de agua tiene el mismo nivel h = y (Fig.8). 

Cuando el nivel de agua en la zanja descienda (o se eleve) instantaneamente en 

una cantidad Ay en t = 0, habrâ un flujo de agua hacia afuera (o hacia dentro) 

de la zona circundante, hasta que la capa de agua y el nivel de la zanja estén 

otra vez en equilibrio. La influencia del cambio del nivel de agua en la zanja, 

sobre el nivel de la capa de agua es: 

3h _ KD âfh (33) 

3t y 3x2 

siempre que Ay << D, de forma que D no varie mucho por la elevación de la capa 

de agua, y que el flujo en el acuîfero sea horizontal para que sean validas las 

suposiciones de Dupuit. Las condiciones de limite para las que se puede resolver 

esta ecuación son, por tanto: 

h = y 0 < x < °° t = 0 
1o 

h = y - A y x = 0 t > 0 
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A, ascenso del nivel del agua B, descenso del nivel del agua 
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Fig.8. Capa de agua fluctuante en un aawCfero libre. 
A: después de una elevación instantdnea del nivel de agua en la zanja 
B: después de un descenso instantdneo del nivel de agua en la zanja. 

EDELMAN (1947) demostró que la solución de la Ec.(33) puede expresarse en térmi-

nos de dos nuevas variables: 

KD T = — t 

2/r 2/(KDt/u) 

La solución es entonces: 

Ah = (y -h) = -Ay erfc(u) = -Ay f (u), Ay > 0 

(34) 

(35) 

(36) 

donde erfc(u) = 1 - erf(u) es la función de error complementaria (JAHNKE y EMDE, 

1945). En la Tabla 1 se dan los valores de la función f (u). 

El flujo por unidad de longitud de zanja, a una distancia x, puede hallarse 

derivando la Ec.(36) respecto a x, y sustituyendo el resultado en la ecuación de 

Darcy, con lo que se obtiene: 

_..2 

(37) q = KD(Ay)T~5 - — x /F 

para x = 0, la Ec.(37) se reduce a: 

_ KD(Ay) T-| 

/if 
(38) 
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TABLA 1. Los valores de la función fn, £l(u) y £2(u) 

I -u' 
— e 

/F 
f (u) fi(u) £2(u) 

0,000 

0,025 

0,050 

0,075 

0,100 

0,125 

0,150 

0,200 

0,250 

0,300 

0,350 

0,400 

0,450 

0,500 

0,550 

0,600 

0,650 

0,700 

0,750 

0,800 

0,850 

0,900 

0,950 

1 ,000 

1 ,050 

1 ,100 

1,150 

1,200 

1,250 

1,300 

1,350 

1,400 

1,450 

1 ,500 

1,600 

1,700 

1,800 

1,900 

2,000 

2,100 

2,200 

2,300 

2,400 

2,500 

0,5642 

0,5639 

0,5628 

0,5611 

0,5586 

0,5555 

0,5517 

0,5421 

0,5300 

0,5157 

0,4992 

0,4808 

0,4608 

0,4394 

0,4169 

0,3936 

0,3698 

0,3457 

0,3215 

0,2975 

0,2740 

0,2510 

0,2288 

0,2076 

0,1874 

0,1683 

0,1504 

0,1337 

0,1183 

0,1041 

0,0912 

0,0795 

0,0698 

0,0595 

0,0436 

0,0314 

0,0221 

0,0153 

0,0104 

0,0069 

0,0045 

0,0029 

0,0018 

0,0011 

- 1,0000 

- 0,9717 

- 0,9436 

- 0,9155 

- 0,8875 

- 0,3596 

- 0,8320 

- 0,7773 

- 0,7237 

- 0,6714 

- 0,6206 

- 0,5716 

- 0,5245 

- 0,4795 

- 0,4367 

- 0,3961 

- 0,3580 

- 0,3222 

- 0,2888 

- 0,2579 

- 0,2293 

- 0,2031 

- 0,1791 

- 0,1573 

- 0,1376 

- 0,1198 

- 0,1039 

- 0,0897 

- 0,0771 

- 0,0660 

- 0,0562 

- 0,0477 

- 0,0403 

- 0,0390 

- 0,0237 

- 0,0162 

- 0,0109 

- 0,0072 

- 0,0047 

- 0,0030 

- 0,0019 

- 0,0011 

- 0,0007 

- 0,0004 

1,1284 

1,0794 

1,0312 

0,9849 

0,9397 

0,8960 

0,8537 

0,7732 

0,6982 

0,6285 

0,5639 

0,5042 

0,4495 

0,3993 

0,3534 

0,3119 

0,2741 

0,2402 

0,2097 

0,1824 

0,1581 

0,1364 

0,1173 

0,1005 

0,0857 

0,0729 

0,0617 

0,0520 

0,0438 

0,0366 

0,0307 

0,0253 

0,0209 

0,0172 

0,0114 

0,0076 

0,0050 

0,0031 

0,0020 

0,0012 

0,0007 

0,0005 

0,0003 

0,0002 

- 1,0000 

- 0,9448 

- 0,8920 

- 0,8416 

- 0,7935 

- 0,7476 

- 0,7039 

- 0,6227 

- 0,5497 

- 0,4829 

- 0,4232 

- 0,3699 

- 0,3222 

- 0,2799 

- 0,2423 

- 0,2090 

- 0,1798 

- 0,1540 

- 0,1315 

- 0,1120 

- 0,0949 

- 0,0803 

- 0,0677 

- 0,0568 

- 0,0476 

- 0,0396 

- 0,0329 

- 0,0273 

- 0,0224 

- 0,0184 

- 0,0148 

- 0,0122 

- 0,0100 

- 0,0081 

- 0,0055 

- 0,0032 

- 0,0020 

- 0,0012 

- 0,0007 

- 0,0005 

- 0,0003 

- 0,0001 
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que da la cantidad de agua que fluye en un lado de la zanja.El flujo de entrada 

total en la zanja es por tanto igual a 2 q .siempre que el acuïfero se extienda 

infinitamente a ambos lados de la zanja. 

Si el nivel del agua en la zanja se éleva en una distancia Ay, puede esperarse 

una elevación del nivel del agua en el suelo. Como una elevación se puede con-

siderar como un descenso negativo, Ay se toma negativo, por lo que la Ec.(36) 

se convierte en la siguiente: 

Ah = + Ay f (u) Ay < 0 (36a) 

porque f (u) es negativa. 

Estas ecuaciones pueden utilizarse para calcular la variación del nivel de la 

capa de agua del suelo si se conocen las propiedades hidrâulicas del acuïfero, 

o para calcular las propiedades hidrâulicas si se ha medido en una baterïa de 

piezómetros la variación del nivel de agua. 

Ej emplo 2 

Supóngase un acuïfero libre, cuyo espesor saturado es D = 10 m,cuya conductividad 

hidraulica es K = lm/dîa, y una porosidad efectiva y = 0,1. Este acuïfero es 

cortado por un canal. Para t < 0 el nivel del agua en el canal y en el suelo es 

el mistno. Para t = 0 el nivel del agua en el canal se éleva 1 metro, es decir 

Ay = 1. iCuâl sera la elevación de la capa de agua, a varias distancias del ca

nal, después de 25 dîas? Se supone que la transmisividad del acuïfero es cons

tante KD = 1 x 10 = 10 m2/dïa, aunque con la elevación de la capa de agua el va

lor D, y por tanto KD, cambian por término medio de 10 a 10,5. 

Segun la Ec.(3A) 

Para t = 25 dïas, la Ec.(35) da 

X = 0,01 x 
2/r 2/100 x 25 

Los valores de u se calculan para varios valores de x, y los correspondientes 

valores de f (u) se toman de la Tabla 1. 
o 

Sustituyendo estos valores en la Ec.(36) se obtiene la elevación de la capa de 

agua transcurridos 25 dîas, a las distancias del canal seleccionadas (Tab.2,Fig.8A). 
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TABLA 2. Cälculo de la elevacion de la capa de agua 
del Ejeraplo 2 

Distancia u ^ o ^ ascenso de la capa 

en métros de la Tabla 1 de agua (en métros) 

10 

20 

40 

60 

80 

100 

0,1 

0,2 

0,4 

0,6 

0,8 

1,0 

- 0,8875 

- 0,7773 

- 0,5716 

- 0,3961 

- 0,2579 

- 0,1573 

0,89 

0,78 

T,57 

0,40 

0,26 

0,16 

Ej emplo 3 

El analisis de la variación del nivel de la capa de agua, debido a la elevacion 

o al descenso râpido del nivel de agua en un canal, permite determinar las pro-

piedades hidraulicas del acuîfero. Para este fin, se mide la variación de la 

capa de agua en una baterîa de piezómetros situados perpendicularmente al canal. 

Supóngase que \i = 0,1 y que los piezómetros estân localizados a distancias de 

10,20 y 40 m del canal. Para t < 0 la capa de agua tiene la misma elevacion que 

el nivel de agua en el canal. Para t = 0 el nivel de agua en el canal se elevó 

a una distancia Ay = 0,5 m. Las lecturas de la capa de agua, realizadas en di-

ferentes veces, dieron los resultados que figuran en la Tabla 3. 

TABLA 3. Elevacion de la capa de agua Ah observada 
en tres piezómetros 

Distancia — 
(métros) t = 0,5 t = 1 

Tiempo desde el ascenso (dîas) 

10 0,25 0,29 0,32 0,34 0,35 

20 0,13 0,19 0,25 0,26 0,27 

40 0,035 0,065 0,125 0,165 0,19 

De los datos de la Tabla 3 se obtiene 

pava x = 10 métros 

14,2 10 7,1 5,8 x 

/F 

Ah 
Ay 

0,50 0,58 0,64 0,68 0,70 
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para x - 20 métros 

71 

Ah 
Ay 

28,2 20 14,2 11,6 10 

0,26 0,38 0,50 0,52 0,58 

para x - 40 métros 

Ah 
Ay 

56,8 40 28,4 23,2 20 

0,047 0,13 0,25 0,33 0,38 

Se representan los valores de Ah/Ay respecto x//t en papel logarïtmico (curva 

de datos observados), y seguidamente se prépara una curva patron representando 

en el mismo tipo de papel f (u) respecto a u. Entonces se superpone la curva 

de datos observados sobre la curva patron (Fig.9). Se selecciona como punto 

de superposición el punto z, cuyas coordenadas en la curva patron son u = 0,1, 

f (u) = 1,0, que dan x//t = 4 e Ah/Ay = 0,8. 

f0(u) Ay 

-0.1 0.1 

0.01 
o.oilaoi"--"£ 

100 

10 

loco Fig.9. Curva de datos observados àh/ày 
fJ x/vT respeato a x/ft, superpuesta sobre la 

curva f (u) respeato a u. 

Sustituyendo estos valores y el valor y = 0,1 en la Ec.(35) se obtiene: 

y 2 / ? u 2 o,i 

Por tanto, KD = 400 x 0,1 =40 m2/dîa. 
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Segûn la Ec.(36a): 

A h - t , ^ 
Ay" f o ( u ) 

Si f (u) = -1,Ah = Ay. Esto ocurre solamente en el limite del canal, donde x = 0. 

Sin embargo, de las coordenadas del punto de superposiciôn, se deduce que para 

fQ(u) = -I, Ah/Ay = 0,8. Esto significa que AhQ = 0,8 Ay = 0,8 x 0,5 = 0,4 métros. 

La diferencia Ay - Ah = 0,5 - 0,4 =0,1 es la pérdida de carga debida al flujo 

radial, que existe al no cortar el canal totalmente al acuîfero. 

Segûn la Ec.(38), la pérdida de agua por un lado del canal, y por metro de lon-

gitud, es 

Ah , Ah 

/F /F V l ^714 v t 

Debe tenerse en cuenta que no se han considerado pérdidas de agua por evapotrans-

piraciôn, ni suministros de agua adicionales por precipitaciôn. De todas formas, 

una prueba de campo para evitar los errores debidos a la precipitaciôn o evapo-

ración no durarîa mâs de dos o tres dîas. 

13.3.2 Después de un cambio uniforme del nivel de agua 

En el apartado anterior se ha dado una solución para el cälculo del flujo de sa-

lida, o entrada, en un acuîfero libre,después de un cambio instantâneo del nivel 

de agua de una zanja o un canal, que pénètre el espesor total del acuîfero. En 

este apartado se va a dar una solución para el caso de que el cambio del nivel 

de agua sea proporcional al tiempo, en otras palabras, que el nivel cambie en 

una proporción lineal representada por a, es decir: 

Ay = at (39) 

por lo que las condiciones iniciales y de limite, para las que debe resolverse 

la Ec.(33) son: 

h = y 0 < x < ° ° t < 0 

h = y - a t x = 0 t > 0 
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Iiitroduciendo de nuevo las variables T y u (Ecs. (34) y (35)) y ademas: 

a' = (u/KD)a ( 40) 

de forma que 

Ay = at = a(M/KD)T = a'T 

Las condiciones de limite son: 

h = y - a'T para x = 0 y T > 0 

Entonces la solución es 

Ah = y - h = -a'T 12(11) Ay > 0 (41) 

qx = a'T^KD fi(u) (42) 

donde 

fi(u) = df (u)/du 
o 

f2(u) = dfi(u)/du 

Como en la Ec.(36a), esta solución también es valida para una capa de agua ascen-

dente. En ese caso Ay debe tomarse negativo, y en este caso la solución es 

Ah = a'T f2(u) Ay < 0 (41a) 

Para x = 0, u = 0 y f 1(u) = 1,13, por lo que la Ec.(42) se reduce a: 

qo = 1,13 a'T5KD (43) 

que da el flujo por unidad de longitud, que sale, o entra, por un lado del 

canal. 

Ejemplo 4 

Supóngase que en la situación descrita en el Ejemplo 2, el nivel de agua del ca

nal no se éleva instantâneamente en t = 0, sino de forma que después de 25 dîas 

se alcanza una elevación de 1,00 métros. Suponiendo de nuevo que KD/y = 100, de 

la Ec.(39) se halla: 
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a = Ay/t = 1/25 = 0,04 

y de la Ec.(40) 

t' = « KD = 0,04 x 5x1 = 0,0004 

La elevación de la capa de agua a, por ejemplo, una distancia de 25 métros del 

canal se halla (Tabla 4) calculando u para varios valores de t, y leyendo los 

valores correspondientes de f~(u) en la Tabla 1. Sustituyendo este valor en 

la Ec.(41) se obtiene la elevación de la capa de agua. 

TABLA 4. Elevación de la capa de agua en x = 25 m 

25 
Tiempo desde F » lOOt u - f2 (u) 

2/r 
t (en dfas) 

1 

5 

10 

15 

20 

25 

100 

500 

1 000 

1 500 

2 000 

2 500 

1,25 

0,56 

0,40 

0,32 

0,28 

0,25 

- 0,0224 

- 0,2357 

- 0,3699 

- 0,4589 

- 0,5089 

- 0,5497 

0,04 

0,20 

0,40 

0,60 

0,80 

1,00 

0,00 

0,05 

0,15 

0,28 

0,41 

0,55 

Segûn la Ec.(43), las pérdidas de agua por un lado del canal y por metro lineal 

son al quinto dîa las siguientes: 

q = 1,13 a'T'KD- 1,13 x 0,0004 /5ÖÏÏ x 10 = 0,1 m2/dîa 

De una forma analoga a la ilustrada con el Ejemplo 3, pueden calcularse las pro-

piedades hidraulicas del acuîfero, superponiendo una curva 

sobre una curva de datos observados Ah/Ay respecto a x//t. 

piedades hidraulicas del acuîfero, superponiendo una curva patron u respecto f.(u), 

13.4 Transmisión de ondas 
El nivel del agua en una masa de agua libre muestra a veces una variación regular 

de tipo sinusoidal (por ej. olas de marea). Si una masa de agua libre esta en 

contacto directo con un acuîfero de extension limitada y espesor constante, el 

movimiento sinusoidal del nivel de agua libre se propagara al acuîfero y las 

lecturas piezométricas acusarân un movimiento similar. Sin embargo: 
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- la amplitud de los sinusoides disminuirâ a medida que aumente la dis-

tancia al agua libre (efecto de amortiguaciôn) 

- existe un cierto desfase en el registro de los nivelés mâximo y mînimo 

(cambio de fase), que aumenta con la distancia a la masa de agua libre. 

Es evidente que debe haber una relaciôn entre el efecto de amortiguaciôn y el 

cambio de fase por un lado, y las caracterîsticas hidraulicas por otro. Por 

tanto, el anâlisis de la propagaciôn de ondas permite determinar estas caracte

rîsticas. Los ûnicos datos requeridos a este fin, son datos piezométricos del 

agua libre a varias distancias.Para que el cambio de fase y el efecto de amorti

guaciôn puedan determinarse, las observaciones deben cubrir al menos la mitad 

del ciclo. Preferiblemente, deberïan observarse varios ciclos completos, porque 

el efecto de amortiguaciôn y el cambio de fase pueden ser diferentes para el 

mâximo y el mînimo de la curva, y en este caso deberan utilizarse valores medios. 

El movimiento sinusoidal del agua libre puede ser descrito por la siguiente 

ecuaciôn: 

y = y + A sen nt (A4) 

o -'m 

donde 

y = nivel de agua respecto a cierto nivel de referencia (m) 
y = altura media del nivel de agua respecto al mismo nivel de 
m . , . 

referencia (m) 

A = amplitud de la onda (m) 

n = 2ir/T = frecuencia (radianes/dîa) 

T = tiempo requerido para un ciclo completo (dîas) 

El movimiento sinusoidal reducido de la carga hidrâulica en el acuîfero, a una 

distancia x del agua libre y en un tiempo t,puede ser descrita segfln STEGGEWENTZ 

(1933) de la forma siguiente: 

h(x,t) = h m + A e"a x sen(nt - bx) (45) 

donde 

h(x,t) = carga hidrâulica en el acuîfero a una distancia x para un 
tiempo t (m) 
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h = carga hidräulica media en el acuîfero a una distancia x (m) 

bx = cambio de fase (m) 

e = factor de reducción de amplitud (sin dimension) 

La reducción de amplitud y el cambio de fase dependen de la distancia x (x se 

toma igual a cero en los limites del agua libre). 

Sustituyendo las cantidades mencionadas anteriormente en la ecuación diferencial 

que describe el flujo del agua en la zona saturada se obtiene una relación entre 

las constantes a y b, y las caracterïsticas hidrâulicas del acuîfero. 

13.4.1 Transmisión de ondas en acuîferos freâticos 

STEGGEWENTZ (1933) encontro entre a, b, y las caracterïsticas hidrâulicas del 

acuîfero freâtico la relación siguiente: 

a = b = ( ^ (46) 

Deberâ tenerse en cuenta que en un acuîfero freâtico, el efecto de amortiguación 

y el cambio de fase son iguales. Si ésto no es asî, el acuîfero debe ser semi-

confinado. 

13.4.2 Transmisión de ondas en acuîfero semiconfinados 

BOSCH (1951), teniendo en cuenta la compresibilidad del agua y del material del 

acuîfero, demostró que para un acuîfero semiconfinado con h' constante, eran 

validas las siguientes relaciones: 

a2 - b2 = -L- <47> 
3 b KDc 

2ab = §§ (48) 

donde 

S = coeficiente de almacenamiento definido por la siguiente 

expresión: 
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S = PgD (|- + g-) 
w S 

(49). 

donde 

p = densidad del agua 

g = aceleración de la gravedad 

D = espesor del acuîfero 

e = porosidad del acuîfero 

E = módulo de elasticidad del agua 
w 

E = módulo de elasticidad del material del acuîfero 

Ej emplo 5 

En un acuîfero semiconfinado existente a lo largo del rîo Waal (Holanda), en el 

que influye la marea del mar del Norte, se han medido las fluctuaciones del agua 

freâtica, debidas al movimiento de la marea del rîo. En la Fig.10 se muestran 

los hidrogramas de algunos piezómetros. En estos diagramas se lee la amplitud, y 

por comparación de los hidrogramas de los piezómetros con el hidrograma del rîo, 

se détermina el desfase para cada piezómetro. Para expresar el catnbio de fase en 

radianes, se multiplica el desfase por 2TT/T. 

390 

8 10 12 14 16 18 20 22 24 2 4 6 
tiempo, horas 

Fig.10. Hidrogramas del rio Waal (Holanda) , 
y de una bateria de piezómetros, que mues
tran la transmisión de ondas de marea 
(DE RIDDER et al., 1962). 
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Debe tenerse en cuenta que el desfase después de la marea baja es menor que 

después de la marea alta. Tanto el desfase como la amplitud se utilizan en los 

câlculos. 

De la Ec.(45) se desprende que la amplitud A en x = 0, y la amplitud A en un 

valor arbitrario de x se relacionan por 

» _ a x 

A = A e 
x o 

A 
x -ax _ - e 
o 

o bien 

A 
2,30 log (^) = -ax (50) 

o 

Asî se puede hallar el valor de a, como la pendiente de una lînea recta, que 

se obtiene representando A /A respecto a x en papel semilogarïtmico (A /A en la 
x o r r ° x o 

escala logarîtmica). Teóricamente, esta lînea recta deberîa pasar por el origen, 

pero raras veces ocurre asî, debido a la influencia de las resistencias de en-

trada cerca del rîo. En el ejemplo que se muestra en la Fig.11 la diferencia Ax 

por ciclo logarîtmico de A /A , es 800 m. Por tanto, segfln la Ec.(50): 

2 30 -3 

2lTt 

La variaciôn de fase —=— se représenta respecto a x en papel lineal, obtenien-

dose una lînea recta de la que puede determinarse b. El valor b es la relación 

entre la variaciôn de fase y una distancia elegida arbitrariamente. En el ejemplo 

de la Fig.11 : 

0 9 -3 

Conocidos a y b, es posible calcular À = /KDc de la Ec.(47): 

1 1 

- 3 N 2 , , c „ , „ - 3 s 2 
~ 410 m 

a2 - b2 (2,87 x 10 ) z - (1 ,5 x 10 J ) 

y c a l cu l a r S/KD de l a Ec.(48) 

S 2ab _ 2 x _2_,8_LiLJPr_3_x_J j 5 > < 1 0 " 3
 n , 0 v , n "6 , , . , . 2 

KD n 
'T~T,W0~,~5~ = 0,68 x io dîa/m 
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0.01 

0.001 

o 200 400 600 eoo 1000 
m 

distancia 

Fig.11. Anâlisis de los datos de amplitud 
y eambio de fase (DE RIDDER et al., 1962). 

13.5 Pérdidas de agua de acequias hacia una capa freâtica 

13.5.1 Pérdidas de agua hacia una capa freâtica profunda 

Con frecuencia en una acequia de riego, el nivel del agua es alto en comparación 

con la capa de agua del suelo circundante, por lo que son inevitables ciertas 

pérdidas de agua. Se considéra aquï el caso en que la acequia esta situada en un 

suelo, que tiene una permeabilidad relativamente baja (0,5 < K < 2),y que existe 

una capa de agua profunda (Fig.12). Debe tenerse en cuenta que si la conductivi-

dad hidraulica del suelo es muy baja,la capa de agua se elevarâ hasta que iguale 

el nivel del agua en la acequia; si la conductividad hidraulica es muy grande, 

las pérdidas de agua serân tan grandes, que la acequia ira seca. 

WEDERNIKOW, segun MUSKAT (1937, p.331).demostró que 

H f - = K(B + 2y ir) 
— 1 . * J-

cos k 
(51) 

donde 

q = pérdida de agua por unidad de longitud de acequia ( 

y = altura del nivel del agua en la acequia (m) 

B = anchura de la acequia en el nivel del agua (m) 

3 - ' A' \ m m dia) 
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b = anchura de la solera de la acequia (m) 

B - b 
2y 

pendiente del talud de la acequia (horizontal/vertical) 

• K 
K = conductividad hidraulica (m/dïa ) 

I e l ' son integrales elîpticas complétas de primera clase, 

de modulo k* y V1 l,*2 respectivamente, y 

trsy ,* T /q B b. . 
k = sen - 0* - -s- + -~) c o s ~ 

q l l l q (52) 

K 
y / / A W W W ^\ l 1 

A i 
zona no / / \ l 
saturada / ƒ ƒ 

• 

v 1 1 

B 

~=— y 

| 
1 

' 1 1 A 
Ä 
\\ 

\ ] 

\ 

*^///jm'///M 

capa de agua 

Fig.12. Pêrdidas de una aaequia haaia 
una capa de agua profunda. 

Se puede obtener una solución de la Ec.(51) utilizando el diagrama de la Fig.13. 

Fig.13. Diagrama para el anâlisis de 
12 14 las pérdidas de agua de una aaequia, 

B/y hacia una aapa freâtiaa profunda. 
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El procedimiento a seguir para la construcción de este diagrama es el siguiente: 

- Elegir valores de q/y y calcular k para valores dados de s utilizando 

la Ec.(52) 

- Leer los valores de I e I' en una tabla de estas funciones (DWIGHT, 1947) 

- Calcular el valor correspondiente de B/y, que para este fin se expresa 

B - q _ 2 — 
y~ y i' 

(téngase en cuenta que K = 1 m/dîa) 

- Representar, valores dados de s, q/y respecto a B/y. 

Con la Ec.(51) se calculan las pérdidas si se conoce K, o se calcula K si se 

conoce q. 

Ej emp1 o 6 

Una acequia de ri ego tiene una anchura en la parte superior B = 4 m, una anchura 

de solera b = 2 m, una profundidad de agua y = 1 m, y esta situada en un suelo 

que tiene una conductividad hidraulica de 0,8 m/dîa. iCuâl es la pérdida de agua 

por unidad de longitud de acequia? 

Con estos datos se calcula: 

B - b 4 - 2 , B , 
= 1 y — = 4 2y 2 x 1 

En el diagrama se halla el valor correspondiente de q/y = 6,75. Por tanto, para 

K = 1 m/dîa, q = 6,75 x 1 = 6,75 m3/dîa por metro de acequia; para K = 0,8 m/dîa, 

q = 0,8 x 6,75 = 5,40 m3/dîa por metro de acequia. 

Ej emplo 7 

Para mantener el nivel del agua a 1 m por encima de la solera, en una acequia 

de 10 m de longitud (por tanto y = 1 m), se bombea agua a la acequia desde un 

canal cercano, a través de una tuberîa que tiene incorporado un contador de 

a^ua y una välvula. La anchura superior y de la solera de la acequia, son respec-

tivamente B = 4 m y b = 2 m. El volumen diario de agua necesario para mantener 
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el nivel del agua se mide por lecturas del contador de agua, Q = 33,7 m . £Cuäl 

es la conductividad hidräulica del suelo? 

3 3 

Para Q = 33,7 m /dîa, se deduce que q , = Q/10 = 3,37 m /dîa por metro de ace-

quia. Como B = 4 m y b = 2 m, se desprende que s = 1, B/y = 4, por lo que para 

K = 1, q/y = 6,75 o q = 6,75. Por tanto 
qobs 3,37 _ n . ,,, 

K " 6775 = -6T75 - °'5 m/^a 

13.5.2 Pérdidas de agua hacia una capa freâtica superficial 

Considérese una acequia con un nivel de agua superior al de una capa de agua 

existente en el ârea circundante (Fig.14), pero que es mas superficial que la 

considerada en la Fig.12. 

Para hallar una solución a este problema,MUSKAT (1937) dividiô la region de flujo 

en dos partes I y II (Fig.14). 

^/////////////////M. 
I_1 »J Fig.14. Pérdidas de agua de una aaequva »I haoia una oapa de agua superficial. 

En la region I consideró que el flujo era horizontal. Por tanto 

hi - h hi + h 

f = K ( -) <-
Li 

-) (53) 

donde q/2 es el flujo por unidad de longitud de la acequia y por un lado. En la 

region II el flujo puede expresarse de la forma siguiente: 

| = K (yQ - hi)f (54) 

donde f es el factor que dépende de la geometrîa del canal y del aculfero. 
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Eliminando h , que no se conoce, entre las Ecs. (53) y (54), se obtiene 

y„ + f L i - { ( y 0
 + f L i ) 2 - y0

 + hl}l ( 5 5 ) f = Kf 
'o 

Para obtener el valor de f, el flujo en la region II se sustituye por el flujo 

procedente de un origen lineal finito de longitud B/2. Para este flujo, la dis-

tribución de los potenciales y de las lîneas de corriente se obtiene por la 

siguiente expresión: 

h + if = log (sen h z +Vsen h2z - sen h2f) 

donde 

z = x + iy 

h = el potencial 

¥ = la función de corriente (Cap.6, Vol.I) 

Eligiendo varios valores de B/2 e y , puede calcularse la distribuciôn de poten

ciales y el patron de lîneas de corriente, y pueden leerse los valores corrés-

pondientes de h y f. 

Aquî se da el resultado en forma de curvas para valores de f constantes; B/y , 

h /y variables (Fig.15).Se ha hecho una distinción entre secciones transversales 

de la acequia superficiales (B/u > 0,9) y secciones transversales profundes 

(B/u < 0,9). Los diagramas dan una solución compléta al problema. Como el flujo 

en las dos regiones de la Fig.14 debe ser el mismo, se elige cierto valor de h . 

El procedimiento a seguir es entonces el siguiente: 

- calcular B/u y elegir el diagrama adecuado 

- elegir un valor de h. y calcular h./y y B/y 

- leer en la Fig.15 el valor de f apropiado 

- sustituir los valores de hQ, h]f yQf y Lj en las Ecs.(53) y (54) y 

resolverlas para q 

- si se hallan diferentes valores de q, se repite el proceso con un valor 
de h. mas ajustado. 
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A 

SECCIONES TRANSVERSALES 

SUPERFICIALES 
h 1 / V o 

B /u>0.9 

O 0.2 0.4 0.6 0 .8 1.0 1.2 1.4 1.6 1.8 

SECCIONES TRANSVERSALES 
B /u<0 .9 

0 0.2 0.4 0.6 0.8 1.0 1.2 1.4 1.6 1.8 

Fig.15. Diagrama para el andlisis de pêrdidas de agua de una aaequia haaia 
una aapa de agua superficial. A: Seoaiones transversales superficiales. 
B: Seoaiones transversales profundus. 

Ejemplo 8 

Supóngase una acequia con una anchura B = 3 m, una solera de ancho b = 1 m, pro-

fundidad de agua 1 m, y una capa impermeable a 4 m del fondo de la acequia (por 

tanto yQ = 1 + 4 = 5 m). A una distancia L = 54 m, la altura de la capa de agua 

h es de 4 m sobre la capa impermeable. 

- Calcular el perîmetro mojado u = 1 + 2 x 1,41 = 3,82 m. Por tanto: 

B/u = 3/3,82 = 0,76 m 

(B + yQ)/2 = (3 + 5)/2 = 4 m 

B/yQ = 3/5 = 0,6 

L = L - (B + y )/2 = 54 - 4 = 50 m 

- Supóngase h = 4,8 m. Entonces h /y = 4,8/5 = 0,96 

- Leer en el diagrama de la Fig.15 (B/u < 0,9)f = 1,08 

- Sustituir f en las Ecs.(53) y (54), con lo que se obtiene: 

a . K (A^^O) (iiiL̂ O) = 0,0704 K 

•9. = K(5,0 - 4,8)1,08 = 0,216 K 

Aparentemente h se ha elegido demasiado bajo, por lo que da un valor de q/2 

demasiado alto en la Region II. Por tanto eligiendo h = 4,9 m, da h./y = 0,98 

y f = 1,1. Sustituyendo entonces se obtiene: 
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•| = 0,0801 K 

| = 0,11 K 

Aunque se aproximan mas, todavïa no es satisfactorio el resultado, por lo que 

deberïa repetirse el proceso con h = 4,95 m. 
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OBJETIVOS DE ESTE CAPITULO 

El drenaje oon pozos puede ser oonsiderado aomo una alternativa para el drenaje 

por gravedad. Se bosquejan aepeotos teórioos y prâotioos de este sistema de 

drenaje. 
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14.1 Introducción 

El método usual de drenar el terreno es mediante drenaje por gravedad, es decir, 

un sistema de drenes en el campo (zanjas abiertas o drenes enterrados), canales 

de transporte, y si el agua no puede ser eliminada por gravedad, una estación 

de bombeo en la salida. Un método alternative de drenaje es bajar la capa freâ-

tica bombeando con pozos (Cap.12, Vol.II). Sin embargo, el uso de este método 

esta mucho mas restringido por las condiciones hidrogeolôgicas del ârea y no 

puede ser considerado meramente como sustitutivo del drenaje por gravedad. 

A diferencia del drenaje por gravedad, que ha sido practicado en varias formas 

durante centenares de anos, la téenica del drenaje con pozos es un logro relati-

vamente reciente, siendo todavîa pequeno el numero de proyeetos en que se ha 

aplicado este tipo de drenaje. Se encuentran ejemplos notables en California 

(USA) donde algunos proyeetos datan de 1918 (PETERSON, 1957). Otros ejemplos son 

la Llanura Indostânica en Pakistan Occidental, donde se han instalado sistemas 

multiples de pozos para control de la capa freâtica y salinidad (AN0N1M0, 1964), 

la Estapa del Hambre, Uzbekistan (URSS), donde se abrieron los primeros pozos 

en 1926 pero no dieron buenos resultados (MICHAELSON, 1967), y la Llanura de 

Ararat (URSS), donde unas 2000 hectareas son drenadas con 25 pozos (ANANIAN y 

otros, 1969). 

En este capîtulo serân discutidos algunos aspectos del drenaje con pozos; éstos 

incluyen sus ventajas y desventajas, el problema de la distribución de la carga 

hidrâulica cuando mas de un pozo bombea al mismo acuîfero, espaciamiento de pozos 

y criterios de drenaje, distintas condiciones del acuîfero y factores limitantes 

taies como caracterîsticas hidrâulicas de los acuîferos y capas que los confinan. 

14.2 Ventajas del drenaje con pozos 

El drenaje con pozos tiene ciertas ventajas sobre el drenaje por gravedad. Estas 

son: 

En terreno ondulado con depresiones locales que no tienen salidas natu

rales, el agua bombeada es generalmente eliminada mediantes lîneas de tuberîas 

que conectan los distintos pozos. Se évita asî un movimiento extensivo de tierras 

y no es necesario excavar canales profundos a través de divisorias topogrâficas. 

Ademas, sin tales canales y zanjas pueden introducirse operaciones mas eficaces 

en el campo. 
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El coste de mantenimiento del sistema de lïneas de tubos puede ser con-

siderablemente inferior al de los drenes abiertos y canales de transporte. 

El drenaje con pozos permite hacer bajar la capa freâtica a una profun-

didad mucho mayor que en el drenaje por gravedad. Esto significa que una mayor 

porción del exceso de agua puede ser almacenada antes de ser eliminada, al mismo 

tiempo que en regiones âridas y semiäridas una capa freâtica mas profunda reduce 

la salinizacion del suelo. 

Las capas mâs profundas, o el sustrato, pueden ser mucho mäs permeables 

que las capas próximas a la superficie (Cap.1, Vol.I). El bombeo en estas capas 

puede reducir la presión artesiana que se présenta frecuentemente.creando un flu-

jo vertical descendente a través de las capas superiores. Si los sustratos per

meables se encuentran a una profundidad de 5 m 6 mas, es solamente por drenaje 

con bombeo como puede obtenerse una mayor ventaja de estas condiciones geohidro-

lógicas favorables. 

Si el agua bombeada del acuîfero es de buena calidad puede ser usada para 

riego. Entonces el agua de drenaje tiene un valor económico y este hecho puede 

contribuir considerablemente a la viabilidad económica de la empresa. 

14.3 Desventajas del drenaje con pozos 

El drenaje con pozos tiene también ciertas desventajas cuando se compara con el 

drenaje por gravedad. Algunas son las siguientes: 

- Un pozo bombeado es una estructura de ingenierîa mâs complicada que un 

dren abierto o una lînea de drenes enterrada y es por tanto mâs dificultosa y 

costosa de construir, mantener y operar. 

- La energîa requerida para operar un sistema de pozos multiple debe ser 

adquirida como electricidad o combustible. 

- Las regulaciones legales pueden a veces prohibir el uso de pozos de bombeo 

para el drenaje del terreno; el bombeo de pozos puede reducir la presión de los 

acuîferos hasta tal punto que pueden secarse los pozos familiäres existentes. 

- A diferencia del drenaje por gravedad, el drenaje con pozos no es econô-

micamente viable en pequerias areas, ya que una gran proporciôn del agua drenada 

fuera del ârea consiste entonces en agua "exterior", es decir, agua subsuperficial 

que fluye de las areas circundantes. 
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Si durante la estación de crecimiento la capa freâtica se éleva hasta 

la superficie del terreno (debido por ejemplo a un fuerte aguacero después del 

riego) debe bajarse râpidamente ya que la mayorîa de los cultivos solamente 

pueden resistir el encharcamiento durante un tiempo limitado. Esto implica una 

intensidad de drenaje elevada, es decir, una red de pozos densa. (Desde luego los 

costes de inversion elevados para instalar una red de pozos de tal densidad, 

pueden reducirse espaciando mäs los pozos y bombeando continuamente, pero esto 

elevarâ a su vez los costes de operación y mantenimiento. 

- El drenaje con pozos solo puede ser aplicado con éxito si son favorables 

las caracterïsticas del acuîfero, por ejemplo, si la transmisividad del acuîfero 

es bastante alta; solo entonces pueden los pozos espaciarse bastante. Si el acuî

fero es semiconfinado (por ejemplo una capa superior de arcilla sobre un acuîfero 

arenoso) un criterio adicional es el valor de la resistencia hidrâulica de la 

capa superior arcillosa. Este valor debe ser lo bastante bajo para asegurar una 

intensidad de percolación adecuada. De aquî que una decision en favor del drenaje 

con pozos solo debe tomarse después que una cuidadosa investigación hidrogeolo-

gica haya demostrado que su empleo es factible. 

- El drenaje con pozos puede no ser técnica y económicamente factible en 

aquellas areas en que la presión artesiana en el acuîfero que ha de bombearse 

sea demasiado alta o la filtración excesiva. 

14.4 Capa freâtica y criterios de descarga 

Al discutir el drenaje por medio de pozos puede ser util recordar los criterios 

de capa freâtica y de descarga para suelo laborable (véase también Cap.11, Vol. 

II). Durante la estación de crecimiento lento de los cultivos la capa freâtica 

debe mantenerse a una profundidad de al menos 0,50 m por debajo de la superficie 

del terreno, aunque no se producirân grandes danos si se éleva accidentalmente 

a mayores nivelés y permanece allî durante unos pocos dîas. En el perîodo de 

plantación la capa freâtica debe estar a una profundidad de al menos 0,75 m 

por debajo de la superficie del terreno. Durante la mayor parte de la estación 

de crecimiento la capa freâtica debe ser lo bastante profunda para evitar que se 

eleve hasta la zona radicular de los cultivos despues de un riego o una lluvia. 

Si no obstante se éleva hasta la zona radicular, debe hacerse descender con una 

velocidad indicada aproximadamente en la Fig.1. 
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superficie del terreno 

Fig.1. Velooidad de desaenso de la capa 
fveâtioa vequevida "gara un dvenaje efeeti-
vo del terreno. 

Considérese un caso hipotético en que la capa freätica se ha elevado hasta la 

superficie del terreno. Si la porosidad efectiva del suelo es del 10 por ciento, 

deben ser descargados 30 mm de agua durante el primer dia para producirse la 

caïda requerida de 0,30 m en la capa freätica.En dos dïas deben eliminarse 50 mm 

de agua para hacer descender la capa freätica a la profundidad requerida de 

0,50 m al final del segundo dia. Résulta claro que serïa necesaria una densa red 

de pozos para satisfacer estos criterios estrictos. 

Una situación mucho mäs favorable se présenta si después de una intensa precipi-

tación la capa freätica no se éleva hasta la superficie del terreno. Considérese 

el caso en que la capa freätica se éleva, por ejemplo, hasta 0,80 m por debajo 

de la superficie del terreno. Entonces, como muestra la Fig.1, deberîa hacerse 

descender aproximadamente 0,23 m dos dîas después de haber casado la lluvia, 

correspondiendo a una descarga de 23 mm en dos dîas. Se precisarâ una red menos 

densa de pozos para satisfacer estos criterios. De aquî se deduce que mantener 

la capa freätica a un nivel medio lo bastante profundo para crear suficiente 

almacenamiento en las capas superiores del suelo, permite un mayor espaciamiento 

de los pozos. 

14.5 Interferencia de pozos 

Cuando se bombea un pozo en un acuîfero extenso, el flujo a este pozo esta en un 

régimen variable: el descenso (cono de depresiôn) se ensancha con el tiempo. Se 

dice que el flujo se aproxima a un régimen permanente sino se observa un descenso 

adicional apreciable mas alla de una cierta distancia del pozo, r . A esta dis-

tancia se llama radio de influencia del pozo. Si, no obstante, es interceptada 

una fuente o zona de recarga, el flujo se hace constante tan pronto como se 
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igualan la recarga y descarga. A menos que los perîodos de bombeo continuo sean 

relativamente cortos y/o el espaciamiento de los pozos en un sistema multiple 

sea tan grande que sus zonas individuales de influencia no se solapen, la des

carga y el descenso de cada pozo en el sistema estarän efectados por los de los 

pozos circundantes. A ésto se llama interferencia de pozos. Para calcular el 

descenso inducido bombeando mediante un sistema de pozos multiple puede aplicarse 

el método de superposición. 

14.5.1 Método de superposición 

La ecuación diferencial que describe el flujo bidimensional del agua subsuper

ficial en el plano x, y es 

óx2 óy2 

en que h représenta la carga hidräulica. Para las consideraciones présentes es 

mas conveniente escribir de nuevo la ecuación diferencial en términos del des

censo s, definido como s = h - h, en que h représenta el valor constante de 
e e 

la carga hidräulica cuando el agua esta en reposo. Kntonces la Ec.(l) puede 

escribirse 

^± + ^±=0 (2) 
óx2 ôy2 

El problema es encontrar una función que satisfaga la Ec.(2) en todos los puntos 

en una cierta region y que satisfaga también ciertas condiciones en el limite de 

esta region. La Ec.(2) es lineal porque la variable dependiente aparece en ella 

con la potencia uno. Es también homogënea porque s aparece en cada término. Para 

taies ecuaciones diferenciales se aplica el principio de superposición, que esta-

blece que una combinación lineal de las soluciones de la ecuación es también una 

solución. En otras palabras, si s. es una solución y s„ es otra, entonces la 

combinación lineal 

s = CjS, + C 2 s 2 

es también una solución (C y C„ son constantes arbitrarias). Algunos ejemplos 

se daran mas adelante. 
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14.5.2 Descenso en pozos que se interfieren en un aculfero libre 

Si N pozos que penetran totalmente bombean un aculfero libre, el descenso en el 

punto P puede encontrarse como la suma de los descensus debidos al bombeo de los 

pozos individuales (Fig. 2). Si el descenso en el pozo es pequeno comparado con el 

espesor suturado del aculfero, las suposicion.es de Dupuit-Forchheimer pueden ser 

aplicadas (Cap.6, Vol.I). De aquî que el descenso para las condiciones de flujo 

en régimen permanente venga dado por 

N Q. 
h2 - h2= Z -~ In (r ./r.) 

e . ,TTK e,i î 
1=1 

en que 

Q. = descarga constante del pozo i (m /d£a) 

r. = distancia desde P al pozo i (m) 

r . = radio de influencia del pozo i (m) 
e,i 

K = conductividad hidrâulica del aculfero (m/dîa) 

h = carga hidrâulica no alterada (m) 

h = carga hidrâulica durante el bombeo (m) 

(3) 

y/y^y/z-m?//, 

acuifero 

libre 

mmmxta capa freâtica 
inicial 
SL 

Kv//^y///^\\\ 

capa freâtica 

resultante 

Fig. 2. Capas fveâtiaas individual y compuesta para tres pozos de bombeo igual-
mente espaoiados que penetran totalmente en un acuifero libre y estân situados 
en linea reota. No se supone reoarga en la superficie del terreno. 
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Si Q. = Q = I/N del total extraîdo (Q) y si todos los pozos tienen el mismo 

radio de influencia, r . = r ,entonces la Ec.(3) se convierte en (BEAR y otros, 
e, 1 e 

1968) 

he - h2 - h ln < V ? > <«> 

en que 

1 /N 
r = (rir2T3... r ) = distancia equivalente desde 

n n 

el punto P 

Si dos pozos que penetran completamente en un acuîfero libre, separados una 

distancia L, descargan simultâneamente en el mismo perîodo de tiempo t, y tienen 

el mismo diametro 2r y descenso s , entonces sus descargas Q. y Q« pueden ex-

presarse por (HANTUSH, 1964) 

2tTK(h2 - h 2 ) 
Ql = Q2 5 ï (5) 

W(r 2y/4KDt) + W(L2y/4KDt) 
w 

en que 

W = función de pozo para flujo variable (Cap.12, Vol.11) 

h = nivel de agua en el pozo bombeado, en el tiempo t desde que 
empezó el bombeo (m) 

Los otros sîmbolos tal como se han definido antes. 

Anälogamente, para tres pozos formando un triângulo equilatero con lados L 

(Fig.3) 

2irK(h2 - h2) 

Ql = Q2 = Q3 ï (6) 
W(r2u/4KDt) + 2W(L2y/4KDt) w 

Si el tiempo de bombeo es bastante largo, de forma que L2y/4KDt < 0,05, entonces 

las Ecs.(5) y (6) pueden ser reemplazadas respectivamente por, 

iTK(h2 - h 2 ) 
Qi = Q2 = — (7) 

l n ( 2 , 2 5KDt /Lu r ) 
W 
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Qi = Q2 = Qa = 

donde 

R = 1,5(KDt/y)' 

irK(h2 - h2) 
e w 

ln (R 3 /L 2 r ) w 

(8) 

Fig. 3. Pozos dispuestos segûn tviângu-
los equilâteros. Espaoiamiento entre 
pozos L = r /3. 

Si auatro pozos se s i t u an en un cuadrado de lado L ( F i g . 4 ) , y se s a t i s f a c e 

l a condición L y/KDt < 0 ,05 , l a descarga de cada uno de los pozos puede expre-

sa r se por 

Qi = Q2 = Qa = Qt 

TTK(h2 - h 2 ) e w 

l n (R" / r L3 /2) 
w 

(9) 

Si tres pozos se s i t üan a una d i s t a n c i a L a lo l a rgo de una l i nea r e c t a (Fig. 

2) y se s a t i s f a c e l a condición L2y/KDt < 0 ,05 , l a descarga de cada uno de los 

pozos extremos viene dada por 

TTK(h2 - h2) In (L/r ) e w w 
Qi = Q3 = 

2 In (R/L) In (L/r ) + In (L/2r ) In (R/r ) 
W W W 

(10) 

y l a descarga del pozo intermedio por 
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Q2 
T;K(h2 - h2) In (L/2r ) e w w 

2 In (R/L) In (L/r ) + In (L/2r ) In (R/r ) 
W W W 

( 1 1 ) 

Fig. 4. Pozos dispuestos segûn ouadva-
dos. Espaoiamiento entre pozos 
L = r / 2 . 

Ej emplo 1 

Siete pozos, situados al azar, penetran completamente en un acuîfero libre. Cada 

pozo da 70 1/s y tiene un radio de influencia de 300 m.La conductividad hidräuli-

ca del acuîfero es K = 40 m/dïa y su espesor saturado D = h = 50 m. Las distan-
e 

cias desde un punto P a los pozos son r = 50 m, r„ = 70 m, r, = 100 m, r, = 60 m, 

r = 200 m, r, = 80 m y r_ = 50 m. iCuâl es el descenso de la capa de agua en 

el punto P si el flujo hacia los pozos ha alcanzado un régimen permanente? 

La distancia equivalente desde el punto P es, segun la Ec.(4), 

r = (50 x 70 x 100 x 60 x 200 x 80 x 5 0 ) 1 ' 7 = 1/7 log 168'x î o " = 77,50 m 

Aplicando la Ec.(4) y sustituyendo, se obtiene: 

5 0 " h 2 • 3,146x°440 l n (300/77,50) 

h2 = 2044,38 m2 

h = 45,20 m 

El efecto total del bombeo se traduce en una caîda de la capa freâtica en el 

punto P de 50 - 45,20 = 4,80 m. 

245 



Ej emplo 2 

Tres pozos penetran totalmente en un acuîfero libre cuya transmisividad 
2 

KD = 200 m /dîa. Los pozos estân situados sobre una linea recta, separados a una 

distancia L = 100 m (Fig.2). Antes del bombeo, la capa freâtica horizontal se 

encuentra a 50 m por encima de la base impermeable del acuîfero. La porosidad 

efectiva del acuîfero y=10 por ciento. Los pozos tienen el mismo radio r =0,25 m. 
w 

Después de 20 dîas de bombeo continuo se observa una caîda de 3 m de la capa 

freâtica en cada pozo. iCuâles son las descargas del pozo intermedio y de los 

extremos? 
Se satisface la condición L2y/KDt < 0,05; (1002 x 0,1/2000 x 20 = 0,025, de modo 

i 

que las Ecuaciones (10) y (11) son validas. R = 1,5 (2000 x 20/0,l)2 = 948,7 m. 

Aplicando la Ec.(ll) y sustituyendo se encuentra la descarga del pozo intermedio 

3,14 x 40(502 - 472) In (100/0,5) 
q2 _ _ 2 x In (948,7/100) In (100/0,25) + (100/0,5) In (948,7/0,25) 

= ' 9 ^ 3 ^ 5 = 2745 m3/dîa = 32 1/s 

La descarga de los pozos exteriores se halla partiendo de la Ec.(lO) 

= 3,14 x 40(502 - 472) In (100/0,25) 
Ql Q 3 2 x in (948,7/100) In (100/0,25) + In (100/0,5) In (948,7/0,25) 

= 2 ' ^ 4 3 , 1 = 3103 m3/dîa = 36 1/s 

14.6 Desarrollo de la carga hidrâulica durante cortos 
periodos de bombeo 

Si se bombea un pozo en un acuîfero homogéneo e isótropo con la capa freâtica 

horizontal, el cono de depresión se ensancha con el tiempo. La carga hidrâulica 

alrededor del pozo se desarrolla segun la formula de Theis (Cap.12, Vol.II). 

Se considéra ahora el caso en que haya que instalar un sistema de pozos en tal 

acuîfero y que se bombearân simultâneamente estos pozos aunque solamente durante 

un corto perîodo. Tal situación puede presentarse en areas en las que la capa 

freâtica media es bastante profunda aunque pueda elevarse incidentalmente (mucho) 

en la zona radicular debido a lluvias intensas o pérdidas producidas por riegos. 
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Sera necesario entonces bombear durante un cierto perîodo para eliminar el ex-

ceso de agua en la zona radicular. Como se indicó antes,la intensidad con la 

que el agua debe ser eliminada dépende, entre otras cosas, de la altura a la 

que la capa freâtica se ha elevado en la zona radicular. Si los pozos han de 

bombearse solamente durante un corto tiempo, surge la cuestiôn de cual debe ser 

su espaciamiento si se quiere lograr la velocidad de descenso requerida. 

El problema de la distribuciôn de la carga cuando mas de un pozo bombea el mismo 

acuîfero durante un cierto perîodo ha sido investigado por MUSKAT (1934, 1937). 

Estudió el problema para distintas disposiciones de pozos: tres pozos formando 

un triângulo equilâtero, cuatro pozos dispuestos en cuadrado, una baterîa de 

pozos formando un cîrculo,y otros casos mäs complejos. Encontro que si los pozos 

no estän demasiado espaciados y si bombean simultäneamente de un acuîfero homo-

géneo libre, la carga hidrâulica puede expresarse como sigue 

h = 
2TTKD 

| + log (r/r ) - \ (r/r ) 2 - (2KDt/yr2) + 
4 e z e e 

V"i o n 

+ 2 / j 

I_(«_ f-) e n 

e 

a2 (KDt/yr2) " e 

n=l a2 I2 (a ) 
n o n 

(12) 

en que 

h 

Q. 
o 

KD 

carga hidrâulica (m) 

descarga constante del pozo desde el tiempo t = 0 (m /dïa) 

transmisividad del acuîfero (m2/dîa) 

y = porosidad efectiva del acuîfero (adimensional) 

r = distancia radial desde un pozo, o la distancia desde un pozo hasta el 
centro del grupo de pozos (m) 

r = radio de influencia de un pozo (m) 
e 

I = funciön de Bessel de orden cero (adimensional) 
o 

a = valor que se calcula a partir de Ii(a ) = 0, en que I. es la función 
n de Bessel de primer orden 

ai = primera raîz cuadrada positiva 

Ö2 = segunda raîz cuadrada positiva, etc. 
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Estudiando el mismo problema, ERNST (1970) dió una representation grâfica de la 

Ec.(12) y ésto se muestra en la Fig.5. Puede verse en este diagrama que para 

T = KDt/pr2 < 0,1, la formula de Theis para flujo variable es valida, mientras 

que para T > 0,3, hay un cono de depresión uniformemente descendente de forma 

constante. También puede verse que el desarrollo logarîtmico del cono solo ocurre 

dentro de una distancia relativamente pequeria al pozo bombeado. 

Fig. S. Repvesentaaiân grâfica de la formula de MUSKAT (segûn ERNST 1970). 

Para algunos valores especîficos de r/r , ERNST (1970) mostró también como se 

comporta la capa freâtica segûn la Ec.(12) (véase Fig.6).En este diagrama puede 

verse que para r = r siendo T > 0,3, la ecuación lineal siguiente es valida cor 

una buena aproximación 

(I - 2T) (13) h(r ) 
e 2-ÏTKD 

Sustituyendo T = KDt/yr2 e introduciendo el descenso s en lugar de la carg 

hidrâulica h, la Ec.(13) puede escribirse como sigue 

iryr 
s = t 8KD 

(14) 
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en que 

t = tiempo requerido para inducir el descenso deseado (dîas) 

r = radio de influencia (m) 
e 

s = caîda de la capa freâtica en el tiempo t (m) 

Q = descarga constante del pozo desde t = 0 (m3/dîa) 

KD = transmisividad del acuîfero (m2/d£a). 

Obsérvese que para los pozos dispuestos en situación cuadrangular o triangular, 

sus zonas de influencia circulares se solapan ligeramente (Figs. 3 y 4). Este 

solape es mayor para pozos dispuestos en forma cuadrangular que para los que for-

man un triangulo equilâtero. El espaciamiento de pozos viene dado respectivamente 

por, L = r /2 y L = r /3. 
e 3 e 

E j emplo 3 

Un acuîfero libre, homogéneo y de gran extension lateral tiene las siguientes 

caracterïsticas hidrâulicas: KD = 3000 m2/dia y y = 0,10. Supóngase que una 

lluvia intensa hace que la capa freâtica se éleva hasta la superficie del terreno. 

Entonces, como muestra la Fig.1, deben ser eliminados 50 mm de agua en dos dîas 

para producir la caîda requerida de 0,50 m en la capa freâtica. Si se usan pozos, 

dando cada pozo 100 1/s, £cuâl deberâ ser su espaciamiento en una disposición 

triangular? La sustitución de los valores supuestos en la Ec.(14) da 

3,14 x 0,1 x r2 0,1 x r2 

8640 
0,50 2 8 x 3 0 0 0 

r = 300 m y L = 300 x 1,73 = 520 m. 
e 

Un pozo puede drenar una superficie de 

TTr2 = 3,14 x (300)2 = 28 ha 
e 
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2UKDh 

-1.0 

Fig. 6. Comportamiento de la capa de agua segûn la formula de MUSKAT para 
valores espeeifioos de r/r (segûn ERNST, 1970). 

Ejemplo 4 

Cuando la lluvia en el ejemplo anterior produce una elevación de la capa freatica, 

por ejemplo a 0,80 m por debajo de la superficie del terreno, entonces, como 

muestra la Fig. 1 , dicha capa debera hacerse descender aproximadamente 0,23c m 

en dos dîas después de haber cesado la lluvia, correspondiendo una descarga de 

23 mm/dïa. iCuâl debe ser el espaciamiento de pozos en este caso? Suponiendo que 

todos los otros valores son los mismos que en el Ejemplo 3, sustituyendo, se 

obtiene 

3,14 x 0,1 x r^ 

8640 
0,23 

0,1 x r^ 
e_ 

8 x 3000 

r = 400 m y L = 400 x 1,73 ~ 690 m 
e 

Un pozo puede drenar una superficie de 

irr2 = 3,14 x (400)2 = 50 ha 
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Los ejemplos anteriores rauestran que una capa freâtica inicial profunda,al sumi-

nistrar un mayor almacenamiento en las capas superiores del suelo, reduce el 

caudal de la descarga y permite espaciar mas los pozos. La Ecuación (14) puede 

también emplearse para formular el criterio de descarga para un sistema de pozos 

si éstos han de inducir una caîda en la capa freâtica As en el borde de su zona 

de influencia (r = r ) durante un perîodo de bombeo At. Para este fin se puede 

escribir de nuevo la Ec.(14) y la descarga de cada pozo satisfarâ entonces la 

ecuación siguiente (ERNST, 1970): 

„ „ TTKDAS , ^ 

Q„ > ; (15) 
° (KD/pr*)At - 1/8 

Debe observarse que las Ecuaciones (13) y (15) no son validas para pequenos valo-

res de T. En todo caso, no serïa prâctico aplicar las formulas debido a la rela-

ción desfavorable entre la caîda inducida en la capa freâtica en r y el volumen 

del agua bombeada. Incluso para T = 0,3, esta relación es solamente el 59 por 

ciento del valor mâs favorable obtenido para T -*• °° (véase relación cotg 3/cotg a 

en la Fig.6). Tampoco se usarân valores muy elevados de T en la practica debido 

a los pequenos valores correspondientes de r . 

Finalmente, las formulas anteriores pueden también ser aplicadas para descargas 

de pozo variables, en el supuesto de que los perîodos de bombeo no sean demasiado 

cortos (preferiblemente T > 0,3) y que la descarga sea constante a lo largo de 

cada perîodo de bombeo. 

14.7 Pozos de drenaje en acuiferos semiconfinados 

Hasta ahora la discusión se ha referido solamente a drenaje de acuîferos libres. 

Sin embargo, en muchas zonas agrîcolas afectadas por una capa freâtica elevada, 

se presentan acuîferos semiconfinados, es decir, un acuîfero cubierto por una 

capa semipermeable y limitado por una capa impermeable en su capa inferior (Fig. 

7). La carga hidrâulica del agua confinada dentro del acuîfero es frecuentemente 

superior a la carga de la capa freâtica en la capa superior, produciéndose enton

ces un flujo ascendente desde el acuîfero hacia esa capa. 
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r> 
y///////. 

superficie piezométrica iniciai .r^ 
/capa de agua m.ciaJ y///////////77?t y///////,. 

Fig. 7. Pozos en un acuïfevo semiaonfinado. 

14.7.1 Pozos artesianos 

Si el agua en el acuîfero mostrado en la Fig.7 esta bajo presión artesiana, es 

decir su carga hidrâulica h esta muy por e.ncima de la altura de la capa freâtica, 

h', en la capa superior confinante, se produce flujo debido a una filtración 

ascendente. A veces los pozos son usados para disminuir esta presión artesiana, 

resultando una reducción de la filtración ascendente. Si estos pozos de descarga, 

que fluyen libremente, penetran totalmente en el acuîfero, puede emplearse la 

ecuación siguiente para predecir la disminución de la carga hidrâulica a cualquier 

distancia, r, de un pozo. 

h 2 - hi 
2-iïKD 

In (r2/ri) (16) 

Si r y r son respectivamente el radio de influencia y el radio del pozo, y h 

y h son respectivamente la carga hidrâulica a una distancia r y al lado del 
1 w e 
pozo, la Ec.(16) puede escribirse 

2ÜCD l n ( r e / r w } (17) 

Esta ecuación permite calcular el radio de influencia si pueden ser estimadas con 

exactitud razonable la descarga del pozo Q, la transmisividad KD y el descenso 

al lado del pozo h - h . e w 
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14.7.2 Pozos interceptores 

La superficie piezométrica del agua en un acuîfero semiconfinado no esta siempre 

nivelada. En distritos de los polders o areas a lo largo de los rîos terraple-

nados, con nivelés de agua elevados, la superficie piezométrica puede tener una 

pendiente que se representara por a. Un pozo surgente instalado en un acuîfero 

artesiano interceptarâ 

Q = 2r KDa 
e (18) 

Eliminando r en las Ecs.(17) y (18) résulta la ecuación siguiente obtenida por 

PETERSON (1967) 

2 
q KD(h - h ) e w 2,303 log 1 ( 2 

2 v KD(h - h ) 
e w 

(h - h ),'r 
) ( £ " — ) 

(19) 

que puede aplicarse para estimar la descarga en régimen permanente para un pozo 

que intercepte un acuîfero artesiano. La ecuación no puede resolverse explîcita-

mente. PETERSON (1957) la resolvió grâficamente (Fig.8). Partiendo de este dia-

grama puede hallarse Q si se conocen la pendiente de la superficie piezométrica, 

û, el descenso al lado del pozo s = (h - h ), el radio del pozo r y la trans-
r e w w 

misividad KD. 

o-
Kst 

2.5 

2.0 

1.5 

1.0 
Q9 
0.8 
0.7 
0.6 

factor de pozo 

10"' io" io~~ io" 10" io~3 io"2 io"1 Fi-g-&• Pavâmetros de desoarga pava . 5 

factor de recarga _ _ pozos avtesianos con reccœga horizontal 
s / rw (segûn PETERSON, 1957). 
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14.7.3 Pozos en un acuîfero extenso semiconfinado • 

La Figura 9 muestra un acuîfero semiconfinado recargado con una intensidad R por 

lluvia que percola o exceso de agua de riego. La recarga en la superficie del 

suelo hace que la capa freatica en la capa superior arcillosa se eleve por encima 

de la carga en el acuîfero subyacente. De aquî que se presente un flujo descen-

dente a través de la capa de arcilla hacia el acuîfero. Surge la cuestión de si 

los pozos de drenaje instalados en el acuîfero subyacente pueden ser usados para 

hacer descender la capa freatica en la capa arcillosa superior. 

Las caracterîsticas hidraulicas que definen este problema son la resistencia 

hidrâulica de la capa superior, c, la transmisividad del acuîfero, KD, y para 

flujo variable la porosidad efectiva de la capa arcillosa superior, y, y el 

coeficiente de almacenamiento del acuîfero, S. 

recarga R 

t + Y T f T I Y v 

Fig.9. AauCfero semiaonfinado recargado unifornemente por lluvia que peroola. 

Si se supone una recarga constante, R, procedente de la lluvia o del exceso de 

agua de riego, la velocidad del flujo vertical descendente a través de la capa 

superior arcillosa hacia el acuîfero viene definida por 

h' - h (20) 

en que 
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h' = altura de la capa freâtica (m) 

h = carga hidrâulica en el acuîfero (m) 

c = D'/K' = resistencia hidrâulica de la parte saturada de la capa 
arcillosa (dïas). 

En acuîferos semiconfinados son bastante corrientes diferencias de carga del orden 

de unos pocos centîmetros hasta, por ej. 1 6 1,5 m. Generalmente la capa freâtica 

es bastante superficial y no se présenta a una profundidad superior a unos pocos 

métros por debajo de la superficie del terreno. De aquî que no respondan a la 

realidad diferencias de carga de muchos métros.Diferencias de carga de unos pocos 

centîmetros, por ejemplo 10, son tan pequenas que pueden despreciarse. Suponiendo 

una diferencia de carga de 1 m y tomando dos valores extremos para R = I mm/dîa 

y 10 mm/dîa, se encuentra por la Ec.(20) que el valor de c varia entre 100 y 

1000 dîas. Un valor dos veces mayor (c = 2000 dîas) requière una diferencia de 

carga dos veces mas elevada que la que se supuso para mantener la misma intensi-

dad de percolación. Para una percolación de 10 mm/dîa ésto resultarîa en una di

ferencia de carga de 20 m, lo cual es imposible. 

Estos câlculos tentativos muestran claramente que debe concederse particular 

atención al limite superior de la resistencia hidrâulica de las capas arcillosas 

superiores cuando se considère drenaje con pozos en acuîferos semiconfinados como 

una alternativa al drenaje por gravedad. Para valores de c mucho mayores de 

1000 dîas, el drenaje con pozos no sera una solución adecuada al problema. 

Anâlogamente, la transmisividad, KD, del acuîfero, debe tener un valor que sea 

suficientemente grande para que el drenaje con pozos sea técnica y, en particular, 

económicamente factible. Si se supone para condiciones de flujo permanente que 

la velocidad de extracción de un pozo iguala a la recarga por lluvia o agua de 

riego, se puede entonces escribir 

Q = R A (21) 
o 

en que A = Trr2 = ârea drenada por el pozo. 
e 

Si los pozos se disponen regularmente (cuadrados, triângulos, hexâgonos) y si 

el flujo hacia los mismos ha alcanzado un régimen permanente, es decir, la des-

carga del pozo iguala a la percolación R, el descenso viene dado por (véase 

también Cap.12, Vol.II) 
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Q 
he - hw = 2ÏÏTO l n ( r / r e } ~ * <22> 

con los sïmbolos como se han definido antes. 

Para r /r > 100, y si se admiten errores no mayores del 10 por ciento, esta 

ecuación puede ser reemplazada por 

he - hw » OT l n (re/rw> ( 2 3 ) 

en que Q = R A (Ec.21). 

Puesto que la descarga del pozo es un valor fijo.dependiente de la cuantîa de la 

percolaciön, y el descenso de la capa de agua en el mismo no debe excéder a un 

cierto valor mäximo (para evitar que las velocidades en el filtro sean demasiado 

altas), puede verse facilmente por estas ecuaciones que cuanto mas baja sea la 

transmisividad del acuîfero, tanto menor sera el radio de influencia del pozo, 

r , y por consiguiente tanto menor el espaciamiento entre pozos, L (Figs.3 y 4). 

Valores de una transmisividad demasiado bajas daran lugar a un espaciamiento de 

pozos tan pequeno que el drenaje no sera económicamente factible. 

Las formulas discutidas hasta ahora se aplican solamente a pozos que se disponen 

formando un cuadrado, triangulo o hexägono. No son aplicables a pozos situados 

en lîneas paralelas a una distancia B, en que L sea considerablemente menor que 

B, siendo L el espaciamiento de los pozos a lo largo de las lîneas (Fig.10). En 

tal situación, si la recarga sobre la superficie del terreno procedente de la 

lluvia o del agua de riego es uniforme, y si el flujo hacia los pozos ha alcan-

zado el régimen permanente, la descarga de cada pozo sera 

Qo = R B L (24) 

en que Q es la extracción de cada pozo. 

Puesto que lîneas paralelas de pozos muestran una cierta analogîa con zanjas pa

ralelas o canales,EDELMAN (1972) derivó una solución aproximada para el descenso 

al lado de cada pozo.En ambos casos la capa freâtica desciende a lo largo de una 

lïnea que es el eje de la lïnea de pozos o zanja. De aquî que la linea de pozos 

pueda ser reemplazada por canales de los que se extrae una cantidad q por unidad 

de longitud, de modo que 

q = R B Mo 
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La altura maxima de la capa freâtica se présenta en el eje de simetrîa C-C'.La 

diferencia en carga hidrâulica (es decir.la diferencia entre la elevación maxima 

de la capa freatica a una distancia media entre los canales y el nivel de agua 

en los mismos, llamada también carga disponible) viene dada por (véase también 

Cap.6, Vol.I). 

Ahi Ml 
8KD 

(25) 

1/2B 

W-4 
/?/l\Y\ 

Fig.10, Pozos en tineas paralelas a una 
distancia B. L es la distancia entre po
zos dentro de la linea (L « B). Segûn 
EDELMAN, 1972. 

En realidad, la extracciôn no se hace de los canales o zanjas sino de las lîneas 

paralelas de pozos. Como consecuencia.no es constante la carga hidrâulica a mitad 

de distancia entre las lîneas de pozos (en la lînea de simetria C - C ) . Sin 

embargo, pueden despreciarse desviaciones con respecto al valor medio de la carga 

porque se supuso que la distancia B entre lîneas es mucho mayor que el espacia-

miento de pozos L a lo largo de las lîneas. De aquî que pueda ser considerada 

constante la carga a mitad de la distancia entre las lîneas de pozos, h . En 

segundo lugar, la carga hidrâulica en un pozo, hw> es menor que la carga en el 

canal. Las pérdidas de energîa estân concentradas en la proximidad del pozo donde 

el flujo es radial. Para flujo radial la pérdida de carga puede expresarse por 
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Q 
he - h w " A h 2 = TO l n (re/rw> <26> 

El método de superposición puede aplicarse para encontrar la diferencia entre la 

carga al lado del pozo y a mitad de la distancia entre las lîneas de pozos. 

Sumando las Ecs.(25) y (26) résulta 

he - hw - ffïï + y^B l n (re/rw> <27> 

Tomando para r un valor tal que la circunferencia de un cîrculo con radio r 

sea igual a la longitud de la sección a través de la cual el agua fluye hacia el 

pozo por ambos lados: 

2TTr = 2L 
e 

y sustituyendo la descarga del pozo Q , en flujo permanente, por RBL, se puede 

escribir la Ec.(27) del modo siguiente 

he - hw = ffïï + Iffi l n (L/Ïïrw> <28> 

Como puede verse en esta ecuación, si la descarga de cada pozo permanece constante 

mientras la velocidad de la recarga es cuatro veces mayor, el espaciamiento de 

pozos sera la mitad de su valor inicial. Si la transmisividad, KD, es cuatro 

veces menor, el espaciamiento de pozos y la descarga de los mismos, seran ambos 

una cuarta parte de sus valores iniciales. 
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OBJETIVOS DE ESTE CAPITULO 

Se da una introducción a la hidrologîa de auenaas. Se discuten la estimaciôn del 

volumen de escorrentia, el hidrograma unitario y la sîntesis de modelos para la 

esoorrentia direata y el f Inj o base, aomo un "problema de sistemas". 
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15.1 Introduction 

Corresponde al ingeniero especialista en drenaje eliminar el exceso de agua que 

pueda causar perjuicio. Por ello estarâ interesado en conocer la procedencia y 

las magnitudes de las descargas a las que deberâ hacer trente al disenar alcan-

tarillados, puentes, embalses de retención, redes de drenaje para areas encharca-

das o al recuperar llanuras inundables. En consecuencia, lebera conocer los prin-

cipios que gobiernan el flujo superficial y subsuperficial de agua hasta alcanzar 

los canales de salida, asî como los principios, magnitudes y fluctuaciones del 

caudal del rîo, factores que en conjunto definen el proceso de escorrentîa. Se 

entiende por escorrentîa el flujo de agua por los cauces superficiales de agua 

de la corteza terrestre. Tiene su origen en la precipitaciôn de la humedad atmos-

férica que, a su vez, es mayormente evaporada de los océanos y llevada sobre 

los continentes, como una parte de la circulaciôn general de las masas de aire. 

Hablando en términos generales, la escorrentîa corresponde al rémanente de pre

cipitaciôn que drena del suelo una vez que se han satisfecho las necesidades de 

evaporación. Para perîodos largos, el volumen total de escorrentîa sera, claro 

esta, igual a la precipitaciôn menos de evaporación. Sin embargo, para perîodos 

mas cortos de tiempo, la relación lluvia-escorrentîa vendra ademâs regida por un 

gran numero de almacenajes intermedios de diferente naturaleza e inhérentes a las 
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condiciones locales especîficas, relacionadas con los factores cubierta vegetal, 

suelo, geologïa y topografîa. 

Parte de la lluvia quedarâ temporalmente almacenada en la cubierta vegetal; este 

agua interceptada, con el tiempo, se evaporarâ o llegarä al suelo deslizândose 

por los tallos de las plantas. La lluvia que llegue al suelo puede infiltrarse 

en él y,parte de ella,satisfara el déficit de humedad del suelo y posteriormente 

se perderâ por transpiración o evaporación directa. El exceso de humedad del 

suelo percolarä hasta la capa de agua y la harâ ascender; este agua se descargarä 

en forma de flujo subsuperficial en el sistema de canales. Cuando la lluvia ex

cède a la capacidad de infiltración del suelo (maxima capacidad de infiltración 

posible en un momento dado), el exceso de lluvia llenarâ las depresiones y los 

agujeros superficiales y, posteriormente, se infiltrarâ o se evaporarâ una vez 

que haya cesado la lluvia. Cuando las depresiones comienzan a rebosarse, se pro

duce un flujo superficial de agua y, entonces, el agua llega hasta el sistema de 

canales siguiendo pequeîios arroyos y riachuelos. El volumen de agua que alcanza 

de esta forma la red de evacuación, recibe el nombre de retenciôn superficial; 

se trata de un nuevo embalse de retenciôn. El proximo y ultimo almacenamiento se 

produce en el sistema de canales de evacuación que empieza a constituirse con la 

llegada de los primeros volumenes de agua superficial. De aquî se sigue que exis-

ten principalmente dos recorridos del agua desde la superficie del suelo hasta 

los arroyos de evacuación; uno por la superficie y el otro a travës de la capa 

de agua del suelo. Sin embargo, es de esperar la existencia de circuitos mas 

cortos. Una vez que el agua haya penetrado en el suelo, puede moverse sobre una 

capa superficial de baja permeabilidad y ser obligada a salir de nuevo a la su

perficie en un punto mas bajo de la pendiente, constituyéndose otra vez en flujo 

superficial de agua. A este movimiento de agua se le denomina escorrentîa hipo-

dérmica. Por otro lado, el agua que se mueve por la superficie también puede 

alcanzar la capa de agua del suelo si, en su recorrido, llega hasta una zona 

de mayor capacidad de infiltración donde, por tanto, se infiltra en el suelo. 

Este agua superficial se cohvierte en escorrentîa superficial cuando llega hasta 

el sistema de evacuación y es transportada hasta la salida de la cuenca de dre-

naje. La escorrentîa superficial junto con la hipodérmica constituye la escor

rentîa directa, que a través de la cuenca de drenaje va râpidamente hasta la 

salida. Esta escorrentîa directa es la principal causante de las avenidas. 
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La descarga de agua desde la capa freatica hasta el sistema de evacuación,debida 

a una cantidad adicional aportada por el agua que se infiltra procedente de la 

lluvia o de la fusion de la nieve, se produce de una forma relativamente lenta. 

Constituye la escorrentîa subterrânea o flujo base y su contribución en la mayo-

rîa de las avenidas es pequena.aunque en muchas areas représenta el mayor porcen-

taje del volumen anual de escorrentîa y es la ûnica fuente del aporte de agua a 

los cauces durante prolongados perîodos secos.En areas con suelos profundus y al-

tamente permeables, puede que el movimiento superficial de agua no se produzca 

nunca, ni después de chubascos de intensidad maxima. En estos casos, las avenidas 

estarân exclusivamente producidas por el flujo subsuperficial de agua y algo de 

escorrentîa hipodêrmica que pudiera tener lugar sobre estratos menos permeables 

situados a lo largo del sistema de evacuación. 
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Fig. 2. Diagrama del oialo 
hidrológico. 

Los hidrogramas representando tales avenidas presentarân, en consecuencia, una 

apariencia bastante suave y el caudal punta, expresado en pulgadas o milîmetros 

por unidad de superficie, sera menor y de mayor duración que en aquellas aveni

das en las que la escorrentîa superficial contribuye de una manera importante. 

En regiones muy permeables, la relación entre descarga y precipitación menos 

evapotranspiración viene mayormente regida por el grado con que la capa freati

ca aporta agua al sistema de evacuación. 
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15.2 La cuenca del drenaje 

La cuenca del drenaje (también llamada area de drenaje, cuenca hidrológica, 

cuenca colectora) comprende toda el area drenada por una corriente de agua de tal 

forma que todo el caudal procedente de area se descargue a través de una unica 

salida. La divisoria topogrâfica, o lînea de la cuenca colectora que encierra a 

la cuenca de drenaje, indica el area en la que el flujo superficial de agua ira 

hacia el sistema de drenaje y, por ultimo, se convertira en escorrentîa super

ficial en la salida. Como no siempre coincide la divisoria de la capa freatica 

con la divisoria topogrâfica, el flujo subsuperficial de agua puede no acomodarse 

a los limites del drenaje superficial y, por ello, se podrân presentar filtra-

ciones a través de esos limites (Fig.3). 

divisoria 

topogrâfica 
divisoria freatica 

Fig. 3. Divisorias topogrâfica y 
freatica. 

En areas donde la roca sea casi exclusivamente caliza, podrîa esperarse la pre-

sencia de regiones kârsticas, en la que existen canales subterrâneos que cruzan 

libremente las divisorias topograficas. En taies circunstancias, solo un muy 

intenso estudio puede determinar las areas que contribuyen al caudal evacuado 

por un cierto punto de salida. La cuenca de drenaje, con todas sus caracterîsti-

cas especîficas, puede considerarse como un agente intermedio que transforma la 

lluvia sobre la cuenca en escorrentîa en el punto de salida. Por ello, si en 

dos cuencas de drenaje las condiciones climaticas son similares, sus caracterîs-

ticas determinarân su "caligrafîa", expresada por medio de un grâfico continuo 

representando la escorrentîa en el punto de salida; a este grâfico se le deno-

mina hidrograma de descarga (Fig.4). 

descarga diaria media 
1000 pes 

5 0 

Fig.4. Hidrogramas del rio Potomac de 
Maryland (USA) y del Mississippi en Memphis, 
Tenessee (USA). LINSEÏ y otros, 1949. 
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A continuación se detallan algunas de estas caracterîsticas. 

15.2.1 El suelo 

Para la infiltración el suelo mas favorable es el profundo y permeable. Esto 

significa que la precipitación menos la evapotranspiración recargarä la capa 

de agua. Este almacenamiento tiene un efecto suavizante sobre el flujo mâximo y 

mînimo y, por tanto, el hidrograma de descarga presentara una apariencia bastante 

lenta en reacción. El otro extremo es una superficie rocosa y desnuda, en la que 

prâcticamente toda la lluvia se transforma en flujo superficial de agua y no 

ofrece al agua casi ninguna oportunidad de almacenarse. En este caso, el hidro

grama de descarga mostrarä picos muy definidos unidos a perîodos prolongados de 

descargas muy bajas o, incluso, sin ninguna descarga (arroyos intermitentes). 

Entre estos extremos, pueden presentarse muchas situaciones intermedias, taies 

como las correspondientes a suelos poco profundus con o sin diferentes tipos de 

cubierta vegetal. 

La vegetación, y la capa de humus subyacente, protegen a la estructura abierta 

del suelo frente al chapoteo y el enfangado debido a las gotas de lluvia, hecho 

que normalmente afecta a la capacidad de infiltración de un suelo desnudo. El 

cultivo de las tierras agrïcolas afecta fuertemente a las condiciones para la 

escorrentïa; en los suelos recientemente arados, el flujo superficial de agua 

puede llegar a ser nulo, mientras que las operaciones de recogida de los produc-

tos cultivados puede dejar al suelo desnudo y con una capa superficial compacta-

da. En estas areas, la escorrentïa superficial variarâ considerablemente con la 

estación del aîio. Ademäs, la actividad biológica en el suelo también varia esta-

cionalmente, repercutiendo esta variación sobre la estructura y porosidad del 

suelo. El suelo, como factor que condiciona la escorrentïa, puede ademäs estar 

afectado por las heladas, el contenido de humedad y por los coloides hinchables 

del suelo. 

Resumiendo: el papel que el suelo juega como factor intermedio en la relación 

precipitación - escorrentïa viene determinado por factures estacionales (vege

tación, cultivo y actividad biológica), por factores que son en parte estacio

nales y en parte incidentales (evaporación y heladas en el suelo) y, finalmente, 

por factores que principalmente son incidentales (precipitación anterior y 

temperatura). 
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15.2.2 Superficie de la cuenca 

El tamaîio de la cuenca afecta a las caracterîsticas de la escorrentîa ya que: 

- Siendo todos los demâs factures iguales (incluyendo la cantidad e inten-

sidad de la lluvia), dos cuencas, independientemente de su tatnano, producirân 

el mismo volumen total de escorrentîa expresada en pulgadas o milîmetros por 

unidad de superficie. Sin embargo, cuanto mayor sea la cuenca mayor sera el tiempo 

necesario para que la escorrentîa total pase por la salida; por ello, el tiempo 

base de cualquier hidrograma aumentarâ conforme aumenta la superficie de la 

cuenca. Sin embargo, el caudal punta (expresado en pulgadas o milîmetros por 

unidad de superficie) disminuira al aumentar el tamario de la cuenca. 

- Antes se ha supuesto que la cantidad de lluvia era la misma para una cuenca 

pequena que para otra grande. Sin embargo, es probable que dicha cantidad media 

de lluvia, para una frecuencia dada, disminuya al aumentar la superficie de la 

cuenca. Esto es debido a que la superficie afectada por chubascos de alta inten-

sidad es limitada. En consecuencia, las tormentas con el mismo perïodo de ocur-

rencia daran lugar a caudales punta, expresados en milîmetros o pulgadas por uni

dad de superficie, menores para cuencas grandes que para las pequenas. 

100 

100 1000 
AREA DE ORENAJE EN MILLAS CUADRADAS 

100,000 

Fig.S. Curva envolvente de las avenidas extremas en las âreas de drenaje del 
Atlântiao Sur y del Este del Golfo de Mêjiao (LINSLEY y otvos, 1949). 
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La relación aproximada es tal que la curva envolvente de los caudales punta va

ria inversamente con la raîz cuadrada del tamario del area de drenaje,siempre y 

cuando los demâs factures sean iguales (Fig.5).Tal relación es un instrumento 

util ya que posibilita un conocimiento aproximado de las relaciones de escorrentîa 

en una cuenca de drenaje de la que no existen dâtos, por comparación con otra de 

tipo similar y en la que se dispone de datos de lluvia y ce escorrentîa. 

15.2.3 Pendiente de la cuenca 

En una cuenca de drenaje se puede distinguir dos tipos de pendiente: 

- pendiente superficial 

- pendiente de los cauces de evacuaciön. 

Pendiente superficial 

Influye sobre la velocidad del flujo superficial de agua y, por ello, puede 

tener importancia en pequenas cuencas, donde el tiempo empleado por el flujo 

superficial de agua, es una parte importante del tiempo total necesitado por 

el agua hasta llegar a la salida. Sin embargo, la pendiente superficial no es 

el unico factor que détermina el tiempo empleado por el agua en su recorrido; 

el tipo de vegetación o la dirección en que el agricultor ara la tierra puede 

ser mäs importante que la pendiente superficial medida en un mapa topografico. 

Ademâs, el cultivo en fajas y el laboreo segun las curvas de nivel se emplean 

en mayor escala cuanto mayor es la pendiente superficial. Por ello, conforme el 

ârea de la cuenca aumenta, normalmente también lo hace el numero de cauces 

existentes en ella por los que circulan corrientes de agua intermitentes y con

tinuas; ésto significa que disminuye la importancia relativa de la pendiente 

superficial con respecto al tiempo total empleado por el agua en su recorrido. 

Debido a la rapida formación de corrientes de agua efîmeras, no existe una di

vision clara hasta la estación de aforo en la salida entre flujo superficial 

y flujo por los cauces de agua. 

Pendiente de los cauces de evacuación 

Siendo los demâs factores iguales, cuanto mayor sea la pendiente de los cauces 

de agua mayor sera la velocidad del agua en el mismo y, por tanto, menor sera 

el tiempo empleado por el volumen total de escorrentîa para llegar hasta la 
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salida, y mayor sera el caudal punta del hidrograma de descarga de la cuenca. 

En otras palabras, el almacenamiento en los cauces sera pequeno (de acuerdo con 

la pendiente), y ésto causarâ un retraso y una atenuación menor de la "onda" de 

la precipitación que se mueve hacia la salida.La pendiente del cauce se obtiene 

representando las alturas respecto de un nivel de referencia, en funciôn de la 

distancia horizontal, a lo largo del cauce principal. Si el perfil del curso de 

agua es curvado, la pendiente uniforme equivalente se encuentra trazando una 

lînea que empezando en el extremo inferior del perfil deje las mismas areas por 

debajo de la recta que por debajo del perfil (Fig.6). 

elevación 

1 

Fig. 6. Determinaciân de la pendiente 
distancia equivalente uniforme. 

En siete cuencas agrîcolas pequenas, de tamano comprendido entre 1,25 y 112 acres, 

se encontre que el factor — determinaba el tiempo de concentración 
/s" 

T = a (-i) n 

/s" 
donde 

a y n son constantes 

L = longitud del recorrido 

s = pendiente del cauce de agua 

T = tiempo de concentración, 
c 

que se define como el perîodo de tiempo requerido para que una partîcula de agua 

cayendo en el punto mas alejado de la cuenca llegue hasta el punto de salida de 

la misma. Todas estas cuencas sobre las que se realizó el estudio correspondîan 

a una misma granja de Tennessee y en todas habîa el mismo cultivo (Fig.7). 

El tiempo empleado por el frente de la avenida no sera, generalmente, igual a 

la relaciôn entre la longitud del cauce y la velocidad con que dicho frente 

avanza. Esto se puede comprender considerando el movimiento de traslación de una 
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onda monoclinal por un canal en el que ya se produce una descarga inicial Q.. 

Esta onda progresa de una raanera uniforme (Fig.8) y recorre el canal a una ve-

locidad constante igual a v . Un observador que corriera a lo largo del canal 
w 

con una velocidad v verîa a la onda como si fuera estable y teniendo una des-

carga constante por delante igual a Q = (v - v.) A. (A = area de la sección 

transversal mojada) y dejando aträs una descarga uniforme igual a la anterior 

CJ = (v -v9) A, (Fig.8). 
O \1 L L 
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Fig. 7. Relaaión entve et tiempo de aon-
aentvaoiôn T y las oaraetertstioas de 
la ouenaa (KIRPICH, 1940). 

AA—vA *" Fig. 8. Propagaoiôn de una onda 
y///\\V///X^\^y///X\\\^y////A\\V///X\' monoolinal. 

Igualando ambas expresiones 

(v - v 2 ) A2 = (v - v i ) Ai 
w w 

y despejando v se obtiene 

v2A2 - ViA! Q2 - Qi 

A2 - Ai A2 - Ai 
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donde 

v = velocidad de propagación de la onda 
w 

A = area de la sección transversal mojada. 

La ley de SEDDON sobre la velocidad de un frente de avenida es 

dQ 
v = —— 

w dA 

(1) 

Para secciones de canales normales, en las que la velocidad aumenta al aumentar 

la sección transversal mojada, la curva representando la relación entre Q y la 

sección transversal mojada A es generalmente cóncava hacia arriba (Fig.9). 

Fig.9. Una curva de caudales. 

La figura muestra que la velocidad de la onda v debe ser mayor que la maxima 

velocidad del flujo de agua v„, debido al caudal inicial Q 

Vw = tg C6w > V2 = tg a2 

En un ancho canal rectangular 

v = C y5 s5 

A = B y 

por lo que 
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3/2 J Q = C B y 

c - S - i g - M c , ' . ! . , « ; 
donde 

v = velocidad media del agua del frente de la onda 

c = velocidad de la onda 

C = coeficiente de Chézy 

y = profundidad del agua en el canal 

s = pendiente del canal 

B = ancho del canal 

De modo semejante, se puede demostrar que para un sección transversal triangular 

5 -
c - r 

El tiempo empleado por la onda monoclinal en recorrer la distancia L es 

T L(A2 - Aj) . 

t = k- = = üb ... 
v Q2 - Q! AQ u ; 

w 
donde 

S = almacenamiento. 

Por lo tanto, el tiempo de recorrido es igual a la relación entre el incremento 

de almacenamiento en el canal y el incremento de descarga por el mismo. Al des

cender el agua por el canal principal, las avenidas procedentes de los diferentes 

brazos que vierten sus aguas a él en las areas situadas aguas arriba de la cuenca 

de drenaje, se unirân con las avenidas aportadas por otros tributarios y la 

resultante de todas estas aportaciones définira el hidrograma de escorrentîa en 

el punto de salida. Obviamente, este caso normal se desviarâ mucho de la imagen 

simplificada correspondiente a la onda que avanza de una manera uniforme, mâs 

arriba citada. Sin embargo, se pueden mantener las nociones generales sobre el 

flujo de agua en el interior del cauce; es decir, el flujo inicial produce una 

velocidad de la onda de avenida superior a la maxima velocidad del frente de la 

avenida y el tiempo empleado en recorrer una cierta distancia esta relacionado 

con la relación entre el almacenamiento y la descarga. Existen indicaciones, que 

en el diseno de sistemas cerrados (el tipo mâs frecuentemente empleado en el 

273 



drenaje urbano de tormentas), se considéra el tiempo como crîtico; para areas 

lianas es el tiempo requerido para llenar el almacenamiento del sistema y,para 

areas en pendiente, el tiempo empleado por la avenida en recorrer el sistema 

colector.Para taies perîodos crïticos de lluvia se emplearâ el sistema racional 

(ver Apt.6). Parece recomendable no usar el término "tiempo de concentración" 

cuando una onda de avenida sobrepasa al flujo inicial; en este caso, parece mas 

significativo emplear el término "tiempo de recorrido". Cuando se emplea este 

ultimo término para todo el proceso de transformación de una "onda" debida a la 

lluvia en una avenida en la salida de la cuenca, los términos "retraso de la 

cuenca", "tiempo de recorrido" y "tiempo medio de retraso" tienen un significado 

bastante semejante. Aunque no todo el mundo emplee la misma definición, la ten-

dencia general actual es llamar retraso de la cuenca al tiempo comprendido desde 

el centro del grâfico que représenta el exceso de lluvia y el centro del area 

del grâfico indicando la escorrentfa directa resultante (Fig.10). 

caudal del f lujo de agua 
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. pulgadas 1 \^ 

[•-^retrascul ^ \ ^ ^ 

i i . i i i i l 

10 12 16 18 
tiempo 
horas Fig. 10. Retraso de la ouenea. 

15.2.4 La configuraciön del sistema de evacuación 

Se pueden distinguir las siguientes caracterïsticas: 

- almacenamiento en los cauces 

- densidad de la red de evacuación 

- disposición de los cauces 

- estado de los cauces. 

Almacenamiento en los cauces de agua 

Entre dos cauces con la misma pendiente, el de mayor sección transversal tiene 

mayor capacidad de almacenamiento, por unidad de longitud. Es doble el efecto 

general del almacenamiento de las avenidas: retraso y atenuación (da uniformidad 
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al flujo). Para ilustrar ésto, se considerarä un embalse de retención (Fig.11). 

Ir' 
- 0 almacenamiento menor 

- O 
Fig. 11, Entrada di agua, I, y salida de 
la misma, 0, en un embalse de retención. 

En la figura, I représenta el hidrograma de entrada de agua en el embalse y 0 

el de salida del mismo. Conforme aumenta el flujo de entrada, tanto la cantidad 

almacenada como el flujo de salida aumentan, aunque ésta ultima dépende de la 

capacidad de almacenamiento en el embalse. La maxima capacidad de almacenamiento 

viene representada por el ârea rayada situada a la izquierda del punto de corte 

de las dos curvas trazadas. También en ese punto el caudal de salida de agua 

debe alcanzar su mâximo. En el perîodo posterior, disminuye la cantidad almacenada 

en los cauces y el caudal de salida sera superior al de entrada. La figura muestra 

que tanto el tiempo de respuesta como el grado de atenuaciôn aumentarân con la 

capacidad de almacenamiento. Aunque el almacenamiento en un cauce difiere en 

sus efectos sobre la corriente de un embalse de retención, también producira 

retraso y, normalmente, también da lugar a una atenuaciôn (Fig.12). 

descarga m3 /seg 

8 

6 

4 

2 

k f lujo de entrada 

— 5 Fig. 12. Grâfioos de entrada y salida 
dias en un tramo de un cauce de agua. 

Densidad de la red de evacuación 

Se pueden distinguer los siguientes tipos de corrientes de agua: 

corrientes efîmeras, que solo llevan agua de escorrentîa superficial; 

no son cauces bien definidos pero van por pequeîîas depresiones de la 

superficie natural del suelo; 

corrientes intermitentes, que dejan de llevar agua cuando la capa de 

agua del suelo desciende por debajo del fondo del cauce; 
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corrientes continuas que siempre llevan agua. 

En cuencas de drenaje con pendientes relativamente fuertes.una mayor densidad de 

la red de evacuación significarä una raenor longitud y un menor tiempo del flujo 

superficial de agua; el tiempo de respuesta sera menor y el caudal punta mayor. 

En areas relativamente lianas, por el contrario, una red mas densa significa 

mayor almacenamiento, lo cual contrarrestarä el efecto anteriormente citado de 

mäs rapidez en la concentración del agua en el sistema de evacuación. 

Disposición de los cauces 

Un area en forma de abanico, con los cauces de agua convergiendo mäs o menos en 

un punto comun, sugiere la posibilidad de una sincronización en los caudales pun-

tas procedentes de las correspondientes subäreas; sin embargo, un area alargada 

atravesada por un cauce principal con tributarios repartidos mas o menos uniforme-

mente, sugiere la posibilidad de un mäs lento y menos pronunciado ascenso y re-

cesión. Se debe considerar este punto en relación con el estado del cauce. 

Estado de los cauces 

Cuando un afluente sinuoso, bloqueado por el desarrollo de la maleza, es recti-

ficado y limpiado, disminuirâ considerablemente la resistencia total al flujo de 

agua y las avenidas pasaran por él a mayor velocidad y con menor atenuaciôn, 

debido a una disminución del almacenamiento en la llanura de inundacion (Fig.'13). 

Fig. 13. Hidrograma real después de la 
instalaciôn del drenaje (Unea continua) 
e hidrograma calculado anteriormente a 
la instalaciôn del mismo (linea discon
tinua). 0'KELLY, 1955. 

Si este afluente atraviesa la parte inferior de la cuenca de drenaje y se une al 

cauce principal junto al punto de desagüe de la cuenca, esta mejora introducida 

afectarä favorablemente sobre los caudales punta ya que su propia avenida pasarâ 

por el punto de salida antes de que las procedentes de las areas situadas aguas 

arriba hayan llegado. Por otro lado, trabajos de mejora realizados en las areas 

situadas aguas arriba en la cuenca de drenaje, pueden dar lugar a grandes danos 
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en el area situada aguas abajo, debido a una congestion de las avenidas en las 

zonas mäs bajas.Obviamente, el trabajo de mejora debe hacerse siempre empezando 

desde abajo. Si la mejora de la red de evacuación lleva también consigo un des-

censo de la capa de agua en un area inicialmente inundada,el efecto total puede 

ser una disminuciön de los caudales punta.Esto vendra producido por un incremen-

to de la capacidad de almacenamiento y del tiempo de respuesta de la zona no sa-

turada. Tal incremento de la capacidad de almacenamiento puede, incluso, llegar 

a eliminar toda la escorrentîa directa. 

15.3 Métodos de estudio en hidrologia 

15.3.1 El sistema hidrolögico 

La descripción general précédente, de las diferentes caracterîsticas de un sis

tema de drenaje, iba dirigida a dar un conocimiento basico de los diferentes ele-

mentos que dirigen el proceso de escorrentîa que transforma la precipitaciôn en 

descarga a través del punto de desagüe del ârea. La impresión que asî se ha obte-

•nido es de naturaleza principalmente cualitativa y ahora se procédera a expresar 

la relaciôn entre precipitaciôn y escorrentîa en términos mâs cuantitativos. En 

otras palabras, se deberâ analizar el "sistema de drenaje" e intentar determinar 

el funcionamiento del sistema que convierte los inputs tales como la radiación 

solar y precipitaciôn en outputs tales como pérdidas por evaporaciôn y flujo de 

agua por el punto de salida de la cuenca. La Figura 14, tomada de DOOGE (en pren-

sa), ilustra las fuentes de informaciôn disponibles sobre cómo funciona el sis

tema. 

, n j t J a l e z a Fig. 14. Diagrama de DOOGE sobre métodos 
| del sistema | rfg eStUCÜO. 

15.3.2 Método flsico 

En la vertical dei diagrama de la Fig.14 se représenta lu informaciôn fïsica dis

ponible sobre la naturaleza y estructura del sistema, asî como sobre las leyes 

°lue rigen su comportamiento. Si esta informaciôn fuese compléta, podrîa usarse 

para construir un modelo matematico que expresase la transformaciön de los inputs 
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en los outputs. Puede ilustrarse ésto por medio del siguiente ejemplo, extrema-

damente sencillo, de un sistema de almacenamiento y drenaje: 

Sea un cilindro vertical de diametro D, que drena por un capilar de longitud L, 

y diametro d. Segûn la ley de Poisseuille l • ' , ' 

Q - VÏÏ8 d T ( 3 ) 

donde 

Q = caudal de descarga 

g = aceleración de la gravedad 

Ah = altura de la columna de agua que équilibra la pérdida de carga 
que tiene lugar en el capilar 

V = viscosidad cinematica. 

La altura de la columna de agua Ah puede expresarse en funciôn de la cantidad 

de agua almacenada S y del diametro D 

Ah = — (A) 
TTD2 

Combinando las Ecs.(3) y (4), se obtiene 

S = kQ (5) 

donde 

V 32 LD2 

k = -
8d^ 

siendo k el tiempo caracterîstico para este sistema. 

Sustituyendo la Ec.(5) en la ecuación de continuidad, 

P = Q + f (6) 

donde P indica la cantidad de precipitación que se debe descargar, se obtiene 

el modelo matematico que indica cómo funciona el sistema 

P = Q + k ̂  (7) 
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P(t) 

Fig. 15. Deposito de oomportamiento 
lineal. 

En este modelo matemâtico, las caracterîsticas fïsicas del sistema determinan el 

valor del parämetro k. Se encueiitra que no solamente el método fîsico expuesto 

a lo largo de la vertical del diagrama de DOOGE pone de manifiesto cómo funciona 

el sistema sino que, también, el modelo matemâtico derivado de él serîa aplicable 

a cualquier otro sistema anälogo. Sin embargo, en hidrologla esta situaciôn ideal 

nunca se présenta "ya que por un lado es imposible determinar las leyes fïsicas o 

demasiado complejas para aplicarlas y, por otra parte, la geometrîa del sistema 

es demasiado compleja o la falta de homogeneidad demasiado grande..." (DOOGE, 

en prensa). Es por ésto que el método fîsico no llevarâ por sî mismo hasta la 

solución compléta. Sin embargo, una apropiada investigación fîsica puede posibi-

litar el producir un modelo estructuralmente bueno, y dar ideas sobre dónde 

buscar las caracterîsticas fïsicas que determinan los parâmetros del modelo. 

15.3.3 Método empîrico 

La información empîrica (lïnea horizontal de la Fig.14), sobre el modo de fun-

cionar el sistema, puede obtenerse midiendo las series de inputs y las correspon-

dientes series de outputs. Los métodos de que se dispone para el anâlisis de 

estos datos de inputs y outputs se incluyen generalmente entre los métodos esta-

dîsticos o entre los de hidrologla paramétrica, que comprenden el anâlisis del 

sistema y la sîntesis del modelo. Antes de estudiar estos dos grupos de métodos, 

se deberä dar mas información sobre los tipos de sistemas. a estudiar. 

La primera distinción a hacer es entre sistemas estâticos y dinâmicos. Estricta-

mente hablando, se deberîa hacer la distinción entre estado estâtico y dinâmico 
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de un sistema. Una viga doblandose bajo el peso de un carga alcanza su éstado 

estâtico casi inmediatamente. El valor de la variable resultante, la flexion, 

esta totalmente determinada por el correspondiente y simultaneo input,que es el 

peso sobre ella. Un sistema estâtico "no tiene memoria". Sin embargo,un sistema 

dinâmico, como el del ejemplo del Apt.3.2, tiene memoria. En este sistema existe 

un almacenamiento temporal que corresponde a inputs llegados a él anteriormente. 

Estos inputs también influyen sobre el estado actual del sistema y, por ello, 

influyen sobre los valores de los outputs. 

Ademas, se habla de sistemas considerados en conjunto, que se diferencian de los 

sistemas distribuîdos, en los que se agrupan los inputs por un lado y los outputs 

por otro. Aunque el movimiento de la precipitación efectiva, que con el tiempo 

se transforma en escorrentîa a través del desagüe del area, es un proceso compli-

cado y que varia espacialmente, el efecto global es el de una transformación de 

unos outputs y, por tanto, el modo como funciona el sistema puede ser considerado 

como una operación global. Los inputs y outputs del tipo de precipitación, agua 

procedente de la nieve, evaporación, etc., no solo varian en el tiempo sino 

también en el espacio. Sin embargo, uno puede sentirse justificado "englobando" 

tales variables y hablar de la precipitación y de la evaporación de la cuenca 

hidrolôgica. En realidad estas variables englobadas son Indices o médias pondera-

das de las verdaderas variables hidrológicas, no uniformemente distribuîdas. Los 

inputs uniformemente repartidos no causan ningûn problema para su englobamiento. 

Incluso se pueden expresar con un indice distribuciones no uniformes, es decir, 

se pueden agrupar, si estan caracterizadas por una distribución superficial mäs 

o menos estable (efecto orogräfico). 

Por supuesto, este englobamiento de variables dejarîa de servir en cuanto exis-

tieran cambios en el tipo de distribución proporcional, ya que éstos influirïan 

mucho sobre la forma como funciona el sistema y sobre los otros inputs y out

puts de interés. Esta limitación implica que el estudio englobado de las rela-

ciones inputs-outputs es solo aplicable a sistemas hidrológicos relativamente pe-

quenos. 

En muchos casos, es posible subdividir un sistema distribuîdo en subsistemas 

lo suf ientemente pequeîios como para que se puedan medir los inputs y outputs 

y, de esta forma, en cada subsistema se podrâ emplear un método empîrico. 
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15.3.4 Métodos estadïsticos 

Con el fin de describir cómo funciona el sistema, se pueden emplear para estu-

dios de correlación,graficos o analïticos.las series de datos tornados sobre los 

inputs y outputs y las correspondientes series de datos sobre el tiempo en que se 

producen los outputs. En el Apt.A.2, se présenta un anâlisis de correlación grä-

fica en el que se describe la precipitación efectiva o escorrentîa que en una 

cuenca se producirâ a causa de una tormenta de cierta duración y cierto volumen 

total de agua; estos datos se relacionan con ciertas condiciones de humedad de la 

cuenca determinadas por las lluvias procedentes y por los efectos debidos a la 

estación del aîlo.Un ejemplo de correlación analîtica es la predicción de la canti-

dad de flujo de agua en primavera procedente de la fusion de la nieve.En este caso, 

se pueden emplear inputs tales como precipitación del ultimo otono,precipitación 

durante el invierno, temperaturas de los meses précédentes, etc. En un método 

puramente empïrico, se puede elegir una combination de las variables input para 

trabajar en cualquier modelo de correlación; el ünico criterio a seguir sera el 

encontrar el mejor ajuste posible entre los outputs calculados y los medidos. 

En ausencia total de información ffsica, los mejores métodos estadïsticos pueden 

dar indicaciones falsas sobre las variables input mas importantes asî como sobre 

la estructura del sistema. Esto es debido a errores en los outputs medidos y a 

errores en los outputs calculados producidos por el empleo de unos valores impre-

cisos de los inputs. Con el tiempo, un estadlstico elaborarâ un modelo de corre

lación que darâ una relación input-output de los datos disponibles lo suficien-

temente buena. El hidrólogo, una vez que se ha conseguido este modelo de correla

ción, intentarä sacar conclusiones referentes a la estructura del modelo en rela

ción con la del sistema. El quisiera aplicar estas conclusiones a otros sistemas 

nidrológicos semejantes para, asî, evitar la necesidad de comenzar de nuevo 

la misma labor de toma de datos. ANDERSON (1966) hace una advertencia que parece 

s er la correcta: A menos que el modelo de correlación esté basado en unos datos 

compietos y precisos y/o en un modelo fïsico, "tales conclusiones estän condena-

das a ser absurdas". 

La mayorïa de los sistemas hidrológicos son esencialmente dinämicos y, por tanto, 

la memoria de un sistema dinämico es una razón para la auto-correlación a existir 

en la variable output en cuestión. Por ejemplo, la correlación entre la salida 

de agua de un lago (o de una cuenca) en un dîa y la que tuvo lugar el d£a ante

rior puede ser tan estrecha que oculte la correlación del flujo de salida de 

a8ua con otras variables: estas podrîan ser la entrada de agua por medio de un 
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rîo o subsuperficialmente, la precipitación y la evaporación. Las correcciones 

para la auto-correlación, con el fin de conocer la influencia de las otras va

riables ,pueden ser correctas si estân basadas sobre la verdadera relación entre 

capacidad de almacenamiento y la salida de agua del lago. Si ésto no se conoce, 

como en el caso de un método puramente empîrico, se debe elegir el intervalo de 

estudio de tal forma que el efecto del arrastre de un perîodo en el siguiente sea 

despreciable en comparación con otras cantidades definidas en estos perîodos.Esto 

significa que o bien el efecto de memoria séria pequeno en relación con el inter

valo elegido (expresado en forma de tiempo caracterîstico, ver k en el Apt.3.2), 

0 que el efecto de almacenamiento del output séria el mismo al comienzo y al 

final del intervalo estudiado. Generalmente, se elige esta ultima solución al es-

tudiar la correlacion entre las cantidades de evaporación y las de precipitación, 

radiación, etc.; por ello, se emplean los llamados aîios hidrológicos (entre el 

primero de Noviembre y el 31 de Octubre del aîîo siguiente), donde se supone que 

la variación de humedad y de las condiciones de la capa de agua en anos consecu-

tivos son despreciables en comparación con otras cantidades anuales importantes. 

Obviamente, para taies intervalos de larga duración, el agrupamiento del sistema 

y de sus variables es mucho menos restringido que para variaciones en plazos 

cortos de tiempo, que son las que se presentan en los estudios normales de lluvia-

escorrentîa. Resumiendo, se puede establecer que los modelos de correlacion son 

efectivos para describir el modo como funcionan los sistemas esencialmente esta-

ticos. Sin embargo, se plantean dificultades grandes en cuanto se ha de tener 

en cuenta el carâcter dinâmico de un sistema hidrológico. Para una evaluación 

correcta de un modelo de correlacion totalmente empîrico, es necesario comprender 

que el modelo solo puede describir cómo funciona el sistema en cuanto a transfor-

mación de inputs en outputs se refiere. Por tanto, no se puede esperar que el 

modelo facilite información definitiva sobre la estructura del sistema. En tér-

minos de analisis de sistemas (Apt.3.5), el sistema permanece como una "caja 

negra" ' que solo se abrirfa si se conociesen su estructura y las leyes fîsicas 

que la rigen. 

Parece apropiada terminar esta breve discusión sobre el papel de la estadîstica 

en la hidrologîa, con una cita sacada de "Facts from Figures" (MORONEY, 1956), 

que-dice: "... nunca los métodos estadîsticos son mas que una mâquina de embuti-

dos que en el analisis de correlacion. Siempre es mucho mas difîcil de tratar el 

problema de interpretación que el de las manipulaciones estadïsticas, y por ello, 

1 "blaak box": se desaonooe por eompleto el sistema 
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no existe substituto en relación con un conocimiento detallado y prâetico de 

cada uno de los aspectos del problema. El estadîstico puede ayudar al especia-

lista que trabaja en el campo; nunca lo puede reemplazar." 

15.3.5 El anâlisis de sistemas lineales 

Bajo el nombre de anâlisis de sistemas lineales, se han introducido en hidrolo-

gîa, junto con los métodos estadîsticos, otros instrumentos para recoger los re-

sultados de los métodos empîricos. La palabra "lineal" indica que se supone que 

el principio de superposición es aplicable al modo como funciona el sistema: 

si un input x. (t) hace que el sistema produzca un output y.(t) un input x„(t) 

conduce a un output y.(t), entonces un sistema lineal convierte un input x (t) + 
x

2(t) en un output que es y.(t) + y2(t). En consecuencia, si x2(t) = a X j U ) , 

y2(t) sera igual a ay.(t) (ver Fig.16). 

input 
x ( t ) 

HL 
x 2 ( t ) 

• x . U ) 

Output 
y ( t ) 

y 2 ( t ) 

y , ( t ) 

Fig.16. Un sistema lineal. Si el input 
x\(t) induee al sistema a produair un 
output y\(t)3 el input x2(t) = ax\(t) darâ 
lugar al output \jz(t) - ay\(t). 

Para un sistema lineal, que también es invariable con el tiempo, el output cor-

respondiente a un cierto input es siempre el mismo, independientemente del mo-

roento que tenga lugar el proceso. 

input 
x ( t ) 

output 
y ( t ) 

Fig.17. Sistema invariable con el tiempo. 
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Cualquier input puede ser considerado como si estuviera compuesto de un cierto 

numéro de elementos unitarios. Si se conoce la respuesta caracterlstica, inva

riable con el tiempo correspondiente al elemento unitario.se podrâ encontrar el 

output empleando el método de superposiciön. 

Al reconocer que tal respuesta caracterlstica venïa dada por el concepto de 

hidrograma unitario (SHERMAN, ver Apt.5), se introdujo en hidrologïa una impre-

sionante cantidad de aplicaciones de las matemäticas lineales. 

En la Tabla 1 se presentan los tres tipos de problemas a atacar por medio del 

anälisis de sistemas lineales (DOOGE, en prensa). 

TABLA I. Tipos de problemas a resolver con el anälisis de sistemas 
1ineales 

Tipo de problema Input Sistema Output 

Anälisis 

predicción conocido conocido ? 

identificación conocido ? conocido 

detección ? conocido conocido 

En hidrologïa, el fin ultimo del anälisis de sistemas es la predicción de la 

descarga de una cuenca, bien con fines de pronóstico (proyectos en relación con 

avenidas) o bien para reconstruir el hidrograma de descarga por el punto de 

desagüe en perîodos en que solo se dispone de datos de lluvia. Estos hidrogramas 

reconstruîdos pueden ser utilizados en estudios de frecuencias. Sin embargo, para 

predecir se debe también conocer cómo funciona el sistema; por ello, el problema 

real a resolver es el de la identificación; este problema consiste en encontrar 

la respuesta caracterîstica en base a unos registros hechos sobre inputs y sus 

correspondientes outputs. En el Apt.5 se mostrara que el método del hidrograma 

unitario sigue esta lînea de identificación y posterior predicción. 

El tercer tipo de problema posible en anälisis de sistemas es, conocida la res

puesta caracterîstica de un sistema.detectar el input que ha dado lugar a un cier-

to output cuyo valor se ha medido.Si se conoce l'a descarga de una cuenca,asî como 

la respuesta caracterîstica, se podrä encontrar el input que en este caso es 

la cantidad y la distribución en el tiempo del exceso de lluvia que da lugar 

a la descarga. Otro problema mas general de detección es la evaluación de los 

datos medidos. Las medidas llevan consigo errores sistematicos y aleatorios, 
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debido al procedimiento empleado para medir. Este procedimiento de medida puede 

ser considerado como un sistema en el que los datos medidos son los outputs (co-

nocidos) y los verdaderos valores de las variables fîsicas son los inputs (des-

conocidos).Por ejemplo.un hidrograma representando el nivel del agua en un pozo, 

obtenido por medio de un registrador, da una imagen mäs o menos distorsionada de 

las verdaderas variaciones del nivel del agua (input); ésto es debido no sola-

mente al efecto de almacenamiento de agua en el pozo sino también al rozamiento 

y a otras imperfecciones del mecanismo que en conjunto definen cömo trabaja el 

sistema. (Por supuesto, en este ejemplo el sistema puede no ser lineal.) 

Una caracterïstica esencial del anälisis de sistemas es que también va dirigido 

a la relación conjunta input-output de un cierto sistema lineal invariable con 

el tiempo. Como no se pone atención sobre la estructura o sobre las leyes fîsi

cas que lo gobiernan, también recibe el nombre de anälisis lineal de una "caja 

negra". Hasta ahora este tipo de anälisis esta ]imitado a sistemas considerados 

en conjunto, para distinguirlos de los distribuîdos, y a inputs agrupados y out

puts agrupados. Desgraciadamente, en hidrologïa no se présenta ni una linealidad 

ni una invariabilidad con el tiempo, hablando estrictamente. Sin embargo, muchos 

sistemas hidrológicos se pueden aproximar mucho por medio de sistemas lineales e 

invariables con el tiempo, para una variación de las variables dentro de ciertos 

limites y para ciertos perîodos de tiempo. Considerando estas limitaciones, se 

podrân emplear las poderosas técnicas del anälisis lineal para obtener informa-

cion de cómo se comporta el sistema bajo condiciones normales y extremas. Al apli-

earlas a los subsistemas, proporcionaran una vision de la estructura del sistema 

total y de la relativa importancia de los subsistemas que lo componen. El alcance 

limitado de esta discusión no permite profundizar mâs en estas técnicas lineales. 

DOOGE (en prensa), présenta un amplio tratamiento del tema. 

15.3.6 SIntesis del modelo o simulaciôn 

Parece apropiado comenzar esta discusión con unas pocas palabras sobre el contexto 

en que aquî se emplean las palabras "sistema" y "modelo". Aparte de las diferentes 

definiciones de "sistema" que aparecen en la literatura, se ha elegido aquî la 

siguiente: "Si se considéra una parte del mundo real seoaradamente de lo que le 

rodea, a esta parte se le puede llamar un sistema. Los inputs y los outputs 

conectan el sistema con lo que le rodea." Se puede aplicar este concepto en hidro

logïa a una cuenca hidrológica. En ella se pueden distinguir inputs y outputs 
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tales como precipitación, energîa calorîfica y radiación incidentes,evâporacion 

y salida de agua por el desagüe de la cuenca. Tales inputs y outputs conectan 

a esta cuenca con la atmósfera, otras cuencas, etc. Sin embargo, en cuanto el 

hidrologo comienza a describir y discutir un sistema del tipo de una cuenca 

hidrológica, él de hecho lo que esta haciendo es reemplazarla, como algo sepa-

rado de la realidad, introduciendo nociones taies como sistemas y subsistemas 

distribuîdos,por modelos ya concebidos de estructura similar aunque mas sencilla 

(ROSENBLUETH, 1945). 

De igual forma que en los modelos por correlación, en hidrologîa paramétrica 

taies modelos pueden estar basados en cierta idea general sobre la estructura 

global del proceso de escorrentîa en una cuenca, o pueden desarrollarse sobre 

una información fîsica relativamente detallada de algûn sistema hidrológico 

especîfico. Entre estos dos extremos, el color de la caja representando como 

funciona el sistema puede variar desde totalmente negro hasta diferentes grados 

de gris, dependiendo de la cantidad de información fîsica esencial del sistema 

hidrológico que se haya introducido en el modelo conceptual. Un ejemplo del otro 

extremo es la "caja blanca" l del Apt.3.2 que, sin embargo, se tornarâ gris en 

cuanto se presente alguna dificultad en la medida de las caracterïsticas fïsicas 

que componen el parametro o cuando se deba compensar la falta de información 

fîsica por información de tipo empïrico. Los modelos mas clâsicos pertenecen a la 

categorïa de "caja negra". Y ésto es debido a que estan basados sobre nociones 

generales y no sobre una información fîsica real del sistema o grupo de sistemas 

especïficos en cuestión. En el Apt.6 se hace una grosera division entre los gru-

pos de modelos conceptuales, de acuerdo con las nociones generales sobre las que 

se basan; éstos grupos son "método del recipiente almacenador","método de trasla-

ción" y el "método combinado". Como estos modelos tienen una estructura simple 

y lineal, se puede expresar cómo funciona el sistema por medio de un modelo mate-

mâtico lineal del tipo del expuesto en el Apt.3.2. Ademäs, en estos modelos la 

relación input-output viene definida por uno o mäs parâmetros. 

Como una sastrerîa que haya hecho un traje sin ninguna información especîfica 

sobre el individuo que lo llevarâ, el éxito de cualquier modelo conceptual depen-

derâ de su diseno (su estructura) y de las posibilidades (los parâmetros) de 

adaptación de su tamano y forma al cuerpo al que se deberâ ajustar (el sistema). 

En hidrologîa, los parâmetros del modelo conceptual elegido pueden ser optimiza-

1 white box: se conoee totalmente al sistema 
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dos de forma que se ajusten lo mejor posible al sistema precipitación-escorren-

tia de la cuenca en cuestión. La "bondad del ajuste" puede juzgarse por medio de 

algun criterio objetivo tal como que la suma de los cuadrados de las desviaciones 

entre los outputs observados y los originados por el modelo para los correspon-

dientes inputs sea la minima. Para sistemas lineales e invariables con el tiempo, 

se puede alcanzar esta optimización empleando las técnicas de anâlisis de siste

mas. En este caso, se compara la respuesta caracterîstica sîntesis del modelo 

con la respuesta real del sistema deducida de los datos empîricos de input y 

output y obtenida por medio de los métodos de identificación (Apt.3.5). Obvia-

mente, un buen modelo conceptual (un buen diseno) solo necesita un pequeîio numero 

de parâmetros optimizados para suministrar un buen ajuste a muchos sistemas in

dividuals . Por otro lado, un gran numero de parametros puede facilmente ocultar 

la calidad del diseno o la pertinencia de la estructura del modelo. AdemSs, al 

juzgar los modelos conceptuales debe recordarse que, en electrónica, se pueden 

construir dos sistemas con una estructura totalmente diferente que generen la 

misma relación input-output (dentro de unos ciertos limites). Por tanto, un 

excelente ajuste entre los outputs calculados y los observados puede ser una 

indicación, pero no una prueba, de una analogîa entre las estructuras del modelo 

y del sistema. Solo se puede obtener esta prueba a partir de información fîsica 

del sistema. Aunque las observaciones anteriores sobre modelos conceptuales se han 

hecho en relación con los modelos parâmetricos, diferentes de los modelos esta-

disticos, sin embargo, se pueden aplicar a ambas categorîas. 

Al comparar los dos grupos, surge el que la hidrologïa paramétrica esta especia-

lizada en sistemas en estado dinamico y que, en realidad, esta enfocada en la 

memoria del sistema. Por otro lado, los métodos de correlación estadîstica pueden 

manejar un numero de inputs simultâneos, aunque en este caso parece que la memo

ria del sistema es el principal escollo que se présenta. Por ello, los métodos 

s e presentan como complementarios. Incluso hay un solape en relación con ciertas 

técnicas lineales para encontrar la respuesta caracterîstica del sistema a partir 

de la estadîstica de las series de inputs y outputs. Aparentemente, los métodos 

estadîsticos y parâmetricos de tratar con datos empîricos, tal y como se indica 

en la lïnea horizontal de la Fig.14, daran los mejores resultados si se emplean 

en estrecha cooperación con el método fîsico-analîtico indicado en la lînea 

vertical de la citada figura. Un dicho holandés dice: "El invalido fîsico-

analîtico debe guiar al ciego empîrico"; y el matemâtico ANDERSON (1966) dice: 

Aun cuando la capacidad para comprender los sistemas naturales procéda de una 

atenta observación, es en el que hace el trabajo de campo, como en la Infanterîa, 
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donde se encuentra nuestra confianza final". 

Con el fin de completar esta algo formal introduction a la sîntesis de modelos 

en hidrologïa, en ciertos lugares ha aparecido ya el material a discutir en los 

siguientes apartados. Por tanto.se recomienda al lector que vuelva a esta intro

duction después que haya visto algunos modelos reaies. Se espéra que entonces 

podrâ comprobar que los métodos de sistemas son un indispensable instrumento para 

clarificar los conceptos de las prâcticas hidrologicas sobre los que se basan, y 

para dar una base cientîfica al diseîio y evaluación de modelos hidrológicos. Es 

claro que un numero de prâcticas de ingenierîa hidrológica deben su popularidad 

a su simplificación y a la falta de datos fidedignos para comprobar sus resulta-

dos, mas que a la sensatez de los conceptos sobre los que estân basados. Es res-

ponsibilidad de hidrologo analizar taies prâcticas y decidir si los conceptos 

subyacentes son correctos y si llevan a conclusiones correctas en relación con 

el proceso de escorrentîa en estudio. 

En muchas cuencas de drenaje, las pérdidas se producen en los perîodos iniciales 

del proceso de escorrentîa, cuando la mayor parte de las pérdidas por evaporación 

proceden de la intercepción y de la humedad del suelo (Fig.2). Este razonamiento 

lleva a dividir el sistema constituîdo por la cuenca en los dos subsistemas de 

la Fig.18. 

JL 

^ 
Fig.28. Division del sistema oonstituido 
por la euenca, en dos subsistemas. 

Por supuesto, en la realidad estos dos subsistemas estân relacionados entre sî. 

Es claro que la condición del suelo juega un papel tanto en el proceso de evapo

ración como en la distribución de la precipitación efectiva en los diferentes 

caminos de la escorrentîa directa y de la escorrentîa subsuperficial; para que 

se produzca una alta evaporación es necesario un alto contenido de humedad del 

suelo, aunque ésto dé lugar a una mayor escorrentîa directa debida a la correspon-

diente reducción de la infiltración de agua en el suelo.Sin embargo, es corriente 
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aceptar este doble papel del suelo y separar los dos subsistemas; por ello, la 

precipitación efectiva, que es un output del primer subsistema, se considéra 

como un input del segundo, donde el yetograma de la precipitación efectiva 

(diagrama tiempo-intensidad) se transforma posteriormente en hidrograma de la 

salida de flujo de agua de la cuenca en cuestión. Antes de discutir estos dos 

subsistemas, se deben mencionar los modelos de STANFORD, BALEK y el de DAWDY 

y 0'DONNELL. Estos modelos representan unas simulaciones por computador de la 

cuenca mas detalladas y, probablemente, mas reales; sin embargo, la optimación 

del gran numero de los parämetros correspondientes exige el empleo de grandes 

computadores, que actualmente y en general no son accesibles al hidrólogo präcti-

co. Por ello esta discusión quedarä limitada a los modelos conceptuales prefabri-

cados del diseno bipartito anteriormente expuesto. 

Si el area de la cuenca de drenaje no es muy grande, los cambios en la distribu

tion proporcional de la precipitación no seran i:my significativos en relación 

con su efecto sobre el modo de funcionar el sistema; por ello, se podrâ hablar 

de la precipitación de la cuenca, como un input considerado globalmente. Esta se 

podrâ medir por medio de pluviómetros y empleando una media ponderada del tipo 

del método de THIESSEN o el método de las isoyetas (Cap.18, Vol.III). En el otro 

extremo del sistema, la descarga a través del punto de desagüe de la cuenca 

représenta la variable output, siempre y cuando no existan filtraciones o perco-

laciones profundas de importancia y toda el agua salga por ese punto. Este 

Punto se elige de forma que se pueda instalar una estación de aforo en él. 

P°r el mismo motivo que el expuesto para la precipitación de la cuenca, las 

entradas netas de calor y de radiación en la cuenca también se consideran como 

inputs agrupados. Desgraciadamente, todavïa se ha tenido poco éxito en todos 

los intentos realizados para calcular por medio de medidas las pérdidas por eva-

poración en la cuenca como "la parte mäs desesperada de la desesperada ciencia 

de la hidrologla". La determinación de estas pérdidas es uno de los puntos mäs 

débiles de cualquier modelo precipitación-escorrentia; ésto es debido a que 

evidentemente el hidrograma representando la precipitación efectiva, que expresa 

la variable output del primer subsistema, no puede ser determinado por la simple 

resta entre la precipitación en la cuenca y las pérdidas calculadas. La informa-

ción fîsica disponible sobre el subsistema "suelo y cubierta vegetal" es de na-

turaleza principalmente cualitativa y, por ello, "la caja es esencialmente negra". 

Desafortunadamente, el unico input medible es la precipitación. En el Apt.4 se 

m°strarä cómo algunos métodos utilizan el hecho de que en el segundo subsistema 
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ni se anade ni se pierde agua. Considerando perïodos de tiempo relativamente 

largos, estos métodos eluden el caracter esencialmente dinâmico de este segundo 

subsistema, y emplean los valores de la cantidad de agua que sale de la cuenca 

para hallar las cantidades de precipitaciôn efectiva que corresponden a tormen-

tas aisladas. En algunos casos, como el indicado en la Fig.19, el yetograma de 

precipitaciôn y el correspondiente yetograma de desagiie aportan alguna infor

mación de las pérdidas y de cómo se distribuyen en el perîodo de tiempo consi-

derado. De esta forma, se obtiene cierta información empîrica acerca del modo de 

funcionamiento del primer subsistema. El proximo paso es introducir en un mode-

lo la poca información fîsica que se tenga del proceso de evaporación y, final-

mente optimizar sus parâmetros para obtener el mejor ajuste posible entre la pre

cipitaciôn efectiva "observada" y el output que el modelo genera a partir de la 

correspondiente precipitaciôn en la cuenca. La evidente no linealidad del modelo, 

la eliminación de los efectos dinâmicos y la presencia de varias variables, 

incita al empleo de modelos de correlaciôn. En adelante, se estudiarân algunos 

de estos modelos aplicados al primer subsistema. Se indicara que el concepto de 

pérdidas esta cambiando. En lo anteriormente expuesto, las pérdidas por medio 

de la evaporación llevan consigo que la escorrentîa total, incluyendo la escor-

rentîa subsuperficial, deben ser tratados en el segundo subsistema. Esta opinion 

no es compartida por los hidrólogos tradicionales que.imitando a los pioneros ame-

ricanos, consideran que el flujo de agua base es una cantidad despreciable, por 

lo que toda la infiltración en el suelo debe ser considerada como una pêrdida en 

el proceso de escorrentîa. El método del hidrograma unitario, método dirigido al 

analisis del segundo subsistema, se elaboró solamente para escorrentîa directa, 

despreciando el flujo base. En el Apt.5 se discutira este método y en el Apt.7 se 

mostrarâ que su aplicaciôn no esta limitada solamente a la escorrentîa directa. 

15.4 Precipitaciôn y precipitaciôn efectiva, determinaciôn 
de las pérdidas 

La transformaciôn de la precipitaciôn en precipitaciôn efectiva, que finalmente 

saldrâ de la cuenca de drenaje por el desagüe de la misma, y las pérdidas por 

evapotranspiraciôn se discutirân como un sistema separado (primer subsistema 

del Apt.3.6). Como ya quedó establecido en el Apt.3.6, el output del primer 

subsistema, el exceso de precipitaciôn, no es medible como tal. Su cantidad y su 

distribuciôn en el tiempo debe ser obtenido a partir del output del segundo 

subsistema, es decir, a partir del desagiie de la cuenca. Esto puede hacerse 
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fäcilmente para el caso de tormentas aisladas que caen sobre cuencas con una 

memoria corta", es decir, con poca capacidad de almacenamiento. En la Fig.19, 

el almacenamiento en el segundo subsistema queda vacïo antes del comienzo de la 

segunda tormenta. La Figura 13 présenta el output de un sistema con una "memoria 

relativamente larga". En este caso es mas difîcil diferenciar,sobre el hidrogra-

ma de desagüe, los efectos individuales de cada elemento de la lluvia. Esto im-

plicarïa una inteligente suposición acerca de la transformación en el segundo 

subsistema. En la Fig.13, se ilustra la esencial dificultad, que es la de dividir 

un sistema con memoria larga en dos subsistemas. No obstante, se seguirâ el 

método normal de determinación de las pérdidas y la posterior transformación de 

la lluvia efectiva. 

lluvia e 

infjltración 

mm/h 
30 r 

20 

10 

, escorrentia 

3 i I i i i n i I i r ~ T ~ " i i 
1 2 3 4 5 6 7 8 9 10 

horas 

Fig.19. Variaaión de la oapaaidad de infiltraaión a lo largo de un periodo 
de lluvia. 

15.4.1 Mëtodos para el estudio de la infiltración 

Considerése una pequena area de drenaje sobre la que cae una tormenta y sea P la 

altura equivalente uniforme de precipitación caîda sobre el area (Fig.20). 
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altura por unidad de t iempo 

precipitación sobre los cauces de agua^ 

escorrentia superficial 

t iempo desde que empezó la lluvia 

Fig. 20. Distvibución de la precipitación 
en los diferentes almacenamientos posib-
lee (LINSLEY y otvos, 1958). 

De esta lluvia: 

a) parte queda sobre las hojas de la cubierta vegetal y mäs tarde se eva-

porara (intercepción); 

b) otra parte rellenarâ las depresiones de la superficie del suelo o se 

emplearâ en satisfacer el déficit de humedad de los horizontes superiores del 

suelo; de ahî, o bien se evaporarâ o bien la tomarâ el sistema radicular y se 

transpirara a través de las hojas; 

c) otra parte percolarâ hasta la capa de agua haciendo subir el nivel de 

la misma; 

d) cierta porción se infiltrarâ y deslizândose por estratos horizontales 

volvera a salir a la superficie; 

e) por ultimo, otra parte correra sobre la superficie del suelo hacia el 

cauce principal de agua existente en el area. 

Con relación a la escorrentia, (a) y (b) representan las "pérdidas" totales. 

Las porciones de (c), (d) y (e), que llegan hasta el aforador instalado en el 

desagùe, constituyen la escorrentia Q debida a la precipitación P. Esta escor

rentia puede dividirse posteriormente en escorrentia subsuperficial, o flujo base, 

debida a (c) y en escorrentia directa producida por las porciones (d) y (e). La 

escorrentia superficial y la hipodérmica forman juntas la escorrentia directa,que 

es la principal causa de las avenidas; con relación a la percolaciôn (c) hasta 

la capa de agua, que en ultimo término darâ lugar a flujo base, puede considerar-

se también como una pérdida. La Figura 21 présenta la forma que toma el diagrama 

representando el proceso de escorrentia. 

En la Figura 21, P indica el exceso de precipitación, es decir, el "rebose" 

que tiene lugar en la cuenca de drenaje y que produce escorrentia superficial 
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e hipodérmica. Por ello, P se distingue de la precipitación efectiva P en que 

en esta ultima se incluye toda la precipitación que tarde o temprano constituirä 

escorrentîa, incluyendo la escorrentïa subsuperficial. 

H 
P fJescorrent 
' ^ m directa 

, __N en la cul 
eïTV vegetal • Nescorrentla e* t^subtercanea 

4 
evapotranspiraciön 

Fig.21. La lluvia, P, que mâs tarde se convertira en agua de desagüe, puede 
dividirse en exoeso de lluvia, P . que se transforma en esaorrentta directa, 
y la precipitación menos el exoeso de lluvia que, a su vez, se transformarâ 
en esaorrentta subsuperficial. 

Desde el punto de vista de escorrentïa directa, las pérdidas pueden agruparse 

de la siguiente manera: intercepción (a), infiltración directa (b + c ) , almace-

namiento en las depresiones (b) y las pérdidas que por flujo superficial de agua 

se producen una vez tertninada la lluvia. De estas pérdidas, solamente la infil

tración directa puede determinarse localmente con cierto grado de precision, con 

la ayuda de infiltrómetros y simuladores de lluvia instalados en pequenas parce-

las de experiencias. Tales medidas locales de la capacidad de infiltración sola

mente proporcionan valores comparativos, teniendo en cuenta los numerosos comple-

jos de suelo, cubierta vegetal, estado en que se encuentran y que constituyen 

la cuenca de drenaje. Ademâs, el impacto de las gotas de lluvia tiene un importan

te efecto sobre la capacidad de infiltración del suelo y, por ello, es importan

te que los simuladores de lluvia trabajen de forma muy semejante a la lluvia real. 

En un râpido estudio del area de drenaje, para recoger datos estimados de las 

capacidades de infiltración de cada uno de los complejos présentes, se pueden 

emplear simuladores de lluvia de pequeno tamano. 

Sin embargo, mâs que conocer la infiltración directa, lo que interesa es saber 

la capacidad total de la cuenca de drenaje para retener agua bajo las condiciones 

existentes. Se pueden encontrar estas pérdidas comparando un yetograma, diagrama 

representando la intensidad de la lluvia, con el hidrograma resultante de la 
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escorrentîa directa tornado en el punto de desagüe de la cuenca (Fig.19). Se 

puede aplicar este procedimiento en pequenas cuencas, donde es posible en el 

hidrograma separar los diferentes frentes de avenida correspondientes a una 

sucesion bastante continua de pequenas tormentas. Cuando se solapan dos hidro-

gramas, se pueden separar, con una precision razonable, trazando una lînea de 

recesión paralela a la siguiente linea de recesión. Las areas comprendidas por 

debajo de los gräficos A, B y C representan los volûmenes de exceso de lluvia 

correspondientes a las tres tormentas présentes en el yetograma. La curva repre-

sentando la capacidad de infiltraciôn debe trazarse de forma que las areas raya-

das situadas por encima de ella representen los correspondientes volûmenes de 

exceso de lluvia. Estrictamente hablando, se deberîa denominar a esta curva 

"curva de la capacidad de retención", ya que no solamente représenta la capaci

dad de infiltraciôn sino que también incluye la intercepciôn, el almacenamiento 

en las depresiones y las pérdidas procedentes del flujo superficial de agua y que 

tienen lugar una vez terminada la lluvia. Por otra parte la retención no incluye 

el flujo hipodértnico, es decir, esa parte de la infiltraciôn que se une a la 

escorrentîa directa tras cierta retención en la capa superior del suelo. La capa

cidad del suelo no es constante, sino que esta sometida a variaciones estaciona-

les. Ademâs, normalmente decrece a lo largo de una lluvia debido al efecto de 

salpicadura producido por las gotas de lluvia, al hinchamiento de los coloides 

del suelo y al aumento del contenido de humedad del mismo. El resultado total de 

las condiciones iniciales del suelo y de las necesidades iniciales de inter

cepciôn y almacenamiento en el suelo, es una curva de capacidad de infiltraciôn 

que comienza con un alto valor f y que después disminuye rapidamente durante 

los primeros perîodos de la tormenta tomando, finalmente, un valor casi constan

te e igual a f . Debe recordarse que este método solo es aplicable a pequenas y 

relativamente homogéneas cuencas de drenaje, donde tormentas sucesivas y unifor-

memente distribuîdas solo producen pequenos solapes en los hidrogramas; ademâs, 

escorrentîa 

recarga de la cuenca 

, indice de infiltraciôn 

i » Fig.22. Indice de infiltraciôn 
tiempo (LINSLEÏ y otvos, 1949). 
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las tormentas deberän producirse dentro de un perîodo de tiempo relativamente 

pequeno,para que as! la capacidad de infiltración no pueda restablecerse por me

dio de la evapotranspiración que tenga lugar entre dos tormentas sucesivas. Por 

tanto, cada curva de capacidad de infiltración viene condicionada por las condi-

ciones del suelo y de la vegetaciôn en la cuenca. Como se deben emplear estas 

curvas para separar los volumenes de lluvia en exceso de lluvia y pérdidas, el 

procedimiento para obtener el suficiente numero de curvas para las diferentes 

condiciones es bastante complicado. Muchos ingenieros prefieren un método mas 

simple y emplean indices de infiltración. Estos Indices estân basados en el 

supuesto de que para una tormenta especffica, con unas condiciones iniciales 

dadas, la recarga de la cuenca (o retención de la misma), precipitación menos 

escorrentîa directa, permanece constante a lo largo de todo el perîodo de la 

tormenta (Fig.22). 

La figura muestra que el indice es igual a la recarga total de la cuenca dividi-

da por el perîodo de duración de la lluvia, para el perîodo en que la intensidad 

de la misma sea contînuamente, superior al valor del indice. El area total si-

tuada por encima de la lînea del Indice représenta la escorrentîa total. 

En estudios relacionados con las posibilidades de que se presenten avenidas 

mâximas, se emplea un Indice mïnimo que corresponde a unas condiciones muy 

hûmedas de la cuenca antes de comenzar la lluvia. En ambos métodos, curva de ca

pacidad de infiltración e indice de infiltración, es esencial considerar que la 

escorrentîa es igual a la precipitación menos las pérdidas. Es mäs correcto y, 

por tanto mejor, emplear coeficientes de escorrentîa que son meras relaciones 

entre escorrentîa y lluvia. Se debe evitar el error de suponer que el Indice de 

infiltración représenta una velocidad de infiltración real.En una compleja cuenca 

de drenaje, la diferencia entre la lluvia total y la escorrentîa directa tambiën 

viene condicionada por el ârea en la que se produce escorrentîa a lo largo de la 

lluvia. Esta porción aumenta al aumentar la intensidad de la lluvia y, por tanto, 

el indice de infiltración también aumentarâ. Se deberîa tener siempre presente 

lue ni el Indice de infiltración ni la capacidad de infiltración son constantes 

para una cierta area. Ambos conceptos estan sometidos a cambios que dépende de 

la lluvia anterior y de las condiciones correspondientes a la estación del ano 

en que se produce la lluvia. 

Aunque el procedimiento presentado es bâsicamente sencillo, al aplicarlo se pre-

sentan unos problemas verdaderamente difîciles de responder; éstos son: 
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(a) iCuäl es el efecto de las condiciones anteriores a producirse la 

lluvia? 

(b) iA que velocidad se récupéra la capacidad de infiltración en perïodos 

entre lluvias? 

(c) iCuâl es el efecto debido a la estaciôn del ano? 

(d) iQué corrección deberîa hacerse para tener en cuenta los efectos de 

almacenamiento superficial (cultivo)? 

TABLA 2. Indices de infiltración en Ralston Creek, cerca de Iowa City (USA) 

E F M A M J J 1 A S 0 N D 

a) 0,00 0,17 0,12 0,12 1,30 1,57 1,36 0,75 1,11 0,60 0,11 0,00 

b) 0,00 0,00 0,03 0,10 0,24 0,81 0,32 0,47 1,92 0,25 0,00 0,00 

a) tormentas después de dos o mâs dîas sin Hover 

b) tormentas después de 1, o menos que 1, dîa sin Hover 

."JOTA: âvea = 3 mitlas cuadradas; eorresponden a 56 tormentas ocurridas 
en 8 anos (pulgadas/hora) 

Taies factores son tenidos en cuenta en el analisis por correlación coaxial 

grâfica. 

15.4.2 Analisis por correlación coaxial grâfica 

Fue originalmente desarrollado por el US Weather Bureau. En "Hydrology for 

Engineers" (LINSLEY y otros, 1958) se puede encontrar un completo tratamiento 

del método. 

DOOGE (1967), apuntó que este procedimiento llevarîa explîcitamente consigo el 

supuesto de ser un modelo especîfico del comportamiento de una cuenca de drena-

je. De aquî se deduce que los diferentes tipos de cuencas de drenaje darîan lugar 

a diferentes modelos y, por tanto, a diferentes tipos de diagramas coaxiales. 

BECKER (1967, 1963), trabajö en esta lînea y modificó los diagramas originales 

del US Weather Bureau para ponerlos en concordancia con ciertos conceptos sobre 

la transformación de precipitación en escorrentîa. La discusión que a continua-

ción se présenta sobre este método, esta basada en el reciente trabajo de 
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BECKER. Por medio del Indice de Precipitación Anterior, se expresa una primera 

aproximación de las condiciones médias de humedad del suelo y de la cubierta 

vegetal en la cuenca de drenaje. Este indice es de la forma 

API = P + cP , + c2P - + ... cXP (c < 1) (8) 
n n n-1 n-2 n-1 v ' 

API es el valor del indice de precipitación anterior al final del intervalo de 

tiempo n; P es el valor de la precipitación en el penflltimo intervalo, etc. n-1 
Si la anterior expresión se présenta en la forma 

A P I n = Pn + P n - , e " , / k + V 2 e " 2 / k + - " V , e _ i / k <» 

se observara que API puede ser considerado como an Indice del almacenamiento de 

la precipitación en la cuenca; es directamente proporcional a la intensidad con 

que se vacîa dicho almacenamiento (API = kq) y que se récupéra al final de cada 

intervalo por medio de la precipitación observada durante el mismo. Este indice 

no da una verdadera idea de las condiciones de humedad del suelo ya que no se 

resta de la precipitación caîda el valor de la escorrentîa directa; sin embargo, 

se ha encontrado que es un util indicador de las condiciones iniciales de humedad 

en el suelo. 

Un segundo factor a introducir deberîa representar los cambios que en las diferen-

tes estaciones del ario se produce en la superficie (vegetación, cultivo, etc.), 

en el suelo (estructura, actividad biológica, etc.), y en la velocidad con que 

la humedad del suelo disminuye por medio de la evaporación. En el cuadrante su

perior izquierdo de la Fig.23, entrando con el valor de API y eligiendo la curva 

eorrespondiente a la estación considerada, se obtiene en abscisas el valor de la 

capacidad de recarga de la cuenca de drenaje para una lluvia de gran duración y 

Buy baja intensidad. Esto lleva consigo el supuesto de que la cuenca de drenaje 

esta a saturación compléta tras una cierta lluvia anterior, para un perîodo del 

aîio dado. En el cuadrante inferior izquierdo, se reduce esta capacidad de re

carga en función de la duración real de la lluvia. Aquî también se supone la 

misma cantidad de lluvia que antes aunque el perîodo de duración es T . La in-
K 

tensidad de la lluvia puede ser superior a la capacidad de la cuenca para ab

sorber agua y, la posible recarga real RT viene determinada por esta capacidad 

de recarga f. 
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Evidentemente, f es función de la capacidad de recarga real D, que puede repre-

sentarse por medio del deficit de humedad en el suelo y en la cubierta vegetal. 

BECKER supone que f y D son proporcionales 

, max _, dD f = _ D . _ _ 
max 

(10) 

donde 

es una relación constante. 

indice de precipitación de los 30 dias précédentes 
mm 

- ,150 

recarga real de la cuenca observada 

capacidad de recarga 

>150 hrs ( T r ) 
duración de la l luvia 

-1200 50 
recarga posible real , m m 

altura de l luv ia , m m 
100 150 200 

Fig. 23. Diagrama representando la relación aoaxial lluvia-reearga. 
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Al comienzo de la lluvia, t = 0. D = D (valor de partida deducido del primer 
max r 

cuadrante) y f = f 
max 

Para esta condición inicial, la solución de la Ec.(10) es 

- F ^ <TR + V 
max 

D = D e 
max 

donde T es la duración del perîodo en que se produce escorrentîa superficial 

después de haber cesado la lluvia; por ello, T + T es la duración del perïodo 
R o en que tiene lugar la recarga de la cuenca. 

La recarga de la cuenca debida a una gran cantidad de lluvia caîda durante un 

perîodo T es igual a 

*T~\ D = D 
max . 

(TR + To) 

1-e (11) 

En la Figura 24 se muestra esta relación. 
recarga posibte real 

p capacidad de recarga 

mm _ T D „ , „ y mm 
2 0 0 r 

150 -

100 -

duración de la lluvia 

horas 

Fig. 24. Recarga real posible determinada 
por la capaoidad de reaarga y por la du-
raoiôn de la lluvia. 

La duración de la lluvia T détermina el valor de la expresión entre corchetes 
K de la Ec.(ll). Esto supone una relación lineal entre R_ y D para un valor dado 

de la duración de la 11 

origen de coordenadas. 

de la duración de la lluvia T,.. También se deduce que estas lîneas pasan por el 
K 
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Considerando que R,̂  no puede ser superior a la capacidad de recarga disponible, 

D , BECKER introdujo en este modelo un segundo umbral para la recarga de hutne-
max ° 

dad: En lluvias de corta duración, la velocidad posible de infiltración f puede 
m 

ser menor que la posible velocidad de recarga de la humedad del suelo.Esta limi-
tación queda reflejada en la Fig.24 por medio de la linea recta R„ = f (T„ + T ). 

1 m R o 

Su efecto en el cuadrante inferior izquierdo es la presencia de segmentos hori

zontales en las lïneas de menor duración de la lluvia. 

Finalmente, la cantidad real de lluvia détermina qué parte de la capacidad de 

recarga es realmente empleada en la recarga. Las figuras 25A y B muestran el por 

que del diagrama representado en el cuadrante inferior derecho de la Fig.23. El 

grâfico A esta trazado de acuerdo con la "idea umbral", que indica que toda la 

precipitación se transforma en recarga de la cuenca con tal que la capacidad de 

recarga sea superior a la cantidad de lluvia. Por encima de este limite, toda la 

precipitación se transforma en escorrentïa. Sin embargo, este concepto simplifi-

cado no se satisface en cuanto la velocidad de recarga o la capacidad de recarga 

no esté uniformemente distribuïda en la cuenca de drenaje. Por ello, la verdadera 

relación entre la capacidad de recarga y la recarga real, dependiente de la can

tidad de lluvia, sera un diagrama como el mostrado en el Grâfico B. El Grâfico C 

es otra representación del B, donde en el eje horizontal se sitûan los valores 

de la escorrentïa, igual a la precipitación menos la recarga. Esta representación 

se emplea para obtener directamente la escorrentïa o la precipitación efectiva a 

partir de los correspondientes volûmenes de lluvia. Las lîneas de trazos indican 

la relación, de acuerdo con la idea umbral. 

La recarga de la cuenca asî determinada en este procedimiento de correlación grâ-

fica multiple debe estar de acuerdo con la recarga real de la cuenca. Esta ultima 

se détermina tal y como se ha explicado en la obtención de una curva representan-

do la capacidad de infiltración (Fig.19).La optimización de las lîneas de regre-

sión se obtiene por tanteo. Este procedimiento esta totalmente explicado en "Hy

drology for Engineers", Apartado 8.7 (LINSLEY y otros, 1958). 

15.4.3 Método del numero de curva 

El US Soil Conservación Service ha elaborado el concepto de capacidad de recarga 

limitada, determinada por las condiciones anteriores de humedad y por las caracte-

rïsticas fîsicas de la cuenca de drenaje; ésto se ha hecho para un modelo de cor

relación multiple preconcebido en el que las correlaciones parciales se expresan 
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recarga de la cuenca 
mm 
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lluvia en mm 
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mm 
capacidad de recarga 

0 
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20 

30 

4 0 

5 0 

Rn 

10 
\ I 

\ 
-

lluvia 

10 

2 0 
I 

en mm 

2 0 

| 

recarga de la cuenca 
mm 

30 40 50 60 
I I I I 

B 

\ \ \\ 
30 40 50 60 , 

I \ \ \ \ 
mm 
capacidad de recarga 

10 20 30 40 50 60 

/ / / / / ' / ' 

escorrentia escorrentia 
mm 

60 
mm 
capacidad de recarga 

A. Recarga de la ouenoa en función 
de la oapaaidad de recarga y de 
la aantidad de lluvia, de acuer-
do con la capacidad umbral. 

B. Recarga de la cuenca en función 
de la capacidad de la cantidad 
de lluvia, abandonando el oon-
cepto simplificadov de umbral. 

C. Escorrentia en función de la ca
pacidad de recarga y de la canti
dad de lluvia (nueva disposición 
de la Fig.25B). 

D. Escorrentia en función de la 
capacidad de recarga y de la 
lluvia (nueva disposición de 
las Figs.25B y 2SC). 

Fig. 25. Relación entre recarga de la cuenca, escorrentia, capacidad de 
recarga y cantidad de lluvia. 
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en forma tabular. Este método viene explicado en el SCS National Engineering 

Handbook (1964; SCHULZE, 1966). El método toma su nombre del valor. 

..N - 1 0 0 ° (12) 
" w 10 + S U ^ ; 

donde CN es el valor que define la curva y S es la capacidad de recarga o "maxima 

retención posible" para un momento dado. El numero de la curva es un valor tabu-

lado que viene dado en función de la lluvia anterior, del uso del suelo, de la 

densidad de la cubierta vegetal, tipo de suelo y de las labores de conservación 

de suelos. Estas tablas se han elaborado para las condiciones de USA y no son de 

aplicación directa en otras partes del mundo. Para emplearlas fuera de USA, pri-

meramente deben ser ajustadas a las condiciones locales. 

El concepto sobre el que se basa el modelo es el siguiente: 

la = 0,2 S es una cantidad inicial interceptada, almacenada en las depresiones e 

inicialmente infiltrada que, en cualquier lluvia, deberâ caer antes de que co-

mience a producirse escorrentîa. 

La relación entre la escorrentîa directa Q y la precipitación menos las pérdidas 

iniciales P - Ia, es igual a la existente entre la recarga real menos las pérdi

das iniciales, P - Q - Ia, y la capacidad de recarga S. La bibliografïa no da 

ninguna razonamiento fïsico sobre el que pudiera basarse este modelo matemâtico. 

— 9 - - p - Q - Ia (13) 
P - Ia 

o bien 

n = (P-la) 
^ P - Ia + S 

y como Ia = 0,2 S, se deduce que 

Q " P + 0,8S ( , 4 ) 

La curva de la Fig.26, que expresa la relación entre Q y P dependiente del pa

rametro S (siendo Ia = 0,2S), es ûnicamente una variante de la Fig.25D y puede 

obtenerse directamente empleando la capacidad de recarga como un parâmetro y 

representando la escorrentîa en función de la precipitación. En este modelo, 
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S es el ünico parämetro que define la relación entre la cantidad de lluvia en 

un d£a y la correspondiente cantidad diaria de exceso de lluvia que posterior-

mente se convertira en escorrentîa directa. 

escorrentia directa 

Q 

Fig.26. Mêtodo del numéro de aurva.-Rela-
oiôn preoip-itaeiôn-esoovTentia direeta>de-
pendiente de la oapaeidad de reaarga. 

Una cuenca heterogénea puede dividirse en subâreas con diferentes curvas numero. 

Entonces, el exceso total de lluvia se obtiene sumando las cantidades calculadas 

para las diferentes subâreas. El supuesto bâsico, expresado en la Ec.(13), esta, 

evidentemente, sujeto a crîticas. Para valores altos de P y Q,la parte izquierda 

de la igualdad de la Ec.(13) se aproxima a 1 mientras que la derecha no puede ser 

mayor que 0,8, a no ser que la recarga P - Q sea mayor que la capacidad de re-

carga S. Por supuesto, ésto esta en contradicción con el concepto de capacidad 

de recarga. Sustituyendo Q = P - S en la Ec.(14), se encuentra que la situación 

limite se alcanza cuando P = 4,2 S. Es por ésto que el US Soil Conservation 

Service introdujo los limites P > la y S > la + F, donde F = P - la - Q. 

Por tanto se deduce que S > P - Q. Para valores altos del numero de la curva, 

y pequena capacidad de recarga, esta condición podrïa implicar una definitiva res-

tricción de la aplicabilidad del método. 

Aunque la idea sobre la que se basa este método no es totalmente correcta, se ha 

incluîdo en este capîtulo debido a que hay mucho trabajo hecho para correlacionar 

el unico parâmetro S con la lluvia anterior, los efectos debidos a la estaciôn 

del ario y ciertas caracterîsticas de la superficie del suelo y de la cubierta 

vegetal. 
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escorrenlia difecta 

Q. pulgadas 

10 11 12 
lluvia P. pulgadas 

Fig.27. Soluoión de la Eo.(14) para diferentes valores de la oapaoidad 
de reoarga, S (US Soil Conservation Service, 1964). 

15.4.4 Comparación entre el método por correlación coaxial 
grâfica y el del numéro de curva 

Las caracterîsticas comunes en ambos métodos son: 

Capacidad de recarga limitada y definida por la lluvia anterior y por los efectos 

debidos a la estación del atio. 

Las diferencias son: 

Método coaxial grâfico 

Las lïneas de la Fig.23, que relacionan la capacidad de recarga, la lluvia y la 

recarga (lïneas de los dos cuadrantes izquierdos de la figura) se encontraron por 

tanteo, empleando para ello valores de los input y de los output medidos (o esti-

mados). En otras palabras, la optimización del modelo por medio de la sîntesis de 
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modelos puede conducir a un buen grado de precision. Pero entonces, el modelo 

es solamente aplicable a la cuenca de drenaje en cuestión. 

Método del numero de curva 

Este modelo uniparamétrico es totalmente sintético,que puede ajustarse a cualquier 

cuenca de drenaje incluîda dentro de ciertos limites que han sido estudiados para 

el establecimiento de las correlaciones expresadas en las diferentes tablas. Se 

puede aplicar el método a cuencas de las que no se dispone de datos tornados di-

rectamente, aunque la calidad de los resultados sera relativamente baja. El 

empleo de las curvas de capacidad de infiltración, de los indices de infiltración 

o del anälisis de la correlación lluvia-escorrentîa, llevara a obtener un valor 

estimado del volumen de agua, que se supone ira al cauce de agua principal de la 

cuenca, como resultado de la lluvia o de la fusion de la nieve. En el siguiente 

apartado se explicarâ cómo se transforma este volumen de escorrentïa, por medio 

del segundo subsistema de la Fig.18, en un hidrograma representando el flujo 

de agua en un punto del cauce principal de la cuenca. 

15.5 Método del hidrograma unitario 

15.5.1 Principios 

En 1932, L.K.SHERMAN introdujo el hidrograma unitario como un importante instru-

mento a emplear en la trasformación de un yetograma de exceso de lluvia en un hi

drograma de salida del agua de una cuenca de drenaje. El método del hidrograma 

unitario es un ejemplo tîpico del anälisis lineal de la "caja negra",aplicado al 

segundo subsistema del Apt.3,donde los supuestos bâsicos son que el sistema es 

lineal e invariable en el tiempo.La respuesta caracterîstica del segundo subsis

tema es el hidrograma unitario de la cuenca de drenaje. La obtencion de este hi

drograma unitario es, por tanto, un problema de identificación.En consecuencia, 

empleando este hidrograma unitario,se puede transformar una tormenta elegida para 

el diseîio,en una avenida que définira el proyecto. En la mayorîa de las regiones 

del mundo, el peligro de avenidas viene, casi exclusivamente, producido por el 

flujo superficial de agua y la posterior escorrentïa superficial; es para estas 

condiciones para las que originariamente se desarrolló el hidrograma unitario. 

En este Apartado se seguirâ esta linea de creencia aunque en el Apt.7 se mostrarä 

que también puede aplicarse a condiciones mas atnplias, que incluso puede englobar 

el flujo subsuperficial de agua. 
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Se ha explicado ya que cualquier hidrograma representando la avenida de agua en 

funcion del tiempo puede ser considerado como la superposiciôn de un hidrograma 

de escorrentîa directa con el correspondiente de escorrentïa subsuperficial. 

También ha quedado claro que como ambos tipos de escorrentîa estân producidos 

por diferentes tipos de flujo de agua, las fluctuaciones de la escorrentîa sub

superficial son generalmente menores que las de la escorrentîa superficial. Es 

por ello logico intentar separar estas dos partes incluîdas en el hidrograma re

presentando la avenida en la cuenca para que,as£, se pueda estudiar independien-

temente el fenómeno de la escorrentîa directa (Fig.28). Considérese un frente 

de avenida de una sola cresta presente en un hidrograma de escorrentîa. El 

perîodo seco anterior viene tipificado por la curva de descenso de la capa de 

agua, y el cambio bastante brusco existente en el punto (a), indica la llegada 

al punto de desagüe de la cuenca (punto donde se mide el caudal de salida) de 

la escorrentîa directa. 

descarga 

Fig. 28. Separación entre escorrentîa 
tiempo directa y caudal base. 

El primer problema a resolver es la localización del punto (b), punto donde 

termina de producirse la escorrentïa directa. Debe entenderse que la parte des-

cendente de la curva représenta la disminución de la retención superficial, del 

almacenamiento en los cauces y, posteriormente, de la capa de agua en el suelo. 

Cuando la retención superficial y el almacenamiento en los cauces hayan terminado 

el flujo subsuperficial de agua continuara (Fig.29). La combinaciôn de un numéro 

de taies curvas de recesión da lugar a la curva de descenso de la capa de agua, 

fteniendo en cuenta el flujo de agua debido a la escorrentîa directa que ha pasado 

por la estación de aforo instalada en el punto de desagüe de la cuenca (Fig.30) \ 

Esta curva tipifica la extension y la cantidad de agua almacenada en el acuîfero 

existente en el suelo. En el caso representado en el grâfico, esta curva es un 

importante medio para la predicción del mînimo caudal de agua separable. Conocida 

esta curva, se puede ajustar a la rama descendente de la curva semejante a la 
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representada en la Fig.28 para, de esta forma, trazar la parte terminal de la 

curva de agotamiento en función del tiempo. 

descarga m3 /seg 

250 

Fig.29. Curva de reoesiôn del Rio Lua-
làba debida al descenso de la escorrentîa 
subsuperfioial (Rinshassa). 

descarga m3 /seg 

3.0 

2.0 

1.0 

-I I I L 
10 

Fig.SO. Curva de reoesiôn o de agota
miento del flujo subsuperfioial de agua, 

1214 oompuesta por las de retrooeso oorrespon-
dias dientes a tourmentas individuales. 

Asî se obtiene el punto (b) de la Fig.28, que représenta el momento en el tiempo 

en que se han agotado la retención superficial y el almacenamiento de agua en 

los cauces existentes en el ârea y en el que la escorrentîa directa esta llegando 

a su fin. El siguiente problema, que es el de trazar la lînea que una los puntos 

(a) y (b) para asî separar el caudal base, es difîcil de resolver de una forma 

précisa. Es lógico suponer que el ascenso del nivel del agua en el sistema de 

evacuacion de la zona frenarâ la entrada de agua subsuperficial al mismo y que, 

sin embargo, aumentara posteriormente cuando el nivel del agua en los cauces haya 

descendido; por ello, la lînea de separación puede ser curvada, como la mostrada 

en el gräfico. Sin embargo, se desconoce la forma exacta de esta lînea. Afortuna-

damente, el flujo subsuperficial o flujo base solo constituye en la mayorîa de 

los casos una pequena parte de la avenida total y, por ello, se puede obtener una 

razonable aproximaciön trazando una lînea recta que una los puntos (a) y (b). 

Cualquiera que sea el método elegido para separar la escorrentîa directa y el 

caudal base, es esencial que sea de acuerdo con un procedimiento consistente. 

El intervalo de tiempo (a) - (b) indica la duración de la escorrentîa directa y 
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recibe el nombre de longitud base del hidrograma de escorrentîa directa. Este se 

obtiene representando por separado la figura situada por encima de la lînea (a) 

- (b). El area comprendida por la curva représenta el volumen total de escorren

tîa directa, qne es la suma de la escorrentîa superficial y de la hipodérmica. 

Se encontró empîncamente que las tormentas de intensidad semejante, que dan lugar 

a perîodos de exceso de lluvia de igual duración sobre una cuenca, producen hidro-

gramas que se ajustan bastante estrechamente a las siguientes propiedades: 

a) La duración de la escorrentîa directa y por tanto el tiempo base (a)-(b) 

es en esencia constante, independientemente de las diferencias en las intensidades 

de las lluvias que dan lugar a avenidas y del volumen total de escorrentîa directa. 

b) Si dos tormentas de intensidad semejante y de misma duración producen 

diferentes volumenes de escorrentîa directa, las intensidades de la escorrentîa 

directa en momentos posteriores al comienzo de cada tormenta guardan la misma 

proporcion que la existente entre los volumenes totales de escorrentîa directa. 

c) La distribución en el tiempo de la escorrentîa directa debida a uria 

tormenta dada es independiente de la escorrentîa coincidente debida a tormentas 

anteriores. 

Estas propiedades son las de un sistema lineal invariable en el tiempo. Ademas, 

se ha encontrado que para cada cuenca de drenaje, existe una cierta tormenta 

unitaria para la que la forma y duración del hidrograma, no estan significativa-

mente afectados por los cambios de la distribución de un cierto volumen de exceso 

de lluvia, a lo largo del perîodo en que se produce la tormenta. Esto significa 

que, para todas las tormentas que produzcan exceso de lluvia durante un perîodo 

mâs corto que el de la tormenta unitaria, el tiempo que transcurre entre el 

comienzo de la escorrentîa directa y el momento en que el hidrograma alcanza su 

mâximo es, esencialmente, el mismo. Para cuencas de drenaje muy pequeîias, el pe

rîodo de la tormenta unitaria es inferior al tiempo de crecida y, para âreas de 

drenaje mayores que 2 millas cuadradas, su duración no es mayor que la mitad del 

perîodo de crecida o que un cuarto del tiempo de respuesta. La tercera propie-

dad implica que los hidrogramas debidos a sucesivas' tormentas unitarias, de 

diferente intensidad, tienen ordenadas proporcionales y que pueden sumarse; ésto 

significa matemâticamente que el fenómeno es lineal y que se aplica el principio 

de superposición (Fig.31). 
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Fig. 31. El prinaipio de supevposioiôn. 

El hidrograma unitario es el hidrograma de escorrentîa directa producido por un 

exceso de lluvia de una pulgada o de un milîmetro, uniformemente repartido por 

toda la cuenca y de una duración igual a, o menor que, la duraciôn de la lluvia 

unitaria. El método para obtener el diagrama unitario de una cierta cuenca esta 

basado en el anâlisis simultâneo de: 
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- Yetogramas continuos de la lluvia en la cuenca; obtenidos por medio de 

registros tornados en un suficiente numero de estaciones en o cerca de 

la cuenca. 

Hidrograma de escorrentîa de la cuenca, obtenido por medio de un conti

nuo aforo hecho en el punto de desagiie de la cuenca y durante un perïodo 

igual al de los datos de lluvia disponibles. 

Del hidrograma de escorrentîa se escogen unas cuantas avenidas aisladas causadas 

por perîodos cortos de lluvia. Empleando el método ya explicado,separar el flujo 

base de estos hidrogramas. Para cada avenida, el area comprendida por debajo del 

hidrograma de escorrentîa directa représenta el volumen total de dicha escorren

tîa directa. Dividiendo este volumen por el ärea de la cuenca se obtiene la es

correntîa directa total expresada en pulgadas o en milîmetros. Dividiendo todas 

las ordenadas del hidrograma por este valor obtenido, se obtiene la forma del 

diagrama unitario. 

Debido a las imprecisiones que los datos bâsicos llevan consigo.a la no uniforme 

distribución de las tormentas, y a las diferencias existentes entre las carac-

terîsticas de la cuenca y la correspondiente a la de la teorîa del hidrograma 

unitario,es de esperar que no sean idénticos los hidrogramas unitarios deducidos 

de los diferentes perîodos de avenida elegidos (Fig.32). 

Lo que corrientemente se hace es obtener unos cuantos de estos grâficos y repre-

sentarlos en unos mismos ejes de coordenadas, moviéndolos de tal forma que sus 

mâximos aproximadamente coincidan en el tiempo. Entonces, se toma como valor 

mäximo del hidrograma unitario la media de los diferentes mâximos y el resto de 

hidrograma se disena a ojo, teniendo en cuenta que el ârea comprendida por el 

hidrograma debe ser igual a la unidad. El tiempo base del hidrograma se toma 

del valor medio de los diferentes tiempos bases, que vienen dados por la curva 

de agotamiento de los hidrogramas individuales. Debe hacerse notar que la elecciói 

de un tiempo base pequeîio llevarä a un hidrograma unitario relativamente alto, 

cosa que no es censurable en la mayorïa de los problemas de diseîlo, ya que se 

emplearâ el hidrograma unitario para transformar la tormenta elegida en la 

avenida que définira el proyecto. 
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descarga mJ/seg 

50[— f1
 Ä hidrogramas unttarios 

deducidos de diferentes tormentas 
• hidrograma unitario medio 

o media aritmética de 
ordenadas 

// 
10 20 30 40 50 60 70 80 Fig. 32. Determinaeión del hidrograma uni-

horas tario medio (LINSLEY y otros, 1958). 

15.5.2 Obtenciön de la avenida que définira el proyecto con 
la ayuda del hidrograma unitario 

La planificación de cualquier estructura hidräulica, canal o embalse de retención, 

lleva consigo la estimación de la maxima descarga a la que la estructura deberä 

hacer frente. Si se dispone de hidrogramas dignos de confianza para un largo 

perïodo de tiempo, se podrân emplear métodos estadîsticos para encontrar la ma

xima descarga correspondiente a un cierto perïodo de retorno. Sin embargo, gene-

ralmente, en el caso de que se disponga de hidrogramas, éstos suelen cubrir 

periodos cortos de tiempo; es corriente poder disponer de datos de lluvia corres-

pondientes a muchos anos y procedentes de estaciones situadas dentro del area, 

o en otros lugares situados dentro de la misma region meteorológicamente homo-

génea. 

El primer paso para obtener la avenida que définira el proyecto, es el de elegir 

una tormenta correspondiente de entre los datos de lluvia. La siguiente etapa es 

estimar el probable volumen total de exceso de lluvia,empleando o bien el método 

de la infiltración o cualquier método de correlación lluvia-escorrentîa. Asï se 

encuentra la distribución en el tiempo del exceso de lluvia en perïodos correspon-

dientes a tormentas unitarias, obteniéndose asï una sucesión de tormentas unita-

rias. 

Se transforma el hidrograma unitario compuesto disponible en un diagrams de 

distribución, poniendo en ordenadas los porcentajes de escorrentïa total en vez 

de los valores del caudal (Fig.33). 

Las ordenadas del diagrama de distribución representan, mäs que caudales de 

descarga, los volumenes correspondientes a cada perïodo unitario; es por esta 

razón por lo que tiene esa forma escalonada. Ahora se pueden aplicar estos 
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sucesivos porcentajes a los volumenes de exceso de lluvia correspondientes a 

cada perïodo unitario y obtener, de esta forma, un numero igual de hidrogramas 

que se solapan. Sumando las ordenadas coïncidentes se obtiene el hidrograma de 

escorrentïa directa (Fig.35). 

volumen unitario 

por intervalo % 
caudal del hidrograma 
unitario m3 /seg 

140 
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dü 
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4 
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/ 
' 

) 

,--, 
l' r—*-

i \ 

< 

grâfico de 
distribución _ 

'( hidrograma unitario 

-1-, 

\ 

-

-

^r 

' 

-

\ i 

[v
v 

1 1 I - l - = r 

1 0 0 

- 6 0 

• 4 0 

2 0 

o io 20 30 40 so Fig. 33. Hidrograma unitario y diagrama 
horas de distribución. 

Como no siempre esta claro qué avenida sera la que defina el proyecto al producir 

la maxima descarga, puede ser necesario aplicar el procedimiento citado a unas 

cuantas tormentas. 

Este cälculo se da a continuación en forma tabular. P , P„, son los 

volumenes de exceso de lluvia en los sucesivos perïodos unitarios; u , u„, .. 

son los porcentajes del diagrama de distribución; Q , Q , ... son los volume-

nes de descarga que desagüan en cada perïodo unitario. 

Se aplica el diagrama de distribución a los n inputs por medio de n filas, tal 

y como a continuación se expone. 
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Pi Pz P j P» Ps Pe 

u i P i U2P1 U3P1 ui. Pi USPl 

UlP2 U2P2 U3P2 U1.P2 U5P2 

U1P3 U2P3 U3P3 UI.P3 U5P3 

U1P4 U2Pu U3P., U-.Pi. usP>< 

UlP5 U2P5 U3P5 U-.PS USP5 

U lPe U2P6 U3P6 U^Ps U5P6 

Qi O2 Q3 Q» Qs Qs Q7 Qs Qs Qi o 

p o r l o q u e 

Qi = u i P , 

Q2 = U2P1 + U1P2 

Q3 - U3P1 + U2P2 + U1P3 

Qu = m P i + U3P2 + U2P3 + u i P u 

QS = U5P1 + U4P2 + U3P 3 + U2Pi, + U1P5 

Q6 - 0 + UsP ï + U..P3 + U3Pl + U2P5 + u i P s 

Q7 = 0 + 0 + U5P3 + UsP<. + u s P s + U2P 6 

Q 8 - 0 + 0 + 0 + u sP» + u s P s + U3PB 

Qs - 0 + 0 + 0 + 0 + U5P5 r UhFt 

Q 1 0 - 0 + 0 + 0 + 0 + 0 + U5PG 

La expresión general es 

i=n i=n 
Q = £ u.P ,. ,, = £ P.u ,. ,. (15) 

n i = 1 1 n-(i-l) i = ] 1 n-(i-l) yiJJ 

a Ec.(15) es la integral de convolución.que se tratarâ en el Apt.5.3,expresada 
e n forma de sumatorio. 

Una vez que por el método citado se haya obtenido el hidrograma de escorrentïa 

superficial, para obtener la avenida que définira el diseno se deberä ariadir el 

larograma de flujo base que sea el mâs probable. Recîprocamente, cuando se haya 

calculado el caudal de salida a partir de unas series dadas de lluvia P y de un 

Qlagrama de distribución conocido (un hidrograma unitario con las ordenadas ex-

Presadas como un porcentaje del volumen total de escorrentïa) deduciendo u de la 

t c -(15), se podrâ calcular el hidrograma unitario a partir de unas series cono-

cidas de datos de P y de Q. 

Xlsten varias soluciones técnicas a emplear que son muy laboriosas si no se dis

pone de un computador. Un método para la obtención del hidrograma unitario por 

computador, es el de la matriz inversa: 

e puede considerar la Ec.(15) como el producto de la matriz (P) y el vector (u) 

(P) . (u) = (Q) (16) 
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Normalmente, en cualquier biblioteca de programas existe el de la solución para 

una ecuación matricial como la de la Ec.(I6). Debe observarse que en la Ec.(15) 

u esta sobredeterminado y que si el sistema de ecuaciones incluîdo en la Ec.(15) 

es incompatible (que es lo que siempre sucede con los datos reaies), la tëcnica 

matricial incluye automäticamente un procedimiento de "ajuste Optimo". 

En cuencas hidrológicas mayores, se pueden presentar muchas complicaciones debi-

das a diferencias importantes en la duración, distribución e intensidad de la 

lluvia y a las condiciones variables del suelo. Las mayores avenidas frecuente-

mente serän producidas por el flujo superficial de agua procedente de solo una 

parte de la cuenca. Entonces podrâ ser necesario emplear un procedimiento que 

estudie el recorrido de la avenida. El que pueda aplicarse o no el método del 

hidrograma unitario es una cuestión de criterio en relación con la distribución 

local de las lluvi^s intensas. 

El movimiento de la tormenta puede también afectar a las proporciones del hidro

grama, y este hecho jugara, obviamente, un papel mas importante en las cuencas 

mayores. Como la idea de este capftulo es ünicamente dar algunas ideas bäsicas 

sobre las que se basan algunas técnicas hidrológicas sencillas, no se extenders 

a estudiar los muchos problemas que se presentan en el anâlisis de cuencas hidro

lógicas de mayor extension. 

Antes de acabar este apartado, se quiere hacer hincapié en el punto mas importan

te: El estudio de la escorrentîa solo tiene una base correcta si se hace sobre 

mediciones reaies del flujo de agua. 

15.5.3 Métodos matemâticos de anâlisis lineal de sistemas 
aplicados al mëtodo del hidrograma unitario 

La discusión del método del hidrograma unitario ha mostrado que un sistema que 

tenga el exceso precipitación como input y la escorrentîa como output, puede 

ser considerado como un sistema lineal invariable en el tiempo. Este sistema 

transforma una unidad de volumen input de exceso de lluvia de duración T en un 

hidrograma unitario de T horas de duración (TUH). La duración T es el factor 

que détermina la forma de hidrograma unitario. Si esta duración disminuye, ésto 

llevarâ consigo un aumento de la intensidad, lo cual harâ al hidrograma unitario 

mâs asimétrico (Fig.34). En otras palabras: al disminuir T, el hidrograma 

unitario se convierte gradualmente en su forma limite, que es la del hidrograma 

314 



unitario instantäneo (IUH). Este IUH es el resultado de la entrada de un volu

men unitario de una forma instantänea. Para fines präcticos, el TUH para una 

cierta duración del input T esta suficientemente cercano al IUH final. Esta du-
o 

ración T puede ser entonces considerada como el perîodo de la tormenta unitaria. 

relación 

entrada/salida 

'2 f; / \ „ \ ^ 

Fzg.34. Forma del hidrograma unitario 
para las diferentes duraoiones del exoeso 

trempo de lluvia. 

En el anâlisis de sistemas lineales.la respuesta de un sistema a un cierto input 

aplicado instantäneamente y de volumen unidad (impulso unitario), se le denomina 

como respuesta a un impulso. En eonsecuencia, el hidrograma unitario instantäneo 

e s la respuesta a un impulso del sistema. 

En la aplicación del método del hidrograma unitario descrita en el Apt.5.2, la 

"istribuciôn temporal del exceso de lluvia se dividió en diferentes intervalos 

en los que la intensidad del input se mantenîa constante para cada intervalo y 

cuya duración era T ; por ello, el correspondiente T UH difiere solo débilmente 

del IUH. El T UH también esta dividido en intervalos de duración T . Es por ésto 
o o 

lue el hidrograma de salida de agua de la cuenca, del tipo del de la avenida 

lue define el proyecto (Apt.5.2), toma la forma de una función escalonada (out-

Put "en forma discreta en relación con el tiempo"). Sin embargo, se puede con-

siderar al input como una función continua, que consta de una sucesión de inputs 

instantâneos infinitesimales de volumen x(x)dT, de intensidad x(x) y de dura

ción dT (ver Fig.35). 

si se expresa el IUH en forma de u(o, t), el input X ( T ) dl aplicado en el mo-

mento T, contribuye al output y, en el tiempo t, de la forma siguiente: 

dy(t) = u(o, t - T ) X ( T ) dT 

En eonsecuencia, el output y, para tiempo t, debido a una sucesión de inputs 

M T ) dT, vendra dado por 
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y(t) = ƒ X ( T ) u(o, t - T) dT 
T=0 

La operación llevada a cabo por la integral de la Ec.(17) se conoce como de con-

volución y es, esencialmente, igual a la composición tabular dada en el Apt.5.2. 

P2 

input 

u, P ^P^r^-L]
u3P^u4F^ 

u,P2 
3_J,u4P2 

U 1 P 3 

u2P3u3P3 D 

UjP^±p?AuAPA 

°2 
I 

o. 0 4 °5 o u t p u t 

°6 
~n—, 

1 2 3 4 5 6 7 8 n 
°n= |,pi "n-(i-D 

x(T)dT 

dy(t):u(0 t_T)xlT)dT 

O 1 
T = t 

y(t)= ƒ u(0,t_T)x(T)dT 

Fig. 35. Convoluoión de IVH. 

La integral de convolution permite calcular el output correspondiente a cualquier 

input siempre que se conozca el IUH. Este IUH puede obtenerse por medios gräfi-

cos, tal y como se explicó en el Apt.5.1, o calculando u en la Ec.(15), cosa que 

puede hacerse, por ejemplo, por medio de la inversion de matrices (ver Apt.5.2). 

Por medio de ambos métodos se obtienen directamente la forma del hidrograma 

unitario, a partir de las series reales de datos pertenecientes a los excesos 

de lluvia y a los correspondientes desagües de la cuenca. Estos métodos son 

ejemplos tîpicos de anâlisis de una "caja negra lineal". 

Una tercera posibilidad es el uso de una expresión de IUH preconcebida, basada 

en algunos conceptos del proceso de escorrentfa, como ya se ha discutido en el 
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Apt.3.A. A partir de los datos reales de los inputs y de los outputs del siste-

ma.se obtienen los valores de los parämetros a incluir en tales modelos concep-

tuales.Estos modelos se tratarän en el Apt.6,que es el dedicado a Sîntesis de 

Modelos. 

Siguiendo con la respuesta a impulsos, se suele emplear ei el analisis de siste-

roas lineales otro tipo de respuesta caracterîstica; se trata de la curva S. Tal 

curva représenta la respuesta a un input unitario; en otras palabras, la curva 

S indica el aumento del caudal de desagüe, para su valor unitario final, debido 

a un input de intensidad constante unitaria 

T=t 
St = ƒ u(o, t - T) dT (18) 

T=o 

donde 

X(T) = 1 para T > 0. 

Sustituyendo t - T = a y d x = - da, se obtiene 

0=o a=t 
S = - ƒ u(o, a) da = ƒ u(o, a) da (19) 

c a=t a=o 

Una curva S que comience al tiempo T puede venir expresada por 

0=t-T 
St_T = ƒ u(o, a) da (20) 

a=o 

°e aquî se sigue que un input de duración T e intensidad 1/T darâ lugar a un TUH 

Cue sera 

t t~T 
u(T, t) = ^ { f u(o, a) da - ƒ u(o, a) da } = i (St - st_T) (21) 

o o 

= 1 ƒ u(o, a) da (22) 
T t-T 

(vâlido para t > T. Para t < T, el limite inferior se hace 0). 
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Es por ésto por lo que el TUH se obtiene restando dos curvas S: una que comien-

za en t = 0 y la otra cuyo punto inicial es para t = T (ver Fig.37).Es necesario 

la introduceion del factor 1/T para mantener un volumen unitario. 

También se deduce de la Ec.(22) que la ordenada de un TUH para cualquier momento, 

viene dada por la ordenada del IUH para un perîodo de T horas antes del momento 

considerado. 

Fig.36. Determinaaiôn de TUH por resta 
de dos curvas S; una que oomienza en t-0 
y la otra en t=T. 

, y ; | \! 
! / ! ! T! i I \ . "f0.*) 

— / i ' l ' 1 ' ~~̂ ~~~— 
1 i« T : J 
! i ^ 

Fig.37. Construaoiôn grâfioa de un TUH 
a partir de un IUH. 
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El caudal punta Q es la ordenada media del intervalo de una hora con mayor or-

denada posible (en el IUH) y se présenta para el tiempo t y al final del cita-

do intervalo (ver Fig.37). Para un valor de T pequeîio, el intervalo es estrecho 

y centrado en el mâximo del IUH. 

Ampliando el perîodo a 2T, solo se consigue una ligera disminución de la ordenada 

media, que es el valor punta de u(T, t). En este ejemplo (Fig.38),se podrîa tomar 

2T como el perîodo de una tormenta unitaria ya que el valor mâximo de u(2T, t) 

es prâcticamente el mismo que el mâximo de u(T, t). 

Fig.38. Efeoto de T sobre el valor 
mâximo. 

15.6 Sintesis de modelos 

Una idea bâsica del sistema de escorrentîa puede conducir a la sintesis de un 

modelo para conocer el funcionamiento del mismo. En la historia de la hidrologîa 

se han desarrollado un gran numero de modelos precipitacion-escorrentîa. La 

cuenca de drenaje transforma el exceso de lluvia en desagüe. Esta transformación 

implica un retraso y atenuación de la distribución temporal del exceso de lluvia 

antes de que se convierta en el hidrograma de descarga. La Fig.11 muestra el 

retraso y la atenuación que se producen en un recipiente de retenciôn. En este 

caso prevalece la atenuación, aunque también se produce retraso. Se empleó el 

movimiento de una ola monoclinal (ver Fig.8) para ilustrar cómo avanza el frente 

de onda en un canal. Este movimiento daba lugar a retraso, pero no atenuación y 

se encontró que el tiempo empleado en el recorrido estaba relacionado con la re-

lación existente entre el almacenamiento y la descarga, para valores superiores 

a ciertos valores iniciales. Al revisar los diferentes métodos para el estudio 

del recorrido seguido por la escorrentîa, se pueden distinguir tres métodos: 

- el método del deposito de agua (Apt.6.1) 

- el método de traslación (Apt.6.2) 

- método combinación de los dos anteriores (ver Apt.6.3) 
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15.6.1 Mëtodo del deposito de agua 

Al describir los caminos que siguen el flujo superficial y el subsuperficial,se 

deben considerar las diferentes formas de almacenamiento por las que debe pasar 

el flujo de agua hasta llegar al punto de desagüe; la escorrentîa superficial 

pasa por la retención superficial y por el almacenamiento en los cauces de agua; 

el otro componente de la escorrentîa directa, el flujo hipodérmico de agua, debe, 

ademas, pasar por una fase del almacenamiento en las capas superficiales del 

suelo. 

J.M.LYSHEDE (1955), indicó el "efecto de almacenamiento" y describiö el hidro-

grama como una suma de funciones exponenciales que podrîa ser la forma de expre-

sar los recipientes lineales. Sin embargo, estableciô que "cualquier curva puede 

describirse bastante correctamente como una suma de varia funciones exponenciales" 

y que, por tanto, no se deberîa sobrevalorar el significado fîsico de la estructu-

ra del modelo. En un recipiente que funciona linealmente, el caudal de salida de 

agua es proporcional a la cantidad almacenada en él. 

S = kQ "..••' (23) 

Considérese en primer lugar el IUH de tal recipiente. Este viene definido como 

la reacción en el caudal de salida debida a un input instantâneo de volumen uni-

tario, S = 1 para t = 0. Para t > 0, el recipiente se vaciara siguiendo la 

ecuación 

Q(t) = -4|Ü>- = I s(t) (24) 

De donde se deduce 

dS(t) _ 1 

-sTö" " " k dt (25) 

La solución general de esta ecuación diferencial es 

lnS(t) = - t/k + C (26) 

Para las condiciones iniciales se cumple 

S(t) = 1 para t = 0 
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y como In 1 = 0, se deduce que C = 0. Por tanto 

S(t) = e"t/k 

Q(t) = i e"t/k 

(27) 

(28) 

Como el input es de volumen unitario e instantâneo, se sigue que 

u(o, t) = Q(t) = £ e t/k 
(29) 

En un deposito de agua de comportamienbto lineal, la curva S viene dada por el 

desagüe correspondiente a un input unitario. Este es un input de intensidad uni-

taria y duración infinita que comienza en t = 0. 

S = ƒ u(o,a) da 
o 

u(o,t) = dS 
dt 

(30) 

S - ƒ I e-°/k do = 
t k 

o 

-a IV. 
e~t/k

 + . 

St - (1 - e t / k) (31) 

El TUH de un deposito de comportamiento lineal viene definido por el desagüe 

causado por un input de duración T e intensidad l/T. 

u(T,t) = l f u(o,0) da 

t-T 

t-T 

= - (-e + e ) 

(32) 

I ( e T / k - I) e"t/k (33) 

para un caudal de entrada constante P. desde t = 0 hasta t = 1, el caudal de 

salida sera igual a (ver Ec.31) 

P, (- - e-'/k) 
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Este es el resultado de la convolución P con el IUH. 

Si el caudal de entrada constante entre t = 1 y t = 2 es P , la convolución de 

P? con el IUH sera igual a 

Q 2 = P2 ° " e _ 1 / k ) 

Pero para t = 2,todav£a hay desagüe correspondiente al primer perîodo del caudal 

de entrada Pj. De la Ec.(33), para t = 2, T = 1 y un caudal de entrada P en vez 

de 1/T, se podrâ encontrar esta contribución Q]l al caudal total de salida Q« 

Q£ = P^e171" - 1) e"2/k 

=P,(1 - e"1/k) e-'/k 

= Q , e " 1 / k (34) 

Y por tanto 

Q2 = Q'2 + Q£ = Q,e"1 / k + P2(I - e"1/k) (35) 

Asî, para un almacenamiento ûnico y de comportamiento lineal tipificado por su 

factor de proporcionalidad k, el caudal de desagüe al final de un intervalo puede 

obtenerse por medio del caudal de desagüe al final del anterior intervalo y del 

caudal de entrada durante el perîodo en consideración. 

En general 

Qt = Qt_,e~'/k + Pt(l - e"l/k) (36) 

El tiempo de retraso del IUH de un almacenamiento de tipo lineal, puede determi-

narse calculando el primer momento respecto del origen, que da el centroide del 

ârea. 
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'i - t / k te i t 

" ie_t/kdt 
o 

= - k 

L - t / k te 
CO 

ƒ 
L J o 

oo 

ƒ e 

- k ƒ t d e " t / k 

O 
oo 
r " t /k . J e dt 
o 

oo 
r "t/k,, - J e dt 
o 

- t / k d t 

(37) 

r, r "t/k, 0 - J e dt 

ƒ e"t/kdt 

k°-^=k 

Se puede demostrar que, en un recipiente de comportamiento lineal, la distancia 

en el tiempo entre los centros de las areas representando en función del tiempo 

el exceso de lluvia y el hidrograma de desagüe,debe ser siempre igual a k,que es 

el factor de proporcionalidad del recipiente.De aqu£ se sigue que el retraso cor-

respondiente a una serie de n recipientes sera igual a nk (ver también la Fig.31). 

En 1956, SUGAWARA y MARUYAMA presentaron un modelo hidrâulico compuesto por ci-

lindros de cristal que se vaciaban ellos mismos por medio de tubos capilares. 

Con estos recipientes lineales, dispuestos en serie y en paralelo, imitaron los 

efectos del sistema de receptäculos existentes en la cuenca de drenaje. Para dos 

recipientes diferentes instalados en serie, el IUH instantäneo del primero de 

ellos constituye el input del segundo; por ésto, el IUH del modelo total puede 

obtenerse de la siguiente forma 

, , T
r

t 1 -T/ki 1 
u(o,t) = ƒ - e ^ e 

T=0 

t-T 
k2 

dx (38) 

ki-k2 

1 - t /k2 7 Q
k l k 2 A-r - ' - t / k 2 

-—-— e J e dT - — e 
k i k 2 T = 0 k i - k 2 

(e 

k j - k 2 

k i k 2 

k,-k2 
(e 

• t / k i e - t / k 2 } (39) 
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La expresión del IUH muestra que la secuencia de,dos operaciones sucesivas no 

afecta al resultado; en la Ec.(39) se pueden intercambiar k. y k„. 

Si los dos depósitos son iguales, el IUH sera 

T-t - -tl 
, ,, r \ -x/k 1 k , u(o,t) = ƒ — e -r e dx 

T=o 

J- te"t/k (40) 
k2 

Una serie de tres depósitos iguales tendra un IUH 

u(o,t) = — J e"t/k (41) 
k3 2 

NASH (1958), por medio de una deducción mäs directa y elegante encontró que para 

una serie (cascada) de n recipientes iguales, se cumple que 

, „> tn ' _ J -t/k _ ' -t/k .t.n-1 (42) 
u(o,t) - — -^rryre ~WMe (k} 

donde 

r(n) = (n - 1)! para valores enteros de n. 

Esta es la expresión de NASH para el valor del IUH de una cuenca de drenaje. Por 

analogîa con la Ec.(30), 

. . dS 
u(o,t) - ^ 

El TUH expresado en forma de diferencias finitas es 

/T r\ - S t " St-T _ 1 c ' c 
u(T,t) î T St " T St-T 

En otras palabras, el TUH puede obtenerse por medio de una convolución correspon-

diente a un input de duración infinita e intensidad 1/T,que comienza en t = 0 con 
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el hidrograma unitario u (o,t), y restândole el resultado de una convolución 

semejante donde el input comienza a tener lugar cuando t = T (Fig.37). 

t t-T 
u(T,t) = 1 (ƒ u(o,o) da - ƒ u(o,a) da) - 1 (f,t - St_T) 

Obsérvese que 

u ( T , t ) ml ' 
T T (n ) 

t - T 

rtf e-°/k ( o / k ) n _ l d ( a /k) - ƒ e _ ö / k ( a / k ) n _ 1 d ( a / k ) ' 

u ( T , t ) I ( n , t / k ) - I ( n , 1^) (43) 

I(n,t/k) es la función gamma incompleta de orden n para t/k. Estas funciones 

gamma incompletas estân tabuladas (Tablas de PEARSON de Funciones Gamma Incom-

pletas). Aplicando la teorïa de momentos estadïsticos a esta distribución gamma 

(distribución de POISSON), NASH consiguió correlacionar empfricamente n y k con 

las caracterîsticas fîsicas de la cuenca de drenaje 

. o n .0,3 „.-0,33 . 
retraso = nk = 20 L EA ' hr (A4) 

donde 

EA = pendiente uniforme equivalente (ver Fig.6) expresada en tanto por 

10.000 

L = longitud del cauce principal (en km) 

El numero de almacenamientos n es 

0,41 
(45) 

El tiempo de retraso del IUH de una serie de n recipientes iguales de comporta-

miento lineal se obtiene calculando el centro del area del IUH, y el primer mo-

mento con relación al origen, que es igual a nk (comparar con la Ec.(37). El 

segundo momento con relación a este centro del area (varianza de IUH) sera igual 
2 

a nk . 
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15.6.2 Mëtodo de traslación (mêtodo racional) 

Segun DOOGE (1959), fue MULVANEY quien en 1851 propuso por primera vez el método 

conocido como el método racional. Esta basado en el supuesto de que el efecto de 

la lluvia caïda en la parte mäs lejana de la cuenca necesita un cierto tiempo 

para llegar al punto de desagüe, llamado tiempo de concentración T . Este tiempo 

de concentración puede calcularse bien por correlaciones entre las caracterïsti-

cas de la cuenca o bien por medio de medidas del tiempo empleado por el flujo de 

agua en sucesivos tramos "a cauce Ueno" del cauce principal. Ademäs, se supone 

que se produce un exceso de lluvia de intensidad constante CP, uniformemente 

repartida por toda el area A, siendo C un coeficiente de escorrentïa. Si este 

caudal del input, que viene representado por una función escalonada, continua 

hasta que haya transcurrido el tiempo de concentración T , el exceso de lluvia 

que cayó en el punto mäs lejano de la cuenca comenzarâ a desagüar por el punto 

de salida de la cuenca; en ese momento, el caudal de desagüe habrä alcanzado su 

definitivo y mâximo valor, Q = CPA. 

Si se decide que el caudal Q que définira el proyecto puede ser superado, como 

media, una vez en N arios, se podrân emplear o formulas de intensidad de la lluvia/ 

duración o grâficos para encontrar la intensidad media de la precipitación P 

con una duración T , que satisfaga las condiciones del perïodo de retorno esco-

gido (Fig.39). Uno de los puntos mas flojos de este método surge cuando se consi

déra el aumento del caudal Q a lo largo del tiempo T hasta alcanzar su valor 

final Q = CPA. Este acrecentamiento puede venir representado por una curva S en 

la que la ordenadas ha sido multiplicadas por CPA. La forma de esta curva viene 

determinada por la topografîa y la geometrîa de la cuenca. 

Fig.39. Mêtodo vaaional. 
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La Fig.39 muestra que los hidrogramas de tiempos de concentración T y jl 

estân producidos por intensidades de lluvia con la misma probabilidad 1/N. En 

este ejemplo,evidentemente,la intensidad media de la lluvia P con el mismo in-

tervalo de recurrencia de N arios pero con un perîodo ^T ,producira un caudal de 

desagiie muy superior al procedente de la lluvia de intensidad P , durante un 

perîodo T . Con el fin de obtener el caudal mâxirao, se prueba un numero de pe-

rîodos finitos de TUH y sus ordenadas se multiplican por los apropiados valores 

de la intensidad de la lluvia, obtenidos a partir de la curva intensidad de 

lluvia/duración (Fig.39). Ciertamente, este método supone una gran mejora sobre 

el método racional. El método racional modificado.o método de tiempo-ärea, puede 

ser considerado como el siguiente escalón en el método de traslación (Fig.40). 

Fig.40. Método racional modifiaado. 

Empleando las caracterîsticas hidrâulicas del sistema de canales "a cauce Ueno", 

se pueden determinar los tiempos parciales en el recorrido hasta el punto de 

desagiie y trazar isolïneas correspondientes a iguales intervalos de tiempo. Si 

se supone que en toda la cuenca tiene lugar, de forma simultânea, un exceso de 

lluvia unitario,el exceso de lluvia correspondiente al area elemental comprendida 

entre las isolïneas t y t + 1, llegarâ a la salida entre los tiempos t y t + 1 

y vendra representado por la correspondiente parte de hidrograma instantâneo 

situado en este intervalo. Este hidrograma puede llamarse diagrama o curva 

tiempo-area. 

Dividiendo todas las ordenadas por el numero de unidades superficiales A, se 

obtendrâ el IUH de acuerdo con el método racional modificado. Por supuesto, 

este método no esta limitado a un input constante a lo largo del perîodo crîtico, 

sino que cualquier tormenta de diseno puede ser transformada en un hidrograma 

de salida de agua. La topografîa de la cuenca puede indicar un cierto tipo de 

distribución espacial tal que, en vez de una lluvia uniforme, haya que conside-

rarla como critica. En este caso, las areas elementales comprendidas entre las 
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isolîneas deben ser, por lo tanto, ponderadas y ésto llevarâ a la elaboración 

de un diagrama tiempo-area ajustado a la variación de la intensidad de la lluvia 

a lo largo de la cuenca. El tiempo de respuesta de este modelo de traslación 

lineal vendra dado por la distancia en tiempo entre el origen y el centro del 

diagrama tiempo-ärea. 

Hay que hacer notar que en esta discusión de modelos de escorrentîa con elementos 

lineales, tanto en el método racional como en el modificado del anterior, se su-

pone que la traslación del exceso de lluvia tiene lugar por un sistema de cauces 

de comportamiento lineal (una onda moviéndose por un canal lineal solamente se 

"traslada", pero no se atenua). En estos canales, los tiempos empleados en el 

recorrido son independientes de los caudales de descarga. Se puede representar 

el sistema de canales como un sistema de cintas transportadoras, cada una de las 

cuales se mueve con una velocidad propia constante e independiente del peso que 

transporta. Para simplificar todavîa mas la idea, el sistema de cintas transpor

tadoras puede ser sustituîdo por una unica cinta transportadora instalada a lo 

largo del cauce principal. Cada area elemental situada entre dos isolîneas des-

carga su peso de exceso de lluvia en la cinta en el punto donde esta corta al 

area elemental en consideración. 

La traslación local sobre la cinta es mas lenta cuando las isolîneas estân mas 

juntas entre sî y,por tanto, se podrân producir "congestiones" y almacenamientos 

en estos puntos de la misma. Volviendo al proceso de escorrentîa, ésto signifi-

carîa que se producirâ mas almacenamiento en aquellas regiones en las que la ve

locidad de propagación es relativamente baja. Esto parece lógico pero, sin em

bargo, debe anadirse que el supuesto de que la velocidad constante independiente 

del caudal de descarga no es cierto en la mayorîa de los casos, ya que general-

mente uno aumenta al aumentar la otra. 

NASH (1958), aplicó el método racional modificado a unas cuantas cuencas de dre-

naje de donde se disponîa de datos reaies sobre la distribución en el tiempo del 

exceso de lluvia y de los caudales de desagüe. Se encontró que habîa una sobre-

valoración grande de los caudales puntas al comparar los hidrogramas calculados 

y los reales. 
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15.6.3 El método combinado 

En una serie de artîculos, ZOCH (1934, 1936, 1937) presenté un modelo de escor-

rentîa consistente en un almacenamiento de comportamiento lineal en el que el 

diagrama del input representando el exceso de lluvia en función del tiempo serïa 

rectangular. También présenté soluciones para los casos en que los inputs podrîan 

representarse por diagramas con forma triangular o elîptica. 

Se pueden considerar estos inputs como el efecto de traslación en cuencas con-

cretas (de forma y topografîa apropiadas) en una lluvia que produce exceso ins-

tantaneamente. En este caso, los diagramas de input representan las respectivas 

curvas tiempo-ârea. 

También CLARK (19Ä) empleó la misma idea y presenté un IUH obtenido siguiendo 

el recorrido de la curva tiempo-ârea a través de un ünico almacenamiento lineal. 

En primer lugar, calculé los tiempos de traslación y, a continuación, trazô las 

isolîneas del tiempo para asî encontrar la curva tiempo-ârea. Generalmente, se 

puede aproximar esta curva a un histograma (Fig.41) y, enfonces, se puede seguir 

el recorrido de los sucesivos caudales del diagrama a través del almacenamiento 

de comportamiento lineal empleando la Ec.(36). 

0'KELLY (1955) concluyé a partir de su estudio de unas cuantas cuencas de drenaje 

de Irlanda, que el efecto de suavizado del almacenamiento sobre la curva tiempo-

ârea era tan grande que se podîa sustituir esta ultima por un triangulo isosceles 

sin que por ello existiese una pérdida de precision. La base de este triangulo 

era el tiempo de concentracién T y el area representada era la correspondiente 

a un input unitario. 0'KELLY siguié el recorrido de este input a través del 

almacenamiento lineal para asî encontrar el IUH. 

DOOGE (1959) presenté una teorîa general para el modelo lineal de escorrentîa. 

Esta basado sobre el supuesto de que el efecto compuesto de almacenamiento y 

traslación en una cuenca de drenaje de comportamiento lineal, puede venir repre-

sentado por la transformación llevada a cabo por una cascada de canales lineales 

que unen a los diferentes elementos, iguales entre si, de almacenamiento lineal. 

El exceso de lluvia procedente de las areas comprendidas entre dos isolîneas con-

secutivas va a esta cascada y posteriormente recorre las longitudes particulares 

del canal lineal y el correspondiente numero de almacenamientos. DOOGE demostró 

que los métodos de CLARK y de NASH eran casos particulares de su modelo general. 

Obsérvese que la curva de concentracion tiempo-ârea de DOOGE représenta los 
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efectos de traslaciôn que incluyen el retraso en tiempo debido al almacenamien-

to que puede tener lugar por posibles desbordamientos de los cauces,mientras que 

el método clâsico de calcular tiempos de recorrido hasta el punto de desagüe, 

estaba basado en el supuesto de que los cauces iban llenos pero sin desbordarse. 

método tiempo-àrea 

1921 

aTc + ki + k2 

a ß 
aN1k1+pN2k2 

k i 

ki 

: \ 

Y 

(' 

Fig.41. Modelos oombinando la traslaoiân 
y almaaenamiento. 
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SINGH (1964), presentó un modelo donde la curva tiempo-ârea es llevada a través 

de dos almacenamientos lineales,representando asî los efectos del flujo de agua 

por la superficie del area y del flujo de agua en los cauces.El segundo parametro 

de almacenamiento k„ y el tiempo de concentración T varîan con el "exceso de 

lluvia instantanea equivalente"; se denomina asî a la relación entre la descarga 

maxima reconstruïda y la ordenada mâxima de IUH empleada en la reconstrucciôn del 

hidrograma de descarga. Como esta relación define el IUH, es un procedimiento por 

tanteo que introduce un elemento no lineal en el modelo. 

VEN TE CHOW (1964), revisô este y otros modelos. LAURESON (1962), discutió unos 

cuantos modelos de escorrentîa y puso especial atención en el hecho de que la se-

paración entre traslación y atenuación es ficticia ya que cualquier tipo de alma

cenamiento da lugar a ambas. Existe un error de base al aplicar el concepto de 

tiempo de recorrido a un "descenso de agua" ya que la verdadera consecuencia, 

o tiempo de respuesta (retraso), es el tiempo que un elemento de exceso de lluvia 

necesita para llegar hasta el punto de desagüe. También estudió LAURESON la 

consecuencia de las no linealidades existentes en la relación entre el exceso de 

lluvia y la descarga de una cuenca de drenaje. 

15.7 Trabajos hechos sobre el tema en Holanda 

En Holanda, pais con topografîa liana, suelos profundus y lluvias de larga dura-

ción e intensidad baja, no es corriente que en las cuencas de drenaje naturales 

se produzca escorrentîa superficial. Es por ésto por lo que se dió principalmente 

importancia al hidrograma de flujo subsuperficial de agua. Se dió poca importancia 

a la teorîa del hidrograma unitario ya que, en estudios del hidrograma unitario 

para fines practicos, se ha explîcitamente excluïdo el flujo subsuperficial de 

agua. 

Para obtener las normas que expresasen la relación entre la lluvia y la escorren

tîa subsuperficial, se hicieron trabajos encaminados a encontrar las expresiones 

matemâticas del sistema del flujo de agua. Considerando que en este paîs se de

posito el subsuelo en capas horizontales y el hecho de que es frecuente encontrar 
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drenes paralelos instalados, se supuso que el modelo linealizado dimensional de 

DUPUIT-FORCHHEIMER darïa una aproximación razonable (Cap.6, Vol.1). 

KD 

3h 
3t 

3h > 

+ 2 * 

y u | | . R + KD ui 
I dt a 2 

dx 

(47) 

donde 

h = la elevación del nivel freätico 

\i = la porosidad efectiva 

R = la recarga de la capa de agua por unidad de superficie 

KD = la transmisividad 

De acuerdo con este modelo, el flujo de agua hacia los drenes en régimen va

riable es semejante al flujo de calor unidimensional y, siguiendo el ejemplo de 

BOUSSINESQ, se han ya desarrollado unas cuantas técnicas matemâticas sobre este 

tema aplicadas con utilidad al estudio del flujo subsuperficial de agua. 

Al emplear la clasificación sugerida por AMOROCHO y HART (1964), podrïa decirse 

que el estudio de la escorrentîa subsuperficial pertenece a la hidrologîa fîsica, 

ya que con él se prétende dar una descripción cuantitativa del sistema hidrolô-

gico natural basada en las leyes de la hidrodinämica. 

Obsérvese que el modelo de flujo subsuperficial de agua es sencillo si se compara 

con cualquier otro que describa, con un razonable grado de precision, el cornpli-

cado proceso de la escorrentîa directa. El proceso completo de la escorrentîa 

es un sistema constituîdo por procesos parciales interconectados por medio de 

complicadas interacciones para el que todavïa no se es capaz de hacer una des

cripción cuantitativa compléta. Por tanto, si se emplea al proceso completo de 

escorrentîa este modelo de caräcter difusor, se entrarä dentro del campo de los 

métodos para el estudio de sistemas en hidrologîa, que recibe el nombre de hidro

logîa paramétrica;la unica finalidad de la misma es encontrar una relación entre 

los inputs y los outputs del sistema que pueda posteriormente emplearse para re-

construir acontecimientos pasados o predecir los futuros (ver Apt.15.3). 
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Hasta ahora, los hidrólogos holandeses han sido reacios a no utilizar la fide-

digna base de la hidrologïa fîsica: su intención es extender las soluciones ob-

tenidas a partir de modelos simplificados a situaciones hidrológicas muy dife-

rentes a las de sus modelos bäsicos. Podrïa parecer que en este "proceso de 

ajuste", en el que se incluye la sîntesis de modelos y el anâlisis de sistemas, 

se emplea una cierta cantidad de juicio subjetivo, basado en el conocimiento 

cualitativo y semi-cuantitativo del papel que juegan un cierto numero de compli-

cados factures. El principal objetivo de la investigaciön hidrolégica en este 

pais ha sido la mejora de este conocimiento hecha por medio de estudios realiza-

dos sobre casos reales o en modelos. 

El método original del hidrograma unitario pertenece, claramente, al dominio de 

la hidrologïa paramétrica y, ademâs, Cïnicamente considéra la escorrentïa directa, 

prestando muy poca atencién al flujo subsuperficial de agua. Es por ésto por lo 

que inicialmente se desatendieron las deducciones teóricas llevadas a cabo por 

NASH, DOOGE, 0'DONELL y otros; sin embargo, se descubrio que los supuestos bâsi-

cos de linealidad y de invariabilidad sobre los que esta basado el método del 

hidrograma unitario, estân en concordancia total con la naturaleza de los simpli-

ficados supuestos aceptados para encontrar soluciones analîticas que describan 

el flujo subsuperficial de agua. 

Al hacer este descubrimiento, se encontre que los conceptos desarrollados en hi

drologïa fîsica subsuperficial también juegan papeles importantes en la hidrolo

gïa paramétrica. Y surge el hecho de que estos conceptos y resultados que habîan 

sido sistemâticamente desarrollados en hidrologïa paramétrica, también podrïan 

ser empleados con utilidad en el estudio del flujo subsuperficial de agua pro-

cedente de los polders y de cuencas naturales de drenaje. 

KRAIJENHOFF (1966), révisé unos cuantos modelos holandeses para los estudios de 

precipitacién-escorrentîa y présenté su estructura en tërminos de hidrologïa pa

ramétrica. Los apartados siguientes estân dedicados a esta revision. 

15.7.1 El modelo de Edelman 

EDELMAN (1947) desarrolló ecuaciones para el flujo superficial bidimensional de 

agua hacia un canal, procedente de la capa de agua existente en una franja de 

terreno de extension infinita; en ellas, se especifican las variaciones del 

nivel del agua o de los caudales de evacuacién (Fig.42a). El observé que el su-

puesto aproximado de una transmisividad constante en el espesor de la capa de 
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agua en el suelo, da lugar a variaciones del nivel del agua en el canal para 

que el efecto del flujo subsuperficial de agua (calculado), sea el mismo que el 

de las correspondientes lluvia y evaporación (que también causan variaciones en 

el nivel de la capa de agua del suelo) y, asï, mantener el mismo nivel del agua 

en el canal. 

-I1/(j 

0 P = 1 8 

U - K 2 Y 25^2 

l .. 1 
Li LI M Fig. 42. Modelos para el estudio de la 

escorrentta subsuperficial en rêgimen 
variable: a) EDELMAN b) KRAIJENHOFF (1958, 
1966). 

Aunque EDELMAN empleó repetidamente el principio de superposición en su modelo 

linealizado, él obtuvo a partir de esta ecuación soluciones analîticas particula-

res para descensus instantäneos y graduales del nivel del agua en el canal. Em-

pleando la integral de convolución, se puede obtener de una forma sencilla la 

solución a éstos casos partiendo de la idea inicial. Esto se mostrara en la ap-

licación que a continuacion se hace de los conceptos de modelos lineales al 

flujo subsuperficial de agua hacia un canal cuyo nivel del agua es fijo; el 

flujo de agua viene producido por la percolación del agua de lluvia hasta la 

capa freatica. 

La ecuación de EDELMAN para flujo unilateral de agua, por unidad de longitud del 

canal, que describe un descenso instantâneo Ah del nivel del agua en el canal 
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Q(t) = Ah — i/KDÏT t 2 (Ah « D) o 7— o /ff 

Un aporte instantäneo de una altura unitaria de agua de percolación, produce un 

ascenso de la capa de agua en el suelo de 1 l\j.. El flujo ae agua resultante, por 

unidad de longitud del cauce, es 

, . 1 i /KD -
u ( o ' t ) = ^ V T r t 

Para encontrar la expresión que da el aumento del flujo subsuperficial de agua, 

debido a un input de intensidad R constante de percolación de agua a la capa 

freâtica, se puede emplear la integral de convolución. 

Q(t) = - T/t -* \ / ^ (t-T)"5 d(t-T) = R -f \ / ^ t"2 (48) 
T=0 

R \ /KD ^ _s-5 J/x. „N _ „ 2 \ /KD 1 

^ ^ v¥ V ^ 

Para aplicar esta ecuación al flujo de agua de una cuenca de drenaje, es nece-

sario considerar el procedente de ambos lados del canal; ësto significa multi-

plicarlo por un factor igual a 2. Se debe tener en cuenta el hecho de que una 

longitud unitaria de cauce de una cuenca de drenaje, solo drena una franja de 

terreno de anchura limitada. La longitud media de estas franjas es el recïproco 

de la densidad del drenaje L = A/£l, donde 

A = el ärea de la cuenca 

SI = la longitud total de los cauces existentes en la misma. 

El flujo de agua hacia el sistema de cauces de agua, expresada como caudal por 

unidad de ärea, es 

Q , _ 4 R , / K D _ t (49) 

* /F VUL 2 

Como la ecuación de EDELMAN sobre la que esta ultime expresión se basa esta ob-

tenida para el flujo de agua procedente de una franja infinita de terreno, ésta 

formula solo es valida en tanto en cuanto el flujo de agua hacia el cauce no 

esté influîdo por la presencia de otros cauces en el sistema. Para un sistema de 

cauces paralelos y equidistantes, esta influencia puede ser despreciada para un 
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perîodo comprendido entre el comienzo de la percolación a la capa de agua hori

zontal presente en el suelo y el indicado por la expresión siguiente (Fig.43): 

2 
1 UL 

TT2 K D 

(50) 

En este coeficiente j se incluyen todos los factores que determinan la naturaleza 

del suelo y la densidad de la red de drenaje tipificando, de esta forma,la situa-

ción del drenaje (KRAIJENHOFF, 1958). En la Fig.43, la Ec.(a) es idéntica a la 

Ec.(49) y la Ec.(ß) représenta la descarga de agua procedente de una franja de 

terreno que tiene una anchura limitada entre dos cauces paralelos (a discutir 

en el proximo apartado). 

0.1 -

0.01 

KDSL-,_JL T I-e-"2} 
R ' Tt2 n = 1,3,5,. n2 

looa_iog^|=^logt 

i i I n u l 
5 10 50 t:j 

log t 

Fig.43. Inovementos del caudal de des
carga producidos por: a) una funciôn esca-
lonada del input segûn: b) EDELMAN y 
c) KRAIJENHOFF (1958, 1966). 

La introducción del coeficiente j en la Ec.(49) da lugar a 

Q = -=- R /tTJ = 0,718 R /tTJ 
ir/iï 

(51) 

Si se expresa j en intervalos unitarios, el caudal de descarga al final de, por 

ejemplo, el tercer intervalo, debera ser igual a 

0.3 
= 0.718 

Ri /3 .+ (R2 - Ri ) Jï + (R3 - R2 ) *T 

= °'7]8 [ Ri (/3 - /2) + R2 (/2 - /T) * R3/T 

Debido a su restringida aplicabilidad, esta simple formula solamente puede emp-

learse para calcular el flujo de agua producido por recargas de gran intensidad 

y corta duración. 
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15.7.2 El modelo de Kraijenhoff 

GLOVER (1954), estudió el descenso de la capa de agua,entre drenes enterrados o 

abiertos equidistantes y paralelos, que sigue a una recarga instantänea R. de 

agua de riego en exceso (Cap.8, Vol.11) 

R. , n =co 2 , u/- ,.1 1 4 v 1 -n t/j niTx ..„. 
h(x,t) = — - £ - e J s e n — — (52) 

n-1,3, 5. . 

donde j viene dado por la Ec.(50). 

KRAIJENHOFF (1956) obtuvo a partir de esta ecuación el hidrograma instantanée del 

flujo de agua hacia los cauces de drenaje. Se puede expresar de la forma 

n=co 

u(o,t) = — y Z -n2 t/j 
TT2 J n=l,3,5.. K:>i) 

Por analogîa con la técnica de lîneas de influencia, esta "función de influencia" 

se integró para asï encontrar la expresión del flujo debido a un continuo caudal 

de percolación en régimen permanente. Résulta claro que aquï se emplearon los 

conceptos del IUH y de la integral de convolución. 

Para continuar en esta linea, la Ec.(53) puede escribirse de la forma 

. . 8 1 -t/j . 1 8 9 -9 t/j 1 8 25 -25t/j 
u(o,t)= r e +7T r e + "TT — e J + ... 

Sustituyendo k = j ,k = j/9, k = j/25, e t c , se obtiene 

, s 8 1 -t/ki ^ 1 8 1 -t/k2 1 8 1 -t/k3 . . 
u(o,t) = e + • — e + — e + ... (54) 

TT2 ki 9 ir2 k2 

Se puede demostrar que la Ec.(54) expresa la respuesta impulso de un modelo que 

esta constituîdo por una serie de almacenamientos lineales paralelos de magnitud 

decreciente y estando alimentados por fracciones decrecientes del input (Fig.42b). 

Debe observarse que 

9 25 Î /TT2 ( 1 + Q + T F + . . . ) = 1 
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Para enconträr el tiempo de respuesta (retraso) de este modelo, debe comprender-

se que cada una de las partes del input que atraviesan los respectivos almacena-

mientos line.ales sufren sus retrasos particulares. Por ello, el retraso total, 

acumulado desde el origen, sera igual a 

retraso = — ki 
^2 

>->..$, 
7' 

1 + — + — + 
34 5" 

8 TT" 

TT 96 12 
(55) 

DE JAGER (1965), empleó este modelo para la sïntesis de hidrogramas de avenidas 

en cuencas de suelos aluviales. Se obtienen excelentes ajustes entre el modelo y 

los datos reales en areas lianas bien drenadas por medio de un sistema de drenes 

paralelos. En este caso, la situación del drenaje se corresponde estrechamente 

con las leyes fïsicas del modelo. En unas cuantas cuencas naturales, se ha com-

probado el buen ajuste antes aludido. En algunos casos, se utilizaron dos mode-

los paralelos: uno con un coeficiente j relativamente pequeno y otro en el que 

el citado coeficiente tomaba un valor relativamente grande. 

15.7.3 El modelo de DE ZEEUW 

HELLINGA (1952), en su estudio para la busqueda de las caracterïsticas hidroló-

gicas de un area de polder,encontre) una relación aproximadamente constante entre 

las cantidades bombeadas diariamente de los polders y las cantidades de exceso 

de lluvia que todavïa quedaban en ellos para ser bombeadas. En otras palabras, 

existe una aproximada proporcionalidad entre el caudal de evacuaciôn y almacena-

miento (Fig.A4). 

S:Ip_Iq 

Fig.44. Modelo para rêgimen casi-pevma-
~\ nente de DE ZEEUW y HELLINGA 

(1952, 1958). 

DE ZEEUW y HELLINGA (1958) observaron que el almacenamiento en un polder tiene 
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lugar principalmente en el espesor del acuïfero situado por debajo de la capa 

de agua existente entre los drenes paralelos,enterrados o abiertos. La expresión 

matemätica, que da la relación entre el caudal de descarga y la cantidad de agua 

almacenada, se obtuvo combinando la ecuación de continuidad y la relación, para 

régimen permanente, entre el caudal del flujo de agua hacia los drenes paralelos 

y la cantidad de agua almacenada por debajo de una capa de agua de forma elïptica 

(Fig.15). 

q '= aS (56) 

• ̂  KD a = 10 (57) 
ÜL2 

La Ec.(56) es la expresión correspondiente a un ünico almacenamiento de comporta-

miento lineal cuyo factor de proporcionalidad es k = l/a. En consecuencia, el 

tiempo de respuesta (retraso) de este modelo sera l/a y el IUH puede venir ex-

presado por 

/ -, -at u(o, t) = ae 

DE ZEEUW y HELLINGA (1958) fueron los primeros en emplear un factor hidrológico 

compuesto para tipificar una situación de drenaje. Por su propia naturaleza, esta 

solución para régimen cas i-permanente, es apropiada para la descripción de rela-

tivamente lentas variaciones del flujo. 

DE ZEEUW (1966), en sus modelos mas recientes para cuencas naturales de drenaje, 

a veces emplea dos o tres almacenamientos paralelos y lineales y en otros casos 

coloca el modelo de KRAIJENHOFF de forma paralela a uno o dos almacenamientos li

neales. Las contribuciones al caudal de evacuación total procedentes de estos al

macenamientos paralelos, son funciones del caudal aportado por el almacenamiento 

de mayor capacidad, que es el que représenta el flujo subsuperficial de agua pro-

cedente de las zonas elevadas de la cuenca. Aquï se introduce un elemento no li

neal de reutilización y, por tanto, no se puede indicar ni un IUH ni un tiempo 

de respuesta constante. En el Cap.16, Vol.II, se tratan estos modelos desarrol-

lados por DE ZEEUW (1966). 
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OBJETIVOS DE ESTE CAPITULO 

Se describe un proaedimiento para obtener modelos de oâloulo para la relaaiôn 

esaorrentia-precipitaciân derivados de los hidrogramas de desoarga observados en 

zonas en que prédomina la escorrentia de agua subsuper fioial. 
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16.1 Modelos de escorrentia del agua subsuperficial 

16.1.1 Introducciôn 

Este capîtulo describe cómo pueden obtenerse los parametros de un modelo de 

"escorrentïa-precipitación", de los hidrogramas de descarga observados de diferen-

tes cuencas de recepción en Holanda (DE ZEEUW, 1966). Los conceptos bäsicos de 

los procesos de escorrentia que se aplican a este modelo se han discutido ya en 

el Capîtulo 15. 

La idea fundamental es que el hidrograma de descarga de una zona muestra necesa-

riamente las propiedades hidrológicamente tlpicas de esa ârea y proporciona asî 

los parametros del modelo. Por consiguiente todos los parametros del modelo se 

derivan del hidrograma y no es aconsejable considerar las condiciones del terreno 

en la zona demasiado a priori, para poder re.alizar el anâlisis objetivamente. Esta 

forma de manejar el problema évita la introducciôn de complicaciones superfluas 

en el modelo y évita la omisión de elementos esenciales.La unica suposición hecha, 

es que la descarga reacciona de acuerdo con una función exponencial simple. 

precipitación efectiva 

mm/dia ] 

2 0 r 

:IA 

0.05^' i M i i i M i i^iii I ^ I ' '2'3' • 'gy ' ^ Fig.1. Ejemplo del anâlisis de un 
Mavo hidrogvama. 
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El hidrograma se analiza normalmente por el método indicado en la Figura 1 (que 

sera discutido en la Apartado 16.3). Representando el hidrograma en papel semi-

logarîtmico, las pendientes revelan las componentes caracterïsticas de que se 

compone el hidrograma total. Estas componentes pueden considerarse como los re-

sultados de dos o mas embalses lineales paralelos (Apt.16.2). En algunos casos, 

mas bien exponenciales, la componente mäs pendiente, que indica la reacción de 

descarga mäs râpida, se adapta a la serie del embalse de Boussinesq (Apt.16.2) 

mejor que a la de un embalse lineal. Esto se explicarâ mas adelante. 

Cada uno de los componentes del hidrograma de la Fig.1, puede interpretarse como 

la descarga de una parte distinta, hidrológicamente homogénea, de la cuenca en 

consideración. De la pendiente de la lînea recta, se obtiene el parâmetro en la 

formula que describe la reacción del embalse lineal, que corresponde a una zona 

homogénea. Este parâmetro se llama factor de reacción. Esta relacionado con las 

caracterïsticas del drenaje de una zona, como se discutirä mäs adelante. 

16.1.2 Objetivo de los modelos 

Cuando se planea una estructura de control de agua, es esencial conocer la des

carga que la estructura sera capaz de soportar. Esta descarga se llama a menudo 

descarga especîfica de la zona aguas arriba, o descarga de diseno. Este valor 

debe ser tal que el volumen de agua almacenada en cualquier parte de la zona 

aguas arriba de la misma, solamente excédera con escasa frecuencia un valor pre-

determinado. Descargas elevadas de una zona dada muestran una distribución de 

frecuencias caracterîstica. La frecuencia de las descargas altas es, sin embargo, 

pequena, justificando el riesgo que se acepta al elegir una descarga de diseno 

mâs baja que la mas alta que pudiera esperarse. 

Los hidrólogos tienen que suministrar la distribución de frecuencias de escor-

rentîa caracterîstica. Faltan a menudo los datos bâsicos por los que pueden esta-

blecerse tal distribución, en cuyo caso el modelo de la descarga tiene que ser 

reconstruïdo a partir de los registros disponibles de precipitaciones en el 

pasado. 

Esto puede hacerse, por ejemplo aplicando el método del hidrograma unitario (ver 

Capîtulo 15) que fué desarrollado originalmente para aquellas condiciones en que 

la escorrentîa directa juega el papel principal. Con este método el caudal pro-

ducido por una tormenta individual puede ser deducido fâcilmente, permitiendo 

determinar el hidrograma unitario. Pueden aplicarse anâlisis de frecuencia esta-
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dîsticos a las tormentas (o precipitaciones) ocurridas para determinar un di-

seno de precipitaciones de! que pueda derivarse el diseno de descarga. 

El método del hidrograma unitario, sin embargo, no puede aplicarse en zonas en 

las que prédomina la escorrentîa subsuperficial. Precipitaciones de hace semanas 

o incluso meses pueden influir sustancialmente en la intensidad de la descarga 

que origina el flujo subsuperficial de agua. Como resultado, las ondas de flujo 

del agua subterranea son mucho mâs amortiguadas que las ondas de escorrentîa di-

recta y son mâs difïcilmente separables unas de otras. La necesidad de usar re-

gistros de lluvias de perîodos largos ha conducido al uso de modelos de precipi

tación - escorrentîa. 

El procedimiento adecuado para desarrollar un modelo es medir continuamente, du

rante uno o mâs afios, la descarga y la precipitación en la cuenca en considera-

ción, y obtener de estos datos el modelo y sus parâmetros que reproduceu el hid

rograma de escorrentîa cuando se introducen en el modelo los datos de precipita

ción medidos. 

Cuando se ha comprobado que el modelo se ha construîdo satisfactoriamente, es de-

cir, cuando los datos calculados se adaptan bien a los datos medidos, el modelo 

puede utilizarse para reconstruir hidrogramas de descarga anteriores. Esto puede 

extenderse en el pasado tanto como lo permita la disponibilidad de datos de pre

cipitaciones fidedignos, obtenidos preferentemente de las mismas estaciones 

pluviométricas permanentes de la cuenca. 

16.1.3 Concepto del proceso de escorrentîa en Holanda 

Segûn el Capîtulo 15, los procesos de escorrentîa pueden dividirse en dos eta-

pas: 

- transformacion de precipitaciones medidas en precipitaciones efectivas 

- transformacion de precipitaciones efectivas en escorrentîa. 

Transformacion de precipitaciones medidas en precipitaciones 

efectivas 

La precipitación efectiva se define aquî como la parte de la precipitación que 

sale de la cuenca de drenaje en una forma liquida. La parte restante, que 

eventualmente se évapora, se considéra como "pérdida". La parte mâs importante 
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de pérdidas es la evapotranspiración de la réserva hûtneda del suelo. En las con-

diciones dominantes en Holanda, casi toda la lluvia, excepto la parte que es in-

terceptada por la vegetación, se infiltra en el suelo debido a la velocidad de 

infiltración relativamente alta, la baja intensidad de las tormentas, y a lo 

llano del pals. Casi no tienen lugar flujo superficial. 

Como consecuencia de ello casi toda la lluvia recarga la réserva de humedad del 

suelo hasta la capacidad de campo,compensando las pérdidas de evaporación o per-

colando hasta el agua freâtica. Esto lleva a la suposición - usada en nuestro 

modelo y conocida como concepto umbral - de que no tendra lugar ninguna recarga 

del agua freâtica en tanto que la réserva hûmeda del suelo no haya sido comple-

tamente repuesta. 

La precipitación efectiva es entonces igual a la precipitación medida menos el 

déficit de humedad del suelo obtenido por cälculo. Para calcular este déficit se 

hace uso de una evaporación standard a lo largo del afio durante perîodos de diez 

dîas que se obtuvo en 1897 del balance de agua de un gran polder. La evapotrans

piración real se desvxa de los valores standard, pero esta desviación se consi

déra dentro de los limitesi el error de apreciación de las precipitaciones y la 

descarga. 

Transformación de la precipitación efectiva en escorrentîa 

(agua subsuperficial) 

La transformación de un yetograma de precipitación efectiva en un hidrograma de 

descarga résulta del paso del agua a través de diversos embalses o reservorios en 

los que el agua de escorrentîa se almacena temporalmente antes de que alcance 

la salida de una cuenca de drenaje (ver también Capîtulo 15). Estos embalses 

son: 

embalses de superficie 

embalse de humedad del suelo o réserva de humedad del suelo 

- réserva del agua subsuperficial 

embalse en los cauces de agua 

Embalses de superficie 

El almacenamiento en depresiones locales se considéra de menor importancia en 

suelos muy permeables. Sin embargo las precipitaciones sólidas (nieve), pueden 

ser almacenadas temporalmente en la superficie. Como normalmente faltan datos 
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precisos acerca de la fusión de la nieve, se hacen dos cälculos basados en dife-

rentes suposiciones: la primera considerando la nieve como una lluvia normal y 

la segunda suponiendo que toda la nieve se funde en el ultimo dia del perïodo 

con cubierta de nieve. La realidad se encuentra entre los dos extremos. 

Réserva de humedad del suelo 

La precipitación efectiva repone la réserva de humedad del suelo de la que, a su 

vez, el embalse de agua freâtica se recarga por percolación. Por causa de esta 

transición de la humedad del suelo al agua freâtica el modelo de recarga se ate-

nua en comparación con el yetograma de la precipitación efectiva. Este efecto de 

achatamiento, sin embargo, tiene ünicamente consecuencias limitadas en los cälcu

los de la descarga porque ya se ha introducido un cierto aplanamiento del modelo 

de recarga tomando precipitaciones diarias en vez de la distribución de la lluvia 

real en el dia. En zonas con capa freâtica superficial, es decir aquellas que 

tienen una reacción de descarga râpida, el aplastamiento asî introducido es una 

aproximación suficiente del efecto de achatamiento que deberîa resultar del em

balse o réserva de humedad del suelo. En zonas con capa freâtica profunda, por 

otra parte, la reacción de la descarga es tan lenta, que la influencia relativa 

de cualquier achatamiento del modelo de la recarga tendrîa ünicamente una influen

cia despreciable en las descargas calculadas. 

Embalses de agua subsuperficial 

El embalse de agua subsuperficial causa un importante desfase y atenuación cuyo 

valor dépende del tamano del embalse (espaciamiento de los cauces de agua natu

rales o artificiales), de la porosidad efectiva, y de la transmisividad. Estas 

propiedades estan incluîdas en conjunto en el factor de reacción. A menudo el 

grueso del agua subsuperficial de una zona se subdivide en un gran numero de 

Pequenos embalses. Cada faja de tierra entre dos valles, cauces abiertos, o 

incluso zanjas artificiales y tubos de drenaje, es en esencia un embalse indivi

dual. Un ârea caracterizada por embalses individuales de, aproximadamente, las 

mismas dimensiones, transmisividad, etc., se considéra un embalse sencillo con 

un factor de reacción global que refleja las condiciones médias de la zona. 

Embalses de los cauces de agua 

La parte del hidrograma de descarga del agua subsuperficial no esta, en general, 

influîda perceptiblemente por el almacenamiento en los cauces. Esto es debido 

al hecho de que la escorrentîa del agua subterrânea tiende a ocurrir bastante 
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uniformemente distribuïda en el conjunto de la zona, lo que da lugar a una su-

bida y bajada del nivel del agua en el sistema total de los cauces casi en un 

plan paralelo. El hidrograma determinado por registros de estas subidas y baja-

das en el punto de descarga de la zona tiene, sin embargo, una forma que corres

ponde con el desarrollo del flujo del agua subsuperficial. 

Cuando la capacidad de transporte de las zanjas es inadecuada y los nivelés de 

agua libre se elevan tanto que la escorrentîa subsuperficial se reduce,se aplica 

el mismo procedimiento, pero el factor de reacción (ahora mâs pequeno) no se dé

termina ya por las propiedades fîsicas del perfil. Este caso se le denominara 

mas adelante "descarga de zona pantanosa". 

El almacenamiento en los cauces de agua afecta, sin embargo, a la componente de 

escorrentîa superficial del hidrograma en el sentido de que los factures de reac

cion de la escorrentîa superficial tienden a ser mas pequenos en areas mayores. 

Esto esta originado por el hecho de que,al menos en los casos que se consideran, 

la escorrentîa superficial se produce localmente, recordando ondas de descarga 

reaies que se atenuarân en un grado mayor, cuanto mayor sea su recorrido a través 

del sistema de cauces de agua (Capîtulo 15). 

16.2 Expresiones matemâticas para el modelo de trans-
formación de la precipitación efectiva en escorrentîa 
(subterrânea) 

Como el proceso de escorrentîa es una función del tiempo, la transformación 

de la precipitación efectiva en escorrentîa (del agua subsuperficial), tiene 

que ser descrita por una expresión de flujo variable de un embalse. En esta 

sección se discutirâ el embalse lineal y el embalse de Boussinesq o de Kraijen-

hoff. 

16.2.1 El embalse lineal 

Un embalse es llamado embalse lineal cuando el flujo es directamente proporcio-

nal al almacenamiento descargable. Tal embalse lineal deberä tener toda la resis-

tencia al flujo concentrada en el punto de salida. El flujo y la ecuación de 

continuidad para un embalse lineal son: 

ecuación del flujo: q = aS (1) 

ecuación de continuidad: p = q + —- (2) 
e dt 
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donde 

q = descarga por unidad de superficie (nun/dîa) 

S = almacenamiento por unidad de superficie (mm) 

a = factor de reacción (dïa ) 

P = precipitación efectiva por unidad de superficie (mm/dia) 

La combinación de las Ec.(1) y (2) da lugar a una ecuación diferencial que tiene 

como solución: 

-a(t -t .) -a(t -t ,) 
n n - ,

J . T i / ' i \ n n - 1 ... 
qn = Vl 6 + Pe,n( 1 " e ) <3> 

donde 

q = la descarga 

P = la altura de P durante el intervalo t , a t 
e,n e n-1 n 

La misma ecuación se obtuvo en el Capïtulo 15 para la composición de los hidro-

gramas unitarios instantâneos de un embalse lineal. 

u(o,t) = ae (4) 

Cuando t y a se expresan en la misma unidad de tiempo es decir dîas, t - t . 
—et 

se reduce a 1. Sin embargo e es una constante para un cierto valor de a. Los 
—et —et 

valores de a, e y (1 - e ) figuran en la Tabla 1. 

En una forma tabular, la Ecuación 3 se reduce a: 

<1 = V + P e , l ( 1 - C ) 

q2 = V + Pe,2( 1 - C) 

q 3 - q2c + P e > 3 ( . - O (5) 

etc. 

donde c corresponde al factor exponencial e 
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TABLA 1. Función exponencia l 

0, 
0; 
0, 
0. 
0. 

0 
0, 
0, 
0, 
Of 

0, 
0, 
0, 
0. 
0, 

0, 
0. 
0, 
o. 
0 

0 

o, 
0, 
0, 
0, 

0 
0. 
0, 
0, 
0 

0 
0, 
0 
0, 
Q, 

,001 
,005 
,010 
,015 
,020 

,025 
,030 
,035 
,040 
,045 

,050 
,055 
,060 
,065 
,070 

,075 
,080 
,085 
,090 
,095 

,100 
,110 
,120 
,130 
,140 

,150 
,160 
,170 
,180 
,190 

,200 
,210 
,220 
,230 
,240 

0,9990 
0,9950 
0,9900 
0,9851 
0,9802 

0.9753 
0,9705 
0,9656 
0,9608 
0,9560 

0,9512 
0,9465 
0,9418 
0,9371 
0,9324 

0,9278 
0,9231 
0,9185 
0,9139 
0,9094 

0,9048 
0,8959 
0,8869 
0,8781 
0,8694 

0,8607 
0,8521 
0,8437 
0,8353 
0,8270 

0,8187 
0,8106 
0,8025 
0,7945 
0,7866 

0 
0 
0 
0. 
0 

0 
0. 
0 
0 
0, 

0 
0, 
0, 
0 
0 

0, 
0, 
0. 
0. 
0 

0, 
0, 
0, 
0, 
0, 

0, 
0, 
0 
0, 
0 

0 
0, 
0 
0, 
0 

,0010 
,0050 
,0100 
,0139 
,0198 

,0247 
,0295 
,0344 
,0392 
,0440 

,0488 
,0535 
,0582 
,0629 
,0676 

,0722 
,0769 
,0815 
,0861 
,0906 

,0952 
,1042 
,1131 
,1219 
,1306 

,1393 
,1479 
,1563 
,1647 
,1730 

,1813 
,1894 
,1975 
,2055 
,2134 

0 
0 
0. 
0. 
0, 

0 
0, 
0. 
0, 
0, 

0 
0 
0 
0, 
0 

0. 
0 
0, 
0, 
0, 

0, 
0. 
0, 
0. 
0, 

0, 
0, 
0, 
0 
1 
1 

1 
1 
1 
1. 
2, 

2, 
2 
4 
5 
6 
7 
9 

,250 
,260 
,270 
,280 
,290 

,300 
,320 
,340 
,360 
,380 

,400 
,420 
,440 
,460 
,480 

,500 
,520 
,540 
,560 
,580 

,600 
,620 
,640 
,660 
,680 

,693 
,700 
,800 
,900 
,000 
,100 

,200 
,400 
,600 
,800 
,000 

,303 
,996 
,605 
,298 
,908 
,601 
,210 

0, 
0, 
0, 
0, 
0, 

0, 
0, 
0, 
0, 
0, 

0, 
0, 
0, 
0, 
0. 

0, 
0, 
0. 
0, 
0, 

0, 
0, 
0, 
0, 
0, 

0, 
0, 
0, 
0, 
0. 
0, 

0. 
0, 
0, 
0, 
0, 

0, 
0, 
0, 
0, 
0, 
0, 
0. 

,7788 
,7711 
,7634 
,7558 
,7483 

,7408 
,7261 
,7118 
,6977 
,6839 

,6703 
,6570 
,6440 
,6313 
,6188 

,6065 
,5945 
,5827 
,5712 
,5599 

,5488 
,5379 
,5273 
,5169 
,5066 

,5000 
,4966 
,4493 
,4066 
,3679 
,3329 

,3012 
,2466 
,2019 
,1653 
,1353 

,1000 
,0500 
,0100 
,0050 
,0010 
,0005 
,0001 

0,2212 
0,2289 
0,2366 
0,2442 
0,2517 

0,2592 
0,2739 
0,2882 
0,3023 
0,3161 

0,3297 
0,3430 
0,3560 
0,3687 
0,3812 

0,3935 
0,4055 
0,4173 
0,4288 
0,4401 

0,4512 
0,4621 
0,4727 
0,4831 
0,4934 

0,5000 
0,5034 
0,5507 
0,5934 
0,6321 
0,6671 

0,6988 
0,7534 
0,7981 
0,8347 
0,8647 

0,9000 
0,9500 
0,9900 
0,9950 
0,0090 
0,9995 
0,9999 

0,000 1,000 
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16.2.2 El embalse de Boussinesq o Kraijenhoff 

El flujo de salida en este tipo de embalse no es directamente proporcional al 

almacenamiento susceptible de descarga; sin embargo,proporcionalmente, se apro-

xima bastante durante el final de la curva de decrecida. La serie de Boussinesq 

se dériva del supuesto de que la resistencia en las proximidades del punto de 

salida es igual a cero; en otras palabras, que la resistencia horizontal interna 

es la ünica existente (BOUSSINESQ, 1904). 

Introduciendo del parametro j , que es el valor recîproco del a de Boussinesq, 

Kraijenhoff desarrollö una serie compléta de formulas para esta situación 

(KRAIJENHOFF VAN DE LEUR, 1958; ver también Capîtulo 8 y Capîtulo 15, Vol.II). 

De este embalse, solamente se darâ aquî el hidrograma unitario instantâneo 

u(o,t) = (6) 
n=1,3,5 

donde 

La representación de u(o,t) del embalse lineal en papel semi-logar£tmico da una 

lînea recta (Fig.2). 

q-u(o.t) 

1.0 
0.8 
0.6 

0 4 

0.2 

n 1 

r 
\ 

-

_embalse 

I L_ 

* ~ - ^ ^ embalse lineal 

^ ^ > \ «.a 
ds Kraijenhoff ^ ~ ^ T ~ \ b 

b — i ^ > ^ 
I l l < T - ^ i 

Fig.2. Flujo de salida de un embalse li
neal y de un embalse de Kraijenhoff des-
pués de una veoarga instantânea. 

La lînea del embalse de Kraijenhoff es curva en el comienzo y se aproxima a una 

lînea recta al cabo de algun tiempo. La curvatura en esta lînea indica una des

carga inicial mas alta debida a la serie de la función exponencial en la Ec.(6), 

pero enseguida el primer término de la Ec.(6) résulta grande en comparación con 

la suma de los otros términos, y la serie se comporta como una función sencilla 

exponencial, dando lugar a una lînea recta (Fig.2). 

En representaciones en papel semi-logarîtmico de los hidrogramas observados en 
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condiciones naturales, no se encuentra muy a menudo esta curvatura hacia arriba 

del modelo de Kraijenhoff. Es to puede entenderse cuando se tiene en cuenta la 

resistencia en la proximidad inmediata del punto de salida.es decir, un canal a 

un dren. En la Fig.3 se comparan tres suposiciones: 

Toda la resistencia se concentra en la proximidad inmediata del cauce 

(Fig.3A), lo que conduce a un modelo lineal, 

- No hay resistencia en la proximidad inmediata del cauce (Fig.3C), lo que 

da lugar al modelo de Kraijenhoff, 

- Una situación intermedia entre las dos mencionadas (Fig.3B). 

tods la resistencia aqui 

parte de la resistencia aqui / 

parte de la resistencia aqui 

n 
i 

toda ta resistencia aqui 

m . . ^ 1 

^ H 5 

* " 1 

i 

sin resistencia aqui 

Fig.3. Comparaciân de un embalse lineal y uno de Kraijenhoff. A: Toda la 
resistencia en la proximidad inmediata del dren (embalse lineal). B: Situación 
intermedia (condiciones naturales). C: Sin resistencia en la proximidad in
mediata del dren (embalse de Kraijenhoff). 

La capa freâtica antes de una recarga instantänea se indica por I y la capa 

freatica inmediatamente después de la recarga por II. 
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Ni la Figura 3A, ni la Figura 3C représentai! la situación real. En las condicio-

nes naturales, ambos tipos de resistencia estaran siempre présentes (Fig.3B). De 

câlculos matemâticos y datos de campo résulta claro que solamente en casos ex-

tranos, es decir, cuando la resistencia en la proximidad inmediata del punto de 

salida es relativamente poco importante, el modelo de la Fig.3C, da la mejor 

aproximación. Esta es la razón por la que el modelo utilizado en los ejemplos de 

este capîtulo se basa unicamente en la suposición de embalses lineales. 

16.2.3 El factor de reacciön 

El factor de reacciön de un embalse es, como se dijo anteriormente, un parametro 

de las caracterîsticas del drenaje de la zona que se asimilarän a un tipo de em

balse. De acuerdo con el Capîtulo 8, Vol. 

embalse de Kraijenhoff) puede escribirse 

baise. De acuerdo con el Capîtulo 8, Vol.II, el factor de reacciön a (= -r- , del 

TT2KD 10KD ,,, 
a = = (7) 

yL2 yL2 

donde 

K = conductividad hidrâulica (mm/dîa) 

D = espesor del acuîfero freâtico (m) 

y = porosidad efectiva 

L = espaciamiento entre drenes (m) 

Para un embalse puramente lineal el factor it2 tiene que ser reemplazado por ocho, 

porque en este caso el flujo hacia el dren aumenta en proporción a su distancia 

desde el punto medio entre los drenes (comparar con la formula de Hooghoudt para 

condiciones de flujo en régimen permanente). 

De aquî que la expresiön para el factor de reacciön se convierte en: 

a = «™ (8) 
ML2 

donde el espesor del acuîfero freâtico D se reemplaza por el espesor de la capa 

equivalente d (segün Hooghoudt), para tener en cuenta la resistencia radial. 
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16.3 Anâlisis 

16.3.1 Procedimiento de anâlisis 

Cualquier hidrograma puede ser obtenido de una forma aproximada por yuxtaposición 

de embalses lineales paralelos, cada uno de ellos caracterizado por un factor de 

reacción (ci). Ademâs, cuando un anâlisis se realiza sistemâticamente, la serie 

de parâmetros obtenidos exclusivamente del hidrograma de descarga, puede ser in-

terpretada generalmente como representación de las condiciones de drenaje que 

predominan en la cuenca de recepción. 

La serie de parâmetros que caracterizan las condiciones de drenaje de una zona 

incluyen en primer lugar la filtración de la cuenca receptora, en segundo lugar 

los valores a y las fracciones de la superficie ocupadas por los diferentes em

balses encontrados, y en tercer lugar el factor de proporcionalidad segün el 

cual se produce la division de las precipitaciones entre escorrentîa superficial 

y descarga subterrânea. 

Filtración de la cuenca receptora 

El punto de partida para el anâlisis de un hidrograma es siempre el câlculo del 

balance de agua, en el perïodo que se analiza, para eliminar las posibles pérdi-

das o ganancias del agua subterrânea de cuencas receptoras adyacentes. La dife-

rencia entre la descarga total medida Zq y la precipitación efectiva total cal-

culada ZP , mâs la diferencia en el almacenamiento en la capa de agua AS entre 

el comienzo y el final del perïodo analizado, indica si hay una filtración en 

la cuenca receptora y, si es asî, si es positiva o negativa. 

Zq + AS - LP < 0 -* filtración de la cuenca receptora negativa 
(pérdidas) 

Zq + AS - ZP > 0 -> filtración de la cuenca receptora positiva 
(ganancias) 

El valor de AS puede determinarse ünicamente después de que se haya terminado 

el anâlisis, porque ünicamente entonces puede calcularse el almacenamiento de 

agua (S = q/a) de los diferentes embalses. La solución practica es hacer AS 

aproximadamente igual a cero, eligiendo un perïodo de anâlisis tan largo como 

sea posible y para el cual la descarga q de la zona tenga valores similares al 

principio y al final. Ello es imperativo para obviar el efecto de filtración de 

la cuenca receptora antes del comienzo del anâlisis. 
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Afortunadamente, la filtración de la cuenca receptora se caracteriza por un 

factor de reacción tan pequeno, causado por un valor tan elevado de L en la 

Ec.(8), que difïcilmente da lugar a variaciones en el tiempo y que puede ser 

considerado con bastante aproximación como constante. 

La filtración total de la cuenca receptora dividida por el numero de dïas en el 

perïodo considerado, da la filtración media diaria en pérdidas o ganancias. En el 

caso de pérdidas, este valor constante tiene que anadirse al hidrograma observa-

do y en el caso de ganancias tiene que ser deducido del hidrograma. Unicamente 

cuando el hidrograma se corrige de esta manera se pueden obtener parämetros con-

sistentes. 

Obtenciön de los factores de reacción 

El procedimiento de descifrado de un hidrograma de descarga se muestra en la Fig.4. 

ptecipitación efectiva mm/dia 

2 0 r 

LA 
descarga mm/dia 1 

1 0 r 

2.03 

»1.43 hidrograma observado 

t°-9V f — — 
*\0 ganancia por infiltrac 

\. °'<J 0,60 mm/dia 
'«4 

0.52 ^ • 
(=1.43-0.91) t 

hidrograma corregido 

Fig.4. Ejemplo de anâliais de un hidro-
\ grama con una oorreaaiân para la filtra-

0 0 5 3 7 H 15 19 23 27 31 oión de la auenaa receptora (comp&rese 
Mavo oon la Fig.1). 
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El hidrograma observado se dibuja en papel semilogarîtmico. El balance del agua 

révéla una filtración de la cuenca receptora con una ganancia de 0,60 iran/dîa. 

El hidrograma se baja consecuentemente a su posición correcta y ahora muestra 

un final recto en la curva de decrecida. De la pendiente del final del hidrogra

ma, se obtiene el menor de los dos factores de reacción. 

El otro factor de reacción se encuentra proyectando la parte recta hacia atrâs en 

el tiempo, dibujando nuevamente la diferencia diaria entre la lînea proyectada y 

el hidrograma corregido, y determinando la pendiente de la lînea resultante. 

El factor de reacción a, es decir, el valor absoluto de la pendiente de la lînea 

de recesión en papel semilogarîtmico, se calcula de la forma siguiente: 

Cuando P = 0 la Ec.(3) se reduce a 

„ - „ -a(t2-ti) q2 = qie 

d(t 2 -ti) 

log q2 = log qi 2"3o— 

log qi - log q2 . 
a = 2,30 m 

t 2 - ti 

Si los perîodos de recesión con precipitación efectiva nula, que tienen lugar 

entre picos de flujo, son demasiado cortos para permitir que el embalse quede 

completamente agotado con el factor de reacción mäs pequeno y ûnico, no puede 

obtenerse del hidrograma el factor de reacción del embalse que actüa mas lenta-

mente. La estimación del valor a mäs pequeno puede obtenerse ûnicamente de la 

Ec.(8), después de estimar o de determinar KD, y y L como valores medios del 

area de reacción mäs lenta. A menudo resultarâ difîcil obtener valores correctos 

para los factores mencionados por causa de las heterogeneidades de la zona. 

Pero incluso asï, este método podrîa al menos suministrar un orden de magnitud 

de lo que podrîa esperarse para el menor valor de a. 

El factor de reacción puede determinarse también de la Ec.(l), q = aS, cuando 

la descarga q y el almacenamiento de agua S puede ser obtenidos conjuntamente. 

Este método es especialmente adecuado para el anâlisis de zonas drenadas arti-

ficialmente (polders). En ellas, la descarga se produce intermitentemente y so-

lamente se conocen las cantidades bombeadas (diariamente), en vez de las inten-

sidades de descarga, en ciertos momentos. El almacenamiento dîa a dîa se obtiene 
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del balance de agua: S = SP - £q - TE. La descarga (mm/dîa) puede ser obtenida 

aproximadamente como valores medios diarios, es decir, igual a las cantidades 

bombeadas diariamente por unidad de area.Estas se dibujan con respecto al almace-

namiento medio, empleando los valores medios de cada dos valores sucesivos de S. 

Division de la precipitación entre embalses 

Para estar seguros de obtener un resultado consistente, la division de las pre-

cipitaciones entre los embalses diferenciados tiene que estar basada también en 

la forma del hidrograma. En primer lugar, los picos de escorrentîa superficial 

se separan del hidrograma observado y el volumen de escorrentîa se compara con 

la precipitación medida de la que se origina. Esto conduce a separar la parte 

de cada precipitación que da lugar a la escorrentîa superficial. Un pequeno nu

mero de partes ligeramente diferentes puede resultar necesario, dependiendo de 

las precipitaciones anteriores. 

El resto de las precipitaciones diarias entra a formar parte del agua subterranea 

después de transformarse en precipitación efectiva de acuerdo con lo discutido 

en el Apartado 16.1.3. 

En el modelo, es decir, en los cälculos realizados de acuerdo con la Ec.(3), cada 

uno de los embalses freâticos diferenciados recibe la precipitación efectiva 

compléta, de acuerdo con las condiciones reaies del catnpo. Esto significa que 

cada embalse freâtico independiente del modelo, producira un volumen de descarga 

total que es igual a la precipitación efectiva total. Asï, las descargas calcu-

ladas tienen que multiplicarse por factures de reducción, siendo necesariamente 

la suma de ellos igual a la unidad. 

Esta reducción puede interpretarse como la traslación de las descargas calcula-

das, expresadas por unidad de area del almacenamiento, en la descarga por uni

dad total de area en la cuenca considerada; en otras palabras, los factores de 

reducción, que se derivan exclusivamente de la forma del hidrograma, son vali-

dos para las fracciones de superficie ocupadas por embalses separados. 

Una caracterîstica importante de las fracciones de ärea es que, aunque su suma 

debe permanecer igual a la unidad, no necesitan ser constantes. La explicación 

es que en muchas regiones los cauces permanecen secos en verano, pero llevan 

aguas en perîodos hûmedos. Zonas con cauces secos (lo mismo que zonas que no 

disponen de cauces ni de acequias en absoluto) reaccionan con un a pequeno 
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(L grande en la Ec.8), mientras que zonas con acequias que llevan agua tienen 

factores de reacción mäs bien altos. De acuerdo con ello,cuando los cauces per-

manecen seccs, las zonas ocupadas por los embalses de reacción mäs lenta aumen-

tarân y viceversa. Este cambio de los limites del area del embalse se deduce del 

anälisis del hidrograma porque se encontrarän valores diferentes de los factores 

de reducción, cuando el anälisis se élabore para diferentes perïodos. 

Parece que las variaciones en el valor de los factores de reducción del modelo 

pueden relacionarse con el valor calculado no reducido, q , del embalse que reac-

ciona mäs lentamente. Esto se explica por el hecho de que el valor q calculado 

es proporcional al almacenamiento (Ec.1), y que un almacenamiento mayor significa 

un nivel de la capa de agua mäs alto. As£, habrä mäs cauces de agua, lo que darä 

lugar a una extension del area ocupada por el embalse de reacción râpida a ex-

pensas de los embalses mäs lentos. 

16.3.2 Elementos necesarios para la reconstrucciön de descargas 
histöricas 

Para un area determinada con escorrentfa superficial, indicada por un sub-îndi-

ce r, y dos embalses de agua subterrânea, uno de ellos indicado por un sub-îndice 

s para el lento y otro por f para el räpido, el modelo de escorrentfa necesario 

para reconstruir descargas anteriores debe incluir los siguientes elementos: 

delimitación exacta del area considerada 

tipo y emplazamiento del pluviómetro (s) (nótese que debe disponerse 

de datos de precipitaciones de igual fiabilidad para el perlodo de 

reconstrucción) 

secuencia en la evaporación utilizada en el anälisis (debe hacerse la 

misma observación) 

- infiltración de la cuenca 

factor de reacción a para la escorrentia superficial 

coeficiente de reparto para la separación de las proporciones de pre

cipitaciones individuales que se descargan como escorrentïa superficial 

- factores de reacción diferenciados de la parte de agua subsuperficial 

del hidrograma: a y af 

- fracciones de superficie m y m , y sus relaciones con los valores 

calculados de q s 
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- - ecuación balance de la que se calcula la secuencia de las intensidades 

de descarga del area total, q . 

q = m q + mfqf + q + filtración de la cuenca (ganancia o pérdida) (10) 

ecuación que combina las componentes hidrológicamente importantes del area y que 

éso se denomina la caracterîstica de descarga del area. 

16.3.3 Orden de magnitud de los factores de reacción 

El valor del factor de reacción de la escorrentîa superficial se ha encontrado que 

varia de 200 dîa (para 0,5 ha) a 0,3 dîa (para 100,000 ha), siendo el campo 

de variación mas frecuente de 1 a 3 dîa . Para pequenas zonas urbanas (0,16 a 

0,40 ha) se dan valores de hasta 700 dîa" (VIERSMAN, 1966). 

El valor del factor de reacción af para tierras agrîcolas bien drenadas varia 
-1 . . 

de 0,3 a 0,7 dîa . Para zonas con drenaje inadecuado se encuentra a menudo un 
factor de reacción del orden 0,05 dîa 

En zonas con una capa freatica profunda y un gran embalse de agua subterrânea, 

pueden observarse valores del factor de reacción a tan pequenos como 0,001 dîa 

16.4 Ejemplo numérico de anâlisis de un hidrograma 

Para el anâlisis de un hidrograma de la descarga de agua subsuperficial se nece-

sitan series relativamente largas de datos de precipitaciones y descargas (por 

lo menos un aîio completo, pero pref eriblemente varios anos) , para estar seguros 

de que las caracterïsticas resultantes acerca de las descargas de la zona (Ec. 

10), dan resultados fidedignos para condiciones del tiempo variables. Como el 

anâlisis de los datos de un perîodo tan largo serîan demasiado incómodos para 

servir como ejemplo, se ha compuesto un hidrograma ficticio para explicar los 

principios del anâlisis. 

Se excluyen asî las discrepancias en los datos, de forma que el anâlisis pueda 

ser confinado a un perîodo corto con un ûnico mâximo de descarga importante. 

En realidad, debîa analizarse un perîodo mas largo con muchos mâximos de des

carga. El procedimiento es sin embargo el mismo. 
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Se supone que se han registrado continuamente las descargas para la cuenca fic-

ticia de recepción del "Rio Fluvius" durante cuatro semanas de mayo en el ano 

2000. En la zona de recepción puede diferenciarse un fondo de valle de unas zo

nas altas. El fondo del valle esta bien drenado por un sistema mas bien denso de 

zanjas, mientras que en las tierras mas altas también se presentan zanjas, pero 

estân mas ampliamente esparcidas. 

El hidrograma ficticio se muestra en la Figura 5. 

descarga mm/dia 

6 

21 g " Fig. 5. Hidrograma observado (ejemplo 
Mavo,2000 nvmêriao del anâlisis de un hidrograma). 

Los listados de la Tabla 2 son los datos bâsicos de la precipitación medida (Co-

lumna 2) y la evapotranspiración de "secuencia standard" (Columna 3). La Tabla 

3 muestra los valores de la descarga (valores observados y corregidos). 

El perîodo elegido para el anâlisis se extiende desde el comienzo del primer dîa 

de mayo hasta el final del dîa 23 de mayo, porque en estos momentos las descar

gas observadas son iguales, de forma tal que puede esperarse que los almacena-

mientos de agua sean también aproximadamente los mismos. 

16.4.1 Descifrado del hidrograma 

Para descifrar el hidrograma se aplica el siguiente procedimiento: 

1. Se calcula primeramente la precipitación efectiva (Tabla 2, Columna 2). 

Esto se hace calculando para cada dîa la diferencia entre la precipitación dia-

ria y la evapotranspiración diaria (Columna 4 ) . Los valores negativus acumula-

dos se anotan en la Columna 5, que représenta el déficit de humedad del suelo y 

los valores positivus en la Columna 6, que représenta la precipitación efectiva. 

2. Entonces se calcula el volumen de escorrentîa total a partir de la 

distribución de frecuencias de la descarga, como se deduce del hidrograma 

(Tabla 4). 
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TABLA 2. Datos bäsicos de la cuenca 
delrîo"Fluvius" 

TABLA 3. Descarga de la cuenca 
del rîo "Fluvius" 

1 

-1 

1 

2 

3 

4 

5 

6 

7 

8 

9 

10 

1 1 

12 

13 

14 

15 

16 

17 

18 

19 

20 

21 

22 

23 

24 

25 

26 

27 

2 

3,8 

0,8 

1.2 

5,4 

-
7,6 

21,8 

7,8 

1,0 

0,2 

-
-

5,7 

1 .1 

3,6 

0,3 

-
-
-
-
-

0,6 

-
-
-
-
-

3 

1,8 

1,8 

1,8 

1 ,8 

1,8 

1,8 

1,8 

1,8 

1,8 

1,8 

2,1 

2,1 

2,1 

2,1 

2,1 

2,1 

2,1 

2,1 

2,1 

2,1 

2,5 

2,5 

2,5 

2,5 

2,5 

2,5 

2,5 

+ 

-
-
+ 

-
+ 

+ 

+ 

-
-
-
-
+ 

-
+ 

-
-
-
-
-
-
-
-
-
-
-
-

4 

2,0 

1,0 

0,6 

3,6 

1,8 

5,8 

20,0 

6,0 

0,8 

1,6 

2,1 

2,1 

3,6 

1,0 

1,5 

1,8 

2,1 

2,1 

2,1 

2,1 

2,5 

1.9 

2,5 

2,5 

2,5 

2,5 

2,5 

5 

- 1,0 

- 1,6 

- 1,8 

- 0,8 

- 2,4 

- 4,5 

- 6,6 

+ 3,0 

- 4,0 

- 2,5 

- 4,3 

- 6,4 

- 8,5 

-10,6 

-12,7 

-15,2 

-17,1 

-19,6 

-22,1 

-24,6 

-27,1 

-29,6 

6 

+ 2 

+ 2 

+ 4 

+ 20 

+ 6 

34 

0 

0 

0 

0 

0 

+ 

0 

1 

-1 

1 

2 

3 

4 

5 

6 

7 

8 

9 

10 

11 

12 

13 

14 

15 

16 

17 

18 

19 

20 

21 

22 

23 

24 

25 

26 

2 

0. 12 

0,60 

0,28 

0,21 

0,48 

0,40 

2,20 

5,32 

4,67 

3,03 

2,03 

1,41 

1,02 

0,77 

0,61 

0,50 

0,41 

0,35 

0,29 

0,25 

0,22 

0,18 

0,15 

0,12 

0, 10 

0,07 

0,05 

3 

5,07 

3,43 

2,43 

1,81 

1,42 

1,17 

1,01 

0,90 

0,81 

0,75 

0,69 

0,65 

0,62 

0,58 

0,55 

0,52 

0,50 

0,47 

0,45 

4 

1,12 

1,06 

1,01 

0,96 

0,91 

0,87 

0,83 

0,79 

0,75 

0,71 

5 

3,95 

2,37 

1,42 

0,85 

0,51 

0,30 

0,18 

0,11 

0,06 

0,04 

Columna 

1 : fe aha 
2: preoipitaoiôn medida (mm) 
3: evapotranspiraciôn segûn la seouenoia 

s tandard (mm) 
4: preoipitaoiôn diaria menos evapotranspiraciôn 

diaria 
5: déficit de humedad calaulado (mm) 
6: preoipitaoiôn efeativa (mm) 

Columna 

1 : fecha 
2: desoarga observada al final 

del enésimo dia 
3: desoarga durante la reoesiôn 

oorregida por las pérdidas 
de agua freâtica 

4: lecturas del diagrama para 
los factures de reaaaión mas 
pequenos 

5: desoarga durante la recesiôn 
del embalse de reacaiôn mâs 
râpida 
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La Columna 1 de la Tabla 4 da los limites de las clases de la descarga; la Co-

lumna 2 da el numero de dîas en que la descarga excède cada limite de clase y 

la Columna 3 da los valores de la Columna 2 como un porcentaje de la longitud 

del perîodo. La Columna 4 da los intervalos de las clases con la diferencia de 

dos valores consecutivos de la Columna 1, mientras que la Columna 5 da los dîas 

de excedencia, como la media de dos valores consecutivos de la Columna 2. 

La Columna 6 es el resultado de multiplicar los valores de la Columna 4 por los 

de la Columna 5 y représenta el volumen de la descarga por clases. La suma de los 

valores de la Columna 6 es igual al volumen de escorrentîa total. 

3. Del balance del volumen de descarga total (suma de valores de la Columna 

6 de la Tabla 4) y de la precipitación efectiva total (suma de los valores de la 

Columna 6, Tabla 2) se obtienen las pérdidas por filtración de la cuenca: 

24,8 - 34,0 = -9,2, esto es -jk- = ~°>4 mm/dîa 

4. Seguidamente se traza la rama descendente (recesión) del hidrograma 

(Columna 2 de la Tabla 3 ) , en papel semilogarîtmico, empezando en el momento en 

que la precipitación efectiva llega a su fin, es decir el 8 de mayo (Fig.6). 

TABLA 4. Câlculo de la distribucion de la frecuencia de la descarga 

Limite de 

las clases 

(mm/dîa) 

1 

0,0 

0,1 

0,2 

0,4 

0,6 

0,8 

1,0 

1.4 

1,8 

2,2 

2,6 

3,0 

4,0 

5,0 

5,32 (punta 

Excedida 

durante 

(dîas) 

2 

23,0 

23,0 

19,8 

12,8 

9,0 

7,4 

6,6 

5,4 

4,6 

3,8 

3,2 

2,6 

1,6 

0,6 

) 0,0 

% 

% 

3 

100 

86 

56 

39 

32 

29 

23, 

20 

16, 

14 

1 1 > 

7 

2, 

0 

5 

,5 

5 

5 

Intervalo 

entre clases 

(mm/dîa) 

4 

0,10 

0,10 

0,20 

0,20 

0,20 

0,20 

0,40 

0,40 

0,40 

0,40 

0,49 

1 ,00 

1,00 

0,32 

X 

X 

X 

X 

X 

x 

X 

X 

X 

X 

X 

X 

X 

X 

Numero 

medio de 

(dîas) 

5 

23,00 

21,40 

16,30 

10,90 

8,20 

7,00 

6,00 

5,00 

4,20 

3,50 

2,90 

2,10 

1,10 

0,30 

= 

= 
. 

= 
= 
-
= 

= 
= 
= 
= 
, 
. 

= 

Contenîdo 

po r clases 
4 x 5 

(mm) 

6 

2,30 

2,14 

3,26 

2, 18 

1,64 

1,40 

2,40 

2,00 

1,68 

1 ,40 

1,16 

2,10 

1,10 

0,10 

24,86 
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pérdidas por infiltración 

0,4 mm/dia 

0.01 
21 25 

Mayo, 2000 

Fig. 6. Representaoiân de la parte de 
recistôn del hidrograma en papel semilo-
garîtmico (ejemplo numévico del anâlisis 
de l hidvograma). 

La curvatura hacià abajo de esta curva muestra la existencia de una pérdida por 

filtración. 

5. En la Columna 3 de la Tabla 3 las pérdidas por infiltración (0,4 mm/dîa) 

se han aîïadido a la descarga observada y la curva descendente del hidrograma asî 

corregido se ha trazado nuevamente en papel semilogarîtmico. La parte final, mas 

baja, de la rama descendente se traza ahora como una lînea recta. 

6. De la pendiente de esta lînea recta podemos obtener el factor de 

reacciôn para el embalse con la reacción mas lenta: 

log qi - log q2 

a = 2,30 
s t2 ti 

2,30 x 0,2 -1 
a s 8,85 = °'0 5 d l a 

7. Si ahora se prolonga la lînea recta de la Figura 6 hacia la izquierda, 

se pueden determinar las diferencias diarias entre la lînea prolongada y el hid

rograma de descarga corregido (Columna 5, Tabla 3). Estas diferencias pueden con-

siderarse como el flujo de uno o mas embalses con reacciones mäs râpidas. 

8. Ahora se representan nuevamente los valores de la Columna 5 de la Tabla 

3 en papel semilogarltmico (Fig.6). Esto da lugar a una lînea recta, que indica 
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ûnicamente un embalse de reacción mas rapida. El factor de reacción obtenido de 

la pendiente de esta lînea recta es: 

a, = 2,30 
log qi - log q2 

f ~'~ t2 - ti 

a - 1.30X, = , 
f 4,5 

En este ejeraplo esta claro que solamente se necesitan describir dos factores de 

reacción del hidrograma de descarga. 

16.4.2 Determinaciön de los f ac tores de reducciôn y 
reconstrucciôn del hidrograma 

El hidrograma de la descarga del ejemplo mostró dos embalses de agua freâtica 

lineales con factores de reacción a = 0,05 y a = 0,51. El primer factor de 
s s 

reacción es del orden de magnitud que se espéra para una zona insuficientemente 

drenada, cuyo resultado puede ser llamado "descarga de zonas pantanosas" (mas 

adelante indicando por el sub-îndice, m ) . El segundo es del orden de magnitud 

de una zona con terrenos bien drenados, dando "descarga de los terrenos" ' 

(sub-îndice f). 

Ahora se recalculara "la descarga de las tierras pantanosas" y "la descarga de 

los terrenos" como si cada una fuese el resultado de toda la cuenca. 

En primer lugar se necesitan los valores iniciales (q y qf ) , es decir, 

las descargas del embalse que estaban fluyendo el primer dîa del perîodo de 

câlculo, debido a precipitaciones anteriores. Deberän considerarse perîodos 

largos especialmente con factores de reacción pequeîios. El método de câlculo 

ordinario résulta engorroso y es deseable una simplificación. Esta se présenta 

por la formula: 

, -a 
q = — le P 

o ~a e,n 

1 Quizâs séria mâs aorreato emplear la expresiân "descarga de âreas bien 
drenadas ". 
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Se ha comprobado que se obtiene un resultado suficientemente preciso cuando se 

usan precipitaciones diarias, con ot en dîas , unicamente durante los 20 dïas 

précédentes. Precipitaciones anteriores pueden ser utilizadas con valores medios 

de perîodos de diez dîas, utilizando a en (10 dîas) . Después de un total de 6 

perîodos de diez dîas, son apropiados valores mensuales hasta un total de 6 meses. 

Para perîodos anteriores, pueden aplicarse médias trimestrales. 

Esto puede ser aclarado con el siguiente ejemplo. De los datos dados en la Tabla 

5, se calcula q para la descarga de la zona pantanosa (a = 0,05 dîa ) en la 

Tabla 6. Résulta que las precipitaciones de los 6 meses anteriores afectan al 

valor q que llega a ser 0,99 mm/dîa. 

TABLA 5. Precipitacion efectiva del perîodo anterior al 1 de mayo, aîio 2000, es 
decir precipitacion medida reducida por la evaporación en la forma usual. 

Los dîas no mencionados tienen una precipitacion efectiva 0. 

n = 0 para el 1 de mayo 

valores diœc-ios para Abril del 2000 perîodos de 10 dias para Marzo del 2000 

n mm/dîa n mm/dîa 

2 per. 

i e r 

1 per. 

4 

5 

6 

0,1 

1.5 

0,4 

22 - 9 3 

20 -11 5 

18 -13 8 

14 -17 5 

12 -19 2 

11 -20 2 meses anteriores a los 6 perîodos de 10 dîas 

Febr. 

Ener. 

8 2 Die. 

7 3 Nov. 

3 

4 

5 

6 

2,3 

1,4 

2,0 

1,7 
- 3 , 0 , 8 

mm/dîa 6 1 
(diez dîas) 

Oct. 1,0 

Sep. - 3 0,4 0,5 
i \ r. i mm/dîa 

Ag. (trimestre) 0,1 
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TABLA 6. Cälculo de q 

n n a ~ n a n 
-nxü P e e xp 

e,n e,n 

dîas mm/dla 

_ 
-
-
-
-
-
-
-
-
-
-
-
-
-
-
-
-
-
-
-

1 
2 
3 
4 
5 
6 
7 
8 
9 

10 
1 1 
12 
13 
14 
15 
16 
17 
18 
19 
20 

1 

0,45 

0,55 

0,65 

0,85 

0,95 
1 ,00 

-a 

-a "VUJ-

_ 
-
-
-
-
-
-
-
3 

-
5 

-
8 

-
-
-
5 

-
2 
2 

as) = 

0,64 

0,58 

0,52 

0,43 

0,39 
0,37 

0,05 
0,95 

1,92 

2,90 

4,16 

2,15 

0,78 
0,74 

12,65 

= 0,5 (10 dîas) ' 

-a 
e para 

dîas 

(10 dîas) 

mes 

trimestres 

= 
= 
-
-

0,95 

0,61 

0,22 

0,01 

12,65 = 0.67 mm/dîa 

perîodos de 10 dîas 

- 3 
- 4 
- 5 
- 6 

meses 

1,50 0,8 
2,00 0,1 
2,50 1,5 
3,00 0,4 

-u 10 

e 

0,224 
0,135 
0,082 
0,050 

0,179 
0,014 

0, 123 
0,020 

0 39 

util * °'336 = 0,21 mm/dîa 

3 4,50 2,3 0,0111 0,0255 
4 6,00 1,4 0,0025 0,0035 
5 7,50 2,0 0,0006 0,0012 
6 9,00 1,7 0,0001 0,0002 + 

-ce 

'~fa X(meses) - ̂ | | x 0,0304 = 0 , 1 1 mm/dîa 

trimestres 

3 13,5 0 ,5 0,0000014 
4 t an pequerios que 

- 5 el resto tiende 

5 hacia cero 

etc. 

1-e 
£(trimestres)= x cero = 0,00 mm/dîa 

q = 0,99 mm/dîa 
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El cälculo de la descarga del terreno es exactamente el mismo, solo que mucho 

mas corto a causa del factor de reacción mäs alto (0,51 dîa ). Se lee: 

-n x a 
e,n 

e
n a x P 

9 

11 

13 

4,59 

5,61 

6,63 

0,010 

0,004 

0,001 

0,030 

0,020 

0,008 

na Como e se hace muy pequeno, 

el resto estimado es aproximadamente 0,001 ̂  

1 - e 0 40 
- — ^ — Z(dîas) = ^ ~ x 0,059 = 0,04 mm/dîa 

Por consiguiente los valores iniciales para el nuevo cälculo son: 

q =0,99 mm/dîa m, o 

qr = 0,04 mm/dîa 

Para determinar los factures de reducción y reconstruir el hidrograma, se procé

dera como sigue: 

1. Primeramente se calcula la descarga de las tierras pantanosas (q ) y la 

descarga del terreno (q.) con la Ec.(3). El resultado se muestra en la Tabla 7. 

La lînea 2 de la Tabla 7 da la precipitación efectiva. 

Introduciendo el factor de reacción para la descarga de las tierras pantanosas 

(q = 0,05 dîa ) en la Ec.(3) se obtiene: 

-0,05 „ , -0,05. + P (n - e ) e,n ^m.n qm,n-l 

q_ = 0,095 q + 0,05 P 
^m.n Tn,n-1 ' e,n 

En la lînea 3 de la Tabla 7, P se multiplica por 0,05 y en la lînea 4, 
e ,n 

q se multiplica por 0,95. 

La suma de las lîneas 3 y 4 se muestra en la lînea 5 y représenta el cälculo de 
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la descarga de las tierras pantanosas en mm/d£a por unidad del area de embal-

se. Las lïneas 6, 7 y 8 representan el mismo procedimiento para la descarga del 

terreno. 

2. Se déterminai! entonces los factores de reducción m y m, de los embal-
m r 

ses para la descarga de las tierras pantanosas y la descarga del terreno, res-

pectivamente. Ambos embalses en conjunto representan el ärea de la cuenca total, 

asî, m + mr = 1. 
m f 

Para reducir la influencia de las inexactitudes de observación, los factores de 

reacción pueden determinarse mejor en un perîodo con una descarga relativamente 

alta. 

Hay dos incognitas: por lo tanto se necesitan dos ecuaciones, la primera 

m t i r = 1 y la segunda 
m f 

(Ec.10) y se représenta. 

m + m = 1 y la segunda se adopta de las caracterîsticas de descarga del ârea 

m,q, + m q = q - filtraciones de la cuenca receptora corregidas = 

= q corregida 

Para el dîa 9 de Mayo la segunda ecuación da (valores calculados de las lîneas 

5 y 8 de la Tabla 7 y Columna 3 de la Tabla 3) 

2,12 m + 4,74 m. = 3,43 mm/d£a 
m i 

y después de sustituirlo en la primera ecuación, 

2,12 m + 4,74 (1 - m ) = 3,43 mm/dîa 
m m 

que da 

m = 0 , 5 y m = 0,5 
m i 

En este ejemplo se analiza y reconstruye unicamente un perîodo corto. 

Cuando se analiza un perîodo mas largo con bastantes picos de descarga, se en-

cuentran a menudo diferentes valores de los factores de reducción. Estos va

lores deben relacionarse con las condiciones del agua freâtica de la cuenca, 

es decir, con la descarga calculada del embalse de reacción mas lenta, q , 
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que generalmente indica bastante bien las condiciones del agua freâtica. Debe 

recordarse que los factores de reducción se interpretan como las fracciones de 

superficie ocupadas por los embalses separados y que las variaciones en las 

fracciones de area se originan de cauces que estân alternativamente secos y 

conduciendo agua, de forma que el area adyacente pertenece periódicamente sea 

a un embalse de reacción mâs râpida sea a uno de reacción mäs lenta. 

3. Se multiplica ahora la descarga calculada de las tierras pantanosas 

(Linea 5 de la Tabla 7) y la descarga calculada del terreno (Linea 8 de la Tabla 

7) por las fracciones de superficie. Los resultados se muestran en las lîneas 

10 y 11 de la Tabla 7. De la suma de las lîneas 10 y 11, que figuran en la Linea 

12, se restan las pérdidas por filtración de la cuenca en la Linea 13. La Linea 

13 représenta el hidrograma de descarga reconstruïdo. 

4. Después de la terminación de ambos anâlisis y de la reconstrucción del 

hidrograma, se tiene aun que comprobar si la ecuación de balance de agua de la 

que se calculó el valor de la filtración de la cuenca era suficientemente correc-

to. Los câlculos de la Tabla 7 (Lîneas 5, 8 y 13) muestran que los valores 0,12 
co co . . . 

encontrados para q y q„. no son équivalentes. Contienen diferentes porciones de 

ambos tipos de descarga. Aplicando la Ecuación (1) (S = q/a), encontramos que 

el aumento de almacenamiento de agua para el embalse de las tierras pantanosas es 

(1,04-0,99) = , û 0 m = 0,50 mm 
m 0,05 m 

De la misma forma el embalse de la descarga del terreno muestra una disminución 

de 

(0,04 - 0,00) _ n nQ n n. 
m. -1— e, 0,08 mf = 0,04 mm 

Asî durante el perîodo del anâlisis permanecen en la zona 0,46 mm en cada 23 dîas 

ó 0,02 mm/dîa. Por consiguiente el valor correcto de las pérdidas por filtración 

en la cuenca ascienden a 0,40 - 0,02 = 0,38 mm/dîa. 

Afortunadamente la diferencia entre este valor y el primitivo, 0,40 mm, es tan 

pequeîîa, que no hay necesidad de volverlo a considerar en el anâlisis. 
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Evaluac ion 

La bondad del ajuste del hidrograma reconstruïdo puede juzgarse visualmente 

representando el hidrograma reconstruido y el observado (Fig.7). 

descarga mm/dia ~1 

6 r 

descarga mm/dia 

6 

Fig. 7. Comparaeión del hidrograma cons-
truido y observado (ejemplo mmêrico del 
anâlisis de un hidrograma). 

Las diferencias entre el hidrograma observado y el hidrograma reconstruïdo son 

inevitables. Algunos errores son debidos a la simplificación del modelo, y se 

producen errores aleatorios porque la precipitación de la cuenca se calcula de 

la lluvia puntual derivada de las estaciones pluviométricas que subestiman la 

precipitación real en grado diverso. Lo mismo se aplica para el deficit de hume-

dad calculado que se requière para estimar la precipitación efectiva. 

La bondad del ajuste puede por consiguiente juzgarse mejor comparando la curva 

de descarga - frecuencia, del hidrograma reconstruïdo, con la curva descarga -

frecuencia, del hidrograma observado (ver Tabla 4, Fig.7). 

Cuando la curva, descarga - frecuencia, del hidrograma reconstruïdo da un buen 

ajuste con la curva, descarga - frecuencia, del hidrograma observado, el modelo 

puede considerarse lo suficientemente preciso para los fines de reconstrucciôn. 

Es aconsejable comprobar el resultado calculando la descarga - frecuencia para 

un perîodo no utilizado en el anâlisis, pero del que se dispongan datos medidos 

de la descarga. 
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16.5 Ejemplos de zonas analizadas 

16.5.1 La cuenca "Kleine Dommel" 

La cuenca "Kleine Dommel" (DE ZEEUW, 1966) esta situada en la parte sur de Ho-

landa. 

Datos generales 

superficie: 19,100 ha 

relieve: ondulado 

suelo: arenoso con algo de suelo franco en el valle 

condiciones de drenaje: distancia media entre los cauces de agua 
principales 2-3 km; espaciamiento variable entre zanjas en los valles; 
sin drenaje por tubos 

uso de la tierra: bosque de pinos y tierra arable en los terrenos mas 
altos; pastos en los valles y en algunos terrenos llanos mäs altos; 
superficies de cauces abiertos de agua y superficies pavimentadas des-
preciables 

- datos hidrolôgicos: datos de descarga en un perîodo de cinco anos (1957-
1961); datos de precipitaciones diarias médias de 3 estaciones; datos 
de evaporación determinados segun una secuencia standard. 

Ana 1i s i s 

El balance de agua en todo el perîodo mostró unas pérdidas médias por filtración 

en la cuenca de 0,30 mm por dîa. Los hidrogramas observados se corrigieron aîia-

diendo este valor a la descarga diaria medida. Usando datos de descarga de perîo 

dos secos largos (es decir ûnicamente descarga de los embalses de reacciôn mas 

lenta), pueden determinarse el factor de reacciôn a ,y su fracciôn de superficie 

m . Seguidamente, se calcularon las fluctuaciones a lo largo del ano de la des

carga de filtración. 

Restando la descarga de filtración calculada del hidrograma observado corregido, 

se obtuvo el hidrograma de la descarga de las zonas con zanjas,es decir.aquellas 

areas que tienen una reacciôn mas rapida. Un anâlisis posterior mostró que este 

hidrograma se caracteriza por dos factores de reacciôn, uno atribuible a la des

carga de las zonas pantanosas, a , el otro a la descarga de los terrenos, a.. 

Finalmente para ambos tipos de descarga se calcularon las fracciones de super

ficie, m y mf, que resultaron ser variables (ver mas adelante). Para la cuenca 
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'Kleine Dommel" en su conjunto, la caracterïstica de descarga del area, Ec.(lO), 

es: 

q = m q + m q_ + m. q , 0 , 30 mm/d£a 
n s , n s , n m,n Tn,n f , n f , n 

donde 

- a - a 
q = q , e S + P ( 1 - e ) 

s , n s , n - l e , n 

- a - a 
m . ,, / , m. q_ = q , e + P ( 1 - e ) 

Tn, n m, n -1 e , n 

- a - a 
q c = qr , e + P (1 - e ) 
H f , n H f , n - 1 e , n 

y donde, segun el anâlisis, 

a = 0,003 dîa~ 
s 

a = 0,07 dîa 
m 

a = 0,6 dîa 

Los valores variables de las fracciones de superficie se relacionan con la des

carga por filtración calculada (Tabla 8). 

TABLA 8. Relación entre las fracciones 
de superficie y la descarga 
por filtración en la cuenca 
"Kleine Dommel" 

U [11 111 "If 

s ,n s ,n m,n t ,n 

< 0,90 0,60 0,30 0,10 

0,90 - I,05 0,60 0,25 0, 15 

I,05 - 1,20 0,60 0,20 0,20 

1,20 - 1,35 0,60 0,15 0,25 

> 1,35 0,50 0,15 0,35 
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Las distribuciones frecuenciales de las descargas reconstruidas y observadas se 

dan en la Figura 8. 

descarga mm/dia 

8 2q°b.341mm 
2q=°=351 mm 

Fig. 8. Distvibuaion.es de freouenoias de 
las desoargas oalauladas y observadas del 

o/o "Kleine Dommel" pava el peviodo 10.XI. 
liempo 2956 a 1.XI. 1961. 

mm/dia 

descarga mm/dia 
5 , 

1 " irt H i 

— descarga observada 
- id. conocidas con menos precision 

descarga calculada total 

— f lujo de filtración calculado + descarga de zonas 
flujo de filtración calculado pantanosas 

— dias de nieve 

60*30*10 p o r c e n t a ' e s d e suPerficie de f lujo de fi ltración, descarga 

de zonas pantanosas y descarga del terreno, respectivamente 

h 

jr f! 
mm/dia ""1 

. , . , - , , , 0 

,10 
120 
I 
•30 

descarga mm/dia ~ 

li 

A I -1 

Enero | Febrero I Marzo I Abril 
60+30+10 

I Mayo I Junio 

_ , ,_..-C/6"Ö'+ 60+ 
Ï15 r6Ö+S0»2O) i l 150+15+3^' 

Jul io I Agosto I Sept. I Oct. I Nov I Die. I 
1 9 6 0 

Fig.9. Datos del hidrogvama para el "Kleine Dommel" (19.100 ha). 
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La Figura 9 da detalles correspondientes al aîio 1960.Las diferencias entre las 

frecuencias calculadas y observadas de intensidades altas de descarga son debi-

das al hecho de que en la situación real parte de la descarga punta se acumula 

como almacenamiento superficial, es decir,se producen inundaciones.causadas por 

una capacidad de transporte inadecuada de los sistemas fluviales existentes. 

Ciertas observaciones revelaron que se produce desborde de las orillas cuando 

el nivel del agua alcanza 19,35 m + NAP, que corresponde con una capacidad de 

transporte de 2,5 a 3,0 mm/dîa (ver Fig.8). 

Las mejoras de estos cauces de agua disminuirîan las inundaciones, pero causa-

rîan un aumento en los mâximos de descarga. El hidrograma de descarga reconstru-

îdo es una predicción de las intensidades de la descarga que podrîan esperarse 

si los dispositivos de la descarga fueran adecuados, o en otras palabras, si los 

cauces de agua tuvieran las dimensiones requeridas. 

Otra conclusion es que es completamente diferente si fuertes precipitaciones 

(digamos 30 mm/dîa) suceden a un perïodo hümedo o seco. Después de un largo pe-

rîodo seco, el flujo de filtración calculado puede ser tan pequeîio como 0,8 

nun/dîa. En taies condiciones, solamente el 10% de la cuenca originarâ descarga 

del terreno (Tabla 8, ultima columna), que, a su vez, causara un mâximo de: 

~°f 
qc = m,P (1 - e ) = 
^f,n f e,n 

= 0,10 x 50(1 - e~0,60) = 

= 0,10 x 50 x 0,45 = 2,25 mm/dîa 

En un perïodo hümedo, en que el caudal de filtración calculado puede llegar a 

ser de 1,4 mm/dîa, 35% de la superficie contribuirâ al mâximo de descarga del 

terreno que sera de 

q^ = 0,35 x 50 x 0,45 = 7,88 mm/dîa 

Por consiguiente, para disponer de la distribucion de frecuencias correcta de 

los mäximos de la descarga una cuenca de escorrentïa de agua subsuperficial 

con fracciones de superficie variables, debe reconstruirse la secuencia com

pléta de la descarga. 
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16.5.2 La cuenca "Geul" 

La cuenca "Geul" (DE ZEEUW, 1966) esta situada parte en la zona mas al sur de 

Holanda y parte en Bélgica y Alemania. 

Da tos generales 

superficie: 30.500 ha 

relieve: montanoso, paredes del valle pendientes 

suelo: franco; en el 20% de la superficie la roca madre se encuentra 
cerca de la superficie del terreno 

condiciones de drenaje: los rîos estan alejados, se observa frecuente-
mente escorrentïa superficial y no hay zanjas o drenes enterrados 

- datos hidrológicos: datos de descarga en tres aîios (1955 - 1958); se 
dispone de precipitaciones médias diarias de dos estaciones; evaporación 
segun la secuencia standard. 

Anal is is 

El balance de agua de todo el perîodo mostró unas pérdidas médias por filtración 

de 0,20 mm/dîa. El hidrograma observado se corrigiô anadiendo este valor a la 

descarga diaria medida. Para obtener el hidrograma de la descarga subsuperfi

cial, hay que separar en primer lugar los mäximos originados de la escorrentïa 

superficial q . 

Estos mäximos fueron llevados a un papel semilogarîtmico para obtener el factor 

de reacción de la escorrentïa superficial, a . Seguidamente se determinaron 

las porciones, P , de la precipitación medida que originan la escorrentïa 
r ,n 

superficial considerändolas iguales al volumen de agua contenido en los mäximos 

individuales. Pueden establecerse relaciones bastante simples entre P y la 
r r,n * 

precipitación medida, relaciones que difieren por causa de las diferentes con

diciones de clima précédentes. En el caso actual tienen que utilizarse rela

ciones diferentes cuando tres dïas précédentes tienen un exceso de evaporación 

creciente, un exceso de evaporación decreciente o un exceso de precipitación. 
Seguidamente se substraen los valores de P deducidas de las relaciones in-

r ,n 

dicadas de la precipitación media. La precipitación asî reducida entra en el 

câlculo de la precipitación efectiva, que se anade a los embalses de agua 

freätica. 
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Anälisis posteriores mostraron que la parte de escorrentîa de agua subsuperfi

cial del hidrograma puede caracterizarse por dos factures de reacción. Uno es 

atribuible a la descarga de las zonas pantanosas del area muy hümeda con roca 

madre superficial, a , el otro al flujo de la filtración del resto de la cuanca 

con suelos moderadamente permeables y grandes distancias entre las ramas de los 

rîos, a . 
s 

Las fracciones de superficie del embalse por filtración, m , y del embalse de las 

tierras pantanosas, m , se encontre? que son constantes, es decir independientes 

de los cambios en el nivel de la capa de agua (m = 0,2 y m = 0,8). 

Esto esta de acuerdo con el hecho de que las fracciones de superficie se rela-

cionan con la geologîa de la zona, es decir con la profundidad de la roca madre, 

en vez de con las condiciones del agua subsuperficial. 

Para la cuenca de Geul las caracterîsticas de la descarga de la zona, Ec.(10), 

son : 

q = 0 , 2 q + 0 , 8 q_ + q - 0 , 20 mm/dîa 
Hn M s , n ^m,n r , n ' 

donde 

- a - a 
q = q , e S + P ( l - e S ) 
^ s , n n s , n - I e , n 

- a - a 
m . D / , m . q = q , e + P ( 1 - e ) 

^m,n ^m ,n - l e , n 

- a - a 
q = q , e r + P ( l - e

r ) 
H r , n H r , n - 1 r , n 

P = porción de la precipitación medida que constituye la escorrentîa 
r , n superficial en el enésimo dïa 

P = precipitación efectiva en el enésimo dïa, obtenida del resto de la 
e , n nrecipitación medida después de sustraer P 

* r,n 

y de acuerdo con el anälisis: 

a = 0,005 dïa 
s 

a = 0,05 dïa 
m 

a = 1,4 dïa 
r 
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Los resultados de la reconstruction en cerca de 4 anos y medio se resumen en la 

Fig.10 y se muestran en la Fig.11 detalles correspondientes al ano 1956. Para 

descargas bajas.los hidrogramas observados y reconstruîdos muestran un buen ajus

te.Para descargas altas.el ajuste no es tan bueno.pero teniendo en cuenta la ra-

pida reacción debida a la escorrentîa superficial,puede considerarse satisfactoria. 
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Fig.10. Distribuoiôn de frecuenoias de 
los hidrogramas oaloulados y.observados 
de "Geul" para el periodo 1.1.1955 al 
1.XI.1958 y 5.VI.1959 al 15.XII.1959. 

descarga mm/dia 

U | En. 

Ü 

Febrero ' Marzo Mayo 

descarga observada 
descarga calculada total 

• dias de nieve 

il i 

Junio I Jul io I Agosto Sept 

descarga mm/dia 

Fig.11. Datos del hidrograma para el "Geul" (30.500 ha). Las partes en negro 
del modelo de preaipitaciôn corresponden a P 
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El eriterio mas importante por el que se juzga la precision del anälisis es,sin 

embargo, la concordancia entre las curvas de distribución frecuencial,y en este 

caso es perfectamente aceptable. 

16.6 Observaciones finales 

Résulta completamente claro de los apartados anteriores de este capïtulo, que es 

lmposible obtener una similitud perfecta entre el hidrograma observado y el re-

construïdo, debido a inexactitudes inevitables en los datos hidrologicos, prin-

cipalmente en las precipitaciones. Incluso asî, el anâlisis da una idea del sis-

tema de escorrentfa de la cuenca. 

Hay dos causas principales de las discrepancias. En primer lugar, las estaciones 

pluviométricas tienden a infravalorar la precipitación, pero el modelo se acomoda 

a la infravaloración media que résulta del tipo y emplazamiento de la estación(es) 

pluviométrica(s) utilizada(s). (Por consiguiente resultan completamente inutiles 

registros de precipitación cuando se produce un cambio en el tipo o emplazamiento 

de la estación pluviométrica.) La infravaloración real de tormentas separadas, 

sin embargo, varia con el tamano de las gotas y de la velocidad del viento. Esto 

significa que a veces se calcularan mâximos de descarga demasiado altos y a veces 

demasiado bajos. En segundo lugar se miden lluvias puntuales que se sabe son 

también demasiado altas o demasiado bajas. Como resultado de todo ello las des-

cargas calculadas estaran a veces sobreestimadas, otras veces subestimadas. Sin 

embargo en un perîodo de bastantes arios, estos efectos opuestos se contrarrestan. 

Por ésto, los anâlisis deben procurar una buena concordancia entre las distribu-

ciones frecuenciales de la descarga observadas y las reconstruîdas (Figs.8 y 10), 

y no dar prioridad a la semejanza entre los hidrogramas (Figs.9 y 11). Afortunada-

mente, la descarga de câlculo, a la que deben corresponder las estructuras de 

control de agua de la cuenca, se derivan de la distribución l'recuencia-descarga 

(ver Apt. 16.1.2). 
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Principales simbolos empleados en el 
Volumen II 
Sîmbolo Descripción 

a 

B 

b 

bx 

C 

1.2 

V D a 

EC 

ESP 

e 

e-ax 

erf(u) 

Dimensiones 

L 

L 

adimensional 

L 

L 

adimensional 

meq/litro 

adimensional 

L 

adimensional 

adimensional 

T 

area de la sección transversal; 
ârea de una superficie horizontal 

amplitud de una onda 

factor de geometrîa en la formula de Ernst 

anchura 

anchura del fondo del canal 

factor de defasaje 

concentración de sales 

coeficiente de Chézy 

coeficiente de escorrentîa 

corrección para el espaciamiento entre drenes 

constante 

funciones para el cälculo de la altura de la capa de agua 

resistencia hidrâulica de una capa semipermeable 

velocidad de la onda 

espesor de un acuffero o de una capa saturada 

espesor de la capa por debajo del nivel de los drenes 

profundidad de la zona radicular 

descarga de drenaje de un ärea o subärea bajo riego 

espesor de la profundidad equivalente en la formula 
de Hooghoudt 

altura de agua aplicada a la parcela de riego 

evapotranspiración 

modulo de elasticidad 

conductividad electrica 

porcentaje de sodio intercambiable 

eficiencia, base de los logaritmos naturales (Neperianos) 

factor de reducción de la amplitud 

función de error 

LT 

L 

LT~ 

•1 

LT 

ML-'T"1 

ohm cm 

adimensional 

adimensional 

adimensional 

adimensional 
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Sîmbolo Descripción Dimensiones 

erfc(u) 

FH'FK'FD 

F 

f 

G 

G(x,y) 

Gt,gt 

I. 
m s 

Io(x) 

I,(x) 

I(nt/k) 

IUH 

i 

j 

K 

Ko(x) 

K,(x) 

función de error complementaria 

funciones de flujo de Hooghoudt, Kirkham y Dagan 

función 

eficiencia de lavado 

ascenso capilar de agua en el suelo 

función de Green 

funciones para el calculo de la descarga por los drenes 

aceleración de la gravedad 

altura de la capa de agua sobre la capa impermeable 
en el punto medio entre los drenes 

carga hidraulica; altura de la capa de agua por encima 
del nivel de los drenes, en el punto medio entre ellos 

profundidad saturada 

cantidad efectiva de agua de riego 

cantidad de agua de riego aplicada a la parcela 

velocidad de infiltración 

infiltración acumulada 

función modificada de Bessel de primera especie y 
orden cero 

función modificada de Bessel de primera especie y orden 
uno 

función gamma incompleta de orden n 

hidrograma instantâneo 

volumen de agua infiltrado por unidad de longitud 

coeficiente de embalse del agua freâtica 

conductividad hidraulica 

función modificada de Bessel de segunda especie y 
orden cero 

función modificada de Bessel de segunda especie y 
orden uno 

adimensional 

adimensional 

L2 

adimensional 

LT"1 

adimensional 

adimensional 

LT"2 

-1 

L 

L 

LT~ 

LT~ 

LT 

L 

adimensional 

adimensional 

adimensional 

adimensional 

LV' 

-1 
LT 

adimensional 

adimensional 
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Sîmbolo 

KD 

K/D 

(KDc)^ 

k 

Descripción Dimensiones 

m 

n 

P 

Q 

q 

R 

R+ 

RSC 

R, r 

t 

SAR 

T, t 

TUH 

transmisividad de la capa de suelo conteniendo a la 
de agua 

coeficiente de pérdidas (fuga) de una capa semi
permeable (=l/c) 

factor de pérdidas (fuga) de una capa semipermeable 

tiempo de respuesta (retraso) de un recipiente de 
comportamiento lineal 

longitud; espaciamiento entre drenes o pozos; 
longitud de surcos 

fracción superficial 

perîodo de tiempo 

frecuencia 

precipitación 

descarga 

descarga por unidad de anchura o de longitud 

descarga por unidad de superficie 

velocidad de recarga; percolación profunda 

necesidades de lavado 

valor del carbonato de sodio residual 

coordenada radial 

radio; distancia radial 

escorrentïa superficial 

coeficiente de almacenamiento de un acuîfero 

almacenamiento por unidad de superficie 

ordenada de una curva S 

relación de adsorción de sodio 

talud lateral de una zanja; pendiente de un canal 

descenso de la capa de agua debido al bombeo 

tiempo; perîodo 

hidrograma unitario en t-horas 

i V ' 

adimensional 

adimensional 

adimensional 

radianes T 

LT"' 

LV1 

LV' 
LT 

LT 
1 

LT"' 

meq/1 

adimensional 

L 

LT"1 

adimensional 

L 

L 3 

adimensional 

adimensional 

L 

T 

adimensional 
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Sîmbolo Descripción Dimensiones 

t perîodo de recarga 
r 

u perîmetro mojado de un dren 

factor de Boltzman 

volumen infiltrado por unidad de anchura 

u(o,t) ordenada del IUH 

u(T,t) ordenada del TUH 

V volumen del recipiente 

aporte total de agua de riego por unidad de superficie 

v velocidad del flujo; velocidad aparente; descarga especî-
fica (caudal por unidad de seccion transversal) 

W volumen de humedad del suelo 

W(u) integral exponencial; función de Theis del pozo 

w contenido de humedad del extracto a saturación 
e 

w, contenido de humedad a capacidad de campo 
f c 

contenido de humedad en el punto de marchitamiento 

resistencia al flujo radial de agua 

coordenadas cartesianas 

y carga hidrâulica del agua libre; profundidad del 
agua en un canal 

Z' contenido de sales de un suelo 

Z contenido de sales de un suelo 

a factor de reacción (1/j) 

a relación indicando las necesidades de lavado 

a cambio en régimen permanente del nivel del agua 
en el suelo 

aE necesidades de lavado 

ß relación indicando las pérdidas de agua de riego 

A incremento de 

0 contenido de humedad del suelo (% en volumen) 

wp 

w 
r 

x.y.z 

adimensional 

LV' 

LV' 

LV' 

LT 

LT"1 

L 

adimensional 

adimensional 

adimensional 

adimensional 

adimensional 

meq/m 

(mmhos/cm) mm 

T"1 

adimensional 

LT 

LT 

adimensional 

adimensional 

adimensional 
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Sïmbolo Descripción Dimensiones 

TT relación entre la longitud de una circunferencia y su 
diametro, 3,146 

y porosidad efectiva, espacio poroso drenable 

p densidad del agua 

A factor de pérdida (fuga) 

Ç coeficiente de pérdida (fuga) 

ty función de corriente 

r(n) función gamma 

°° infinito 

3 signo de derivada parcial 

adimensional 

adimensional 

ML~3 

L 

LV' 

adimensional 

adimensional 

adimensional 
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Indice de materias 

A 
Acuîfero 

artesiano 14.6 
freâtico 12.1 
semiconfinado 12.1 

Acuîfero freâtico 12.1; 13.3 
con recarga vertical 12.3.3 
flujo en régimen permanente 

hacia un pozo en 12.2.1 
flujo en régimen variable 

hacia un pozo en 12.2.2 
transmision de ondas en 13.4.1 

Acuîfero freâtico infinito 
bombeo intermitente 12.3.2 

Acuîfero infinito 
flujo de agua hacia pozos 

ûnicos en 12.2 

Acuîfero libre 
conductividad hidrâulica de 14.5.2 
descarga de pozos en 14.5.2 
descenso en pozos inter-

ferentes en 14.5.2 
transmisividad de 14.5.2 

Acuîfero semiconfinado 13.2 
definición 12.1 
drenaje por pozos en 14.7 
flujo en régimen permanente 

hacia pozos en 12.2.3 
flujo en régimen variable 

hacia pozos en 
transmision de ondas en 

Acuîfero semiconfinado 

infinito 

12.2.4 
13.4.2 

13.2.1 

Agotamiento ver también 
Curva de agotamiento 

Agotamiento 
curva de 
permisible 

Agua ver también Flujo de agua 

Agua de drenaje 
calidad 
reutilizaciôn 

15.5.1 
11.4.3 

10.7 
10.7 

10.4 
Agua de riego 

aplicación 
como fuente de sales solubles 9.1 
composición iónica de 9.3.3; 9.4.5 

concentración de sales muy 
solubles en 9.4.4 

concentración salina 
de 9.2.2;11.2.3 

conductividad electrica 
de 9.3.1 

conteniendo bicarbonato 
de calcio 9.4.5 

conteniendo bicarbonato 
sódico 9.4.6 

conteniendo yeso 9.4.4 
efecto de la concentración 9.3.3 
influencia de sales débilmente 

solubles en 9.4 
mezcla con la soluciôn del 

suelo 9.5.2 

Agua del mar 
mezcla con agua dulce 9.5.1 

Agua exterior a una zona 
aporte al subsuelo 11.4.1 

Agua freâtica 
concentración de sales en 11.2.3 

Agua subsuperficial ver Capa freâtica, 
Escorrentia subsuperficial, Nivel 
de la capa de agua, Pérdidas de agua 

Almacenamiento en 
depresiones 15.1;15.4.1 

Altura de la capa de agua 

câlculo de 11.4.4 

Amortiguaciôn de ondas ver también Onda 

Arnortiguación de ondas en 
acuïferos 13.4 

Anâlisis de correlaciôn 
analîtica 15.3.4 

Anâlisis de hidrogramas 16.3 
de descarga subsuperficial 16.4 
ejemplo numérico de 16.4 

Anâlisis de sistemas lineales 
en hidrologîa 15.3.5 

Anâlisis por correlaciôn grâfica 
coaxial 15.4.2 
comparación con el método del 

numero de curva 15.4.4 

Anos hidrológicos 15.3.4 

Area de polder ver también Volders 

Area de polder 
caracterïsticas 

hidrológicas 15.7.3 
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Areas regadas 
câlculos para el drenaje de 11.4. 
concentration salina de la 

capa de agua del suelo 11.2, 
criterios de drenaje en 11. 
formula para el espaciamiento 

entre drenes 8.3. 

Areas sin riego 
criterios de drenaje para 
empleo del método de régimen 

variable 1 1 
empleo del régimen permanente 

para establecer los 
criterios 

11.3 

.3.2 

11.3.1 

Ascenso capilar 
durante el perïodo de 

barbecho 
salinización por 
suelos estacionalmente 

regados por 

9.3. 
11.2. 

9.3.2 

Avenida ver también Flujo horizontal, 
Flujo radial 

Avenida que define el diseno 
determinación 15.5.2 

B 
Balance de agua 

câlculo de 9.3 
de la parcela 10.2 
de suelos estacionalmente 

regados 9.3.2 
de suelos permanentemente 

regados 9.3.1 
de un suelo regado cc. agua que 

contiene yeso 9.4.4 
en la zona radicular 9.2.1; 9.2.3 

Balance de sales ver también 
Conoentraaión de sales, Contenido 
en sales, Salinidad, Suelos salinos 

Balance de sales 9.2 
câlculo de 9.3 
de la zona radicular 9.2.1; 9.2.3 
de suelos estacionalmente 

regados 9.3.2 
de suelos permanentemente 

regados 
de un suelo regado con agua 

que contiene yeso 
en un unico recipiente 
influencia del agua de riego 

en 9.4.1 

9.3. 1 

9.4.4 
9.5.1 

Balek (modelo) 

Bessel (función) 

Bicarbonato de calcio 
en el agua de riego 

Bicarbonato de sodio 
en el agua de riego 

Bicarbonatos 
clasificación del agua de 

riego 
precipitación de 

Boltzmann (factor) 

Bombeo 
continuo 
intermitente 

Bombeo en pozos 
drenaje por medio de 
ejemplos 

Boussinesq (deposito) 

15.3 

12.2 

9.4 

9.4 

.3 

.5 

.6 

12. 

9 . 4 . 2 
9 . 4 . 5 

1 2 . 2 . 2 

1; 12 .2 
1 2 . 2 . 2 
1 2 . 3 . 2 

14 
14.1 

1 6 . 2 . 2 

Capa de agua 
equilibrio dinâmico 11.4.4 

Capa freâtioa ver también 
Nivel de la capa de agua 

Capa freâtica 
control necesario de la 

profundidad 
durante el perîodo de maximo 

riego 1 1 
durante la estación de 

cultivo 1 1 
efecto en los cultivos de 

verano 1 1 
efecto sobre las praderas 11 
elevación debida a la 

lluvia 11 
en areas regadas 
en areas sin riego 
fuera de la estación de 

cultivo 11 
hidrogramas 11 
percolación desde canales 
profundidad 8.2.1; 
profundidad deseable de 
relación con el caudal de des-

carga por los drenes 11.3; 

11.3 

.4.3 

.2.2 

.2.1 

.2.2 

.3.2 
11.4 
11.3 

.2.1 

.3.2 
10.3 
14.4 
11.4 

11.4 
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Capa semipermeable 12.1 

Capacidad de drenaje 10.2 

Capacidad de infiltración 

del suelo 15.1; 15.4. 1 

Capacidad de recarga 15.4.2 ; 15.A . 3 

Capacidad de recarga limitada 15.4.3 

Carbonatos 
determinación de la con-

ductividad electrica 9.4.3 
presencia en el agua de 

riego 9.4.1 

Carbonatos de calcio 
solubilidad de 9.4.1 

Carbonatos de magnesio 

solubilidad de 9.4.1 

Carga hidrâulica 12.2.3; 13.2; 14.6 

Carga hidrâulica media 

en el tiempo 8.3.4 

Cationes intercambiables 9.3.3 

Cauces de agua 

almacenamiento en 15.2.4 
como depósitos 16.1.3 
condición 15.2.4 
pendiente 15.2.3 

Caudal de descarga por los 
drenes 8.2.1 
âbaco 8.2.8;8.2.9 
en areas bajo riego 11.4 
en areas sin riego 11.3 
en relación con la capa 

de agua 11.4.1 
Caudales de diseïïo para drenaje 

subsuperficial 11.3.1 

Caudales punta 15.1; 15.2.2 

Coeficiente de almacena
miento 12.2.1; 12.2.4 

Coeficiente de escorrentïa 15.6.2 

Coeficiente de pérdidas 

Columna continua 
desalinización de 

Columna de suelo 
concentración de sales en 
desalinización de 
proceso de lavado 

Composición iónica del agua 
de riego 

13.2 

9.5.4 

9.5.5 
9.5.4 
9.5.5 

9.3.3 

Concentración de la humedad 
del suelo 9.2.4 

11.2.3 
9.5.3 

Concentración de sales 
de la humedad del 

suelo 9.2.2; 9.2.3; 9.5.4 
de la solución del 

recipiente 9.5.1 
del agua de riego 9.2.2; 9.2.4 
en la capa de agua del 

suelo 
en recipientes sucesivos 
en un recipiente con 

derivación 9.5.2 
en una columna continua 9.5.5 

Concentración salina de la 
solución del recipiente 9.5.1 

Concepto de equilibrio dinâmico 
de la capa de agua 11.4.4 

Condiciones del agua freâtica 
en régimen permanente 
(variable) 
criterios de drenaje para 11.1 

Conductividad electrica 
de la solución del 

suelo 9.3.3;9.4.1 
del extracto a saturación 9.3.1 
ecuación de almacenamiento 

de sales 9.2.5 

Conductividad hidrâulica de una 
capa semipermeable 
respecto del flujo vertical 12.2.3 

Cono de depresión 14.5 

Constantes hidräulicas 

determinación 13.2.1 

Contenido en sales de la zona 
radicular 
cambios 9.2.1;9. 
ecuación 

Contenido salino inicial 
del a zona radicular 

Control del riego 

Convolución 

Corrientes de agua efïmeras 

Corte anticipado del caudal 
de riego 

Criterios holandeses para 
drenaje 

9 

9 

15 

15 

11 

2.4 
2.4 

.3. 1 

10.2 

.5.3 

.2.4 

10.5 

.3.1 
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Criterios para el drenaje 
a nivel de parcela 1 1 
empleados en Holanda 11.3.1 
en areas regadas '1.4 
en areas sin riego 11.3 
formulación de 11.1 
uso del método para régimen 

variable 11.3.2 

Cuenca hidrológica 15.2 
anälisis de sistemas 15.3.5 
evaporación de 15.3.6 
sïntesis de modelos 15.3.6 

Cuenca hidrológica como un 
sistema 
simulaciones por computador 1 

Cultivos 
criterios de descarga para 
criterios de drenaje para 1 
efecto de la capa de agua 

en 11.2.1 
elevación de la capa de 

agua 1 
evapotranspiración 10.1; 
humedad del suelo 
necesidades de agua 
necesidades de aireación 1 
profundidad permisible de la 

capa de agua 1 
reducción del rendimiento 

de 1 
tolerancia a la sal 

5.3.6 

IA.4 
1.3.1 

1.3.2 
10.3 
10.4 
10.3 

1.2.1 

1.2.2 

1.2.2 
10.6 

Cultivos de verano 
efecto de la capa de agua 

en 11.2.1 
rendimientos de 11.2.1 

Curva de agotamiento del flujo 
subsuperficial de agua 15.5.1 

Curva de recesiôn ver Curva de 
agotamiento del flujo subsuper
ficial 

Curva velocidad-capacidad de 
infiltración 

Curva velocidad-capacidad de 
retención 

Curvas de altura-duración-
frecuencia de la lluvia 

D 
Dagan (ecuación) 

392 

15.4.1 

15.4.1 

11.3.2 

8.2.6 

Dawdy (modelo) 15.3.6 

De Zeeuw (modelo) 15.7.3 

Deposito de Boussinesq 16.2.2 

Deposito de comportamiento 
lineal 16.2.1 

Deposito de retención 15.2.4 

Desalinización 
câlculo de 9.5.5 
del perfil del suelo 9.5.4 
ecuación 9.2.4; 9.5.4 
por lluvia 9.5.5 

Descarga ver tambiên Caudal de descarga 

Descarga 
criterios para los 
datos de archivo 
de pozos 
hidrograma de 
por los drenes 

Descarga de drenaje 
causada por el rie 

cultivos 

go 

Descarga de los terrenos 
câlculo 

Descarga de pozos 

14 
16.3 

1 
16.1 
8.3 

10 
10 

16.4 

1 

4 
2 
4 
1 
6 

1 
8 

2 

4 

Descarga de un area 
caracterîsticas 

Descarga de una cuenca 
predicción por anälisis 

de sistemas 

Descarga de zonas pantanosas 
câlculo 

Descarga que define el diseno 

Descarga subsuperficial 10. 
ejemplo del anälisis de un 

hidrograma 

Descarga variable 

Descargas históricas 
reconstrucción 

Descenso de la capa de agua 
en pozos 
en un acuîfero 

libre 14.5.2; 
método de câlculo 

Desecación 
suelos estacionalmente 

regados 

16.3.2 

15.3.5 

16 

16 

1; 

8 

.4 

. 1 

10 

16 

.3 

2 

2 

3 

4 

4 

16.3.2 

14.5 

14.7.2 
14.5.1 

9.3.2 



Detección 
anälisis de sistemas 15.3.5 

Diagrama de Dooge tiempo-ärea 
curva de concentración 15.6.2 

Diagrama de intensidad de la 

precipitación 15.4.1 

Diagrama tiempo-ärea 15.6.1 

Diagrama tiempo-intensidad de 

lluvia 15.3.6 

Diagramas coaxiales 15.4.2 

Distribución de Poisson 15.6.1 
Distribución descarga-frecuencia 

câlculo 16.4.1 
evaluación 16.4.2 

Distribución gamma 15.6.1 

Divisoria freâtica 15.2 

Divisoria topogräfica 15.2 

Dolomita 

solubilidad de 9.4.1 

Donnan (ecuación) 8.2.1 

Dooge (diagrama) 15.6.2 
Drenaje ver también Agua de drenaje, 

Espaaio poroso drenable, Red 
dé drenaje 

Drenaje 
intensidad del 8.3.5 

11.2.3 Drenaje de sales 

Drenaje del suelo 
prevención de 

encharcamiento 

Drenaje en la estación de 
cult ivo 

Drenaje fuera de la estación 
de crecimiento 

Drenaje natural 

Drenaje por gravedad 
desventajas 
ventajas 

Drenaje por pozos 
de un acuîfero semiconfinado 14.7 
desventajas 14.3 
ventajas 14.2 

Drenaje subsuperficial 
caudales para el diseno del 

drenaje 11.3.1 

11 

11 

11 

11 

.2 

.2 

.2. 

.4. 

14 
14. 
14 

1 

2 

1 

1 

1 
2 
3 

14 

Drenaje y riego 10.1 

Drenes ver también Caudal de desearga, 
Espaciamiento entre drenes, Pro-
fundidad de los drenes 

Drenes 
caudal de desearga por 8.2.1 
profundidad de 11.4.3 
radio de 8.2.2 

Dupuit-Forchheimer (modelo) 15.7 

Ecuación de continuidad 

Ecuación de Dagaa 

Ecuación de Donnan 

13 2; 

Ecuación de equilibrio 
de sales 
aplicación 
en términos de conductividac 

electrica 

Ecuación de Ernst 
aplicación 
principios 

Ecuación de Glover-Dumm 
aplicación 
discusión de 
en areas bajo riego 
formulación de criterios de 

drenaje 
principios 

Ecuación de Hooghoudt 
aplicación 
principios 

Ecuación de Kirkham 
aplicación 

Ecuación de Kraijenhoff 
Leur-Maasland 
aplicación 
discusión de 
principios 

Ecuación de Rothe 

van 

Ecuaciones de drenaje 
para régimen permanente 
para régimen variable 

Ecuaciones del flujo en 
uso 

Edelman (modelo) 

de 

pozos 

15.3 

8.2 

8.2 

9.2 
9.3 

9.2 

8.2 
8.2 

8.3 
8.3 

11.4 

11 
8.3 

8.2 
8.2 

8.2 
8.2 

8.3 
8.3 
8.3 

8.2 

8 
8 

12 

15.7 

2 

6 

1 

3 
1 

5 

8 
7 

5 
4 
2 

1 
2 

3 
2 

4 
5 

6 
7 
5 

4 

2 " 
3 

1 

1 
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Efecto mulch 9.3.2 

Efecto orogrâfico 15.3.3 

Eficiencia de aplicación del 
riego a la 

parcela 10.1; 10.2; 11.4.1 

Eficiencia de conducción 10.1 
en zanjas 10.5 

Eficiencia de riego en la 
explotaciôn 10.5 

Eficiencia global del 
riego 

Embalse de Kraijenhoff 

Embalses superficiales 

Ensayos por bombeo 
ecuación para el anâlisis 

Equilibrio de sales 
ecuación 

10.1 ; 10.2 

16.2.2 

16. 1.3 

12.1;12.2 
12.2.1 

9.2.3 

Equilibrio del intercambio catiónico 
câlculo del 9.3.3 

Equilibrio dinâmico 
de la capa de agua 11.4.4 

Ernst (ecuación) 8.2.7 

Escorrentia ver también Método 
vaoional, Proeesos de escorrentia 

Escorrentia directa 
coeficiente de 
hidrograma 
modelos 

15. 1 
15.6.2 

15.4.1; 15.5.1 
15.6 

Escorrentia subsuperficial 15.1 
hidrogrmaa 15.5.1 
modelos 16.1 
transformación de la precipi-

tación efectiva en 16.1.3 

Escorrentia superficial 10.1; 10.3 
factor de reacción 16.3.3 
papel del suelo 15.2.1 
papel del tamano de la 

cuenca 15.2.2 

Espaciamiento entre drenes 8.2.1 
câlculo de 8.2.3; 11.3.2;11.4.3 
formula para âreas bajo 

riego 8.3.3 
formulas 8.2.8 

Espaciamiento entre pozos 
estimación de 14.6;14.7.3 

Espacio poroso drenable 11 
efecto sobre el caudal 

de descarga 11 
en relación con la precipi-

tación 11 
en relación con la profundidad 

de la capa de agua 11 

Estaciân de crecimiento de los 
cultivos 
capa de agua en la 

Estudios de frecuencias 
uso de hidrograms 

Estudios empîricos en 
hidrologïa 

Evaporación 10. 
en relación con el drenaje 
modelo de correlación 
pérdidas por 

Evaporación de una cuenca 

15. 

15. 

i; 
11 
15 
15 

.3.1 

.3.2 

.3.2 

.3.2 

14.4 

3.5 

3.3 

10.5 
.2.1 
.3.4 
.3.6 

15.3.6 

Evapotranspiración 11.4.1; 16.1.3 
de los cultivos 10.1; 10.3;10.4 
durante el perîodo de mâximo 

riego 11.4.3 

Exceso de precipitación 15.5.3 
considerado como un sub-

sis tema 15.3.6; 15.4 

Exceso de precipitación 
instantâneo 
equivalente 15.6.2 

Exceso de riego 
para el lavado de suelos 10.6 

Exceso de riego beneficioso 10.6 

Extracto a saturación 
composición iónica 9.3.3 
conductividad 

electrica 9.2.5; 9.3.1; 9.3.2 
relación de adsorción de 

sodio 9.3.3 

Factor de Boltzmann 

Factor de geometria 

Factor de pérdidas 

12.2.2 

8.2.7 

13.2.1 ; 13.2.2 
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Factor de 
reacción 8.2.5; 16.1.1; 16.2.3 
determinación 16.3.1;16.4.1;16.4.2 
orden de magnitud 16.3.3 

Filtración 
definición 13. 1 
desde canales 13.2; 13.3 
en acuïferos freâticos 13.3 
en acuïferos semiconfinados 13.2 
en acuïferos semiconfinados 

finitos 13.2.2 
en acuïferos semiconfinados 

infinitos 13.2.1 

16.3.1 Filtraciones de una cuenca 

Final de la eurva de 
decrecida 8.3.4; 8.3.7 

Flujo de agua desde zanjas 
en acuïferos freâticos 
tras un cambio instantäneo del 

nivel del agua 13.3.1 
tras un cambio permanente del 

nivel del agua 13.3.1 

Flujo de agua hacia pozos unicos 
en acuïferos infinitos 12.1 

Flujo de agua hacia un pozo 12.1 

Flujo de base 15.1 
hidrograma de 15.5.2 

Flujo de retorno 10.7 

Flujo en régimen permanente hacia 
un pozo en un acuïfero 

freätico 12.2.1 
en un acuïfero freätico con 

recarga vertical 
en un acuïfero 

12.3.3 

semiconfinado 

Flujo hipodérmico 

Flujo horizontal 
de un acuïfero 
del suelo 
ecuación 
por encima del nivel 

de los drenes 

Flujo mâximo 

Flujo 

12 

15. 

.2. 

12.2 

;15.5 

; 14.5 
8.2 

13.2 

8.2 

15 

3 

1 

2 
1 
3 

4 

1 

radial 8.2.2; 12.1; 13.2.1 ; 13.2.2 

Flujo transitorio ver Flujo variable 

Flujo variable hacia un pozo 
en un acuïfero freätico 12.2.2 

en un acuïfero semi-
confinado 

Flujo vertical 

Función de Bessel 

Funciön de Green 

Función de Hankel 

Funciones del pozo 

12.2 

12.2.3; 

para acuïferos semicon-
finados 

Theiss 

12.2 

3; 13 

13.2 

12.3 

12.2 

12 

12.2 
12.2 

4 

2 

3 

1 

3 

1 

4 
2 

Funciones gamma incompletas 15.6.1 

Glover-Dumm (ecuación) 

Gradiente hidrâulico 

Green (función) 

8.3.2 

13.2 

12.3.1 

H 
Hankel (función) 12.2.3 

Hidrograma avenida-perîodo 15.5.1 

Hidrograma de descarga 15.2.1;16.1.1 
procedimiento de 

desglose 16.3.1 ; 16.4. 1 

Hidrograma de escorrentïa 
directa 15.4.1 ; 15.5.1 
longitud base 15.5.1 

Hidrograma de escorrentïa 
subsuperficial 15.5.1 

15.3.6;15.5.3 
Hidrograma de salida 

agua 

Hidrograma instantäneo 
de flujo 

Hidrograma reconstruîdo 

Hidrograma unitario 
de Sherman 
principios 

Hidrograma unitario de T horas 
de duración 

Hidrograma unitario 
instantäneo 

15.7.2 

16.4.2 

15.2.5 
15.5.1 

15.5.3 

15.5.3 
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Hidrologîa 
anälisis de sistemas 

lineales 15.3.5 
métodos de estudio 15.3 
métodos estadîsticos 15.3.4 

Hidrologîa paramétrica 15.3.3 
modelos conceptuales 15.3.6 

Hooghoudt (ecuacion) 8.2.2 

Huertos 
caudal de descarga 11.3.1 
criterios de drenaje para 11.3.2 
criterios de drenaje usados 

en Holanda 11.3.1 
efecto de la intensidad del 

drenaje en 11.3.2 

Humedad 
almacenamiento 9.2.1 
concentración de 9.2.4 
conductividad electrica de 9.2.5 

Humedad del suelo ver también 
Réserva de la humedad 

Humedad del suelo 
composición iónica de 9.3.3 
concentración 9.2.4 
conductividad electrica de 9.2.5 
contenido 9.2.2 
necesidades de los cultivos 10.4 

Indice de infiltración 15.4.1 

Indice de precipitación anté
cédente 15.4.2 

Infiltración de agua 
en exceso 10.5; 10.6 
indice de 15.4.1 
velocidades de 10.4; 10.5 

Influente (lîquido entrante) 

concentración salina de 9.5.1 

Intensidad de recarga 8.3.5 

Intensidad del drenaje 8.3.5 

Intercambio iónico 9.3.3 

Intercepción 15.4.1 

Interferencia de pozos 14.5 

Inundación 
prevención de 11.2 
reducción del rendimiento 11.2.2 

396 

Inversion matricial 
câlculo del hidrograma 

unitario 15.5.2 

K 
Kirkham (ecuación) 

Kraijenhoff (ecuacion) 

Kraijenhoff (embalse) 

Kraijenhoff (modelo) 

8.2.4 

8.3.5 

16.2.2 

15.7.2 

Lago superficial 
concentración salina 

solución del embal 

Lavado 
cantidad de agua de 

para 
eficiencia 
intensidad 
por agua de lluvia 
teorîa 

Ley de Poisseuille 

Ley de Seddon 

en 
se 

rie 

9. 

la 

go 

2.2; 

9 

9 

1 1 
9 
9 
9 

15 

15 

5 

5 

4 
5 
3 
5 
9 

3 

2 

1 

1 

1 
5 
3 
5 
5 

2 

3 

M 
Método de las isoyetas 

Método de Thiessen 

15.3.6 

15.3.6 

Método de traslación 
recorrido de la escorrentîa 15.6.2 

Método del deposito de agua 
recorrido de la escorrentîa 15.6.1 

Método del numero de curva 15.4.3 
comparación con el método 

coaxial 15.4.4 

Método racional 
recorrido de la escorrentîa 15.6.2 

Método racional modificado 
recorrido de la escorrentîa 15.6.2 

Método tiempo-ârea 
recorrido de la escorrentîa 15.6.2 



Métodos de riego 
y eficiencia de lavado 9.2.2 

Métodos del Hidrograma 
Unitario 
cälculo numérico 
determinación de la avenida 

de diseno 
instrumentos matemäticos 

del anâlisis de sistemas 
lineales 

principios 

Métodos estadïsticos en 
hidrologïa 

Modelo de Balek 

15 
15 

15 

15 
15 

15 

15 

3 
5 

5 

5 
5 

3 

3 

5 
2 

2 

3 
1 

4 

6 

Modelo de correlación en 

hidrologïa 15. 

Modelo de Dawdy 15. 

Modelo de De Zeeuw 15. 

Modelo de Dupuit-Forchheimer 1 

Modelo de Edelman 
flujo subsuperficial 

de agua 15. 

Modelo de Kraijenhoff 15. 

Modelo de O'Donnell 15. 

Modelo de Stanford 15. 

Modelo de traslación lineal 15. 

Modelo precipitación-
escorrentïa 16. 

Modelos conceptuales 

hidrologïa paramétrica 15. 

Modelos de escorrentïa 1 

Modelos holandeses 
estudios precipitación-

escorrentïa 1 
Movimiento del soluto 

modelos teóricos 

Movimiento sinusoidal 
de la carga hidräulica en un 

acuîfero 1 
del agua en lamina libre 1 

3.4 

3.6 

7.3 

5.7 

7.1 

7.2 

3.6 

3.6 

6.2 

1.1 

3.6 

5.6 

5.7 

9.5 

3.4 
3.4 

N 
Necesidades de aireación de 

los cultivos 11.2.1 

Necesidades de drenaje 
de parcela 10.1 

Necesidades de lavado ver tarribién 
Lavado 

Necesidades de lavado 9.2.3; 11.4.1 
cälculo de 11.4.3 
disminuciôn 9.4.6 
evaluación de 9.4.2 
riesgo de alcalinizaciôn 9.3.3 

Necesidades de riego 
aplicaciôn de la ecuación 

de almacenamiento de sales 9.3.1 

Nivel de la capa de agua 
efecto sobre las praderas 11.2.2 
division de la pre-

cipitación 16.3.1 
réserva del agua subsuper

ficial 16.1.3 
valores del factor de 

reacción 16.3.3 

Nivel del agua en el suelo 
influencia de un cambio de 13.3.1 
influencia de un cambio 

proporcional con el 
tiempo 13.3.1 

movimiento sinusoidal de 13.4 

Nivel del agua en los drenes 
altura de 8.2.1 
factor de influencia 8.1 

Normas inglesas para el drenaje 
subsuperficial 11.3.1 

0 
O'Donnell (modelo) 

Olas de marea 

15.3.6 

13.4 

Onda ver también Amortiguaaiôn 
de ondas, Tvansmisiôn de ondas, 
Velocidad de una onda 

Onda de la avenida 
velocidad 

P 
Pearson (tablas) 

15. 1 
15.2.3 

15.6.1 
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Pendiente uniforme 
equivalente 15.2.3 

Percolación 
aplicación de la ecuación 

de almacenamiento de sales 9.3.1 
negativa 9.3.2 
pérdidas 10.3; 10.5; 11.4.1 

Pérdidas 
desde zanjas 10.5 
determinación de 15.4 
factor de 13.2.1 
hacia una capa de agua 

profunda 13.5.1 
hacia una capa de agua 

superficial 15.5.2 

Pérdidas de 

conduce ion 10.1; 10.3; 11.4.1 

Pérdidas de funcionamiento 10.3 

Pérdidas en arrozales 10.5 

Pérdidas en parcela 10.1;10.2 

Pérdidas intencionadas 11.4.1 

Pérdidas por evaporación 15.3.6 

Pérdidas por filtración 10.3 

Pérdidas por 
percolación 10.3; 10.5; 11.4.1 

Pérdidas por percolación 
profunda 11.4.1 
durante el perîodo de 

mäximo riego 11.4.3 

Perîodo de mäximo riego 
cäleulo de la altura de la 

capa de agua durante 11.4.4 
cäleulo para 11.4.3 

Perîodo de recesión 8.3.6 

Perîodo de tormenta 

unitaria 15.5.1 ; 15.5.2 

Poisseuille (ley) 15.3.2 

Poisson (distribución) 15.6.1 

Polders 
anälisis de hidrogramas 16.3.1 
caudal de descarga 11.3.1 
distribución del agua de 

filtración 13.2.3 
profundidad de la capa de 

agua 11.2.1 

Porcentaje de sodio 
intercambiable 

Porosidad efectiva 
del acuxfero 

12.2.1 
14.4 

Pozos ver también Bombeo en pozos, 
Descarga de pozos, Drenaje por pozos 

Pozos 12.1 
descarga de 14.4;14.5.2; 14.6; 14.7. 3 
en acuîferos con limites 

hidrâulicos rectos 12.3.1 
en acuîferos semiconfinados 14.7 
espaciamiento de 14.6 
interferencia de 14.5 
radio efectivo de 14.6 

Pozos artesianos 14.7.1 

Pozos imagen 12.3.1 

Pozos interceptores 14.7.2 

Praderas 
efecto del nivel del agua 

sobre 11.2.2 

14.4 

9.3.3 

Precipitación 
capa de agua durante 
contribución a la descarga 

del drenaje 10.1 
curvas altura-duración-

frecuencia 11.3.2 
de sales débilmente solubles 9.4.1 
desalinización del perfil 

del suelo por 9.5.2; 9.5.5 
elevación de la capa 

de agua 11.3.2 
métodos de infiltración 15.4.1 
relación con los caudales 

de drenaje 11.3.1 
yetograma de 15.3.6 

Precipitación antécédente 
indice de 15.4.2 

Precipitación de una cuenca 15.3.6 

Precipitación efectiva 15.4 
cäleulo 16.4.2 
considerada como un 

subsistema 15.3.6 
expresiones matemâticas 

para el cäleulo 16.2 
transformación en escorrentîa 

subsuperficial 16.1.3 
valor total calculado 16.3.1 

Precipitación efectiva total 16.4.1 

Precipitación estequiométrica 9.4.1 

Precipitación medida 
transformación en precipitación 

efectiva 16.1.3 
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Predicción de la descarga 
de una cuenca 
anälisis de sistemas 15.3.5 
avenida que define 

el diseno 15.5.1 

Predicción del anälisis del sistema 
de la descarga de 

una cuenca 15.3.5 

Profundidad critica 
de la capa de agua 11.2.3 

Procesos de escorrentia 
concepto en Holanda 16.1.3 

Profundidad de la capa de agua 
critica 11.2.3 
relación con la salinización 

por capilaridad 11.2.3 
valores para los cultivos 11.2.2 

Profundidad de los drenes 
cälculo de 1 1 . A. 3 
en relación con el caudal 

de descarga 11.3.1 
en relación con la lluvia 11.3.2 
y espaciamiento 11.4.3 

Proyectos de riego 
necesidades de drenaje en 

régimen permanente 11.4.1 

R 
Radio de 

influencia 12.2.1; 12.3.1; 
cälculo de 

Radio del dren 

Recarga 
intensidad de 

Recarga de la humedad 
del suelo 

Recarga de una cuenca 

Recarga intermitente 

Recipientes modelo del 
movimiento del soluto 
con derivación 
series de 
ünico 

Recuperación 
de zonas salinas por drenajf 
lavado de suelos salinos 

durante 

14.5 
14.6 

8.2.2 

8.3.5 

9. 

15, 

3.2 

4.2 

1.3.6 

9.5 
).5.2 
).5.3 
).5.1 

10.6 

9.5 

Red de drenaje ver también 
Drenaje 

Red de drenaje 
método empïrico 15.3.3 
método fïsico 15.3.2 
métodos estadïsticos 15.3.4 
modelo matemâtico 15.3.2 
simulación 15.3.6 
sistemas lineales 15.3.5 

Reducción del rendimiento de los 
cultivos causada por enchar-

camiento 11.2.2 

Relación de adsorción de sodio 9.3.3 

Relación precipitación-escorrentxa 
métodos de estudio 15.3 
papel de la cuenca de drenaje 15.2 
papel del suelo 15.2.1 
sïntesis de modelos 15.6 

Rendimientos de los cultivos 
efecto de la profundidad de 

la capa de agua en 11.2.1 ; 11.2.2 

Resalimzacion 
efecto del drenaje natural 
prevención 

Réserva de la humedad del 
suelo 

Resistencia al flujo 
vertical 12.2.3 

Resistencia hidräulica 
de una capa de suelo 

Resistencia radial del flujo 
hacia los drenes 

Respuesta a un impulso 

Retención maxima potencial 

Retención superficial 15.1 

Retraso de una cuenca 15.2. 

11 
9 

16 

13 
14 

8 

15 

15 

;15 

3; 

4 
3 

1 

3 

.2 

.7 

3 

.5 

.4 

.5 

15 

1 
2 

3 

2 

3 
3 

2 

3 

3 

1 

6 

Riego ver también Periodo de 
maxime* riego 

Riego 
cälculo del balance de agua 9.3.1 
constante 9.3.1 
eficiencia 10.5 
en exceso 10.6 
en relación con el drenaje 10.1 
frecuencia 10.4 
sistema rotativo de 10.3 

Riego continuo 10.5 
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Riego en exceso 10.5 

Riego en fajas 10.5 

Riego intermitente 10.5 

Riego por aspersión 10.5 

Riego por escorrentïa 10.5 

Riego por gravedad 
cantidad de agua de riego 

para 11.4.1 

Riego por inundación en eras 10.5 
eficiencia de lavado en 9.2.2 

Riego por inundación en fajas 
eficiencia de lavado en 9.2.2 

Riego por surcos 
eficiencia de lavado en 

Riego subterräneo 

Riego superficial 

Riesgo de alcalinización 
aumento de 
disminución de 
efecto de las sales poco 

solubles 
y lavado 

10 
9.2 

10 

10 

9.4 
9.4 

9.4 
9.3 

5 
2 

5 

5 

2 
6 

1 
3 

Rothe (ecuación) 8.2.4 

Sales ver también Concentración 
de sales, Ecuación de equilibrio 
de sales 

Sales altamente solubles 
aplicación de la ecuación de 

almacenamiento de sales 9.4.3 
concentración en el agua de 

riego 9.4.4 

Sales poco solubles 
en el agua de riego 9.4 
precipitación de 9.4.1 
solubilidad de 9.4.1 

Salida de agua 
hidrograma de 15.3.5 
modelo de correlación 15.3.4 

Salinidad 
cälculo de 9.3.1 

Salinidad de equilibrio 9.2.4 

Salinidad del suelo 
calidad del agua de 

drenaje 10.7 
exceso de riego 10.6 
pérdidas por conducción 10.2 

Salinización 
necesidades de los cultivos 

para el control de 10.6 
por ascenso capilar 11.2.3 
prevención de 11.2.3 
velocidad de 11.2.3 

Salinización y drenaje 9.1 

Seddon (ley) 15.2.3 

Sherman (hidrograma) 15.5.1 

Simulación en hidrologïa 15.3.6 

Sintesis de modelos 
en hidrologïa 15.3.6 
en sistemas precipitación-

escorrentïa 15.6 

Sistema de cauces de agua 
configuración 
densidad 

15.2.4 
15.2.4 

descarga de agua freâtica en 15.1 

3.1 
3.6 

Sistema hidrológico 15. 
modelos 15. 

Sistema lineal invariable en 
el tiempo 15.3.5 
sistema precipitación-

escorrentïa 

Sistema rotativo de riego 

Sistemas agrupados 

Solubilidad 
de carbonatos 
de sales poco solubles 

Solución del suelo 
concentración salIna de 9.4.1 
conductividad 

5.5 

10 

5.3 

9.4 
9.4 

3 

3 

3 

1 
1 

electrica 
lavado por agua 
mezcla con agua 
mezcla con agua 
salinidad de 

Stanford (modelo) 

Subsuelo 
desecación de 

de 
de 
de 

11 
11 
ri 

9.3.3 
uvia 
uvia 
ego 

pérdidas por percolación 

9 
9 
9 
9 
9 

15 

9 
11 

4 
5 
5 
5 
3 

3 

3 
4 

1 
5 
2 
2 
3 

6 

2 
1 
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Suelo ver tambiên Columna de 
suelo, Humedad del suelo, 
Solue-ión del suelo 

Suelo en barbecho 
desecación de 

Suelo homogéneo 
espaciamiento entre 

drenes en 

9.3.2 

8.2.8 

Suelo regado 
aplicación de la ecuación de 

almacenamiento de sales 9.3.1 
balance de agua de 9.2.1 
salinización 9.1 

Suelos estacionalmente regados 
câlculo del balance de sales 9.3.2 

Suelos estratificados 
ecuación de Ernst 8.2.7 

Suelos permanentemente regados 
aplicación de la ecuación 

de almacenamiento de 
sales a 9.3.1 

Suelos salinos 
conductividad electrica 9.3.3 
lavado durante la recuperación 9.5 
movimiento de soluto 9.5 
porcentaje de sodio inter-

cambiable 9.3.3 
salinidad de equilibrio 9.2.4 

Sulfatos 
clasificación del agua de 
riego 9.4.2 

Superposición 
método para el câlculo del 

descenso de la capa de agua 
en el bombeo 14.5.1 

principio 
de 8.3.6; 9.5.5; 12.3.2; 15.3.5 

T 
Tablas de Pearson de Funciones 

Gamma Incompletas 15.6.1 

Theiss (función) 12.2.2 

Thiessen (método) 15.3.6 

Tiempo de con-
centración 15.2.3; 15.6.2 

Tierra de cultivo 
capa de agua 11.3.1 
caudal de descarga por los 

drenes 11.3.1 

Tipos de corrientes de agua 15.2.4 

Tolerancia de los cultivos a 

las sales 10.6 

Transmisiôn de ondas vev tambiên Onda 

Transmisión de ondas 13.4 

en acuîferos freâticos 13.4.1 
en acuîferos semiconfinados 13.4.2 

Transmisividad del 14.6 
acuîfero 8.2.1;8.3.1;12.2.1;12.2.3 

V 
Valor de la suma de 

excedencias 

Valor del carbonato sódico 
residual 

Velocidad de una onda 

Velocidad del frente de 
avenida 

11.2.1 

9.4.2 

15.2.3 

15.2.3 

Y 
eso 

clasificación del agua de 
riego 

efecto sobre el crecimiento 
de las plantas 

en el agua de riego 
solubilidad del 

9. 

9, 
9, 
9, 

.4. 

.4. 

.4. 

.4. 

,2 

.3 

.4 

. 1 

Yetograma de la precipitación 
de una cuenca 15.5.1 

Yetograma de la precipitación 
efectiva 15. 
transformación en el 
hidrograma de descarga 16, 

Yetograma de salida de agua 15, 

3.6 

1.3 

3.6 
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Zanjas 
flujo de agua desde 
flujo horizontal hacia 
pérdidas de agua de 

Zona radicular 
balance de sales de 
concentración de sales en 
concentración salina de la 

humedad del suelo 9.2.2 
deposito de humedad del suelo 

en 9.3.2 

13 
8 . 2 

13 

9 . 2 
1 1.2 

3 
1 
5 

1 
3 

desecación de 9.3.2 
efecto de la intensidad de 

drenaje en 11.3.2 
en relación con la capa de 

agua 11.4.1 
humedad del suelo 10.4 
necesidades de aireación de 11.2.2 

Zonas äridas 
drenaje de sales 
exceso de riego 
prevención de la 

salinización 

11.2.3 
10.6 

11.2 
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