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CAPITULO 1
Introduccidn

Las politicas de operacién de vertedores consisterien establecer los gatos de salida de
la presa, de manera que se proteja a ésta de un rebasamiento y de que se sean lo mas
pequedios posible los daftos aguas abajo de la misma. Las reglas para extraer el agua son a
corto plazo (dias) y dependen del estado de la presa tales como el nivel de agua en el vaso y
la elevacién en los vertedores, y de factores hidrolégicos como el gasto de ingreso a la
presa.

Los vertedores son un dispositivo de seguridad de una presa ante la eventualidad de
una avenida extraordinaria. La subestimacién de su capacidad puede ilevar a que una presa
realice continuos derrames de excedentes, los que al sobrepasar la capacidad del cauce
aguas abajo podrian provocar inundaciones ¢n las poblaciones y sembradios ubicados en las
margenes. Otra consecuencia desfavorable se refiere a Ia elevacién del agua en el embalse
por encima del nivel de operacién ya que csto aumenta el riesgo de falla de la presa pues
podra rebasar a la corona de la cortina y sobre todo, si ésta fuera de materiales graduados.

Cuando existen asentamientos humanos aguas abajo de una presa, normalmente se
sobredisefian las obras de excedencia. Esto implica vertedores con capacidad de descarga
mayor al requerido, tal es el caso del vertedor de la presa Malpaso, sobre el rio Grijalva,
que para dar un mayor margen de seguridad a la presa se dimensiond para un gasto d¢ 21
mil 750 m’/s (por sus dos vertedores) o ¢l de la presa Internacional la Amistad el cual es de
43 mil 700 m’/s.

El discfio hidraulico de las diferentes estructuras que componen una obra de
excedencias depende de los gastos de descarga. Dichos gastos pueden ser el de disefio 6 el
minimo de descarga. La operacién de vertedores controlados por compuertas se realiza con
base en las politicas adoptadas para ¢l manejo de las avenidas y de la frecuencia de estas.

En México, rara vez ha fallado una presa debido a un vertedor insuficiente: sin
embargo, si se¢ han presentado problemas con gastos menores al de disefio en alguna de sus
estructuras que, si bien no lo llevan a la falla total, si han entorpecido su funcionamiento
hidraulico (Sanchez, 1979, Referencia 8). En la figura 1.1 se muestran los gastos de
descarga de disefio y los gastos de descarga maximos observados para algunas grandes
presas de México.

Los gastos de descarga que ocurren, aun siendo menores que los de disefio, pueden
provocar dafios en su revestimiento y por socavacidn.

Actualmente se han mejorado aspectos tecnoldgicos en la estructura de la obra de
excedencias, como es el uso de aireadores para evitar la cavitacién o el de espesores
grandes y anclajes especiales de las losas de revestimiento de tangues amortiguadores (para
tomar en cuenta la sustentacidon provocada por los cambios de la subpresién en el tanque).
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Figura 1.1 Gastos de disefio contra Gastos méximas observados en vertedores en México.

{Tomado de Behaviour of Spillway in Mexican Dam. Sinchez 1979)

Por su parte, los métodos hidrologicos han mejorado, pues ya no solo se toma en
cuenta el gasto de pico de las avenidas histéricas méximas anuales y la forma de una o dos
de ellas, sino que se aprovecha el registro entero y diversas caracteristicas de las avenidas
histéricas ademas del gasto de pico, como el volumen y el tiempo base.

El método hidrolégico tradicional para el disefio de vertedores consiste en obtener el
gasto de pico para un periodo de retorno, normalmente de 10 mil afios, o bien se usan
métodos como son las envolventes de Creager o las envolventes de Lowry.

También es muy utilizado el método deterministico de la Avenida Maxima Probable
(AMP); sin embargo, tiene la desventaja de no podérsele asignar una probabilidad de
excedencia, ademds de que no permite obtener avenidas de diseflo para periodos de retorno
menores (de 50 a 200 afios), necesarios para definir la politica de operaciéon de los
vertedores.

En el caso de los métodos estadisticos, para obtener el volumen de la avenida, se sigue
un procedimiento muy discutible: se selecciona una avenida histérica importante y se
multiplica sus gastos por la constante que permite igualar el gasto de pico de la avemida con
el calculado para cierto periodo de retorno. De esta manera se hace una estimacién tosca de
las avenidas de disefio.

_Este trabajo comprende 6 capitulos y estd estructurado de la siguiente forma: en el
capitulo 2 ltamado Presas de almacenamiento, se dan datos generales de la situacion del
agua en la Repiblica Mexicana (volumenes de escurrimiento, volimenes infiltrados, etc.),

2



CapITULO 1 INTRODUCCION

se menciona que ¢l agua en el pais esta mal distribuido en el tiempo v en el espacio motivo
por ¢! cual la zona norte del territorio nacional tiene déficit del liquido y por otro lado esta
cl problema de la abundancia de agua en el sur del pais.

Se habla de la evolucién que han tenido las presas en México. De la base de datos que
se menciona en éste capitulo, se puede decir que tanto las alturas de las cortinas como los
volimenes en los embaises han aumentado conforme avanza el tiempo, lo que es una
muestra del avance tecnoldgico del_pais. Se hace mencion del propésito y del tipo de
presas construidas, se muestran algunas figuras y tablas de la relacién que guardan las
presas que poseen vertedores que trabajan a descarga libre y las que son operadas con
compuertas; en este punto se destaca que las presas con vertedores trabajando a descarga
libre son un porcentaje muy alto con respecto a las operadas por compuertas. Al final del
capitulo se presentan varias tablas que contienen presas cuyos vertedores son operados por
compuertas y en un mapa se¢ ubica ¢l sitio donde se encuentran dichas presas.

En ¢l capitulo 3 llamado Trénsito de avenidas por presas de almacenamiento, se
describe el procedimiento para determinar el hidrograma de salida de una presa dado un
hidrograma de entrada. S¢ mencionan las ecuaciones fundamentales y el incremento de
tiempo sugerido. Este Gltimo es importante, ya que de no tomarse el gasto correspondiente
al tiempo de pico se podrian cometer errores que influirian negativamente en el resultado
del transito de la avenida. Se dan las ecuaciones que definen el volumen de regulacién y los
gastos de salida por el vertedor, a descarga libre y controlados por compuertas

En el capitulo 4 titulado Operacién de compuertas, se hace mencion del estado del arte
de los métodos para operar compuertas en vertedores en nuestro pais y se citan tres
criterios, ellos son: el método por tanteos, el de avenidas de ingreso conocidas y el Jdel
Cuerpo de Ingenieros de los Estados Unidos.

Se mencionan varios estudios recientes sobre las politicas de operacion de compuertas,
estos trabajos tienen como finalidad proteger a la presa de su rebasamiento y producir los
minimos dafios aguas abajo de la misma.

Se dedica una parte de éste capitulo a dar los fundamentos de un criteno para
seleccionar un plan de operaciéon de las compuertas, este criterio fue propuesto por el
profesor Sanchez Bibriesca del Instituto de Ingenieria de la UNAM y de Jiménez Espinosa
del Centro Nacional de Prevencion de Desastres. El criterioc se¢ basa en la publicacion
“Introduccion al disefio de obras de excedencias”, en el cual utilizan el métode de la
lognormal bivariada.

En el capitulo 5 se presenta una aplicacidén del criterio que proponen los ingenieros
antes citados a la presa Aguamilpa, esta presa se encuentra en el Estado de Nayant y
aprovecha el potencial que presenta el rio Santiago.

En el capitulo 6 se presentan las conclusiones del trabajo asi como algunas
recomendaciones.



A VR

El presente trabajo cuenta con un Anexo y que es un breve manual del uso y operacidn
de un programa que se desarrollé para realizar transitos de avenidas en vasos de
almacenamiento, a descarga libre u operado con compuertas, esta escrito en Visual BASIC
y corre bajo ambiente Windows. Por e¢llo aparecen los principales elementos que som
comunes y conocidos para cualquier usuario de Windows, cuenta ademds, con una ayuda n
linea por lo que utilizar el programa es facil.



CAPITULO 2

Presas de Almacenamiento

2.1 Antecedentes -

En México, desde ia época prehispénica, se han realizado distintas acciones para hacer
llegar el agua hasta donde es requerida y para disminuir sus efectos dafiinos de su exceso
durante la época de iluvias. En los aflos recientes esto dltimo se¢ ha apoyado en la
construccién de presas, tanto para almacenar agua como para usarla en periodos donde su
oferta es menor a su demanda o bien para regular los gastos de los rios.

Las presas construidas en México desempefilan un papel fundamental en la
transformaciéon y modernizacion del pais. Su misma construccién es ejemplo del avance
tecnolégico de la nacién.

México tiene una superficie aproximada de 2 millones de kilémetros cuadrados, de¢ la
lluvia media anual de 780 milimetros en el territorio aproximadamente el 27% se convicrte
en lluvia en exceso (aproximadamente 410 mil millones de metros cubicos). Se estima un
volumen renovable de agua subterrinea de 31 mil millones de metros cubicos, y un
almacenamiento en los acuiferos, no renovable de 110 mil millones de metros cubicos.

En la Republica Mexicana, la precipitacion pluvial es muy irregular en el espacio y en
el tiempo, se concentra en unos cinco meses y en las regiones menos pobladas, también la
ubicacion de los habitantes y de las actividades econdmicas se relaciona de manera inversa
con la disponibilidad del agua.

Menos de la tercera parte del escurrimiento total ocurre en el 75% del termtorio
nacional, en tal porcion se localizan las principales ciudades, las industrias y las tierras
aptas para ricgo. En consecuencia, el escurrimiento en exceso y el agua de los acuiferos
resulta insuficiente para apoyar las aitas tasas de desarrollo de estas zonas y se traduce en
la sobreexplotacién de los acuiferos y en la necesidad de realizar transferencias de agua
desde otras cuencas.

Por otra parte, el agua en abundancia se concentra en el 25% del territorio, provocando
también problemas debido a su exceso y es necesario construir obras de drenaje y de
control de avenidas para permitir el desarrollo socioecondmico de las comumdades de estas
regiones. El riego en estas areas no es muy importante, y las actividades principales se
concentran en la extraccién y refinacidén de otros recursos como el petréleo, que s¢ ha
incrementado en los iltimas décadas. Estas zonas también tienen un gram potercial
eléctrico, se han utilizado esquemas de presas de usos multiples. No ha sido posible llevar a
cabo el desarrollo pleno de la infraestructura hidraulica para estos fines debido a aspectos
financieros y de preservacién del medio ambiente.
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En ¢l &mbito nacional el balance de agua no refleja los problemas que aquejan a una
gran parte de las cuencas y los acuiferos del pais; sin embargo, los balances regionales
muestran importantes déficits de agua en casi la mitad del territorio.

Si se hace una divisién del pais en cuatro zonas con caracteristicas semejantes =n
cuanto a la distribucién y aprovechamiento del agua, es posible establecer la situacidn del
balance de cada una de ellas.

En la zona norte, con la mayor cscasez de agua, se utiliza practicamente toda el agua
superficial disponible y una buena parte de los recursos subterraneos, esto ha motivado la
competencia entrc los diferentes usuarios y al mismo tiempo ha generado la necesidad e
encontrar politicas optimas de operacién de las presas, para utilizar al maximo los recursos
hidraulicos de la regién.

En la vertiente del Océano Pacifico, en la parte norte y centro de México, se tienzn
mayores recursos hidriulicos que en la zona norte, pero se concentran principalmente en el
sur de la regién, micntras que los mejores suelos aptos para 1a agricultura, y @=n
consecuencia, los principales desarrollos urbanos y las actividades econdmicas estdn en la
parte norte donde se localiza la zona agricola mis importante del pais. La orientacién de la
infraestructura hidroldgica de esta zona se ha encaminado a equilibrar la situacién mediante
obras de transferencia de agua entre cuencas.

La zona centro de México se caracteriza por 13 mayor concentracion de dreas urbanas,
de plantas industriales y también de dreas de cultivo, debido a la cercania de los centros de
consumo. La disponibilidad de agua es mayor que en las zonas antes mencionadas, debido a
que en clla se localizan dos cuencas de gran importancia (Balsas y Lerma); sin embargo, el
uso del agua es amplio. En este sentido, ha sido necesario desarrollar la infraestructura
hidraulica para varios usos: riego, agua potable, generacidon de energia, control de
avenidas, acuacultura y recreaciéon

El contraste mas importante entre la disponibilidad de recursos hidraulicos y su
utilizacién, se presenta en el sur y sureste del pais, tanto en la vertiente del Golfo de
México como la del Pacifico; en esta zona se localizan las corrientes mas importantes y
caudalosas, en las cuencas de los rios Usumacinta, Grijalva y Papaloapan. La topografia
accidentada, el clima extremadamente calido y la vegetacién han restringido la ocupacicn
poblacional de esa parte del territorio y el desarrollo de actividades agricolas o industriales.
Por esta razén, 145 obras hidraulicas han sido construidas principalmente para la generacion
de energia eléctrica (que forma parte de un sistema interconectado eléctrico nacional) y de
control de avenidas, ya que el exceso y la variacion del escurrimiento resulta, en este caso,
una limitante para el desarrollo.

Las presas mas importantes del pais por cuanto a su tamafio y capacidad te
almacenamiento se han desarrollado en esta zona; principalmente en los rios Grijalva y
Papaloapan, queda relativamente virgen el rio Usumacinta, ¢l mds caudaloso de México,
con un gran potencial hidroeléctrico pero cuya cuenca constituye al mismo tiempo, la
mayor riqueza ambiental del pais y su aprovechamiento debe estar sujeto a un cuidado
especial.
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2.2 Evolucién de las presas construidas en México

La estrategia hidrdulica en materia de presas de almacenamiento se inicia en 1926 con
la creacién de la Comision Nacional de Irrigacién (CNI) como respuesta a la urgente
necesidad de resolver el problema de la produccién de alimentos en un pais que aun no se
reponia de las consecuencias de las guerras internas y ante la necesidad de consolidar el
reparto agrario mediante las obras de riego necesarias. Hasta ese ailo sc tenia una capacidad
total de almacenamiento en las presas de 4 mil 689 millones de metros cubicos, destacanda
la presa La Boquilla, que se construyd en 1916 sobre el rio Conchos en Chihuahua, la altura
de cortina de esta obra es de 70 metros, su capacidad de almacenamiento es de 2 mil 985
millones de metros cibicos y la capacidad de su vertedor es de 10 mil m’/s. Durante el
periodo de 1927 a 1946 se construyeron 136 presas con una capacidad conjunta de 11 mil
160 millones de metros ciibicos y con ello se inicia la construccidon de grandes presas «n
México.

El mayor desarrollo agricola de riego, en esta etapa, tuvo lugar en la zona norte del
pais, destacando las siguientes obras:

o Presa Lazaro Cirdenas (El Palmito) en Durango con una capacidad de 4 mil 35
millones de metros cubicos.

» Presa Marte R. Gémez (El Azlcar) en Tamaulipas con una capacidad de 2 mil 620
millones de metros cibicos.

s Presa Venustiano Carranza (Don Martin) en Coahuila con una capacidad de mil
385 millones de metros cubicos.

¢ Presa Lazaro Cardenas (La Angostura) en Sonora con mil 230 millones de metros
cibicos.

La Comisidon Nacional de Irrigacidn pasa a ser la Secretaria de Recursos Hidraulicos
(SRH) en 1947 para cubrir casi todos los aspectos del agua, adicionales a la del riego y con
excepcion de la generacion de energia eléctrica, que es responsabilidad de La Comision
Federal de Electricidad (CFE), la cual fue creada el 14 de agosto de 1937, por decreto
presidencial del general Lazaro Cardenas. Las primeras obras de La Comisién Federal de
Electricidad se realizaron en Teloloapan en Guerrero; Patzcuaro en Michoacan; Suchiate en
Chiapas; Xia en Oaxaca.

Durante ]a operacién de la SRH, en el periodo de 1947 a 1976, se construyeron un gran
nimero de presas con una capacidad total de almacenamiento de 109 mil 189 millones de
metros cubicos. La SRH construyé 381 principalmente para riego, con una capacidad
conjunta de 70 mil 14 miilones de metros cubicos, por su parte la CFE construyo 23 presas
con una capacidad total de 38 mil 207 millones de metros ciibicos.

En este mismo periodo se construyeron la mayoria de las grandes presas en Méxice,
utilizando para ello, los sitios con mejores condiciones. De esta manera, se materializan los
grandes proyectos hidroeléctricos y aprovechamiento de uso miiitiple. La tabla 2.1 muestra
algunas presas de uso multiple.
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Presa Riego Control de | Generacién de Capacidad de)
avenidas enargia embalse
(hm?)
Ei Infiemillo X X X 12000
(Michoacan)-—.
Netzahualcoyotl X X X 12960
(Chiapas)
—
Temascal X X X 9000
{Oaxaca)
Internacional X X X 5038
Falcén
(Tamautipas)
Miguel Hidalgo X X X 4030
(Sinaloa)
Oviachic X X X 4200
(Sonara)
El Humaya X X X 4112
(Sinaloa)

Tabla 2.1 Presas de uso miiltiple

En lo anterior se entiende por presas grandes aguellas que cumplan con lo establenido

en la tabla 2.2.

Grandes Presas.

Caracteristica Valor
Altura de la cortina medida desde |a parte mas baja del area = 15 metros
de la cimentacidn hasta la corona
Para presas comprendidas entre 10 y 15 metros
lL.ongitud de la corona > 500 metros

Capacidad de almacenamiento

>1 millén de metros ciibicos

Capacidad de descarga por la obra de excedencias

> 2000 m%/s

« Sipresentd dificultades en la cimentacién

« S el disefio de la presa es poco usual

Tabla 2.2 Caracteristicas de las presas para que puedan considerarseé tomo Grandes Presas
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Hacia el final del lapso (1947-1976), sc¢ construyeron las dos presas mds importantes
de México, tanto por la altura de cortina como por su capacidad de almacenamiento, ambas
sobre el rio Grijalva, en el Estado de Chiapas y para generacidn de energia eléctrica: la
presa Belisario Dominguez (La Angostura) que tiene un vaso de almacenamiento de 18 mil
500 millones de metros cubicos y una cortina de materiales graduados de 144 metros de
altura. La otra es la presa Manuel Moreno Torres (Chicoasén), con una capacidad en su
embalse de mil 680 millones de metros clbicos y una cortina de materiales graduados de
260 metros de altura, constituyéndose asi como la presa mas alta del mundo en su género.

En las dos ultimas décadas, la construccién de presas en México se ha definido en gran
parte por la disponibilidad de recursos financieros y la cambiante economia mundial que se
refleja en obras més pequeiias, para beneficios a corto y mediano plazo. De esta forma se
han construido cerca de 140 presas con una capacidad conjunta de 20 mil millones de
metros cibicos.

Dentro de estas 140 presas construidas destaca la presa Miguel de la Madrid (Cerro de
Oro) localizada en Oaxaca, 1a capacidad de su embalse es de 3 mil 540 millones de metros
cubicos y 70 metros de altura de cortina, la presa es utilizada para riego y control de
avenidas y posteriormente también serd utilizada para generacion de energia. En la tabla 2.3
s¢ muestra un listado de las presas mds importantes construidas en este lapso.

Presa Capacidad del embaise Altura de cortina
(hm®) (metros)
José Ldpez Portilio 3400 136
{El Comederc)
Gustavo Diaz Qrdaz {Bacurato) 2900 116
ing. Aurelio Benassini 810 72
{El Saito)
Ing. Guillermo Blake 487 81
(E1 Sabinal)
Constitucién de Apatzingan 806
(Chilatan)
Trigomil 324 100

Tabla 2.3 Grandes Presas construidas en ef periodo de 1980 a 1990
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La construccion de presas en el pais ha sido conforme avanza el tiempo, con
caracteristicas de grandes presas (tabla 2.2), es decir, se busca alcanzar mayores alturas de
cortina y mayores volimenes de almacenamiento, lo anterior se puede ver en la figura 2.1
en la cual se muestra una relacién de presas que se han construido en ¢l tiempo, el intervalo
¢s a cada 10 afios excepto en ¢l primero que es de 50 aflos, en esta grafica se muestra como
se ha alcanzado mayores alturas conforme avanza el tiempo, construyéndose la mas alta en
¢l periodo que va de 1970 a 1980. A continuacidén se presenta el nombre de la presa con
mayor altura y que corresponde en los intervalos mostrados en dicha figura.

Periodo hasta 1850: La presa Nado era hasta 1850, la mayor presa que existia en el
pais contaba con 26 metros de altura de cortina del tipo gravedad, construida en el Estado
de México, el uso que se le da a esta presa es el de riego.

Periodo de 1850 a 1900: En 1891 se construyé la presa El Peinado, cuya cortina ticne
una altura de 52 metros, se encuentra en e! Estado de Chihuahua sobre el rio El Peinado, la
presa es usada para riego.

Periodo de 1900 a 1910: La presa Necaxa se construyé en el Estado de Puebla sobre el
arroyo Necaxa, su cortina ¢s de enrocamiento y tiene una altura de 58 metros.

Periodo 1910 a 1920: Hacia 1916 se terminaba la construccion de la presa la Boqulla
en el estado de Chihuahua, era la primera presa que poseia una gran capacidad en su
embalse, 1a altura de la cortina es de 70 metros.

Periodo de 1920 a 1930: En el Estado de Coahuila sobre el rio Salado se construyc la
presa Venustiano Carranza, es este lapso fue la presa con mayor altura pero no la mas alta
construida hasta entonces, la altura de cortina es de 35 metros, a pesar de que la cortina no
era muy alta en comparacion con otras, pero poscia €l segundo embalse mas grande hasta
entonces, solo superado por la presa La Boquilla.

Periodo de 1930 a 1940: La presa Abelardo L. Rodriguez se construyé en 1937 en el
Estado de Baja California Norte sobre el rio Tijuana, la altura de la cortina es de 73 merros
y ¢s una de las primeras presas con fines de usos multiples.

Periodo de 1940 a 1950: Sobre el rio Nazas en el Estado de Durango se terminé de
construir ¢en 1946 la presa ¢l Palmito cuya cortina de tierra y enrocamiento alcanza una
altura de 95 metros.

Periodo de 1950 a 1960: En el Estado de Jalisco sobre el rio Santiago, La Comision
Federal de Electricidad construyd en 1951 la presa Colimilla con fines de generacion de
energia, 1a cortina de arco tiene una altura de 105 metros.

Periodo de 1960 a 1970: Hacia 1963 se concluia la construccién de la presa El
Infiernillo en el Estado de Michoacan Sobre el rio Balsas, 1a cual estuvo a cargo de la
Comision Federal de Electricidad, el objetivo de la presa es el de generacidn de energis, la
cortina de materiales graduados tiene una altura de 149 metros.

Periodo de 1970 a 1980: En este periodo se construyd una de las presas mas altas no
solo en México sino en el mundo. Sobre el rio Grijalva uno de los mas caudalosos del pais,
se construyo la presa Manuel Moreno Torres (Chicoasén), la construccion de la presa para
fines de generacion de energia estuvo a cargo de la Comision Federal de Electricidad, la
cortina de tierra y enrocamiento tiene una altura de 260 metros.
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Periodo de 1980 a 1990: En este lapso s¢ construycron presas muy importantes, pero
destaca por su altura de cortina (136 metros) la presa José Lopez Portillo (El1 Comedero)

En la dltima década la presa con mayor altura de cortina se construyo en ¢! Estado de
Nayarit sobre el rio Santiago, utilizada para la generacidn de energia entre otras, la altura
de cortina de esta presa es de 187 metros.
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Figura 2.1 Evolucién de altura de presas por década.

De la misma manera en que se han relacionado la altura de cortina en el tiempo. se
puede construir una grafica que muestre la capacidad de embalse de las presas construidas
en el tiempo, la tabla 2.4 muestra el nombre de la presa con la mayor capacidad en cada
década en los distintos periodos de tiempo y la figura 2.2 refleja lo establecido en dicha
tabla.

11



CAPITULO 2

PRESAS DE ALMACENAMIENTO

Intervalo de tiempo

Capacidad ds
almacenamiento (hm*)

Nombre de la presa

Hasta 1850 221 Yuriria
De 1850 a 1900 24 Hurtado
De 1900 a2 1910 50 Tenango
De 1910 a 1920 2985 -~ La Boguilla
De 1920 a 1930 1385 Venustiano Carranza
De 1930 a 1940 585 Tepuxtepec ]
De 1940 a 1950 4055 Lazaro Cardenas (El Paimuo)
De 1950 a 1960 9000 Presidente Aleman (Temascal)
De 1960 a 1970 12960 Netzahualcdyotl (Malpasc)
De 1970 a 1980 - 7050 Internacional La Amistac
De 1980 a 1990 3400 E! Comedero
De 1990 a 1995 1123.14 El Cuchile |

Tabla 2.4 Evolucién de capacidad de! vaso de presas por década,
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Figura 2.2 Evolucién de capacidad del vaso de presas por década.
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2.3 Propdésito de la construccién de presas

En los estudios de viabilidad de presas y embalses deben considerarse los perjuicios
que se puedan producir en relacién con el bienestar publico y deben hacerse todos 'os
csfucrzos posibles para atenuar los dafios previsibles. El lecho descubierto después de un
vaciado no sélo es antiestético, sino que en tal situacion puede ser dificil 1a toma de agua,
ademas, los depésitos de sedimentos secos, los olores de la vegetacion descompuesta o el
polvo arrastrado por el viento, pueden producir dafios a la salud.

Muchos de los embalses se construyen en regiones secas, por lo que ¢l agua que fluye
por el cauce erosionan la cuenca produciendo una gran acumulacién de material en
suspensioén que posteriormente se sedimentars en los embalses.

La acumulacion de sedimentos puede reducir rapidamente la capacidad dtil de la presa,
por lo que en todo proyecto debe tomarse en cuenta la posible pérdida de capacidad, asi
como 10s cambios de régimen.

Una presa sirve para regular los escurrimientos de un rio, es decir, la funcién esencial
de una presa es modificar ¢l régimen de los escurrimientos naturales para adecuarlo al de
las demandas, esto es, guardar ¢l exceso de agua producida durante la temporada de
avenidas para utilizarla en la época de estiaje, cuando los escurrimientos son escasos, tal
situacion se puede ilustrar en la figura 2.3, en donde en forma esquematica, se muestrz el
hidrograma anual de escurrimiento de un rio y una demanda. Para esta figura se supone ue
el volumen de agua requerida ¢s constante durante todo ¢l aflo y es mayor de lo que aporta
el rio en los meses de julio a noviembre, por lo tantc es necesario aimacenar ¢l volumen
sobrante para satisfacer la demanda cuando el escurrimiento del rio no es suficiente, parz lo
cual se requiere un vasc de almacenamiento.

Un vaso de almacenamiento puede tener uno o varios de los siguientes propositos:
a) Abastecimiento de agua potable
b) Riego
¢) Generacion de energia eléctrica
d) Control de avenidas
¢) Navegacidn
f) Acuacultura
g) Recreacion.

h) Retencién de sedimentos.
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Volumen sobrante
Q Escurrimiento del rio
(m’/s)
Volumen
faltante Demanda constante —

94447 4(BEEEN

.

E F MA MIJ J] A S ON D t (dias)

Flgura 2.3 Hidrograma eésquematizado del escurrimiento de un rio y su demanda.

Abastecimiento de agua potable

La calidad del agua para el consumo debe ser adecuada para este fin, el depdsito
debera estar situado donde exista facil acceso, €]l abastecimiento se realizaré por medio de
canales o tuberias.

Riego

Para que e! agua del vaso sea destinada al riego, €l caudal debe ser el suficiente para
conseguir un riego productivo, a un costo econémicamente razonable por unidad de drea en
cuanto se refiere a gastos de construccién, operacion, mantenimiento y reparacion. La
calidad del agua debe ser tal que no afecte a las cosechas o los suelos en que va a ser
utilizada. Si el sistema de distribucién es de gravedad, el embalse debe estar lo
suficientemente alto sobre el area regable, de forma que tenga la carga necesaria para
realizar el servicio.
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Generacién de energia eléctrica

Cuando se incluye en el proyecto ¢l aprovechamiento de energia, la capacidad del
equipo generador (turbinas) y la demanda de la carga estan intimamente relacionadas con la
cantidad de agua en el embaise.

Para este punto, 1a altura de la presa es un factor condicionante, pues a mayores alturas
se tendra una mayor capacidad de generacion.

Control de avenidas
Cuando un vaso se utiliza para este fin, se debe observar lo siguiente:

El vaso debe ser capaz de reducir el gasto maximo de una avenida que entra al vaso o
disminuir la frecuencia de las avenidas pequeiias.

El control debe ser realmente eficaz, ya que puede descargar gastos grandes por ana
falta de control.

Acuacultura

Cuando la presa es destinada para la acuacultura se observa lo siguiente: Debe haber
suficiente profundidad para mantener las condiciones de vida necesarias para la cria animal
durante la época de estiaje.

Se requiere de una calidad de agua satisfactoria, de no ser asi el agua puede afectar a
los peces, el agua excesivamente acida o altamente alcalina es perjudicial para muchas
especies.

Recreaciéon

Cuando el embalse sirve para el recreo, se toma en cuenta los siguientes factores: El
suministro de agua debe ser adecuado para que mantenga los niveles dentro de los iimites
fijados (basicos o minimos) para aprovechamiento de las orillas con fines de recrea o
residenciales.

2.4 Tipos de presas construidas en México

El periodo comprendido entre el inicio de la década de los cuarenta, hasta fines de la
década de los ochenta, hubo un incremento considerable en la construccién de presas,
destacandose sobre todo las de tierra y enrocamiento en dende se ha adquirido una gran
experiencia. Las presas en el pais, generalmente sirven a usos multiples y la mayoria ticne
como finalidad el riego para el desarrollo de la agricultura. En los dltimos afios para la
generacion de energia, se han construido grandes presas en rios que presentan ventajas para
este fin.

El disefio y construccién de presas ha sido acordes con la evolucién de la tecnologia y
disponibilidad de equipo para construccién, asi en la primera etapa del Mexico
independiente, el tipo predominante de presas fue el de mamposteria, de disefio totalmente
empirico, actualmente muchas de ellas todavia se encuentran en funcionamiento.
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En el pafs se han construido presas que abarcan practicamente todos los tipos
conocidos en ¢l mundo.

e Presas tipo gravedad

Las presas tipo gravedad se siguen construyendo cuando las condiciones geoldgicas lo
permiten, son de mamposteria y de concreto, las de mamposteria por la general han sido de
altura moderada y las de concreto en algunos casos son de altura importante, La cortina de
la presa La Boquilla es de concreto y tiene una altura de 70 metros, la de mayor altura del
mundo cn su época. La presa se encuentra actualmente en operacién. La presa Venustiano
Carranza en Coahuila ¢s de tipo mixto y su seccién vertedora es de machones de concreto

La presa Internacional La Amistad estd compuesta de varias secciones: la central es de
gravedad de concreto de 88 metros de altura, en la construccidn de esta seccién se
empicaron métodos de vanguardia en la elaboracion de concretos y que consistié en el
control de la temperatura de fraguado, ¢l volumen de concreto utilizado fue de un milion
300 mil metros ciibicos.

e Presas de tierra y enrocamiento

Las presas de tierra y enrocamiento han sido las mas construidas en nuestro pais
debido a que en general se ajustan mejor a la disponibilidad de materiales, siendo, por
tanto, mas econémicas que las de otro tipo.

Al iniciarse el siglo, se construyeron presas de tierra y enrocamiento de disefio
pricticamente empirico siendo una de esas obras la presa Venustiano Carranza cuya cortina
s¢ compacto en capas de 50 centimetros con rodillo liso, en la década de los treinta se inicia
la construccidon de una serie de presas en donde se verifica los pesos volumétricos para
llevar el control de calidad de los materiales usados, se utilizan rodillos pata de cabra y se
introduce la prueba Proctor.

Posteriormente se establecen criterios generales para garantizar la seguridad de la obra
durante su construccién y operacidn tales como la estabilidad de taludes, deformaciones d«l
terraplén y previsiones contra efectos de tubificacién.

A partir de la década de los sesenta y hasta la actualidad la construccion de presas dec
tierra y enrocamiento se caracteriza por su gran altura, entre éste tipo de presas cabe
mencionar El Infiernillo, La Angostura y Netzahualcoyotl.

e Presas de arco

Las presas de arco, arco multiple y contrafuertes también se han construido en nuestro
pais. Se destacan entre otras, las siguientes presas: Abelardo L. Rodriguez, en Baja
California Norte, censtruida en 1937 y que fue en su época la mds alta del mundo; la presa
Plutarco Elias Calles cuya altura de cortina es de 134 metros; la presa la Angostura en
Sonora con alturade 91 metros; la presa Manuel M. Diéguez (Santa Rosa) con altura de 114
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metros, y la Hidroeléctrica Zimapén. En todas estas presas se aplicéd tecnologia de punta
tanio en el disefio como en el control de calidad de concretos elaborados.

2.5 Componentes de un vaso de almacenamiento.

Como la funcién principal de los vasos es la de almacenamiento, su caracteristica
fisica mds importante es la capacidad de almacenamiento.

La capacidad de un vaso en sitios naturales, generalmente se determina por medio de
levantamientos topogrificos. La curva Areas-Elevaciones se construye a partir del area
comprendida dentro de cada curva de nivel del sitio del vaso.

La integral de la curva Areas-Elevaciones da como resultado la curva Elevaciones-
Capacidades o curva de Alturas-Capacidades del vaso. En la figura 2.4 se muestran los
principales componentes de un vaso de almacenamiento.

Corona de [ cortina
NAME —l

NAMO — Bordo libre——|
2
. L
l— Volumen de superalmacenamiento
fo
de
excedencias
Obra de toma

Volumen de azolves

Figura 2.4 Componentes de un vaso de ailmacenamiento
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2.5.1 Niveles de Interés

NAMINO: Nivel de Aguas Minimas de Operacidn, es el minimo nivel con el que
puede operar una presa, ¢l volumen muerto queda por debajo de este mivel y es un volumen
que no se puede disponer, el volumen de azolves se encuentra por debajo de la obra de toma
y s¢ reserva para recibir ¢l acarreo de sélidos por el rio durante 1a vida util de la presa.

NAMO: El NAMO (Nivel de Aguas Maximas Ordinarias) es ¢l méximo nivel con que
puede trabajar la presa para satisfacer las demandas, cuando el vertedor de excedencias no
es controlado por compuertas, ¢! NAMO coincide con la cresta vertedora, cuando el
vertedor es controlado por compuertas, e} NAMO puede estar por encima de la cresta
vertedora. El volumen que se almacena entre ¢l NAMO y el NAMINO es llamada
Capacidad Util y ¢s con ¢l que se satisfacen las demandas y se lleva a cabo la operacion de
la presa.

NAME: El Nivel de Aguas Maximas Extraordinarias (NAME), ¢s la méxima cota gue
debe alcanzar e] agua dentro del vaso bajo cualquier condicién. El volumen almacenado
entre las elevaciones correspondientes al NAMO y el NAME es ¢l volumen de
superalmacenamiento, y se reserva para el control de avenidas que se presentan cuando el
nivel de agua en el vaso este cercano al NAMO.

Bordo Libre: Entre ¢l NAME y la corona de 1a cortina existe un espacio llamado bordo
libre cuya funcion es contener el oleaje producidos por el viento, asi como compensar |as
reducciones en la altura de la cortina provocadas por los asentamientos.

2.6 Relacién de las presas con vertedores controlados por
compuertas y descarga libre

De una base de datos con mds de mil presas construidas y que abarca un periodo
comprendido desde el afio 1800 hasta ¢l afio de 1990, se comparé las presas que cuentan
con vertedor de descarga libre y presas con vertedor controlado por compuertas, en dichos
resultados se aprecia que los vertedores de descarga libre son los que mds se han
construido, se puede mencionar que la primera presa que contd con compuertas se
construyd en 1930, sobre la corriente del rio El Salado, en Coahuila.

Como se ha descrito en los primeros parrafos del capitulo, la necesidad primaria era el
riego, pero en las Gltimas décadas los proyectos de construccién de presas son para uso
multiple destacando la generacion de energia. Se recuerda que para la generacion de energia
es preferible grandes cargas y las ultimas presas construidas son de gran altura, asi mismo
estas presas cuentan con compuertas que controlan las descargas por el vertedor.

En la figura 2.5 se muestra la relaciéon que guardan las presas que cuentan con
vertedores controlados por compuertas y presas que cuentan con vertedor de descarga libre.
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eimare ds proahd

Descarga tace Cantrolado percompuartay Sin Vartedor
Tipe

Figura 2.5 Nimero de presas con vertedor de descarga librae, controlado por compuertas y sin
vertedor,

En la figura 2.5 se aprecia que las presas con vertedor de descarga libre es un niimero
de consideracion con respecto a las que estan controladas por compuertas. Y en menor
numero las presas que no cuentan con vertedor.

En la tabla 2.5 se muestran los porcentajes que representan segun la figura 2.5

Presa con: Porcentaja (%)

Vertedor de 91.8
descarga libre

Vertedor controlado 6.2
pPoOr compuertas

Sin vertedor 2

Tabla 2.5 Porcentaje de presas con vartedor de descarga libre, controlado por compuertas y
sin vertedor.

Sin embargo, el porcentaje aqui presentado para presas con compuertas (6.2 %), no es
el vertedor con compuertas (inicamente, sino que algunas de éstas, son combinadas, esto =s,
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que poseen una cresta que ¢s controlada por compuertas y adicionalmente cuentan con un
vertedor de descarga libre. Tomando en cuenta lo anterior, el porcentaje de presas que
cuentan con vertedores operados por compuertas se reduce, la figura 2.6 y la tabla 2.6
reflejan lo anterior.

Presa con: # de Presas Porcentaje (%)

Vertedor de descarga 986 91.8
libre

Vertedor controlado por 60 5.6
compuertas

Vertedor controlado por 6 0.6
compuertas y descarga libre
(Combinado)

Sin vertedor 22 2.0

Total 1074 100

Tabla 2.6 Nimero de presas con vertedor de descarga libre, controlado por compuertas,

combinado y sin vertedor.

00

LL)

700

800

100

Niomero de predas

400

190

100

Dascargs e Contrg)ado por COMpuertas

T

Tlpa

Compuertas y descarga libre

S veneaor

Figura 2.6 Porcentaje de presas con vertedor de descarga libre, controlado por compuertas,

combinado y sin vertedor.
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A pesar de lo expuesto anteriormente, las presas que son operadas por compuertas
posecen las cortinas mds altas, y su capacidad de almacenamiento también es grande.

Como dato adicional ¢l uso que se les da es de generacion de energia, control de
avenidas y riego. Los constructores principales de este tipo de presas son la Comisién
Federal de Electricidad, la extinta Secretaria de Recursos Hidraulicos y la Secretaria de
Agricultura y Ganaderia.

En las tablas 2.8 se muestran las presas que cuentan con vertedor controlade por
compuertas (“V", en tipo de vertedor), se excluye aquellas cuya cortina es inferior a los 15
metros, ¥ al final del capitulo se muestra un mapa indicando la localizacién de cada una de
las presas citadas en las tablas, si en la columna tipo de vertedor aparece “L™, querrd decir
que ademds cuenta con un vertedor de descarga libre. Las abreviaturas que contienen las
tablas 2.8 significan lo establecido en las tablas 2.7.

Abreviatura Significado
TE Tierra
ER Enrocamiento
PG Gravedad
VA Arco
MV Arco Mdltiple
cB Contrafuertes

2.7.a Significado en Ia columna Tipo de presa

Abreviatura Significado

| Riego

Control de avenidas

Generacidén de snergia

Abastecimiento

A|lov]lIT)| O

Recreo

2.7.b Significado en Ia columna Propésito
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Abreviatura

Significado

S.RH. Secretaria de Recursos Hidrauticos
SAG Secretaria de Agricultura y
Ganaderia
C.FE. Comision Federal de Electricidad
S.ARH Secretaria de Agricultura y Recursos
Hidraulicos
EE.UU Construida con la colaboracion del

gobiemno de los Estados Unidos de
Norteameérica

2.7.c Significado en la columna Constructor
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Carac.de la Capacidad Vertedor
Cortina |
# Nombre Alura LC. del vaso Tipo |Capacidad
Localizacion
de la Presa Rio Estado Tipo {m m Mill. De m%) | Propésito m3/s
) (m) §( ) pé m""
1 FManua! Moreno Torres ferijalva Chiapas —FER 260 584 1680 H v 15000 [CFE
{Chicoasén)
2 Aguamilpa Santiago Nayarit TE 187 CIE \ CFE
3 [Huites [Rio Fuerte Sinaloa Graveda [154.2 4023 R/IC/E v
d
4 Infiernillo, El Rio Balsas Michoacan |ER 149 350 12000 H/IC v 14000 C.F.E.
5 Belisario Dominguez Rio Grijalva  |Chiapas ER 144 300 18500 H/C \i 4500 ICFE.
(La Angostura)
6 Netzahualcoyotl Rio Grijalva  [Chiapas ER 138 478 12660 VC/H VN 11100/106{C.F.E-
, liMalpaso) 50 SRH.
17  “|José Lopez Portillo Rio San Sinaloa TE 136 400 3400 R/E 5000 SARH
{Comedero) Lorenzo
8 Presidente Plutarco Rio Yaqui Sonora VA 134 188 3500 H/C vV . 12000 C.F.E.
Elias Calles (El |
Novilio)
9 Gustavo Diaz Ordaz Sinaloa Sinaloa TE 116 800 2900 R/C/E Vv 7000 SARH
10 Manuel M. Dieguez Rio Santiago |Jalisco VA 114 150 420 H/IC v 7300 CFE.
(Santa Rosa)
11 Soladad, La Rio Apuico Puebla VA 92 154 62 H \Y 7500 C.F.E.
12 Alvaro Obragon Rio Yaqui Sonora TE 90 1457 200 WH/ VIL 11100 S.RH.
{Oviachic)
13 Internacional La Amistad {Rio Brave Coahuila PG/ER (88 9815 7050 IfHIC/IS \'4 43700 S.R.H-
EE.UU.
14 Miguel Hidalgo (Mahone) |Rio Fuerte Sinaloa ER 81 2905 4030 VCHIS wv 8900- S.RH.
7550
15 Presidente Aleman Rio Tonto Qaxaca ER 76 830 9000 IHCH A 5500 S.RH.
emascal)

Tabla 2.8.a Presas en Mexico con vertedor controlado por compuertas
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Carac.de la Capacidad l
Cortina Ventedor
# Nombre Altura L.C. del vaso Tipo |Capacidad
Localizacion
de la Presa Rio Estado Tipo (m) (m) {Milt. De m*) | Propésito m3/s  jConsiruc-
for
16 Abelardo Rodriguez ..  |Rio Tijuana Baja cB 73 579 137 CISA v 4248 SRH. |
California N.
17 |Presidente Guadalupe |Rio Tunal Durango ER 73 485 91.50 VCIS LY 920/900 |S.RH.
Victoria (El Tunal) f
18 Miguel de la Madrid Papaloapan |Oaxaca TE 70 1670 3540 CIE \Y 6000
Hurtado {Cerro de
Oro) _
19 Luis L. Ledn (El Granero) [Rio Conchos [Chihuahua {ER 62 325 850 ic \ 7000 S.RH.
20 Vicente Guerrero Rlo SotoLa |[Tamaulipas [ER 62 1423 15283 VCIS vV 3100 S R.H.
Consumador de la Marina
Independencia (Las
Adjuntas)
21 Joséd Maria Morelos (La [Rio Balsas Michoacdn |ER 60 420 710 I¥H A\ 13886 S.RH.
Villita)
22 Pinzanes, Los Rio Tilostoc  {México ER 59 240 4.35 H v 50 CFE.
23 (Ambrosio Figueroa (La  |Rio Papagayo [Guerrero PG 53 300 29.700 H v 11500 C.FE.
Venta}
24 Santo Tomas Rio Tilostoc  |México ER 51 140 8.9 C v 800 CFE.
25 Internacional Falcén Rio Bravo Tamaulipas |TE 50 8014 5038 WHICIS A 13000 SRH.
26 Miguel Aleman (Excamé) |Rio Zacatecas [ER 48 460 76.5 WHIC v 170/550 |S.R.H.
Tlaltenango
27  |Tepuxtepec Rlo Lerma Michoacan {PG/ER |47 675 585 H/IC A 1660 CLFSE
MSA/C
FE-
N SRH
28 Cointzio Rio Grande de |Michoacan |TE 46 300 96.2 /C/H/S v 600 S.RH.
Morelia

Tabla 2.8.b Presas en Mexico con vertedor controlado por compuertas
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Carac.de la Capacidad Vertedor I
Cortina
# Nombre Altura LC. del vaso L i Tipo |Capacidad
Localizacién
de la Presa Rio Estado Tipo {m) (m) [J{Mii. Dem’)| Propésito m3/s
or
29 Josefa Ortiz de Rio Alamos  |Sinaloa ER 44 2720 607 ye A 1870 S.RH.
Dominguez _(El Sabino)
30 El Cuchillo Rio Bravo Nuevo Lebn |[TE/Pgrav |44 12000 [1123.14 A \2 5000
N Ignacio Allende {La Rio de la Laja |Guanajuato [PG 43 128 251 c \ 602 S.RH.
Begoiia)
32 |Eustaquio Buelna, Lic. |Rio Mocorito  |Sinaloa ]ER 38 2150 343 c \Y 2170 SR.H.
(Guamuchil}
33 La Rosefilia Ric Conchos {Chihuahua (PG 36 146 19.450 H \4 9000 CERCS
A/CFE
34  |Venustiano Carranza Rio Salado Coahuila CBTE {35 1225 1385 | v 6600 SRH. |
35  |Constitucion de 1917 Rio El Caracol [Querétaro  |TE 35 2440 765 Ic \Y 992 S.R.H.
(Hidalgo)
36 Francisco Zarco (Las Rio Nazas Durango ER 35 480 438 c v 3000 S.RH.
Tértolas)
37  [Requena Rio Tepaji Hidalgo ER 32 230 81 c N 145/335 |S.RH.
38 Ixtapantongo Rio Tilostoc  |México ER 28 85 1.80 H v 800 C.F.E.
(Sta.Barbara)
38  |ingacic L. Valiarta Arroyo Santa  |Jalisco PG 28 234 5.600 I v 22/3 SR.H.
(Charco Azul) Rosa
40  {Tuxpan Rio Tuxpan |Michoacén |TE 25 589 20 ALM \ C.F.E.
41 Zimapan Rio Zimapan |Hidalgo AR 207 1426 H A 2548 CFE.

Tabla 2.8.c Presas en Mexico con vertedor controlado por compuertas

MM AYAD W TS DRSO TIA




97

Mapa 2.1 Localizacién de presas con vertedor controlado por compuertas.
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CAP{TULO 3

Trénsito de avenidas por presas de almacenamiento

3.1 Generalidades

El transito de avenidas en vasos es un procedimiento para obtener el hidrograma de
salida de una presa a partir de un hidrograma de entrada. Se entiende por hidrograma a una
grafica que relaciona al gasto contra el tiempo (figura 3.1).

N
) b b
Q
Rama
ascendent
urva de recesién
d c
f -
Escurrimiento base !
ty — t

Figura 3.1 Partes de un hidrograma.

En el hidrograma de la figura 3.1 pueden sefialar las siguientes partes:

a: Es el punto de levantamiento, donde el agua proveniente de alguna tormenta
comienza a llegar al sitio de interés.

b: Es el gasto maximo alcanzado y con frecuencia es un punto importante para fines de
analisis y disefio. :
27
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¢: Es el punto en donde termina el escurrimiento en exceso producido por la tormenta.

t,: Tiempo de pico, es ¢l tiempo que transcurre desde el punto de levantamiente hasta
¢l pico del hidrograma.

ty: Tiempo base, Es el tiempo que transcurre desde el punto de levantamiento hasta el
final del escurrimiento en exceso.

Rama ascendente: Es la parte del hidrograma que va desde ei punto de levantamiento _
hasta el pico.

Curva de recesion: Es la parte del hidrograma que va desde el pico hasta el final del
escurrimiento en exceso.

Algunas de las aplicaciones del trdnsito de avenidas en vasos son:

o Conocer la evolucién de los niveles a partir de uno inicial para confirmar si la regla
de operacion seleccionada (politica de salidas por la obra de excedencias y de toma)
es adecuads, de manera que al presentarse la avenida no se ponga en peligro la
presa, bienes materiales o vidas humanas aguas abajo de la presa,

* Dimensionar la obra de excedencias durante la etapa de estudio y proyecto.

¢ Fijar la altura de cortina.

El trinsito de avenidas permite determinar las magnitudes del gasto a lo largo del
tiempo en un punto del curso del agua donde se considera la salida de la presa.

El hidrograma de salida manifiesta caracteristicas distintas respecto al de entrada,
dichas caracteristicas son:

» Gasto maximo de salida es menor que ¢l gasto maximo de entrada
"¢ Tiempo base mayor
s Volumen menor o igual entre los dos hidrogramas

Se consideran gastos de salida los que egresan de la presa por la obra de excdencias y
por la obra de toma, dependiendo del tipo de aprovechamiento hidrdulico. Los gastos que
salen por la obra de toma pueden ser variables, segin sea la demanda a satisfacer, por
¢jemplo, riego, generacion de energia eléctrica, o ambas al mismo tiempo.

En un vaso de almacenamiento el gasto de entrada ( [ ), el gasto de salida ( Q) y el
volumen almacenado ( V) se relacionan por la ecuacion de continuidad (Ecuacidn 3.1)
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dv
—=f-0 {3.1)
dt

doade:
t representa al tiempo.

I s;)-h las entradas al vaso

© son las extracciones realizados por el vertedor y/o obra de toma.

Si el hidrograma de entrada /(#) es conocido, l1a ecuacién 3.1 no puede resolverse
directamente para obtener el hidrograma de salida Qft), porque tanto el gasto de salida Q
como el volumen de almacenamiento ¥ son desconocidos. Por ello se necesita una segunda
funcién en este caso la de almacenamiento para relacionar ¥, [/ y Q. Esta funcion suele
representarse mediante la curva clevaciones - capacidades del vaso.

La funcién de almacenamiento junto con la ecuacidén de continuidad forman un sistema
de ecuaciones con dos incdgnitas, dicho sistema no tiene solucidn analitica teniéndose que
recurrir a una solucién numeérica.

La ecuacidén 3.1 también puede escribirse como diferencias finitas (figura 3.2). y toma
la forma siguiente

Vi =Vi L+l G+ Cis 3.2
At 2 2 '

donde:
At : Intervalo de tiempo seleccionado para efectuar los calculos del transito.

i, i+1: Son subindices que representan los valores de las variables al inicio y al final
del intervalo 4¢ , respectivamente.
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A
}
Q)

Lh
Q. /[L
Q! / |

T Al—j'

tl' P t

\

Figura 3.2 Gastos de entrada y salida en un intarvalo de tiempo

3.2 Determinacién del intervalo de tiempo para el cdicuio (4t)

El tiempo 4r debe ser suficientemente pequefio para obtener una solucion de la
ecuacion 3.2 con suficiente precisién. Al utilizar At cercanos a cero, permitc que la
ecuacion 3.2 se aproxime al concepto de derivada, el planteamiento de ésta ecuacion se
supone que los hidrogramas de entrada y de salida estdn formados por tramos con lineas
rectas en los tiempos f;, £+, lo cual es cierto para At cercanos a cero (figura 3.2).

Si el At elegido es grande, puede ocurrir que la ordenada correspondiente al gasto
maximo del hidrograma de entrada no coincida con un intervalo de tiempo por lo que no
influiria en el resultado y habria errores de aproximacién importantes.

Para tener una adecuada precisién de los calculos en el intervalo, el ntervale de
tiempo debe ser pequeiio, se sugiere usar:

dr=-L (3.3

donde :

¢, : tiempo de pico del hidrograma de entrada. (figura 3.3)

30



CAPITULO 3 TRANSITG DE AVENIDAS POR PRESAS DE ALMACENAMIENTO

’ £n casos donde el cociente del tiempo base (r;) entre el tiempo de pico {t,) sea
proximo a 2, el At podra serd menor que ¢l expresado en la ecuacién 3.3. y podra ser:

Ar=-L (3. 4)

Durante el lapso en que se efectia el trinsito de una avenida, variables como Ia
evaporacién, la infiltracién o la lluvia directa en el vaso son insignificantes y por lo tanto
no se consideran. El intervalo de tiempo (A¢) que se utiliza en el transito de una avenida
suele ser pequeiio, de 1 a 24 horas.

/Hidrograma de entrada

lin Volumen de regulacidn

- Hidrograma de sal

Figura 3.3 Hidrograma de entrada y de sallda de un vaso.

Durante el transito de una avenida por un vaso, los hidrogramas a la entrada y a la
salida presentan formas como las mostradas en la figura 3.3. Antes del tiempo f, las
condiciones estdn establecidas y la entrada es igual a la salida. En los intervalos ¢;<t<t’y, la
entrada es mayor que la salida y de acuerdo con la ecuacién 3.1, aumenta el volumen
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almacenado en el vaso y por tanto su nivel. El 4rea que existe entre los hidrogramas entre
¥ t; es el volumen méximo almacenado y es expresado como:

v=|" (1-Qk (3.5)

4

Cuando se acepta que ¢l embalse tiene una superficie de agua horizontal, es posible
plantear una funcién entre el aimacenamiento y la profundidad del agua en el vaso. Como
el gasto de salida es también una funcion de la elevacidn de la superficie de agua sobre la
estructura de salida, la combinacion de éstas dos funciones, el almacenamiento en el
embalse y el gasto de salida quedan ligados entre si.

3.3 Relacién entre el Gasto de salida y almacenamiento

La relacion entre el gasto de salida y el almacenamiento e€n un sistema hidrolégico
tiene una influencia fundamental en el transito de avenidas. Se afirma que ella es una
relacién invariable cuando tiene la forma de una funcién mondtona creciente {figura 3.4),
la cual es consecuencia de que el embalse tenga una superficie de agua horizontal. Cuando
el vertedor de la presa tiene compuertas (generalmente en proyectos hidroeléctricos), la
relacién entre el almacenamiento de la presa y el gasto de salida se debe dar mediante las
reglas de operacion; en caso contrario, los gastos que egresan por la obra de excedencias
serin solamente funcién de la carga sobre el nivel de la cresta del vertedor.

Figura 3.4 Relacién invariabie
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Los embalses que tienen un vaso ancho y profundo, comparado con su longitud en la
direccién del flujo, tienen relaciones invariabies.

La relacion de almacenamiento invariable requiere la existencia de un gasto fijo de
salida del embalse para una clevacién de la superficie del agua dada, tanto para estructuras
de salida del embalse controladas por compuertas una vez que se gqueden fijas en una
posicion, como para aqueilas que carecen de compuertas.

En los embalses con relacién invariable, el gasto de pico del hidrograma d: salida
ocurre cuando dicho hidrograma intersecta al hidrograma de entrada. Esto se debe a que el
maximo almacenamiento ocurre cuando la derivada es nula, es decir, cuando:

L -1-0=0 ] (3.6)

Lo anterior se puede apreciar en la figura 3.3 donde los puntos que representan al
almacenamiento maximo R, y al mdximo flujo de salida P, coinciden en ¢’;.

Para establecer las reiaciones entre almacenamiento y gasto de salida es necesario
manejar dos tipos de curvas: las de elevaciones - volimenes de almacenamiento del vaso y
la de elevaciones - descargas por las obras de excedencia y de toma.

La curva elevaciones - volumenes de almacenamiento se obtiene a partir de los planos
topograficos del vaso, al calcular ¢l volumen de agua que se almacena desde la clevacion
del talén de la presa hasta la cota de interés.

La curva elevaciones - descarga para un vertedor de cresta libre esta dada por la

siguiente ecuacion:

Q=CLH’"*? (3.7)

donde

H: Carga sobre la cresta del vertedor, en metros (figura 3.5).
L: Longitud efectiva del vertedor, en metros (figura 3.5).

C: Coeficiente de descarga del vertedor

El coeficiente C para fines del calculo del transito vale 2. Sin embargo, este valor no
es constante, por 1o que para el disefio de una obra de excedencias, dicho valor debe ser
¢alculado.
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; .

L

Vista lateral Vista frontal

_ Figura 3.5 Variables para descarga fibre

Cuando el vertedor tiene compuertas ¢l gasto se obtiene tomando en cuenta la
elevacion del agua y la abertura disponible una vez fija la posicién de las compuertas, dada
por la ecuacidn 3.8.

2
=3 J2gC L HE-HE) (3.8)

donde

g: Aceleracion de la gravedad

H,: Carga sobre el vertedor

H;: Carga con respecto a la parte superior de la abertura de la compuerta.
L: Longitud efectiva del vertedor

C,: Coeficiente de descarga.
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Vista lateral Vista fronta)

Figura 3.6 Varlables para descarga controlada

La relacién elevacion - gasto de salida estarda dada por las reglas de operacion de
compuertas gue se imponga a la obra de excedencias.

No se debe olvidar incluir en los gastos de salida a las extracciones que se hagan por
la obra de toma (riego o a través de turbinas).

Para calcular el hidrograma de salida de un embalse con una superficie horizontai de
agua, dado un hidrograma de entrada, se puede hacer mediante un procedimiento grafico o
numérico, en este trabajo se desarroliara el segundo.

Para realizar el transito de avenidas se requiere de la siguiente informacion

s Hidrograma de entrada

¢ Elevacion del nivel de agua en el vaso en el instante ¢,

« Gasto de salida por la obra de excedencias en el instante ¢,

» Gasto de salida por la obra de toma en el instante ¢,

¢ Curva de elevaciones - volimenes del vaso

s Curva elevaciones - descargas de la obra de excedencias y de toma (o su ecuacion).

s Intervalo de tiempo A4r.
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El tiempo ¢, suele considerarse igual al del momento en que cmpicza a llegar a la presa
el hidrograma de entrada y al inicio del cdlculo del tiempo ¢,..; en estudio se supone que el
gasto de salida es igual sl del tiempo anterior.

Si en la ecuacién 3.2 consideramos ademds extracciones por la obra de toma, la
ecuacion toma la forma:

VHI—V' Ii+]'l Q’+Q’I
i = irl X il 3.9
At 2 2 Qo (3.9

-

Desarrollando la ecuacidon 3.9

Vin =V :If+1i+l _Q£+Qe+1 -0
A1 2 2 oma

Vi _[Ii+1i+l _QI'+QE+1 _QWJA‘+K

T 2 2
Vi = 204 Lo = 0= 0r = 200 )+,

Para el caso particular del programa que s¢ ha desarrollado para realizar transitos de
avenidas en vasos de almacenamiento (Anexo), los datos que solicita son los siguientes:
a) Avenida de ingreso a 13 presa

o Gastos en m’/s.
s Tiempo en intervaios de hora
b) Curva elevaciones-volumenes
¢ Las elevaciones en metros.
¢ Los volimenes de almacenamiento en millones de metros citbicos (hm®)
Para hacer congruentes ias unidades hacemos lo siguiente:

1 hora = 3600 s.

3600A¢
KH = 2 (Ii+[i+l_Qi_Qi+l—2Qmmu)+Vf
1hm® =1000000m° =1x10°m’
3600A1
Vi =ﬁ(1- + Loy~ 0, = Qrus = 20uma )V,
i+ 2 1 % 106 ] i i+
Vi = 0001BAAL, + £y = Q, = Qo = 20ma 4, (3.10)

En la ecuacion 3.10 el volumen de almacenamiento se expresa en m’, ¥ es ésta la
ecuacién de recurrencia, de esta manera los pasos a seguir del-modelo numeérico son los
siguientes:
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1)

2)

3)

4)

3)

6)
7

8)

Se conocen

a El nivel inicial A, en ¢l vaso para el tiempo #, con este valor y la curva (o la
ecuacién) elevaciones-voliumenes se conoce el volumen inicial en ¢l vaso: V.

b El gasto de ingreso a la presa para el tiempo f;, este dato esta defimdo por el
hidrograma a transitar: 1.

¢ El gasto de ingreso a la presa para el tiempo ., este dato esta definido por el
hdrograma a transitar: I,,,. -

d El gasto que sale por la obra de excedencias para el tiempo ¢, este dato esta definido
por la ecuacion 3.7 o la curva elevaciones-gastos de descarga para &;: @,

¢ El gasto que sale por la obra toma para el tiempo ¢; = {,.;, para este trabajo este dato
se considera constante durante el paso de la avenida: O, ua-

Para la primera iteracidn se hacen que los valores de los datos en el tiempo 4+, sean
iguales en el tiempo ¢

a Secalcuia Vy,.

Con ¢l V., obtenido en el paso 2a, se obtiene de la curva elevaciones-volimenes de
almacenamiento la elevacion h,,,.

Se calcula ¢l gasto de salida con la ecuacién 3.7 correspondiente a la elevacion h;,,

. obtenida en el paso 3, sumado al gasto que sale por la obra de toma: Q’=0,+0,.n4

Se calcula Qi1 = Qis1 + Qrema ¥ 5¢ compara con O’

a Silos valores son semejantes (menor a una tolerancia especificada) se continia con
el paso 6.

b Silios valores no cumplenr con la tolerancia especificada regresar al paso 2a.
El valor de Q’;; cotresponde al gasto de salida del intervalo de tiempo en cuestién.

Se toma i = i+] y se regresa al paso [ tantas veces como se requiera para definir el
hidrograma de salida.

Con el Q; maximeo se calcula la elevacién méxima con la ayuda de la curva elevaciones-
gastos de descarga.

Este método puede programarse ficilmente siguiendo el diagrama de flujo mostrado en

la figura 3.8.
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Figura 3.8 Diagrama de flujo para el trdnsito de avenidas en vasos
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Podemos decir que el algoritmo propuesto es aceptable, el error que se comete entre
los dos algoritmos ¢s practicamente despreciable,

Es importante hacer notar que un procedimiento numérico como el que aqui se aropone
tiene una mejor precisién en los calculos que un procedimiento grifico, en donde se
incurriria en errores sobre todo de apreciacion de los valores de las graficas.
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CAPITULO 4
Operacién de Compuertas

4.1 Métodos tradicionales

En éste subcapitulo se describe el estado del arte relativo al disefio de las politicas para
operar compuertas en vertedores.

Diferentes métodos se han usado en la prictica para establecer la o las politicas de
operacién de compuertas, algunas de las cuales son el método de Ia politica escalonada o
por tanteos, el de programacién dindmica (avenidas de ingreso conocidas) y el método del
cuerpos de ingenieros de los Estados Unidos. )

4.1.1 Politica de operacion medlante relaciones escalonadas

En nuestro pais, tradicionalmente se han planteado politicas de operacién de vertedores
mediante relaciones escalonadas entre niveles observados y gastos de descarga, como se
muestra en la figura 4.1,

En ocasiones las relaciones son diferentes cuando el nivel en el vaso estd subiendo
que cuando estd bajando.

Politica escalonada

Capacidad méxima de descarga

Cresta vertedora

Figura 4.1 Politica escalonada.
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La politica escalonada generalmente se determina en forma heuristica (por tanteos'. Se
simula ¢l comportamiento de distintas opciones con algunas avenidas histéricas o sintét.cas,

comprobando ademds que permitan manejar la avemida de diseifo “a ojo”, aquella que
parczca mejor.

Las principales limitaciones del procedimiento tradicional son:
a) No tiene una forma ordenada para proponer politicas alternativas.

b) La politica escalonada considera implicitamznte que la unica condicidn observable
es el nivel en el vaso.

¢) No esta definida una forma objetiva que permita seleccionar la mejor alternativa
entre las propuestas.

4.1.2 Politicas de operacién 6ptima para avenidas de ingreso conocidas

El estudio contenido en el articulo “Operacién dptima de compuertas” (Gonudlez,
1969), presenta un método para operar las compuertas de una presa, usando como tnica
informacién la historia de niveles en el vaso, sin embargo se introduce la idea que las
descargas no deben ser funcidn Gnicamente del nivel en el vaso, sino también de la histona
reciente de los ingresos.

En el trabajo se expone que para una avenida de periodo de retorno T, dado el nivel
en la presa en un tiempo cualquiera ¢, es posible encontrar la politica de operacién que

minimice ¢l gasto maximo descargado. Ademas, se puede definir una zona para la cual ya
no se pueda desalojar la avenida, por lo que debe evitarse esta situacion, cualquiera que sea
la avenida que entra en el vaso.

Para definir la politica éptima se utiliza el método de programacion dindmica,
apoyandose en el echo de que los daifios aguas abajo son una funcion creciente de. gasto
maximo descargado:

min {max(0, )} (4. 1)

Simplificando, et método puede aplicarse de la siguiente manera:

Con la informacién de gastos de ingresos actuales y recientes se hace una estimacion
de la avenida que se espera. La hipotesis que se maneja es que los hidrogramas de las
avenidas de distintos periodos de retorno T, T;, ..., T, coinciden en la parte inicizl de su
rama ascendente, y el gasto maximo para cada una de ellas se presenta en los ‘iempos
1, T3,..., T, COMO 5S¢ indica en {a figura 4.2.
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Si s¢ conoce el volumen almacenado en ¢l tiempo 1=0, y la avenida que estd entrando

en ¢l vaso es de periodo de retorno T, = T, se consideran tres casos:

t.

Avenida 1 T,=T,
Avenida 2 T,=T;

Avenida 3 T,=7,
/

Figura 4.2 Hidrogramas para avenidas de periodos de retornc diferentes.

- Operacion de acuerdo con la politica obtenida a partir de la avenida 1 de la figura
4.2, en el intervalo0<¢ < 7, los volumenes en el vaso siguen una curva de operacién

QOumix = Constante, partiendo del punto (t=0, S=8,). Para t>1r,, los volumenes de ecntrada
son mayores que los supuestos y los niveles en el vaso empiezan a ser superiotcs a los
indicados en la curva de operacidn segun la figura 4.3, en ese momento debe cambiarse
la operacion suponiendo ahora que la avenida que entra al vaso es de periodo de retorno
T,. y empezar a operar de acuerdo con la politica de operacién para la avenida 2 de (a
figura 4.2

- Se opera de acuerdo con la politica para la avenida 2, de esta manera los volumenes
almacenados seguiran la curva de operacion propuesta sin complicaciones.

- Las compuertas se operan segin la politica de operacidon obtenida a pariir de la
avenida 3, de esta manera los almacenamientos en el vaso seguirdn la curva de
operacion correspondiente hasta llegar al tiempo ¢=7., a partir de ese momento los
voliimenes en el vaso serian menores, que los estimados, por lo que debe cambiarse la
politica indicada para la avenida 2.

De ésta manera es posible identificar la avenida que entra al vaso, proporcionando al

mismo tiempo la politica de operacién a seguir. Utilizando el método de programacidn
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dindmica se determinan las extracciones instantineas que hace minimo el gasto maximop de
descarga dada una avenida estimada.

Elevacié .
. - === Niveles gbservados

Curva de operacion

NAME

Nivel
inicial

Figura 4.3 Curva de operacién para una avenida de periodo de retorno menor que la avenida
de Ingreso (nivel observable),

4.1.3 Politicas de operaciéon con el criterio del Cuerpo de Ingenieros de
tos EE.UL.

Acosta y Raynal (1978) realizaron un estudio basandose en ¢l criterio del Cuerpo de
ingenieros de los Estados Unidos, en dicho estudio se busca construir una curva envolvente
la cual es una linea recta, ya que es la que asegura incrementos minimos en los gastos de
salida bajo condiciones criticas de avenidas.

Los autores realizando una serie de calculos con gastos de entrada “supucstos” y
volumenes almacenados disponibles, construyen una familia de curvas como la mosirada en
{a figura 4.4, para lograrlo introducen la siguiente ecuacién:

&
n K

§=-

(4.2)

r
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donde K, ¢s una constante pars la curva de recesién del hidrograma, de esta manera el
almacenamiento en ¢l vase y el escurrimiento varian proporcionalmente y la relacién de sus
Incrementos €s una constante que esta definida en la ecuacion 4.3

H Curva envolvente

- . R

‘ .’/‘/" ‘ R . ’ -_“-v;.‘:'/
. Gastos de entrads- :

>

R " Curva de descarga libre

Cresta vertedora

Gasta de salida {m”/s)

Figura 4.4 Curvas de operacién con ef criterio del cuerpo de ingenleros de los EE. |JL.

45 1

a0 In K,

=T, (4.3)

donde T, tiene dimensién de tiempo. Si ¢ es el intervalo de tiempo requerido en la

recesion para que O, en un tiempo f, baje a O en un tiempeo ¢,, entonces se tiene la relacion
siguiente:

“‘;
o (2] “
O;

y sustituyendo la ecuacion 4.4 en 4.3 se tiene: —
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t

Ty = ~———= (4. 5)
In (?i)
O

Por otro lado se define a t como: ¢=T7,-T, y despejando ¢ de la ecuacion 4.5 se obtiene:

9,
t=-T; xinf == {4. 6)
Q.’
2, .
Cuando n —b—- =~/ en la ecuacidn 4.5, entonces T,=s, y por lo tanto 7;=7,;-T,, de
I

esta manera T puede ser obtenido de la recesién como el tiempo necesario para baar del
@, al gasto Q;, donde Q,=Q\//e.

El Valor de T; que obtienen los autores debe determinarse de un hidrograma de
cntrada, preferentemente de una gran avenida causada por una lluvia intensa de corta
duracidén, y una vez determinado el T; se procede de la siguiente forma: En un instante
dado sea Q; igual al gasto de entrada en m’/s, 0, igual al gasto de salida en m’/s, y $, el
almacenamiento restante requerido en millones de metros cubicos, abajo de 1a curva
envolvente. Entonces el volumen descargado en millones de metros cibicos en ¢ dias es:
0.0864Q3¢ y ¢l volumen en millones de metros cubicos bajo el hidrograma entre &, v O; es:

Sy
a5 =2304-4 . 0y (4. 7)
2

y las ecuaciones 4.3 y 4.6 las expresan como las ecuaciones 4.8 y 4.9 respectivamente.

S
A
.85 34—+ Oyt 3 11578  +Q,t 8
—AQ Qz "Q[ Qz ‘“Ql
t=-T Iu(-g-—z-) =T zn(gi} (4.9)
3 QI s Q2

y de las dos ecuaciones anteriores se¢ tiene:
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* In\ (4. 10)

o
5, = o.osars(gl -Qg(zu(—j I

N KQ_

Los niveles en ¢l vaso serdn determinados restande S, del almacenamiento establecido
por la curva envolvente. -

4.2 Métodos Nuevos

- Cuando se presenta una avenida e¢n un cauce y el nivel del agua excede la altura critica
del rio sc¢ afectan los asentamientos humanos y zonas de cultivo que se encuentran en las
mdrgenes del rio.

Lz construccién de una cortina en una zona del rio permite almacenar un volumen de
agua que serd utilizada para diferentes propdsitos y ademais, se reserva parte ce ese
volumen para regular las avenidas. Una presa para el control de avenidas tiene ¢l objetivo
de regular los gastos del hidrograma para disminuir los dafios aguas abajo.

Se han realizado varios trabajos para encontrar politicas de operacién de compuertas
de ias presas, la mayoria tiene la restriccion de que el nivel maximo del agua sélo puede
llegar hasta el NAME, para disminuir ¢l riesgo de que sea rebasada, ya que Esto (itimo
debido a que al producirse su falla, se genera una avenida ain mis grande y destructiva que
la producida por la lluvia antes de la construccién de la presa.

4.2.1 Diferentes politicas de operacion de compuertas

Existen varios criterios para definir las politicas de operacidon que tienen como
proposito regular al maximo las avenidas de entrada al vaso sin poner en peligro a la presa.

En el Manual de disefio de obras civiles de la CFE (referencia 2}, se propone un
método en donde se establece que para avenidas relativamente frecuentes (de periodos de
retorno de 2, 5, 10 ailos) se descarguen gastos constantes durante la avenida.

Para cualquier avenida de ingreso al vaso de una presa los objetivos de esta propuesta
son:

s Garantizar 1a seguridad de la presa evitando que el nivel del agua en el vaso
sobrepase el NAME

¢ Reducir los gastes de descarga.
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e Permitir un aimacenamiento adicional una vez que la avenida empieza a descender.

Las restricciones a las que debe estar sujeto el gasto de descarga durante el paso de la
avenida son:

» El gasto de descarga debe ser menor o igual al que se tendria con descarga libre
e El nivel del agua no debe rebasar el labio supenor de la compuerta

Tomando en cuenta lo anterior la politica de operacién se podria obtenerse de la
siguiente manera:

1} Se estima el periodo de retorno de la avenida de entrada. La estimacion s¢ hace
comparando la avenida que ingresa a la presa con el registro hidrométrico
histérico. 7

2} Con el periodo de retorno estimado de la avenida de entrada se fija un nivel
maximo que alcanzara el agua dentro del vaso.

3) Conocida la avenida de entrada y ¢l almacenamiento disponible, la politica de
operacién éptima consiste en alcanzar lo mas rapidamente posible cierto gasto
constante

4) Los pasos 1,2 y 3 se repiten cada vez que se observa que la avenida de entrada

difiere de la que se ha predecido, por lo que se obtendra finalmente una
operacién como la que se presenta en la figura 4.5

!Q/\

.~ Avenida de entrada

Figura 4.5 Reglas do operacién
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Dominguez y Palomas (1993) proponen un procedimientc en el que se¢ analiza la
pendiente del hidrograma de entrada y se pronostica el gasto de ingreso para un tiempo
futuro en términos probabilisticos, a partir de la informacién meteorolégica y mediciones
histéricas de los escurrimientos en el sitio de la presa y aguas arriba de la misma.

El enfoque anterior proporciona informacidn att]l que puede ser aprovechada para
tomar decisiones acerca de los dafos a poblaciones y bicnes aguas abajo de la presa. pues
da un pronostico a 12 o 24 h dependiendo de la informacidn histérica que se tenga sobre la
rapidez de la rama de ascenso de las avenidas. La desventaja de este criterioes que si la
pendiente de una avenida no es grande pero se diera durante un lapso largo, el volumen de
regulacién se puede consumir sin que hubiera ocurrido ain el gasto maximo de entrada, por
lo que debe haber extracciones minimas definidas a partir de la elevacidn que se tenga en el
vaso.

Yute y Deodhar proponen una metodologia para operar las compuertas de una presa
basada en la idea de descargar mas agua al inicio de una avenida de la que entra (figura
4.6), y después de que la intensidad de esta iltima disminuye, ir cerrando las compuertas
con ¢l fin de recuperar algo del volumen descargado al principio de la operacién y al mismo
tiempo, reducir ia magnitud del gasto pico de descarga.

QT —————  Hidrograma de enfrada

”

Figura 4.6 Politica de operacién “Descarga Conjunta Controlada
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Para lograr lo anterior es indispensable conocer las entradas al vaso, a partir de: las
salidas por el vertedor (mediante un antitrinsito), o bien, observando el cambio un el
almacenamiento por medio del nivel dei agua en ¢l embalse.

El momento en que deben irse cerrando las compuertas corresponde al punto de
inflexién (donde la curva cambia de concavidad) en el hidrograma de entradas al vaso, el
cual, puede hallarse analizando por intervalos de tiempo la pendiente del hidrograma. A
esta forma de operar se le llama “Descarga Conjunta Controlada (DCC)”,

Los autores reconocen que en caso de que ocurra una avenida cuyo hidrograma tenga
una pendiente de ascenso fuerte, es dificil descargar un gasto aun superior, que es lo ue el
método propone.

Sanchez et al. (1996, referencia 10) proponen una apertura de compuertas propor:ional
a la carga, lo que implica que las compuertas se abran a medida que el nivel en el vaso
ascienda. Se elige entonces una constante de proporcionalidad (S} que debe ser menor a
0.74 (para que no trabaje a descarga libre), los autores proponen como valor inicial ).4. A
partir de la elevacion de la capacidad util (h,) del vaso y de un gasto minimo de descarga
Q.:, (basado en el tipo de estructura terminal o de si se tiene aireadores en el canal de
descarga) se define la elevacion a la que debera estar la cresta del vertedor con la expresion
siguiente

4
h.. =h — O 5 ’ (4.11)
3.4SLM,J1—7

donde

Aeresia- Elevacion de la cresta vertedora.

h, :Elevacion de la capacidad atil.

Quir-Gasto minimo de descarga, en m’/s.

L.reees : €5 la longitud de la cresta en metros.

§ : Constante de proporcionalidad

Para llegar a la expresion 4.11 se toma en cuenta lo siguiente:

La ley de gastos que sale por el vertedor de excedencias a descarga libre esta dado por
la ecuacién 3.7, si hacemos que el gasto sea unitario se tendra lo siguiente:

@

o=cLH’'? 9=
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q - CHJ/I
Si se estd en régimen critico :
7
i
g
ademds q=v_y, -
2..2
y, =
4
y. = Ve
g
. v
vi &
V. = V.8
q=VvJy.
q={r.gy. =g(.}"
sig=gq

CH3/1=\/E(VC)JJZ
(CHSIZ}é
Y. =
Jg

Tomando el coeficiente de descarga igual a 2 (Aparicio, referencia 2):

2 2
el
Ye =\ /581
y. = 0.7415H

Cuando la compuerta se abre parcialmente, como se muestra ea la figura 3.6, el desnivel
entre el labio inferior de l1a compuerta y la cresta del cimacio se llama la abertura a y se
define como

a=H -H,

En tal caso la carga es A, al cual llamaremos simplemente como H, y el gasto unitario
descargado puede ser calculado con la formula de los orificios (Sotelo, referencia 11).
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-2
%%
g =C,Coa2gh
donde

C, es el coeficiente de velocidad, adimensional y su valor es practicamente 1.

C. es el coeficiente de velocidad de contraccidn.
a
h se define como A=H -5.

Sustituyendo valores

qg=1Ca 2g(H - %)
a
9= Coa‘\jz‘g—\ﬁ(f{ - ’2‘]

Como se acaba de demostrar, para el caso en que la descarga es libre: y. = 0.7415H ,
si este valor se lo asignamos a la abertura g, entonces

g= C0(0.7415H)\f§_§\{ﬂ(1{ - Q;Zi‘%ifij

g = C,(0.7415H )\2g \[H(t - 0.37075)

q = C,(4.42944)0.7415HVH \1-0.37075
g = 3.2844C,(H }''*/0.62925

g =2.6053(HY"*C,

Comeo se ha supuesto descarga libre, entonces es vilida la siguiente igualdad

g=q
2HY? = C,2.6053H"
2
C,=——=07676
¢ 26053

Por otro lado C, = C,+/2g

Por lo que

C.=0.7676(4.4294)=3.4.

—

53




CapiTuLO 4 OPERACION OE COMPUERTAS

Ahora el gasto unitario que pasa por la obrakde excedencias esta dado por

. a
=34a, H -~
1 Y 2

Recordando que el gasto de salida por un vertedor controlado por compuertas es

' a
Q = C‘_Lcﬂq“,hr - E

s1 s¢ hace que 2 = SH, donde S es una constante de proporcionalidad menor a G 7415
(st fuera mayor trabajaria a descarga libre)

Q=C.LSH H-*Sg
p S

=CLSH H1-=
Q e \} ( 2)

Q=CLSHVH @

- 372 ,:r __g)
Q=C.LSH \1(1 >

Despejando a H.

7S
C.LSH? :[1 - ——} =0
| 2
H3/2 = Q
C.LS. !'[1 - §-]
H= Q

C.LS. (1 - —5:)
2

Si se define a Hcomo H = h, - h..

Donde 4, es el nivel inicial del agua en el vaso de la presa, k. es el nivel de la cresta
vertedora, se tiene la expresion 4.11. -

54




CapiTuLo 4 OPERACION DE COMPUERTAS

Entonces ¢l nivel con el que se iniciardn las descargas estara dado por A, =k, + 03 y
se descargaréd Q.,. Después se transita la avenida de 450 aflos de periodo de retorno cen la
ley de aberturas de compuertas: 2 = S(h - k,.,.) para calcular el nivel maximo que se
alcanza. Con ello se tendria una politica como la mostrada en la figura 4.7.

H

Figura 4.7 Politica de operacién con apertura de compuertas proporcional a la carga

Los gastos de descarga asociados a dafios previamente analizados se distribuyen en
forma de escalon, siguiendo la linea que une el gasto minimo y el maximo permisible
(figura 4.8).

A A
H H

Figura 4.8 Pof[([c_a en escalén basada en los daitos aguas abajo
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Esta politica tiene como ventaja su sencillez y que no requiere de mucha informac:6n
al momento de tomar la decision, lo cual es muy importante, pues ¢l operader tiene menos
riesgo de equivocarse. Sin embargo, si se presenta una avenida de gran volumen puede
ocurnir que al operar las compuertas de esta manera se tenga que descargar gastos mucho
mayores.

Por lo anterior se necesita tener una politica para avenidas menos frecuentes, diferente
con la que se estimen las descargas con base en las elevaciones en el vaso y un pronéstico
de la avenida de entrada a través de las variaciones de las elevaciones en el vaso
(antitrdnsito), de la informacidén meteoroidgica disponibie y de avenidas histéricas.

Dominguez (1993 y 1997) ha propuesto dos criterios para la operacion de compuertas
basadas en las entradas a ia presa y ¢n las avenidas historicas para estimar una avenida de
entrada. A partir de la informacion en estaciones climatolégicas en la cuenca, en estaciones
hidrométricas aguas arriba de la presa y en la informacién meteorclogica se puede estimar
la averiida de entrada. Esta informacién debe actualizarse cada cierto lapso para volver a
pronosticar {a avenida de enfrada. Dicho criterio se resume en lo siguiente

1. Se selecciona ¢l lapso entre decisiones, con base en la capacidad de regulaciér de la
presa y la magnitud esperada de la avenida, la cual puede ser de 12 0 24 h.

2. Se pronostica la avenida de enfrada usando una de las siguientes maneras:
a) Comparacion con avenidas historicas.

b) Series de tiempo. Dominguez (1988, referencia 5) propone que mediante el
siguiente modelo {ecuacién 4.12) pueden estimar las entradas [ al vaso en el
tiempo n, en funcién de las mismas entradas y de las precipitaciones P
anteriores.

L=al  +a,l_,+-+al .+

(4.12)
=B P+ P+ +B B, W,

Los coeficientes @ y B del modelo se seleccionan de manera que la variancia de
W sea minima.

c) Pendiente de ascenso, para lo cual se estima la pendiente (g) de ascenso del
hidrograma mediante los gastos medidos aguas arriba de la presa. las lluvias
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registradas en la cuenca y el pronéstico meteoroldgico, o con el antitrnsito en
el vasa

QH—N ~ Q

= '4.13
q Al { )

Se selecciona la probabilidad condicicnal Fr.(x/g} de que dada una pendieate la
duracidn de la rama ascendente sea menor que un valor x. En un principio este valor
puede ser 0.5. Para ¢l instante en que sc realiza el cilculo y con los datos sigu.entes,
gasto de ingreso para ese instante, pendiente de la rama de ascenso y la duracién de
la rama de ascenso, se estima un hidrograma utilizando una rama de descenso tipica
de la cuenca en estudio.

3. Se define un incremento maximo 4Q, de los gastos de descarga.

4. Con el fin de no agotar la capacidad de regulacion disponible se elige un nivel de
seguridad menor a la de]l NAME. Se calcula entonces un gasto de descarga parz que no
se sobrepase el nivel de seguridad y se verifique que el incremento en el gasto de
descarga no sobrepase el incremento méximo AQy.

5. Después de que pase el lapso entre decisiones se estima otra avenida de entrada hasta
que el hidrograma de ingresos esté en franco descenso. Si ocurre esto Ultimo se
recomienda sostener el gasto de descarga para disminuir ¢l nive! del agua en el vaso,
hasta que se vuelva al NAMO.

De esta manera se podra controlar una avenida de gran volumen con un :iesgo por
desborde muy pequeiio. Por ejemplo, si se quisiera tener una probabilidad del 2% de que
sea rebasada 1a cortina en 100 afios de vida itil se tendria que

a 1

Ty = 1191002

= 4950 ~ 5000 afios

por lo que se tiene que seleccionar el NAME con la avenida de 5000 afios de periodo
de retorno.

—
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Operacidn con multiples objetivos

En este caso la capacidad de conservacién es compartida para varios propésitos, 10s
cuales interactian, pudiendo ser complementarios, pero generalmente entran en conflicto
entre si. El criterio general es el de maximizar la cantidad de agua disponible para los
propositos de conservaciéon y maximizar la cantidad de espacio disponible par: la
regulacion de avenidas.

Se puede analizar en forma conjunta e} control de avenidas y €l aprovechamiento, pero
€5 necesario considerar que tanto la capacidad de regulacion como la de conservacion puede
variar con €} tiempo (Wurbs, 1996).

4.3 Operacién de compuertas con apertura proporcional a la carga

Durante el evento de una avenida, una presa para el control de avenidas tiene el
objetivo de regularizarla y disminuir los dafios que produciria aguas abajo. Sanchez y
Gracia, (1997, referencia 9) proponen un método para dimensionar el vertedor de una nresa.
Por ofra parte, Sanchez v Jiménez (1998, referencia 10} describen una forma de elaborar un
plan para operar las compuertas del vertedor de una presa, con ¢l fin de hacer compatidle su
- propésito de generar energia eléctrica, con el de proteccién contra inundaciones aguas abajo
de la obra. Los autores aplican el método de una distribucién bivariada del conjunto pico -
volumenes de las avemdas de disefio

4.3.1 Fundamentos

Segun se indica en la figura 4.9, el hidrograma de una avenida de gasto de pico Q.
alcanzado en el tiempo T, si ¢l tiempo base es Ty, transcurrido el cual el gasto basc es (g,
se puede definir mediante las ecuaciones 4.14. Si el exponente o es mayor que 1, el
hidrograma tendra la forma concava; si es igual a 1 sera triangular y si es menor que | su
forma serd convexa.

e

Flgura 4.9 Midrograma de uns avenids
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By}
t
Q‘E[T—p‘“] + 0, si t<T, 4144
- Tyt :
Q=40 T.-T, +0, si T, <1<T, 4.14.5
Qs si t>71, 4.14.¢c

Con el fin de usar esta forma idealizada los hidrogramas de las avenidas registradas, se
debe de seleccionar el valor del exponente o para lograr la mejor concordancia entre los
dos hidrogramas y de tal manera que el volumen en exceso Vg mostrado en la figura 4.9 sea
igual en los dos hidrogramas, el registrado y el idealizado.

o

Si se establece que R= -—I-f—, se puede suponer que
E

a=f(R) (4.15.4)
T, =gR) (4.15.b)
I,=hR) (4.15.c)

es decir, que los tres parametros son funcion de R.

Por otra parte, tanto para simplificar el calculo, como para tener presenie que Cey Ve
siempre serdn positivos, se puede suponer que el conjunto de parejas de esos valores para
las avenidas registradas es una muestra de una poblacion bivariada lognormal, en cuyo
caso, si sc establece que X; = In Qg vy Y = In Vg, se podrén definir las sigmentes
ecuaciones donde N s el tamafio de la muestra
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-4
= Z_Ff (4.16.4)

~—

- &Y
Y IZ"N' (4.16.5)

(+.16.c)
(4.16.d)
S (- XNy -7)
S,y = ~p=izt (4.16.2)

Para seleccionar las parecjas de valores Qg y Ve, se determinaran N<Ng afios
abundantes, en los cuales Q¢ corresponde a avenidas con un gasto de pico mayor que cierto
valor especificadoc y en cada uno de esos afios serd representativa la que tenga =! mayor

producto Q¢-Fe. Nr es el nimero de aiios de registro.

Las ecuaciones 4.17 establecen relaciones respecte 2 la distribucion bivariade
lognormal :

X=X+8,4P(X)) (4.17.a5
my, =Y+ S“; S (X -X) (4.17.5)
X
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Vix=m,, + V1= 8,2 S, ([ P(Y1.X)] (4.17.c)
o bien
Y=Y +§, f[ P(Y}] (4.17.d)
= S$,5 -
myy =X+~ (¥ - ¥) (4.17.¢)
Sy
Xly=myy +J1- 8.2 5, dP(XIV)] 4.17.0

En las ecuaciones 4.17:

P¢X) es la probabilidad de no sobrepasar X

P(Y[X) esia probabilidad de no sobrepasar Y dado que no se sobrepasa X.
P(Y) es 1a probabilidad de no sobrepasar ¥

Px/ Y} es la probabilidad de no sobrepasar X dado que no se sobrepasa Y.

Los valores de 1a funcién 7 se pueden ver en una tabla de distribucion normal =standar.

Si se establece que

P'(X}) = 1 - P(X}

P(Y[X)=1-P(Y/X)

P(Y) =] - P(Y) -
Px/n=1-Px/y)

para un periodo de retorno T se puede escribir lo siguiente
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3’}; =P (X)P (V)1 X) (4.18.0)

TL= P (NP X (4.18.b}
R

El factor f debera seleccionarse de tal manera que sea posible utilizando las ecuaciones
4.17 reproducir avenidas similares a las registradas, condicién que debera cumplirse s se
escoge cualquier tipo de distribucién bivariada.

A partir de los valores de /'y de los parametros de la distribucién bivariada que se haya
seleccionado, se podran determinar las posibles parejas de valores O y Vi para cada
periodo de retorno Tk

Ya gue se¢ selecciond la avenida, se¢ determina R y después mediante las ccuaciones
4.15 se determinaran para las avenidas seleccionadas los valores de o, Ty~Tp y Th=7h y con
ellos, se definiran los hidrogramas correspondientes.

Por otra parte, la probabilidad de que en U afios sucesivos ocurra un evento de periodo
de retorno TR es representada por la ecuacion 4.19 (Borgman, 1963)

4
M, = 1-(1—)43) (4.19)

se tendra que en 100 afios de vida 0til de una presa, para Tr = 250 afios, (Tigg 280 =
0.33, en tanto que si Tr=5000 afios, se tendrd Ilsgp sopo = 0.0198, es decir, que durante la
vida util de la presa, la probabilidad de que se presente una avemda con un Ti = 250 afios
es igual a 1a mitad de la probabilidad de que tal cosa no suceda, mientras que si T = 5000
afios, la probabilidad de que se presente una avenida con ese periodo de retorno seria menor
que 50 veces la probabilidad de que eso no sucediera. Por tal motivo es razonable hacer los
andlisis con avenidas de periodo de retorno de 250 y 5000 afios.
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Antes de concluir este capitulo conviene recordar que a partir de una altura kg, cuando
en el vaso de la presa se almacena el volumen Vo, es posible definir 1a ecuacion de la curva
elevaciones-capacidades con la formula

k=¥ + K(h~h) 14.20)

donde
¥ es el volumen

v, es el volumen inicial

Finalmente, Sinchez y Gracia (1997, referencia 9), proponen un plan de operacién
sencillo que consiste en seleccionar un coeficiente que permita determinar la abertura de las
compuertas en cualquicr instante como una proporcion de la carga sobre el vertedor, la
eleccién de un limite inferior de altura by, por debajo del cual las compuertas permanezcan
cerradas para sostener ¢l nivel compatible con la méxima generacion y un limite superior
his tal gue no se descargue un gasto mayor que uno especificado para periodos de retorno
que no sean muy grandes, pero que de sobrepasarse, se abran totalmente las compuertas
para evitar que la presa sea rebasada en el caso de que se presentaran avenidas de periodo
de retorno mayores.

Asi, para seleccionar un plan de operacion se escogera un coeficiente Ca y un nivel
inferior hy,, asi como un nivel superior A g tal que al transitar avenidas con Tr = 250 afios
no se descargue un gasio mayor que uno especificado, para revisar después ¢ue para
avenidas con Tr = 5000 afios no pueda ocurrir €l rebasamiento de la presa
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CAPITULO 5
Aplicacion a la presa Aguamilpa

5.1 Reseifia historica

A partir de 1954 se definieron los beneficios potenciales de un proyecto hidroeléctrico
en la cuenca del rio Santiago, situados en la sierra del Nayar y sobre la parte surceste de la
Sierra Madre Occidental. Al iniciar la década de 1970 la SRH propuso la inclusién de
Aguamilpa localizada en los municipios de El Nayar y Nayarit. La CFE manifesté su
intencién de construir un proyecto hidroeléctrico en Aguamilpa, aguas abajo de la

_confluencia de los rios Santiago y Huynamonta.

El Proyecto Hidroeléctrico Aguamilpa se plantedé como una respuesta a la creciente
demanda y consumo dec energia eléctrica. Antes de iniciar el Proyecto Hidroeléctrico
Aguamilpa fue preciso contar con informacion del comportamiento hidrolégico del rio en
que sc ubicaria la obra asi como de su cuenca. En particular el rio Santiago ocupa €l cuarto
lugar en la Repiblica Mexicana por su peotencial hidroeléctrico, y para conocer el
comportamicnto del rio se habian instalado 40 estaciones climatologicas ¢ hidrométricas
distribuidas a lo largo de la cuenca los cuales contaban ya con un registro de 43 afios.

El rio Santiago dispone de 8 620 Gigawatts-hora de energia potencial de generacion
anual superado solo por los cauces del rio Grijalva (14413), Usumacinta (9156) y Balsas
(9146). En su momento el Proyecto Hidroeléctrico Aguamilpa resultaba ser ¢! mas rentable
y permitiria e] aprovechamiento total del caudal del rio Santiago.

Desde ¢l inicio del Proyecto Hidroeléctrico Aguamilpa, se tomé en cuenta la
posibilidad de desarrollar la pesca, la comunicacion pluvial de los poblados de la sierra,
ademas de asegurar el riego de aproximadamente 100 mil hectdreas, permitiendo de esta
manera dos cosechas al afio y controlando las avenidas que cominmente afectaban a la
planicie costera del Estado de Nayarit. En marzo de 1989 se inicio formalmente la etapa de
construccién.

En Aguamilpa sc construyeron dos tineles de desvio con una seccién de 16 x 16
metros y con una longitud de 1 kilometro cada uno, ubicados en la margen izquierda del rio
Santiago, la capacidad méxima de desvio fue de 5120 m'/s. Los tineles de desvio
empezaron a funcionar ¢en marzo y julio de 1990.

Se establecieron dos ataguias rio arriba del sitio de la cortina con una altura de 55
metros y corona a 118 m.s.n.m. y otra aguas abajo con cresta a-80 m.s.n.m.

La cortina de Aguamilpa ¢s la mas alta del mundo en el tipo de enrocamiento con cara
de concreto, mide 187 metros desde ¢l desplante de 12 losa de pie hasta la corona que tiene
una longitud de 660 metros. Para la construccion de esta cortina se utilizaron 12.7 millones
de m® de materiales y el 4rea de la cara de concreto cubre 136 mil 900 m’. Esta cara de
concreto se divide en losas de 15 metros de ancho cuyo espesor vania de 0.30 5 0.85 metros
en ¢) sentido del parapeto al fondo del rio. Los materiales del cuerpo de la cortina en parte
esté compuesto por boleos y gravas naturales extraidas de bancos ubicados a 1o largo de 15
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kilémetros aguas abajo de la cortina y otra parte productos de excavaciones en roca
realizadas para otras estructuras del proyecto.

En Aguamilpa, la obra de excedencias estd compuesta por dos canales a ciela abierto
con capacidad de conduccion de 14900 m*/s para transitar una avenida con gasto méximo
de 17500 m*/s y volumen de 6966 hm®, dichos canales tienen una longitud de 565 metros y
un ancho de 42.5 metros cada uno Los canales a cielo abierto en Aguamilpa se dividen en
uno auxiliar y otro de servicio.

El vaso de almacenamiento de Aguamilpa es utilizado para generacién de energia
eléctrica y su curva Elevaciones - Volimenes se encuentran en la tabla 5.1.

La obra de generacién esta compuesta por un canal a cielo abierto, por la obra de toma
con tres tineles que conducen e} agua a las turbinas, la casa de maquinas, la galeria de
oscilacion subterranea, el tunel de desfogue, la plataforma de los transformadores y la
subestacién exterior, en Aguamilpa, las obras de generacién se ubican en lz margen
derecha, la obra de toma esta situada a 170 m.s.n.m.

El costo aproximado del Proyecto Hidroeléctrico Aguamilpa es de alrededor de los 3
mil millones de pesos (pesos de 1989), del total de esta inversion, la CFE aporto el 50 %,
los proveedores del equipo el 16 % y el 34 % restante fue aportado por €] Banco Mundial.

5.2 Informacién Bésica

La presa Aguamilpa para fines de generacion de energia eléctrica tiene una obra de
excedencias formada por dos vertedores gemelos cuya cresta estd a la elevacion A=210,
cada uno provisto de 3 compuertas de 12 m de ancho y 19.34 m de altura. l.a cota de
conservacién para lograr la maxima generacion es h,,=220, la corona de 1a cortina estd a la
elevacion 235; se considera necesario un libre borde de 3 m y el cauce aguas abajo tiene
una capacidad de 3000 m’/s.

h (m) v {millones de m?)
202 3850
220 5940
227 6398
232 6850
251 8827

Tabls 5.1 Curva elevaciones vs. Capacildades.
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Se dispone de la informacion topografica mostrada en la tabla 5.1 para determinar la
curva elevaciones-capacidades en el vaso de la presa. De acuerdo con los datos se concluye
que la ecuacién de dicha curva es:

1.0692

¥ = 3850 + 86.9358(h — 202)

También se cuenta con un registro continuo de gastos medios diarios de 1944 a 1988 y
se tiene registrada una avenida extraordinaria en 1992. De los Np=47 afios de registro
continuo, en Nx=24 afios hubo avenidas cuyo gasto medio diario méxime superd los 2000
m’/s; los valores del gasto y el volumen en exceso, Qe vy Ve correspondientes al maximo
producto de ellos en los afios abundantes se muestran en las primeras columnas de la tabla
5.2. Se considert que el gasto base era Qg=450 m’/s. En dicha tabla puede verse que hay
dos tipos de avenidas, N=21 de ellas tienen picos y volimenes mds o menos proporcionales
y parecen corresponder a tormentas gencralizadas en la mayor parte de la cuenca. En
cambio, tres de ellas y la de 1992 que tienen picos muy pronunciados y volimenes
notoriamente mas pequefios, parecen originadas por precipitaciones grandes soélo en la parte
baja de Iz cuenca. Por estos motivos se consideraran dos poblaciones y los calculos se haran
con las 2] avenidas del primer tipo y sélo se comprobara posteriormente el funcionamiento
con avenidas del segundo.

En las fipuras 5.1 s¢ muestra con trazo continuo el hidrograma registrado y con
discontinuo ¢l idealizado, para las avenidas de 1944, 1973 y 1992, En la del 73 se indica
también una avenida previa que no se considerd para el cdlculo porque se supuso gue
practicamente habia terminado cuando empez6 la avemida mayor. En las figuras s¢ anotaron
también los valores de o, Tp y Ts. Al proceder en la misma forma con las restantes avendas
se obtuvieron los datos que se consignan en las dltimas columnas de la tabla 5.2.

Afio QE VE R a TP B
(m?/s) (hm*) dias dias
43 5332 938.77 5.674 2.82 1.24 6.19
51 2828 256.35 11.032 - | 3.3¢9 1.50 2.49
87 2532 424 .92 5.859 2.05 1.85 5.24
92 6470 1030.41 6.279 2.20 3.27 5.1
l

Tabis 5.2.a Avenidas registradas {segunda poblacion)
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Afo QE VE R=Q/V « TP TH
{m?®s) {millones de Dias Dias
m?)

4z 1529 836.960 1.827 1.89 6.12 17.33
44 2647 1892.940 1.308 0.74 6.73 14.52
47 1671 1094.770 1526 1.51 8.61 18.75
48 1854 919,120 2,017 1.23 8.91 12,65
- 53 1796 1724.720 1.041 122 | 1845 24.45
55 1607 1364.520 1.178 1.41 8.49 23.46
58 1749 689.820 2.535 1.06 4.04 9.34
63 1998 724.720 2.757 1.54 5.87 10.34
65 2329 1451.870 1.604 0.93 6.38 13.94
66 2003 1448.670 1.383 130 | 12.58 19.08
67 4153 2154 380 1.928 1.52 10.06 14.88
70 2120 951.610 2.228 1.47 6.53 12.56
71 1767 1465.520 1.208 150 | 12.16 23.82
73 5163 3101.070 1.665 125 8.93 15.49
75 3525 2137.540 1.732 187 4.80 19.20
76 2168 1704.150 1272 0.84 7.25 16.31
77 1824 1662.340 1.126 113 | 1500 22.00
78 1512 1109.200 1.406 0.96 £.10 16.20
83 2480 971827 2.802 2.16 3.00 11.86
84 1770 811.560 2.181 1.91 6.27 14.95
88 4163 1763.860 2.360 1.50 542 _i 11.97

Tabls 5.2.8 Avenldas registradas (primera poblaciénj
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Figura §.1.c

5.3 Caélculos preliminares

Dada la dispersion de los valores de R y o mostrada en la figura 5.2, y para definir la
ecuacion 4.15.a, se establecié que:

-

a=a,+a,R+a, K’ (s.1)
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Figura 5.2 Dispersién de a vs R

Y en atenciéon a los minimos valores de o mostrados en la tabla 5.2, se considerd
necesario elegir un origen a,, Ky de mancra que &, = ap+ a3 Ry *+ 4z R,z, es decir, que gp =
Qx - @y Ry - a2 R,2,de manera que Ja ecuacién 5.1 toma la forma

a ~a, =a,(R-R)+a, (R -R") (5.2)
¥y Xy Xy

Asi, los valores éptimos de at y ap serén la solucién del sisterna

(5.3)

N N N
Zx,2 Z-": x; {a:} Zyx,
N N = 93w

lexz szz “ Zyxz

De este modo para a, = 0.85 y R, = 1, y utihzando los datos de la table 5.2 se
obtuvieron los siguientes resultados: ap = 0.1997, a4 = 0.5%42 y az = 0.0617.
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Para definir las ecuaciones 4.15.b y ¢, se consideraron igualdades de la forma T = K
R conlocualsiy =InTyx =InR, los mayores valores para k y o serdn la solucién del
sistema

21 (5.4)

21 x iy
{mk}: .

También se encontro que

12.6628
Tp = —W {5.5.n)
;. _ 238828
) RG.TSZS (5'5°b)

Utilizando nuevamente los datos de la tabla 5.2 se calcularon los parametros de Ia
distribucion bivariada fognormal definidos con las ecuaciones 4.16. Sus valores resultaron

ser:

X = 77039 S, =03559 S = 06876
Y= 71754 S, = 04066

Para definir el valor del factor f de las ecuaciones 4.18, se considerd que segun los
datos mostrados en la tabla 5.2, en 47 afios hubo 21 avenidas, dos de las cuales tuvieron la
caracteristica de tener simultincamente los dos valores maximos de Qg y Vg, de manera que

21
podré suponerse que P(X)P(Y|X)= 5137 °on lo que €] factor serfa /= 2/21 = 0.095238.

Para validar esta suposicién se procedera como se indica enseguida.

Para 1973 se presento claramente la avenida con mayor producto Qg - ¥, segin los
datos de la tabla 5.2, Qg = 5163 y Vg = 3101, de manera que si x = In 5163 = 8.5493_ con
los valores de la distribucién bivariada lognormal previemente calculada se tendria gue. por

la expresidén 4.17.2 ™

85493 - 7.7039
= = 7
T P(X}] 03559 2375
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Para este coeﬁcicnte, en Ja tabla de distribucién normal se encuentra que PXj =
0.99123, por lo que P'(X) = 0.008774; entonces “

0.095238
PV X)= ———— - = 023
N = 7~oocs77a = 023%°

Asi que P(Y|X) = 0.7691, con fP(¥Y|X)] = 0.73589 segun la tabla.

Ademas, de la ecuacién 4.17.b se tendria que

0.6876+0.4066

03559 (85493 — 7.7039) = 7.8395

My = 71754 +

Y con ello, de 1a ecuacidn 4.17.c resultaria que

Y]x = 7.8395+ /1 - 0.6876% » 04066 * 0.73589 = 8.0568

8.0568

Asi que para el gasto de pico de 5163 m’/s, el volumen en exceso seria Ve = e
3155.2, en vez de 3101.

51 se procede en forma similar, pero a partir de! supuesto de que
P(Y)P(X|Y)= f/T,, se encontrard que para el volumen Vg = 3101 el gasto en exceso
correspondiente es O = 5048.3 en lugar de 5163.

De acuerdo con estos resultados resulta vdlida g hipétesis de que /= 2/21 = 0.095238.

5.4 Determinacién de las avenidas de disefio

De acuerdo con ¢! valor del factor f seleccionado y de los valores de la distribucion
bivariada lognormal se determinaron las parejas de valores QO y Vg para avemdas “medias”
{méximo producto Qg Vg), “voluminosas™ (con R=1.1} y de “gran pico™ (con R=1.9), para
periodos de retorno de 250 y 5000 afios.
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De estos tres tipos de avenidas se procedid a seleccionar aquéllas con mayor producto
Qe*Ve v, ademas, se calcularon los valores de o, Ty = Tp y T3 = T3 con las ecuaciones 5.1 y
5.5. Después se determinaron, para cada avenida, el gasto maximo horario Og*, asi como
los valores de Tp y Tg, para definir cada uno de los hidrogramas. Los resultados se

muestran en las tablas 5.1 2 5.4.

Parejas de Qe y Ve con | Parejas de Qg y Ve con
P(Yl X) P(X Y)
Media
Qe=6351 Qe =5505
Ve=3745.29 Ve=4409.06
R=1.696 R=1.248
QV=23785.46 QV=24265.86"
Voiuminosa
Qe =4791 Qe =5103
Ve=4309.29 Ve=4635.65
R=1.112 R=1.101
QV=20646.07 QV=23654.60
Gran pico
Qe =6636 Qe =6207
Ve=3493.98 Ve=3270.25
R=1.899 R=1.898
QV=20646.07 QV=20298.18
Avenidas seleccionadas
Voluminosa Media Gran pico
Qp=5103 Qe=5505 Qp=6636
VE=4635.65 T Ve=4408.06 Vg=3403.98
R=1.101 R=1.249 R=1.898

Tabin5.1 Seleccion de Avenidas para un Tp=250 afias
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Voluminosa Media Gran pico
«=0.9286 a=1.0377 a=1.5507
T1=11.9 dias T1=10.11 T1=6.62
T,=22.15 dias T2=20.07 T2=16.94

Hidrogramas correspondientes

Qe =4791 QF =4791 Qe =4791
Te=247 horas Tp=222 Te=138
Te=475 horas Tg=441 Te=354

Tabla 5.2 Hidrogramas correspondiantes a un T=250 afios

Parejas de Q; y V; Parejas de Qe v Vg
con P(Y|X) con P(X|Y)
Media
Qe=7621 QE =7806
VE=5418.46 VE=5228.57
R=1.408 R=1.493
Qv=41292 88" QV=40813.90
Voluminosa
QF =6403 QE =6780
VE=5848.41 VE=5128.59
R=1.095 R=1.106
QV=37447.66 QV=4148.65"
Gran pico
QE =8707 QF =8230
VE=4583.11 VE=4390.17
R=1.900 R=1.875
Qv=39905.08* Qv=35132.08
Averidas seleccionadas
Voluminosa Media Gran pico
QP=6780 QP=7621 QP=8707
VE=6125.59 VE=5418.46 VE=4583.11
R=1.106 R=1. 406 R=1.800

Tabla 5.3 Seleccién de Avanidas para un Ta=5000 afios
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Voluminosa Media Gran pico
a=0.9325 a=1.1574 a=1.5512
T1=11.43 dias T1=8.95 T1=6.60
T2=22.07 dias T,=18.289 T2=16.94

Hidrogramas correspandientes

Qs =6044 Qe =7886 Qe =9184
Tp=245 horas Te=201 Te=138
Te=474 horas Te=412 Te=354

Tabia 5.4 Hidrogramas correspondientes para un Tp=5000 afios

Los hidrogramas de las avenidas que deberdn transitarse para elegir algin plan de
operacion quedarin definidos por las ecuaciones 6.1 y los valores de o, Qe. 7o y T8
consignados en los Gltimos cuatro renglones de las tablas 5.2 y 5.4. Debe recordarse que se
asenté el gasto base Qg = 450 m’/s,

5.5 Selecciéon del plan de operacién

El plan de operacién se sintetiza a continuacién.

1. Se emplea solo uno de los dos vertedores gemelos. En el otro las compuertas se€
mantienen cerradas.

I1. Las compuertas del vertedor que vaya a funcionar permanecen cerradas hasta jue el agua
en ¢l vaso alcance Ja cota 220.30.

IE. A partir de entonces se da a las tres compuertas una abertura igual al 45% del desnivel
entre la cota del agua en el vaso y la de la cresta.

IV. Esta ley de apertura se mantiene hasta que el nivel en el vaso asciende hasta la cota
230.45.

V. A partir de esa cota se abren totalmente las tres compuertas.

Para un periodo de retorno Tg = 250 afios se transitaron las tres avemdas,
“voluminosa”, “media” y de “gran pico”, los resultados se muestran en la tabla 5.5

L4
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Tr = 250 afios Voluminosa Media Gran pico
Gasio maximo descargado 4318 m's 4444 " 4435
Nivel maximo en el vaso 22994 m. s.n.m. 230.33 230.30
Abertura maxima 897m 9.15 8.14

Tabla 5.5 Rasultados del trénsito de avenidas para un Tr=250 afics

Los hidrogramas de ingreso (trazo continuo) y de salida (punteado) para la avemda
media pueden verse en 1a figura 5.1.a. La evolucion de los niveles en el vaso se muestra en
la figura 5.1.b,

Después, con las avenidas de periodo de retorno de 5000 afios se procedio en 12 misma
forma. Los resultados se muestran en la tabla 5.6

Te = 5000 afios Voluminosa Media Gran pico
Gasto maximo descargado 6897 mis 7168 7224
Nivel m&ximo en el vaso 23084 m.s.n. m, 231.48 23159°

Compuertas tatalmente abiertag

Tabia 5.6 Resuitados del trénsito de avenldas para un Tp=5000 afios

Los hidrogramas de ingreso y salids para la avenida de gran pico se muestran en la
figura 5.2.a. Enla 5.2.b se indica la evolucién de los niveles en el vaso.

Como puede verse en la tabla 5.5, para Tr=250 afios el gasto méximo descargado no

excederia los 4500 m%/s, en tanto que segin la tabla 5.6, para Tr=5000 afios el nivel en el

" vaso seria de 0.41 m inferior a la cota 232, por lo que se respetaria el libre bordo
especificado de 3 m.

Posteriormente, con ¢} plan de operacién propuesto se transitoé la avenida media para
Tr=250 afios, pero con aberturas del 50%, y se encontré que el gasto maximo subia & 4545
m’/s. Después se transité la avenida de gran pico para Tr=5000 afios, pero con aberturas
del 40%, y resulté que la mixima elevacion en el vaso era 232.16, es decir, que se invadia
el libre bordo.

Con respecto al plan de operacion propuesto, se transité la avenida de gran pico con
periodo de retorno Tr=145 afios (50% de probabilidad de ocurrencia en 100 afios de vida
util) v se encontré que la méxima descarga era de 4175 m’/s, es decir, que la probabilidad
de tener descargas del orden de 4200 m'/s seria grande.
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Para tener mayor confianza en los resultados, con el plan de operacion propuecsto se
transité la maxima avenida registrada (1973) y se observé que el maximo gasto descargado
era de 3859 m*/s y 1a maxima elevacién en el vaso, 228.50 m.

Finalmente se transité la avenida extraordinaria de 1992, para lo cual el méaximo gasto
descargado fue de 2916 m’/s y el maximo nivel 225.35 m, de manera que las avenidas de
gran pico y menor volumer no representan un problema mayor.
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Figure 5.1.a
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Conclusiones y recomendaciones

México cuenta con un gran nimero de presas, ha adquirido una gran experiencia en las
mismas sobre todo en las del tipo de tierra y enrocamiento. En los Gltimos afios 10 se han
construido cortinas con alturas qgue iguales a Ia de Chicoasén (260 m.); sin embargo, se han
proyectado varias de ellas para uso mattiple.

Se afirma que las presas de gran altura ya se han construido en sitios con lus mejores
condiciones, aprovechando las caracteristicas topograficas, geoldgicas y sobre todo el
potencial que presentan los rios de estas zonas.

En la base de datos que se menciona en este trabajo, abarca un poco mas de mil presas
construidas en México, se afirma que existe un nimero semejante de presas derivadoras,
por lo que sumadas a las primeras darian un total de un poco mas de 2 mil presas

Por lo anterior es dificil imaginar que algunas poblaciones tengan desabasto de agua,
pero ello podria ser resulto con ampliacion y sobre todo mantenimiento y reparacién de los
sistemas de distribucion de agua potable, ya que segin se afirma se pierde cerca del 40%
del suministro total en las diversas fugas.

En cuanto a las presas operadas por compuertas, se ha visto que es un numero muy
reducido comparadas con las que son de descarga libre, si a esto se le suma ias presas de
derivacion el porcentaje seria todavia menor, lo que demuestra que la operacidén de
compuertas en vertedores todavia fiene un gran campo por explorar y para proponer
mejores opciones.

- Los métodos que sc exponen en el presente trabajo han sido desarrollados por diversos
autores y todos ellos tienen sus ventajas y desventajas; sin embargo de una comparacién
entre métodos (tradicionales) reslizado por Acosta (referencia 1), €l método con avenidas
de ingreso conocidas resulto ser el mis eficiente ya que descarga menores gastos y conserva
un nivel dentro del vaso de la presa aceptable; pero ya que para determinar sus curvas de
operacion se apoys en la programacién dindmica, hace que los recursos de una computadora
sean muy grandes otro inconveniente €5 que se necesita une avenida de ingreso y al aplicar
el método dicha avenida s¢ “supone conocida™, el método con relaciones cscalonadas da
una menor altura dentro del vaso, pero al igual que el método anterior requiere de conocer
una avenida de ingreso, para ¢l método con el Cuerpo de Ingenieros de los Estados Unidos
se construye una familia de curvas con volumenes disponibles y “supomiendo”™ gastos de
INEreso. =

Para el caso de la politica de operacion con apertura proporcional 8 1a carga y aplicado
a la presa Aguamilpa, segin los resultados dados en el capitulo 5, parece indicar que ¢l plan
de operacion previamente descrito es adecuado. Tiene el inconventente de que, para evitar
inundaciones habria que poner bordos en las zonas bajas para ¢levar la capactdad hidraulica
del cauce a 4500 m’/s (50% més de la capacidad actual), en cembio permitiria usar sélo uno
de los dos vertedores gemelos, por lo que siempre csteria disponible el otro, lo que
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facilitaria las posibles reparaciones. Mas aln, en el muy remoto caso de una creciente
mucho mds alla de lo previsible, se podrian utilizar los dos vertedores.

Por otra parte, el plan de operacién propuesto es racional porque implica abrir tanto
més las compuertas, tanto mayor sea el nivel del agua en el vaso. No se contrapone a las
instrucciones que podrian dar los expertos que dispusieran de inforraacién
hidrometeoroldgica confiable vy, sobre todo, mientras no se dieran esas instrucctones, los
operadores dispondrian de un criterio de operacidn muy simple para mancjar las
compuertas.

Finalmente, es necesario sefialar que, si 1a obra de excedencias estuviera provista de
aireadores, seria conveniente revisar su comportamiento para las condiciones de flujo
extremas, con el fin de asegurar la debida proteccion aguas abajo y el optimo
funcionamiento de! vertedor.
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El presente capitulo es un pequefio manual del uso y manejo del programa
TRANSITO.EXE. Una vez que se ha decidido o definido la politica de operacion de las
compuertas s importante conocer las descargas que realizara la presa y los niveles de agua
que alcanzara en su vaso, por esto es importante transitar la avenida analizada a fin de
conocer los puntos comentados. Comro se menciond en el capitulo 3, en este trabajo se
desarrollé un programa que realiza el transito de avenidas en vasos, dicho programa esta
escrito en lenguaje BASIC y es manejado en ambiente Windows, lo cual representa un
ambiente amigable con el usuario del programa. El programa se encuentra en un disco de
mstalacion y sigue los mismos pasos que cualguier programa instalable que corre bajo
ambiente Windows.

A.1 Menu principal

En la figura A.1 se muestra la ventana principal del programa TRANSITO.EXE, en ¢l
se observa el siguiente mend:

ot e avenidas cn Ve as

Figura A.1 Meni principal del programa TRANSITO.EXE

82




ANEXO USO ¥ MANEJO DEL PROGRAMA TRANSITO EXE

Archivo, Ver, Grifica y Ayuda. Los submenus correspondientes se enlistan a
continuacion:

» Archivo

= Abrir

— Curva Elevaciones - Volimenes
~» Avenida de ingreso a la presa
= Ingreso de datos

= Salir

e Ver
= Tabla de resultados

= Qrafica

s Grificas

= Ver Grafica

* Avuda
=> Ayuda de Windows
= Contenido

= Acerca De...

A.2 Meniu Archivo

El ment Archivo se presenta en la figura A.2 y de alguna manera es el moto: principal
de la aplicacion, ya que es aqui donde se debe abrir dos tipos de archivos necesarios para
poder realizar el transito de la gvenida. Dichos archivos son los que contienen a la curva
Elevaciones-Volimenes (A.2.1.1) y ¢l archivo que contiene la avenida a transitar 1 A.2.1.2).
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4

Figura A.2 Meni Archivo del programa TRANSITO.EXE

A.21 Meni Archive | Abrir

Esta parte es importante para usar el programa, el ment Archivo | Abrir, tiene a su vez
un submenu que contiene la Curva Elevaciones - Volimenes (A.2.1.1) y el archivo que
contiene la Avenida de ingreso a la presa (A.2.2.1).

A.2.1.1 Menu Archivo /Abrir /Curva Elevaciones Volimenes

Segiin la figura A.3 hay que navegar con el raton hasta llegar a este submenil.

-IT
< Tranato de avemdas en Vasos

Figurs A.3 Submeniis de Abrir.
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Cuando se inicia la aplicacidn, este es el primer archivo que se debe abrir. Al hacer
Clic con el ratén en este submeni, emerge una caja de didlogo como el mostrado en la
figura A 4, en el hay que navegar a través de los directorios o carpetas hasta encontrar el
archivo deseado.

Archivos de Elevaciones Volamene

Figura A.4 Caja de didlogo para el archivo Elevaclones-Volimenes.

Aunque el programa puede reconocer otros filtros, es recomendable que ¢] archivo que
contiene los datos de¢ la curva Elevaciones-Volimenes tenga la extension *.elv” ya que es el
filtro por default. En la figura A.4 también s¢ muestra los tipos de extensiones que puede
tener ¢! archivo. -

Para crear este archivo se debe contar con [a informacién topografica del sitio donde se
relacione las elevaciones contra las capacidades o volimenes de almacenamiento de la
presa, las elevaciones deben estar en metros (preferentemente en m.s.n.m.) y las
capacidades en millones de metros cibicos.

Desde un editor de textos como EDIT de D.0O.S. o Notepad de Windows es posible
formar este archivo, la separacion de cada pareja de valores se debe dar con espacios y no
con tabulaciones, si no se hace de esta forma el programa mandard un mensaje de error. Las
figuras A.5.a y A.5.b muestran un ejemplo de este tipo de archivo.
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& AyuMipa ey Bloe de ot

[T
77 9.382
92 49.89
11802 182.%6
127  38N.887
152 995.635
177 2183.672
262 3858.285
227 6398 .11
252 9927.2¢6}

Figura A.5.a Archivo Elevaciones-Voidmenes (creado con Notepad para Windows)

. MS DUS - EDIT

T 6«icad

Figura A.5.b Archivo Efevaciones-Velimenes (creada con EDIT de DOS)

Si se quisiera transitar una misma avenida pero para diferente presa serd necesario
abrir un nuevo archivo donde contenga los datos de la nueva presa.

Una vez que se haya elegido el archivo “*.elv” (u otro donde contenga. la curva
Elevaciones-Volumenes) los datos seran mostrados solo para asegurarse que el archivo
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elegido es el correcto, si es asi, hay que cerrar la ventana con [l o con la sigwente

secuencia: {ALT! - {Enter(.)} ~» {Cerrar} —{ Enter(.)? y después abra el archivo de
avenidas,

Para finalizar se puede utilizar ¢l atajo CTL+E, el cual lo llevara directamente a la caja
de didlogo mostrado en la figura A 4.

—

A.2.1.2 Mend Archivo /Abrir [Avenidas de ingresc a /a presa

Segun la figura A.3 hay que navegar con el raton hasta liegar a este submeni.

Después de abrir ¢l archivo Elevaciones-Volimenes (A.2.1.1), este serd el segundo
archivo que se debe abrir. Al hacer clic con el ratén ¢s este subment emerge una caja de
‘didlogo como el mostrado en la figura A.6, en ¢! hay que navegar a través de los directorios
o carpetas hasta encontrar el archivo descado.

Aber Archivos de avenidas

f €

Figurs A.8 Caja de didlogo para el archivo de avenidas de ingreso a la presa

Aunque el programa puede reconocer otros filtros, es recomendable que el archivo el
cual contiene los datos de la avenida a transitar tenga la extensién “.ave” ya que es el filtro
pot defauit. En la figura A.6 también se muestra los tipos de extensiones que puede tener el
archivo.

Para crear este archivo se debe contar con la informacion registrada en una estacion
hidrométrica del sitio o por medio de alglin método que permita determinar una avenida, en
cualquier caso se debe relacionar el tiempo contra gastos, el tiempo se debe dar en
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intervalos de hora (por ejemplo 1 hora 30 minutos = 1.5 horas) y los gastos en metros
cibicos sobre segundo.

-—

Desde un editor de textos como EDIT de D.0O.S. o Notepad de Windows es posible
formar este archivo, la separacion de cada pareja de valores se debe dar con espacios y no
con tabulaciones, si no se hace de esta forma el programa mandara un mensaje de error.

Para este archivo es necesario indicar al inicio del mismo el numero de parejas que
contiene e} archivo, por ¢jempio:

21
t g
I q:
12 q2

de no indicar ¢l nimero de parejas que contiene ¢l archive o indicarlo erréneamente el
programa mandara un mensaje de error. Las figuras A.7.a y A.7.b muestran un ejemplo de
como debe estar este tipo de archivo.

° 1908
12 3108
24 5980
: 36 9709
1 a8 11388
= 60 13800
- ' 72 15108
78 16800 i
B 17482
o8 15808
96 15308 B
188 10680
120 9690
132 9548
144 8288

I "

Figurs A.7.a Archivo de Ia avenida de ingreso ( creado con Notepad para Windows)
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WS BOS  EDIY

Figura A.7.b Archivo de la avenida de Ingrese ( creado con EDIT de DOS)

Si se quisiera transitar otra avenida para la misma presa serd necesario abrir un nuevo
archivo donde contenga los datos de 1a nueva avenida.

Una vez que s¢ haya elegido el archivo “*.ave” (u otro donde contenga la avenida a
transitar) los datos serin mostrados en una ventana solo para asegurarse que el archivo
clegido es ¢l correcto, si es asi, hay que cerrar la ventana con % o comn la sigwmente
secuencia: { ALT} ~» {Enter(J)} — {Cerrar} —{ Enter(J)}.

También se puede utilizar el atajo CTL+A, el cual lo llevara directamente a la raja de
didlogo mostrado en la figura A.6.

Una vez que cierre la ventana donde s¢ presentan los datos aparece una ventana
llamada “Ingreso de datos” (A.2.2), que es donde se capturan los valores para ) transito

A.2.2 Meni Archivo|ingreso de datos

Cuando se ha abierto ¢l archivo que contiene a la avenida a transitar (A.2.1.2), esta
ventana aparece autométicamente, st ya se ha transitado una avenida y se quiere (ransitar
otra presa, entonces se tendré que abrir otro archivo “*.elv” (A.2.1.1) y posteriormente se
tendrd que hacer clic en ¢l submeni Archivo | Ingreso de datos. La ventana ingreso de
datos ¢s como el de la figura A8,
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u e bt

Figura A.8 Ventana Ingresc de datos

También es posible acceder a esta ventana con el atajo CTL+], como se aprecia #n la
figura A.2. Al iniciarse la aplicacion esta opcion no esta disponible y solo se activa una vez
que se hayan abierto los archivos mencionados en A.2.1.1 y A.2.1.2.

Los valores que se deben ingresar en esta ventana se discuten a continuacion.

A.2.2.1 Incremento de tiempo {At)
* El incremento de tiempo para lievar a cabo el trinsito debe ser un nimero positivo, se

debe indicar en intervalo de horas y siguiendo las recomendaciones expuestas en las
ecuaciones 3.3 y 3.4.

A.2.2.2 Gasto base

Si ademas del paso de la avenida existe o se considera gasto base, sc debe indicar en el
lugar correspondiente, en ¢l caso en que no se considere se debera escribir 0 (cero).
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A.2.2.3 Gasto porja obra de toma

Si durante el paso de la avenida existen extracciones por la obra de toma se debe de
indicar, si no existe gasto por obra de toma entonces se debera escribir 0 (cero).

A.2.2.4 Opci6én Miltiples trénsitos

Si se elige esta opcion la forma que tiene Ia figura A.8 cambiara como el que muestra
la figura A.9, con esta opcién el programa no activa los submenis del ment Yer (A.3) y
solo guarda los valores méximos del transito (gasto de entrada, gasto de salida y carga
maxima sobre el vertedor) .

Cuando se elige esta opcidn se debe entender que se desea hacer varios frinsitos
cambiando la longitud del vertedor o la elevacién de la cresta vertedora 0 ambos.

Durante e] tiempo de calculo se presentan dos ventanas indicando el avance del
cdlculo, uno presenta el avance de un transito en particular y la otra presenta el avance
global o total.

Figura A.9 Presentacién de la ventana ingresc de datos con la opclén Muitiples transitos
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A.2.2.5 Opcién Un Trénsito

Al elegir esta opcidn se presenta una ventana como la mostrada en la figura A.10.

Con esta opcién el programa activa los subments de! meni Ver (A.3) v con esto se
puede ver la grifica del trinsito de ia avenida (A.3.2), asi como una ventana donde estdn
los valores de gasto de entrada, gasto de salida y carga sobre el vertedor en cada intervalo
de tiempo, ademds de que guarda estos valores en un archivo de resultados. Durante el
tiempo de calculo se presenta una ventana indicando el avance del calculo.

Figurs A.10 Presentacién de ia ventana ingreso de datos con Ia opcién Un Trénsito

A.2.2.6 Opcion Descarga libre

Si se escoge estd opcion aparece una caja que captura el valor de C, este valor debe
ser positive y segin lo asentado en ¢l capitulo 3 puede tomar €] valor de 2, sin embargo,
dicho coeficiente debe ser calculade dependiendo de las caracteristicas del vertedor.

Esté opcion realiza ¢! transito de la avenida a descargs libre donde los gastos de salida
estdn regidas por la ecuacién 3.7. Una vez que se ingresa el valor C es activado el boton
Transitar como se¢ muestra en la figura A.11.
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Cajn donde es capt‘urndox
el valor del coeficianta
~c*

Figura A.11 Presentacién de la ventana ingreso de datos con la opcién Descarga libre

A.2.2.7 Opcion Descarga controfada

Al elegir esta opcion la caja donde se captura el valor C no se presenta y en su lugar
aparece una caja de didlogo como el de la figura A.12 en donde se debe navegar por los
subdirectorios hasta donde se encuenire ¢l archivo que contiene 1a politica de operacion.

En la figura A.12, si se elige cancelar el programa regresard a la ventana Ingreso de
datos (A.2.2). Una vez que se haya elegido ¢! archivo donde se encuentra la politica de
operacién el boton Transitar de la figura A.11 es activado.

Para crear el archivo de politicas de operacién se debe de seguir los pasos explicados
en A.2.1.1, esté debe relacionar elevaciones contra gastos de descarga, las elevaciones
deben estar en metros (preferentemente en m.s.n.m.) y los gastos en m?/s.
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Abvtr Archivos de Polilicas de.Upelacsén .

Figura A.12 Caja de didlogo para ¢! archivo de politicas de operacién.

A.2.2.8 EJ botén Regresar

Al dar clic en este boton, el programa regresa a la ventana principal (figura A.1),
también es posible usar la combinacién ALT+R.

A.2.2.9 El botén Configurar

En la ventana Ingreso de datos aparece un botdén llamado configurar, si se desea
realizar varios trinsitos cambiando algin valor como por ejemplo el nivel inicial en &) vaso
o ¢l coeficiente C, entonces es posible configurarlos y guardarlos de tal manera que al
oprimir ¢l botéon Valores predefinidos (A.2.2.10), estos valores previamente dados se
coloquen automdticamente. Al oprimir el boton configurar se despliega una ventans como
¢l de la figura A.13

En la ventana de la figura A.13 se deben dar todos los valores, si se estd seguro que los
valores ingresados son correctos se debe oprimir Aceptar y Guardar, si se oprime cancelar
los valores no seran guardados .

En la primers caja donde capturan los valores de Longitud del vertedor y Nivel de la
cresta vertedora, deben ser menores que ¢l valor que se capturara en la segunda caja
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Lanhguigoton Je valoges

Figurs A.13 Conflguracién de valores

y los valores ingresados en “pasos de” deben ser enteros y positivos, por ejemplo =20
a 30 pasos de 5, querra decir que ia longitud del vertedor para fines de calculo toma los
valores de 20, 25 y 30 metros si s¢ eligi6 la opcién Miiltiples transitos (A.2.2.4), s1 se ¢ligid
1a opcién Un trinsito (A.2.2.5) solo tomara el valor de 20.

A.2.2.10 EI botén Valores Predefinidos

Si previamente se han configurado los valores, al hacer clic en este boton se llenaran
__automaticamente las cajas donde se capturan los valores y se activan las opciones Un
transito (A.2.2.5) y descarga libre {A.2.2.6).

Si no se han configurado valores el programa mandard un mensaje.
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A.2.2.11 Elbotén Transitar

Una vez que se han ingresado los valores para el transito y que se abrid el archivo de
politicas de operacién (A.2.2.7) o que se le dio valor a C en la opcion descarga libre
{A.2.2.6), se activa el botén Transitar.

Al oprimir el botén Transitar aparece una caja de didlogo preguntando por el nombre
donde el programa guardard los resultados, el cual tiene extensién “res”. 8i no se le da un
nombre o se oprime Cancelar el cilculo no se realizard regresando al menu principal
(A.1.1). Si el nombre del archivo de resultados es igual a uno ya existente, el programa le
preguntara si desea sobrescribirlo (figura A.14).

Ao Ao buwa e Palite o e Dpeganan

4s

Figura A.14 Aviso del programa

Al dar un nombre donde el programa guardard los resultados aparece una ventana
como el de 1a figura A.15 mostrando el avance del clculo.

f\.\,‘.,m [ Lla". \',.11'. U‘\!

Figura A.15 Ventana avance del cdlculo

Si eligié la opcién Multiples trdnsitos (A.2.2.4) apareceran dos barras, como la que
muestra la figura A.15, una indica el avance del cdlculo de un trénsito y la otra el avance
global o total.

Mientras €] programa realiza el cilculo es posible que el usuario realice alguna otra
actividad con su computadora ya que el programa tiene el concepto de “mulnta-rea“. Cuando
el programa termina de calcular presenta la ventana donde contiene el menti principal (A.1).
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' Si se h’a e}cgido la opcién Un transito (A.2.2.5) el ment Ver de la ventana principal es
activada asi mismo se activan los submenus Tabla de resultados (A.3.1) y Grafica (A.3.2).

A.2.3 Mend Archivo| Salir

Este submenu termina con la aplicacion.

A.3 Mend Ver

El mend Ver se activa cuando se ha elegido Ia opcién Un transito, los submeniis se
presentan en la figura A.16.

T Lianato de avenida on Ve o

- Figura A.16 Submends del! meni Ver

Los dos primeros conceptos se refieren a la parte visual; al entrar por primera vez al
programa tanto la barra de herramientas como la de estado estan activadas, s1 se hace clic
en cualquiera de ellos ¢l concepto desaparecera de la ventana principal

A.3.1 Meni Ver|Tabla de resuitados

Al hacer clic en este submenu, s¢ presents una ventana donde contiene los valores del
transito de ia avenida como ¢l de Ia figura A.17, en esta ventana sc presentan valores de
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interés como lo es el gasto maximo de entrada, el gasto méximo descargado y la carga scbre
la cresta vertedora.

También es posible ver los valores de la malla con los botones de desplazamiento del
iado derecho de la misma.

da del o der la Avenida

T0000° " 14750.000 -
72.000 _ 15100.000 153608 14826 | _ [,
74.000 156 #563.638 15.422 1
75.000 16233330 8988920 15829 | ]
78.000  16800.000 9429745 16445 :
B0.000___ 17 . %Braas %8 [
82000 17254670 10202820  17.332 |

8 10520.000 17.689

. 1 0 . 0828300 1803

000 17027330 110870 18345

90000  16800.000  11374.660 18,635

32.000 _ 16300.000 11611.630 18,893

94.000  15800.000 11816110 19114

3.000  15300.000 11989.040 19300

36.000 _ 14516.670 12124.810 18.445

190.000  13733.330 12218.120 19.545

02.000  12950.000 12270630 19.601
TN 12166 670 12284 090 (19615
§)06.000 11383.330 12260,280 19,590
108.000  10600.000 12201.000 19527

110.000  10433.330 12122.450 19.443

112000 1266670 12039.380 18.355

14006 10100000 11953760  19.262
16.000 ' 030 19166

18000 o 19065 _
20.000 1891 | ~§.

Figura A.17 Presemtacién de resuitados de la avenida transitada

A 3.2 Menu Ver|Grifica

Al hacer clic en este submeni, se presenta una ventana donde contiene la grafica del
transito de la avenida, esta ventana se presenta maximizada y es posible cambiaria de
tamafio. Para regresar a la ventana principal se tiene gue dar un clic con el botén derecho
del ratén y emergerd un mend, este menu emergente esta compuesto por los siguientes
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submenus: Aceptar, Imprimir gréfica y Salir del programa, a continuacién se describen
cada uno de ellos.

B1abcg el ttansito de ia avenuda

Gasto Miximo de Entrada= 17482.00m3/s
Gasto Mizimo de Salida= 12282.937m3/s

20000
B - e e e e
15000+ / Gastos de
u . . entrada H
gasto
{m3/s) 10000
5000+ / Gastos de
salida
0
t (horas)
i

Figura A.18 Presentacion de resuitados de la avenida transitada

A.3.2.1 Menii emurgente Aceptar

Si se hace clic en esta opcion ¢i programa regresard a Ja ventana principal y la ventana
donde contiene )a grafica del transito de la avenida se oculta.

A.3.2.2 Meni smergente Imprimir gréfica

Si se hace clic en esta opcién el programa imprimira ¢l grafico en blanco y negro
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A.3.2.3 Menu emergente Salir del programa

Al hacer clic en esta opcidn terminara la aplicacion.

A.4 Meni Gréficas

Cuando el programa transita una avenida y previamente se le ha dado un nombre donde
guardara los resultados por ejemplo “corridal.res”, el programa crea otro archivo con el
mismo nombre pero con extension “.gra”. Al hacer clic en este submenu, ¢l programa lo
llevara a una caja de didlogo como el de la figura A.20, en la figura A.19 se muestra €l
lugar donde se encuentra este submenti.

Fr Transito de aversdds en Yasos

Figura A.19 Submeni de Grifica
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Abey 5 hyen [FERYITr

Figura A.20 Cajs de diflogo par abrir archivas de grificos
Si se hace clic en cancelar e} programa regresa a la ventana principal, si ha escogido

un archivo “*.gra” se presentard una ventana come la explicada en A.3.2. Es importante
hacer notar que solo se presenta la grafica y no los valores tabulados explicados en A2 1.

A5 Menu Ayuda

Figura A.21 Submenis del meni Ayuda
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El menit ayuds se presenta en ia figura A.21, es €] ultimo menu de la aplicacidn , en el
se pueden observar ires submenus los cuales se explican a continuacion.

.

A.5.1 Meni Ayuda| Ayuda de Windows

Este subment lo llevars a la ayuda de Windows en donde podra buscar algin tema
especifico de Windows.

A.5.2 Menia Ayuda | Contenido

Esta parte del programa despliega una ventana como ¢l de la figura A.22, es un archivo
de ayuda referente a esta aplicacién. En esta ventana se puede navegar para encontrar algun
tema relacionado con el programa.

En esta ventana se puede saltar de un tema a otro cuando una frase o palabra aparece
subrayado con color verde.

A.5.3 Meni Ayuda|Acerca de

En esta parte solo se muestran datos como la version del programa, recursos ce la
memoria, autor, etc.
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