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RESUMEN

Las presas son un medio para almacenar y aprovechar el agua. Para
protegerlas s€ les disefia un vertedor y un sobrealmacenamiento, los
que a su vez se seleccionan tratando de reducir al minimo las
descargas hacia aguas abajo. La avenida midxima que sirve para el disefio
mencionado se denomina avenida de disefo del vertedor (ADV).

El principal objetivo de esta tesis es, de una manera ordenada, mostrar
métodos de cdlculo de avenidas de disefio que puedan ofrecer una guia para
disefios de ingenieria y orienten diddcticamente a los ndveles ingenieros
por estos caminos.

Este trabajo hace un planteamiento racional del andlisis del riesgo en
que se incurre al seleccionar una avenida y, como consecuencia, Ssu
periodo de retorno. Se muestran las ideas de la seleccidn del criterio
de seguridad y el procedimiento de c&lculo de la ADV. Los métodos de
cédlculo se agrupan en hidrometeorolégices y estadisticos, se clasifican
y describen detalladamente, de tal manera que faciliten al lector la
aplicacién de los mismos, orientadndolo secuencialmente dentro del
proceso de cdlculo de cada elemento en cada método, hasta llegar a su
resultado como avenida de disefio. Los métodos expuestos son los de mayor
confianza y uso en México.

La exposicién tedérica de los métodos se complementa con una aplicacién
practica al mostrar el cilculo de la ADV de la presa Pefiitas.

Se presentan criterios para 1la seleccién de la ADV calculada por
diferentes métodos.

La tesis visualiza los métodos de calculo de las ADV que tienden a
usarse en México para los afnos 2000; se hace énfasis en la calidad y
cantidad de la informacidén basica que requieren. También se presentan
pautas que pueden ser usadas para el andlisis de las consecuencias

potenciales de la falla de una presa.
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1. INTRODUCCION

1.1 - Presentacién

En todas las épocas, la sociedad ha experimentado la necesidad de
abastecerse de agua. Las presas son uno de los medios para guardarla y

aprovecharla.

Un problema importante dentro del planeamlento y disefic de una
presa lo constituyen la determinacién del tamafio del vertedor y el
almacenamiento para la regulacidén de las avenidas, lo que frecuentemente

causa efectos econdmicos y de factibilidad fisica del mismo.

El ingeniero disefia el vertedor para proteger la presa y el
sobre-almacenamiento para disminuir las descargas hacia aguas abajo.
Para ello utiliza una avenida de disefic (AD). El término avenida de
disefio del vertedor (ADV) se aplica al hidrograma seleccionado para
determinar la capacidad de descarga maxima del vertedor; representa el
maximo gasto razonablemente posible en la cuenca de drenaje en estudio,
en el caso de que el riesgo sea muy pequefic © un periocdo de retorno muy

grande.

La posicién geogrdfica (influenciada por la precipitacién y 1la



temperatura, sujeta o no a la accién de huracanes) y la fisiografia (por
la topografia, la infiltracidn) de la cuenca, muestran una gran variedad
de condiciones climiticas que influyen en la magnitud de la avenida, lo
que da lugar a una diversidad de métodos con los gque se puede calcular
la avenida de disefio del vertedor (ADV). La seleccién de la ADV para
cualquier caso que se presente, depende del juicio del ingeniero
proyectista, basandose en estudios apropiados, y criterios de riesgo que

deben tomarse en consideracidn.

La avenida de disefioc seleccionada (ADS), al transitarla por el
almacenamiento, fija la altura de la presa, al determinar la combinacidn
de sobre-almacenaje del vaso (o volumen de regulacién) con la capacidad
de descarga del vertedor y otras salidas. A las instituciones que se
encuentran involucradas en el planeamiento, disefio y construccién de
presas les interesa que la combinacién de estas alternativas sea segura,

a un costo econdémico y factible.

El disefio final debe de evitar derrames catastr6ficos y permitir
una adecuada operacidén de la presa; también involucra minimizar, aguas
abajo de la presa, el impacto ambiental y ecoldgico, el peligro de
pérdidas de vidas humanas y de la vida silvestre, y posibles dafios en la

agricultura y la industria.

1.2 Presentacidn del contenido

En este trabajo se presenta un conjunto de metodologias que
ordenadas bajo dos grandes grupos (métodos hidrometeorolSgicos y métodos
estadisticos), puedan servir de manera practica como guia para disefios
de ingenieria y orienten didicticamente a los néveles ingeniercs en los

caminos del cdlculo de avenidas de disefio.

La literatura técnica de los Gltimos afios (capitulo 2), se agrupa

en los aspectos siguientes:

A) Problemidtica del riesgo de la PMP

B) Presas existentes y por proyectar

c) La precipitacién como un elemento de disefio del
vertedor

D) Variacidn temporal y espacial de las lluvias



E) Pérdidas en la avenida de disefio

F) Cuando se cuenta con poca infofmaqién

G) Avenidas histéricas y paleoavenidas o avegidas
prehistéricas

H) Métodos de anilisis de frecuencias

En el capitulo 3 se describen criterios gue ayudan en la seleccién
de la avenida de disefio. Principalmente se orientan a la obtencién del
periodo de retorno econdmicamente OSptimo y la seleccién prictica del

mismo.

Los métodos hidrometeoroldégicos para el cdlculo de la avenida de
disefio se describen en el capitulo 4. Los procedimientos desarrollados
explican, en general, como calcular la tormenta de disefio y la lluvia
efectiva. Luego se desarrollan los métodos que transforman la lluvia
efectiva en escurrimiento directo. Se presenta al final una integracién
de eventos gque resume el procedimiento a seguir en la transformacién de

lluvia efectiva a avenida de diseiio.

Los métodos estadisticos (cupitulo 5) explican los principios
bidsicos de probabilidad y estadistica. Se describen las principales
funciones de distribucién de probabilidad utilizadas en Hidrologia, las
ecuaciones que las definen, los procedimientos para ajustarlas a una
muestra de datos y la forma de utilizarlas para predecir el gasto méximo

asociado a un periodo de retorno cualquiera.

El método estadistico considerando volumen (capitulo 6) permite
definir la forma y el volumen de la avenida. Es un método novedoso
fundamentado, principalmente, en los datos de volimenes medios diarios.
Se forma una muestra con los gastos medios diarios maximos obtenidos
para una duracién de un dia, dos dias, hasta m dias, investigados en el
registro de un afio. Luego, los gastos medios de una duracién x se les
ajusta una funcidén de distribucién y se procede a predecir gastos con
diferentes periodos de retorno; loc mismo se realiza con todos los gastos
para diferentes duraciones. Se forman avenidas sintéticas con barras de
un dia a m dias de gastos medios y para un periodo de retorno dado. Se
generan mediante la desagregacidén, gastos que son especificamente para
cada dia y se forma el hidrograma o avenida para un cierto periodo de

retorno.



-La - exposicidén tedrica de  los ..métodos hidrometeorolégicos y
estadisticos se completa mediante .-una aplicacién pré&ctica para
determinar la  avenida de disefioc del vertedor de la presa Pefiitas

(capitule 7).

El capitulo ocho de conclusiones y recomendaciones, presenta un
resumen a manera de recapitulacién del escrito. Resalta los aspectos
m&s relevantes, principalmente referente a la eleccién del periodo de
retorno para una presa y a la seleccidén de métodos de célculo de la
avenida. Las recomendaciones se orientan a la importancia de la cantidad
y calidad de los registros de datos, al andlisis de las consecuencias
potenciales de la falla, la revisién de los vertedores de otras presas
de México y el desarrollo de estudios que conduzcan a mejorar la

informacién hidroldgica.
1.3 Algunas contribuciones

Las principales contribuciones dentro de este trabajo que pueden
ser utilizados como guia en trabajos de ingenieria y de estudios de
licenciatura y posgrade en lo referente al célculo de la avenida de

disefio para vertedores de presas, se enumeran a continuacién:

- La presentacién ordenada de métodos de calculo de avenidas de
disefio para vertedores de presas de almacenamiento incluyendo el método
estadistico considerando volumen, desarrollado recientemente.
Primeramente se presentan diagramas de bloques para la obtencidén de la
avenida de disefio por métodos hidrometeorolégicos (fig 2.1),
probablemente los de mayor uso por la falta de informacidn de aforos en
las cuencas. La descripcidén detallada, ordenada y clasificada de 1los
métodos de cdlculo, de tal manera, que faciliten al lector la aplicacién
de los mismos, orientdndolo secuencialmente dentro del proceso de
cilculo de cada elemento de cada método, hasta llegar a su resultado
como avenida de disefio. Los métodos expuestos son los de mayor confianza

y uso en México.

~Procedimiento para la seleccidn de la avenida de disefio entre
avenidas obtenidas por diferentes métodos. Se presenta un criterio de

seleccién entre avenidas calculadas por métodos hidrometeoroldgicos y



métodos estadisticos considerando veolumen (fig 2.2). Ademés, se
presentan comentarios gque ayudan a la seleccién del método de
transformacién de 1lluvia efectiva a escurrimiento directo basados
fundamentalmente en la informacién disponible. Antes se habia descrito
un diagrama de blogues (fig 2.1) que puede orientar también en la
seleccién de decidir entre algunos de los procesos internos de los

métodos hidrometeoroldgicos expuestos.

-En el capitulo 3 se presenta un planteamiento racional del
anélisis del riesgo en que se incurre al seleccionar una avenida y, como

consecuencia, su periodo de retorno.

~En el capitulo 7 se desarrolld un ejemplo para un caso real, donde
se usan las técnicas expuestas en el texto, que puede servir como
orientacién en otros céilculos de avenidas para vertedores, ya que la
literatura técnica existente no las presenta en forma tan amplia o de

manera secuencial.



2. ANTECEDENTES
2.1 Introduccién

La necesidad de construir obras hidridulicas para el servicio de la
humanidad, ha dado como consecuencia que algunos investigadores se
dediquen a obtener métodos para determinar la cantidad de agua que puede
pasar por ellas o al menos obtener disefios del lado seguro y, en

general, a predecir el gasto de disefio con un cierto riesgo de falla.

La capacidad de un vertedor se obtiene con base en una avenida de
disefio, por 1lo que hay que decidir que avenida hay que seleccionar
(ver capitulo 3), lo que en principio depende de una comparacidn del
riesgo de disefio por insuficiencia de la estructura contra el costo de
construccién de la misma, que ha sido disefiada para prevenir cualquier

dafio con avenidas iguales o menores que la seleccionada.

Las avenidas pueden provenir de las 1lluvias o tormentas o de
ripidos procesos de derretimiento de depdsitos de nieve © de una
combinacién de los dos. También, se da el caso de lluvias ocasionadas

por ciclones resultando eventos con dos poblaciones.



En general, los métodos de cilculo de avenidas de disefio se pueden

esquematizar en la siguiente forma:

Avenidas basadas en: Método usado:

Métodos Estadisticos usando
Andlisis de Frecuencias

Datos Observados 1

- Relacién Lluvia M&xima-

Escurrimiento Maximo

- Relaciones Regionales

‘= .Con Datos inexistentes

o inadecuados - Relaciones Empiricas
.
- Evidencias Geolégicas - Métodos Geoldgicos para
Palecavenidas

Dentro de 1los métodos mAs aplicados estdn los de relacién
lluvia-escurrimiento denominados como hidrometeoroldégicos. La figura
2.1 muestra un diagrama de blogues para obtener la avenida de diseio;
toma en consideracién la incidencia ciclénica a la regidén y las
caracteristicas topograficas gue rodean a la cuenca. La secuencia
presentada junto con el esquema de cilculo de avenidas de disefio se
espera ubique al lector al momento de mostrarle la literatura técnica de

los Gltimos afios que serd tratado en los siguientes incisos.
2.2 Aspectos de la avenida y el riesgo
2.2.1 Aspectos de la avenida

El término "avenida" puede tener diferentes connotaciones para el
hidrdlego y para el lego. Al hidréloge le concierne fundamentalmente la
descarga o gasto, es decir, el volumen por unidad de tiempo en una
seccidn, a lo largo de una corriente, o a través de una o varias cuencas
de drenaje, referidos usualmente a gastos mdximos anuales. Sin embargo,
en regiones &ridas la "avenida anual® en algunos afios puede ser una

descarga muy pequefia o cercana a cerc - clertamente no es una avenida



en el sentido atribuido-. De igual quo,'eh'uné corriente perenne, la
descarga maxima anual o "avenida” durante un afio seco puede ser excedida

muchos dias en un afio himedo.

El problema del hidrdlogo es encontrar la avenlida de disefio para la

obra hidriulica. En el caso de una presa, para su vertedor.

En el capitulo tres se presentardn varios criterios para la
seleccidén de esa avenida; por el momento se relatarin algunos conceptos

de la literatura técnica reciente.
2.2.2 Problemidtica del riesgo de la precipitacién maxima probable (PMP)

Aungue algunos autores (ref 2.1) retoman la frase de Harza de que
"las presas pueden estar entre las estructuras mas seqguras del mundo”,
por otro lado hacen mencidén de qgue el programa de inspeccién de presas
nacionales de los Estados Unidos de 1977 determind (ref 2.1) que muchas
de las presas catalogadas como de alta peligrosidad no pasaron la prueba
de una avenida maxima probable {AMP) . Esta inquietud la han
manifestado muchos investigadores desde hace algunos aflos (ref 2.1,
2.2a, 2.3, 2.4), preocupacidn que se refleja en articulos recientes (ref
2.5).

Un reciente estudio realizado por la Interagency Advisory Committee
on Water Data (1986) (ref 2.9), después de revisar 230 articulos sobre
métodos relacionados con la valuacién del riesgo de avenidas extremas,
recomendaron que lo comin en pricticas corrientes de disefio deben de
continuar realizandose porque no hay procedimientos propuestos a la
fecha capaces de asignar una probabilidad de excedencia a la AMP o
cercanas a la misma dentro de la confianza, consistencia o© manera

creible.

Por otro lado, (ref 2.5), hay un error de percepcién entre algunos
hidrélogos al considerar que la AMP tiene una probabilidad de excedencia
de cero. Porque de hecho, ha habido registros de lluvias que sobrepasan
la PMP. Desde un punto de vista pridctico, se debe aceptar (ref 2.5) que

la probabilidad de excedencia de la PMP, aunque pequefia, no es cero.



Por ello, Dawdy y Lettenmaier (ref 2.5) proponen dos estrategias
generales que pudieran ser seguidas para obtener una aproximacién basada
en el riesgo para el disefio hidriulico con grandes eventos de avenidas.
La primera es emplear la AMP, obtenida con la PMP, como un evento de
referencia y estimar su probabilidad de excedencia. La probabilidad de
avenidas de magnitudes menores puede ser estimada en el sitio o con
métodos de frecuencia regional hasta una avenida de 100 afios. Se puede
desarrollar un procedimiento para interpolar entre las mencres avenidas
y la AaMP. La segunda estrategia es calcular 1la frecuencia de

distribucién de avenidas sin tomar como referencia a la AMP.

Por otro lado, Dominguez (ref 2.6) sugiere una comparacién entre la
PMP y un estudio de frecuencia de lluvias mdximas anuales promedio en la
cuenca en estudio (ver figura 2.2), elegir una de ellas, para luego
obtener la avenida. Por aparte se trabajan los méximos gastos promedios
diarios para un dia, dos dias, ... m dias consecutives, generando gastos
con varios periodos de retorno T (ver cap. 6), y formando las avenidas
correspondientes. La avenida de diseifio se elige entre las obtenidas por

ambos métodos.

Se puede afirmar, sin embargo, que cualquier aproximacién al disefio

racional debe de reconocer su incertidumbre.

Hay wuna continua necesidad de determinar la probabilidad de
avenidas extremas para su inclusién en estudios de valuacién de riesgos.
Dawdy et al. (ref 2.5) proponen cuatro aproximaciones para estimar las
probabilidades de las avenidas come la AMP; ellos piensan gue se deben
de estudiar para proveer de una metodologia basada en riesgo para el
diseno de vertedores, aunque mencionan que presentan ideas
controversiales y no estidn de acuerdo en la viabilidad de todos los

métodos. Las Areas que se sugiere se desarrollen son:

(1) Teoria de excedencias con aproximaciones no paramétricas
(2) Teoria de excedencias con aproximaciones paramétricas
(3) Métodos de simulacidn

(4) Analisis de Paleoavenidas

Aunque en la actualidad se estén desarrollandoc estas &reas de
interés, es conveniente recordar que la AMP (ref 2.1) segin el National



Research Council, no es ni probable ni midxima; m&s bien es un juicio
ingenieril acerca de la mayor avenida en un sitio en particular que debe

ser considerada para propésitos de diseiio.
2.2.3 Presas existentes y por proyectar

Cochrane (ref 2.7) revisa un marco de trabajo incorporando el
riesgo de fallas catastréficas en la evaluacién de presas de alta
peligrosidad, ya sean é&stas nuevas o existentes. Demuestra que
incluyendo las pérdidas por las estructuras y pérdidas de los beneficios
por control de avenidas, el método corriente de cadlculo del riesgo

introduce algunas medidas de doble conteo.

Por otro lado, también la alta peligrosidad de presas puede
modificarse (ref 2.7) mejorando su seguridad. Las maneras para lograr
este objetive pueden ser agrandando los vertedores, corrigiendo las
debilidades estructurales, o elevando las presas para disponer de un
volumen adicional sin permitir el desborde. Los beneficios derivados de
las modificaciones se pueden expresar por medio de ecuaciones
basadas en modelos de ingenieria econémica incorporando el riesgo
por falla catastréfica en la evaluacidén de presas nuevas y

existentes de alta peligrosidad (ref 2.7).

Lave et al. (ref 2.1) hacen un llamado de atencidn referente a que
invertir en rehabilitacién de las presas que no han sido capaces de
pasar una AMP es muy costoso, en vista de que la revisidén de la AMP se
realiza periddicamente hacia arriba, lo que por supuesto origina una
emisidn continua de dinero. Este criterio en cierta manera se opone al
expuesto por Cochrane (ref 2.7). Consideran que la AMP es un criterio de

seguridad mds estricto que otras fuentes de fallas de las presas.

Lave et al. (ref 2.1) recomiendan gque para el disefio de una presa
se realice una cuidadosa evaluacién como si la presa se construyera, ya
que su falla puede causar grandes pérdidas de vida o© danos a
propiedades. Las presas que impongan los mi&s pequefios peligros y dafios a
las propiedades deben ser manejadas con un anilisis basado en valores
esperados de beneficios y costos anualizados. Se puede usar un ajuste
por escala si los dafios a propiedades fueran extremadamente grande.

También consideran que cada presa con potencial por pérdidas de vidas
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debe tener un plan de aviso y de evacuacién de los residentes en el caso
de falla catastréSfica (debido al sobrepasc del agua por la presa u otras
causas ) o por el derrame de una gran avenida. En resumen, para Leve et
al. las metas de seguridad para presas de alta peligrosidad pueden

tener los siguientes propdsitos

(1) conducir a menos dafios y muertes,
(2) uso de la sociedad de los recursos limitados mas eficientemente, y
(3) poner la determinacidn de las metas de seguridad en una base mis

cientifica y razonable.
2.3 Aspectos de la precipitacién y las pérdidas
2.3.1 Introduccidn

Una ecuacidén bésica que relaciona la precipitacién y el’

escurrimiento superficial se expresa como
Precipitacidén (P) - Pérdidas (PL) = Escurrimiento Superficial (Q)

La respuesta a un evento de precipitacidn extrema en una cuenca es
el gasto @ en algin determinado punto de la misma. Interesa en
particular para disefic de obras hidrédulicas, la respuesta de la cuenca

en estudio para eventos extremos.

Los investigadores se han dedicado al estudio, por separado, de la
precipitacién y de las pérdidas. Siguiendo la misma secuencia,
se describiradn los temas de acuerdo con lo {ltimc que se ha escrito en

este campo.
2.3.2 La precipitacidn como un elemento de disefio del vertedor.

En algunos criterios para el disefio de vertedores en presas de
almacenamiento, expuestos en el capitulo 3, se expresan normas minimas
para las alturas de precipitacidén que, de acuerdo con las necesidades de
seguridad de la presa en si y de la proteccién a las vidas y a las
propiedades aguas abajo de la misma, se definen para el dimensionamiento

del vertedor.
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Muchos métodos han resultade con la intencién de . definir una
probabilidad de la PMP y avenidas extremas.

Uno de los métodos recomendado por el National Research Council
(ref 2.8) para estimar la probabilidad de excedencia de avenidas
extremas estd basado en el uso de modelos 1lluvia-escurrimiento con
tormentas sintéticas cuya probabilidad de excedencia ha sido estimada
por el método de "transposicién estocdstica de tormentas", término

propuesto por Fontaine y Potter (1989) (ref 2.9).

La transposicidn estocdstica de tormentas es una generalizacién del
concepto de transposicidén de tormentas, que es la base para estimar la
precipitacidn méxima probable (PMP).

Sea X una variable aleatoria gque representa el valor mas grande
anual de la precipitacién con una duracién Dc en la cuenca de interés.
El objetive es estimar P(x), la probabilidad de excedencia para una
precipitacidén promedico x, donde P(x) = Prob{X2=x}. Fountaine y Potter

(ref 2.8) proponen para calcular P(x) la ecuacién

P(x) =1 =~ exp{-(\/A) JP(ny,z)dydz) (2.1)
%
donde

Ah drea de una regién meteoroldgicamente homogénea gue contiene a
la cuenca de interés.

Ah oportunidad de ocurrencia de tormentas significantes dentro de
la regidn meteoroldgicamente homogénea. Una tormenta significante es una
lluvia de duracidén Dc que es lo suficientemente grande para producir una
altura critica de precipitacién X+ si se centrara &ptimamente en la
cuenca. Una regidén meteorolégicamente homogénea es una regidén sobre la
cual (1) las tormentas significantes estdn uniformemente distribuidas en
el espacio y (2) P(x[y,z) depende sSlo de la localizacién relativa de la
tormenta y los centros de las cuencas. Ah puede ser estimada como m/N,
siendo N un pericde de afnos dentro del que han ocurrido un namero m de
tormentas significantes.

P(x|y,z) probabilidad de gque la tormenta centrada en (y,z)
produzca una precipitacidén mayor o igual que x sobre la cuenca. Este
término puede ser estimado gruesamente transponiendo cada tormenta sobre
una malla que ha sido sobrepuesta sobre la regién homogénea. Sea AA el

&rea asociada con cada centro de malla e i su indice. Localice el centro
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de cada tormenta significante en cada uno de los centros de mallas y
determine si la tormenta produce una altura promedio de precipitacién
sobre la cuenca gque iguale o exceda a x. Sea mi(x) el nOmero de
tormentas que producen una precipitacién promedio x o mayor scbre la
cuenca, cuando se centra en la malla i-ésima. Entonces, para cualquier
malla localizada en la malla i-ésima, P(x]y,z) puede ser calculado como

mi(x)/m.
Entonces, P(x) se puede escribir de manera discreta asi:
P(x) = 1 ~ exp [-(AR/N P*) ) m.{x) ] (2.2)
i

El valor del término dentro de los corchetes es pequefio y 1la

probabilidad de excedencia tiende a ser muy pequefia o cero.

La ecuacidén (2.2) se puede reescribir como

P(x) = 1 - exp [(~(1/N Ah)z AR ¥ qi ] (2.3)
i i
donde
bij indicador variable para la precipitacidn promedio de la cuenca
de la tormenta j centrada en i. b = 1 gi la precipitacién promedio

en la cuenca de la tormenta j-ésima ;;ntrada en i iguala o excede a x, y
de otro modo vale O. De donde mi(x) = % bij y €l orden de la suma se
intercambié.

si I'(x) es el lugar de los puntos (y,z) tales que centrando la tormenta
j en (y,z) causa una precipitacién promedio que iguala a x, entonces el
limAA%OAA Eibﬂ es el irea encerrada por I'{x). La ecuacién 2.3 se puede
evaluar para valores dados de N, Ah y m, usando mapas de isoyetas con
De~horas y un mapa de la cuenca. El tamaifio del mapa y el tamafio de los

AA determina la precisién numérica.

De aqui, usando datos sobre eventos de tormentas extremas que han
ocurrido en una regidn meteorolégicamente homogénea, grande comparada
con la cuenca de interés, es posible extender efectivamente los datos
base gue pueden ser usados para estimar las probabilidades de tormentas
de excedencia para la cuenca. Entonces, usando un modelo de lluvia-
escurrimiento, se estima la probabilidad de varias caracteristicas de

gastos, tales como gastos picos instantdnecs o volGmenes de tormenta.
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Por otro lado Foufoula-Georgiou (1989), (ref 2.9) investiga 1la
transposicidn probabilistica de la tormenta como un posible instrumento
para valuar la frecuencia de precipitaciones extremas (se consideran
éstas a las alturas de precipitaciones mucho més grande que la de 100
afios). Enfoca una estimacidén de la probabilidad de excedencia anual de
precipitaciones promedios sobre una cuenca. Trata de usar de manera
sistemdtica la tormenta, la cuenca, y los datos para estim~r la

probabilidad de excedencia.

Hay muchos temas criticos que gquedan por ser investigados antes de
que esta aproximacidn pueda ser wusada para valuar tormentas de

probabilidad extrema (ref 2.9).

La estimacién de 1la distribucién de frecuencias de alturas de
precipitaciones extremas sobre una cuenca se hace dificil si se confia
s6lo en las pocas tormentas gue han ocurrido sobre cuencas particulares.
La idea fundamental de la transposicién estocistica de tormentas (TET)
~aborda el término propuesto por Fontaine y Potter (1989)-~ es alargar
los registros de tormentas disponibles por estimacién considerando
tormentas que no han ocurrido sobre la cuenca de interés pero gue

pudieran haber ocurrido sobre ella.

Wilson y Foufoula-Georgiou (ref 2.10} hacen una breve revisién del
tema de la transposicidén estocédstica de tormentas (TET). !fresentan
una matemidtica para representar las caracteristicas de las tormentas
regionales y suposiciones de distribucién, y la estimacién de 1la

probabilidad de excedencia.

El método provee de una herramienta para ejecutar estudios de
riesgos comparativos dentro de una regidén o entre regiones en una manera
mis constructiva que usando otros métodos. Los estudios comparativos de
riesgo son muy itiles en las decisiones de asignacién de recursos para
la evaluacidén y labores constructivas de ajuste en estructuras
existentes declaradas inadecuadas bajo los criterios tradicionales de
disefio PMP/AMP. Un importante aspecto adicional del método TET es que
provee los medios de ejecucidén de anidlisis de incertidumbre que pueden

ser incorporados en la metodologia de la decisiones basadas en riesgo.
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Los autores de todos estos métodos«sugieren‘que no ‘se usen, por el

momento, para propdsitos de disefo.
2.3.3 Variacidén temporal y espacial de las lluvias

Otra visién de las lluvias de disefio es la expuesta por Perry y
shafer (ref 2.11) quienes ofrecen un procedimiento por medio de un
andlisis de lluvias relaclionadas con frecuencias de ocurrencia y que
varian espacial Y temporalmente, llegando a generar gréficos
ilustrativos de la localizacién ideal para construir obras de control
de avenidas. Este andlisis ofrece al ingeniero proyectista un
significado adicional con el que obtiene el miximo de beneficioc de un
proyecto de control de avenidas; todo esto lo llegan a realizar mediante
programas de computadoras como el desarrollado por el Hydrologic
Engineering Center of U.S. Army Corps of Engineers (HEC~-2) y el Flood
Hydrograph Generation Package (NUDALLS).

2.3.4 Pérdidas en la avenida de disefo

Unoc de los elementos mas importantes en la determinacién de 1la
lluvia efectiva, que a su vez determinard@ realmente cudnto escurre, son
las pérdidas. A continuacidn se describe gué dicen algunos

investigadores acerca de métodos para determina: la infiltracidn,

El procedimiento del namero de escurrimiento del U.S. Dept. of
Agriculture (USDA) Soil Conservation Service (SCS) es un método para
estimar la lluvia en exceso (lluvia efectiva). Fue originalmente
desarrollada para conocer el volumen de escorrentia y para generar
hidrogramas de disefio para pequefias cuencas agriceolas. Hjelmfelt Jr.
(ref 2.12) comprobd en cuencas agricolas y urbanas que la ecuacién del
nimero de escurrimiento N (ecuacidn 4.7) o mejor dicho la ecuacién de la
limina de escurrimiento directo (Lw), en general, se comportd
razonablemente bien en condiciones donde la escorrentia fue una fraccidén
sustancial de la 1lluvia. Asi, dentro de sus 1limites, cumple
apropiadamente como un medio que transforma la altura total de
precipitacién (ht) con un periodo de retorno fijado en lamina de

escurrimiento directo.
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La precipitacién antecedente (ref 2.12) s6lo explica una porcién
de' la variabilidad del nimero de escurrimiento. Las condiciones de
humedad antecedentes son asociadas con N altos. Las condiciones secas

son asociadas con una amplia diversidad de nimero de escurrimientos.

Por otro lado, Aron (ref 2.13) discute las deficiencias de las
ecuaciones de infiltracién de Horton (1933) y el SCS (1949). Propone una
solucidn para la ecuacién de Horton al remover la dependencia del valor
de infiltracién en el tiempo. También, presenta una solucidén para el
recobro de la capacidad de infiltracién durante los periodos sin lluvia.
Esta solucién conviene usarla para eventos de tormenta intermitentes

(tormentas complejas).

Los resultados obtenidos usando las ecuaciones de Horton y del SCs,

con las modificaciones realizadas, son razonablemente parecidos.
2.4 Analisis del escurrimiento
2.4.1 Cuando se cuenta con poca informacidn

En la mayoria de los casos la informacidén con que se cuenta es

limitada.

El uso del Método Racional (1889) para calculo de avenidas ha sido
de mucha utilidad en la determinacién de avenidas de disefios. Ben-2Zvi
(ref 2.14) propone una revisidén en la formulacién del método racional y
en el procedimiento de su aplicacidén. Se eliminan dos conceptos mal
usados: Que una cuenca tiene un Gnico tiempo de concentracidén igual al
tiempo de flujo a lo largo de la cuenca; y que un evento de
precipitacién de una probabilidad de ocurrencia dada, resulta en un

evento de escorrentia de la misma probabilidad.
2.4.2 Avenidas histéricas y paleocavenidas o avenidas prehistéricas

La informacidén de avenidas histodricas consiste de registros humanos
(marcas de aguas maximas, registros escritos, etc.) de avenidas picos

que han ocurrido antes de que los registros hidrolégicos sistemiticos

fueran establecidos en un sitio particular (ref 2.15}.
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La Hidrologia de palecavenidas la han descrito como el estudio de
eventos de flujos pasados o antiguos gque ocurrieron antes de las
mediciones directas por medio de procedimientos hidrolégicos modernos

(ref 2.24). Entonces, una paleoavenida es una avenida antigua.

Un tipo de palecavenida es causado por eventos momenténeos. Por
ejemplo, la ruptura de un glacial, que envia sus aguas hacia abajo o 1la
ruptura de un lago que envia su aguas causando inundaciones. Lasg
erupciones volc&nicas son otra causa de este tipo de avenidas (ref
2.22). La informacidén de palecavenidas se obtiene indirectamente
usando {informacién fisica y botanica fuera de toda consideracién de

cualquier observacién humana (ref 2.24).

Los métodos geoldgicos (ref 2.22) frecuentemente involucran el uso
de bolsas de arena y gravas en las paredes de los cauces, también
conocidos como sedimentos lentos en el agua, como una evidencia de los
niveles de las grandes avenidas. Las observaciones se hacen donde la
erosién de las altas velocidades y los escombros son minimos de tal
forma que el area de la seccién transversal presente es probablemente
representativa de las condiciones en el tiempo de la avenida. El periodo
histérico de la palecavenida se obtiene (ref 2.23) fechando con carbdn
radiactivo depdsitos orgénicos contempordneos con los de la avenida, y
el gasto o caudal es calculado por el método A&rea-pendiente u otro

método indirecto.

Por otro lado, los dendrocronologistas (ref 2.22) han estudiado los
anillos de crecimiento de los 4&rboles y han definido wvarias
anormalidades en los periodos himedos y secos. Con esto ne se pueden
obtener datos cuantitativos de avenidas, pero si suministran
informacién, para una cuenca determinada, de que en algunos periodos
himedos ocurrierdén los ma&s altos escurrimientos y hasta precisan un
lapso de tiempo en el que se presentaron. También existe la posibilidad
de deducir de que algunas de las avenidas pudieran ser extremas (o
raras). Estudios de este tipo se han realizado en la zona septentrional

de México (ref 2.22).
otro tipo de paleocavenidas es causada por lluvias muy intensas y

frecuentes sobre el area de cuencas pequefias pero que no estén limitadas

a ellas. La Biblia relata una de las mas grandes avenidas ocurridas,
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el diluvio (Génesis, caps. 6-8 ), que estd catalogada como una avenida
prehistdrica. Por otro lado el Popol-Vuh habla de un hecho ocurrido en
épocas prehistdricas en la zona comprendida probablemente entre el
sureste de México y el norte de Nicaragua. Estas avenidas denotan que
han sido mucho méas grandes que las ya existentes registradas en los

Gltimos 90 afios de mediciones hidrométricas en México (ref 2.21).
Los registros de avenidas son relativamente cortos.

El célculoc e interpretacién de avenidas basadas en evidencias
geolégicas puede proveer informacién acerca de que ha pasado y que
podria pasar en el futuro, y con ello ayudan a mejorar la relacién de
frecuencia y evaluacién de riesgos de avenidas con periodos de retorno

grandes.

La wutlilidad de informacién paleoldgica para el anilisis de
frecuencia de avenidas es afectada por un gran nimero de factores, no
todos de cuyos efectos pueden ser cuantificadamente valuados con
confianza ( Hosking y Wallis, ref 2.23). La informacién paleontolégica
trae errores de medicién causados por los mismos datos paleontolégicos,
condicién que afecta al analizar las frecuencia de las avenidas.
Aungque consideran que son de menor importancia los errores en la

estimacidn de las fechas de las paleocavenidas.
2.4.3 Métodos de anilisis de frecuencias.

Una de las metas de los hidrdlogos es estimar una avenida
correspondiente a una probabilidad dada de ocurrencia. Cuando se cuenta
con registros de avenidas, la estimacidén de las avenidas pueden
obtenerse por medio del anilisis de frecuencia. Si.n embargo,
cominmente s6lo se cuenta con un registro muy corto, principalmente
cuando las avenidas a ser estimadas tienen que ser extrapoladas més
alla de la longitud de los registros disponibles. En tales
circunstancias, una posible aproximacidén para mejorar las avenidas
estimadas es empezar a adicionar informacién dentro del analisis en

la forma de datos histéricos o palecavenidas.

En un andlisis de frecuencia de avenidas regionales (ref 2.23), se

encontrd gue un estimado del evento paleolSgicamente maximo en un sitio
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en la regién no mejorard la precisién de los eventos extremos en otros
sitios en la regidn. Concluyen que una informacién paleontoldgica es
mucho mds Gtil cuando la distribucién de frecuencia se ajusta para tres
paramentros para un sitio singular y con registros cortos de medicién. Y
cuando varios registros de medicién de diferentes sitios (homogéneos e
independientes) son usados en un anédlisis de frecuencia regional, el
valor de la informacidn paleontolégica, dentro de ese estudio (ref 2.23)

es despreciable.

Cuando se dispone de informacidén histérica o de paleoavenidas,
los métodos de estimacidn paramétrica (ver capitulo 5) son rapidamente
aplicables. Guo (ref 2.28) sugiere utilizar un modelo no paramétrico de
variable Kernel que investiga y compara con los métodos paramétricos. En
la aproximacién paramétrica la funcidn de densidad de probabilidad es
directamente estimada de la muestra. Este procedimiento permite que la
serie de avenidas miximas anuales "hablen por si mismas". Generalmente,
el método no paramétrico coloca un fuerte peso en las magnitudes de
avenidas en la vecindad de las magnitudes especificas de los gastos x;
por el contrario, 1la aproximacién paramétrica usa la informacién
histdrica y la sistematiza como un todo. En resumen, el estimador Kernel
no paramétrico que propone Guo, provee de otro instrumento Gtil dentro
del anélisis de la frecuencia de las avenidas. Se espera que la
aproximacién no paramétrica vendrid a ser mids ampliamente usada en la
préctica debido a sus méritos y a causa de las serlas limitaciones de

los métodos paramétricos clésicos.

Adamowski y Feluch (ref 2.15) incluyen informacién histdrica dentro
de un analisis no paramétrico de frecuencia de avenidas. También,
desarrollan e incorporan un Kernel en la forma de una distribucidn
Gumbel al cdlculo de la densidad no paramétrica. Ellos encontraron que
la forma Kernel tiene muy poca influencia sobre la extrapolacidn de la
funcién de densidad estimada. Estos autores consideran que la precisién
de la prediccidn de los gastos se mejora significativamente cuando se
estiman las avenidas con periodos de retorno grande a partir de

registros de medicidn cortos haclendo uso de informacién histérica.
Potter y Lettenmaier (ref 2.17) no comparan la estimacién de la

frecuencia de las avenidas con la simulacién de Monte Carlo, mas bien

presentan un método alternativo que es el remuestreo de los registros
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histéricos.  Sus médiy.‘éas' ; sg‘, r.féélizém mediante dos estadisticos: el
primero“fue un aust:.tuto ;‘le" una avenida de dafo, que fue definida como
una. - potencia del‘ exceso dé: 1a ‘avenida pico sobre un umbral fijado
aproximadamente igual 'a’ la" avenida media anual; el segundo fue el
estimador de la avenida de 100 afios. Los resultados con este método son

cualitativamente similares a los obtenidos en estudios de Monte carlo.

Por otro lado, Jin y Stedinger (ref 2.16) desarrollan estimadores
de médxima verosimilitud generalizados que eficientemente se emplean con
informacién histérica "in situ” y en registros sistematicos de avenidas
con un indice regional de distribucién de avenidas. Los experimentos de
Monte Carlo documentan la ejecucidén de estos estimadores en regiones
heterogéneas y homogéneas, con diferentes longitudes de registros
histdéricos y con varics umbrales de percepcidén. Entre los estimadores
describen los métodos para andlisis regional de metodologias de
probabilidad de momentos pesados (PWM/media), de estimadores de méxima
verosimilitud generalizados (GMLE/media) y en el sitio (GMLE/AS), que se
reduce a PWM/AS cuando el H que es igual al nimero de afios del periodo
histérico, es cero. Demuestran que el uso de informacién es valedera en
los sitios gque se dispone, sobretodo cuando es cuidadosamente empleada
con registros estacionarios de avenidas y procedimientos estadisticos
apropiados y fuertes. Como también en la estimacidn de los indices

regionales de estimacidn de avenidas.

Uno de los defectos gue seflalan Sivapalan et al. (ref 2.18) de la
teoria original del hidrograma unitario geomorfolégico (GUH) es que
supone dque la escorrentia es generada uniformemente del &rea de la
cuenca entera. En muchas cuencas, una gran parte de la escorrentia
durante los eventos de tormenta se producen en Aareas parciales la que
generalmente forman una banda estrecha a lo largo de la red de drenaje
de la corriente. Desarrollaron un modelo de respuesta de tormenta que
incluye generacién de escorrentia sobre &reas parciales con los
mecanismos Hortonianos y Dunne, en la gque presentan una metodologia gue
integran estas Areas parciales del modelo de generacidn de escurrimiento
con el modelo GUH basado en transito del escurrimiento; esto conduce a
un medelo generalizado GUH. El GUH generalizado y el modelo de respuesta
de la tormenta se usan para estimar fisicamente la distribucién de
frecuencia de avenidas. En muchos trabajos previos el estado de la

humedad inicial de la cuenca ha sido asumido a ser constante por todas
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las tormentas. Sivapalan et al. recomiendan que el modelo de frecuencia
de avenidas que han desarrollado necesita ser aplicado a algunas
cuencas reales antes de gque uno pueda estar seguro gque las
conclusiones hechas en este articulo expliquen correctamente los datos

de las avenidas que presentan como resultados.

En el caso de peguefias cuencas no aforadas se requleren los
hidrogramas y distribuciones de frecuencias de avenidas; debido a 1la
falta de datos de escurrimientos, Shen et al.{ref 2.19) con base en
resultados obtenidos de un modelo de lluvia-escurrimiento, basado en la
teoria de la onda cinemitica, desarrollan expresiones simples para
expresar el tiempo de concentracién, tiempo al pico, y el flujo pico
como funcidén de las caracteristicas de la cuenca. Aplican las
distribuciones derivadas de avenida-frecuencia a varias cuencas
ideales con varias tormentas y caracteristicas de las mismas. Consideran
que las expresiones simples desarrolladas de estos estudios sobre
tiempo al pico, magnitud del flujo pico, y tiempo de concentracién se
puede usar para obtener estimaciones de las caracteristicas de los

hidrogramas de cuencas sin aforos.

El uso de la distribucién Gamma para los tiempos de retencién de
las corrientes (van der Tak et al., ref 2.20), mas bien que las
distribuciones tradicionales exponenciales, resultan en los hidrogramas
instantdneos geomorfolégicos (GIUHs) que fijan mejor los datos basados
en IUHs. Incorporan los efectos de la pendiente en colinas dentro del
modelo gamma GIUH (GGIUH) suponiendo que la distancia de viaje en 1la
colina en un drea de un dado orden es aproximadamente el inverso de dos
veces la densidad local de densidad de drenaje e introducen el término
de velocidad de colina. Desarrollan un procedimiento de método de
momentos para estimar los términos de velocidad en el canal y la colina
dentro del modelo GGIUH de los momentos de entrada de lluvia y de gastos
de descarga de salida. Se encontrd que las velocidades en colinas son
2 6rdenes de magnitud mas pequefias que las velocidades del canal. Los
valores encontrados para los Gltimos son razonables dando los rangos de
valores dados en la literatura de velocidades de canales. Similarmente
el término de la velocidad de las colinas encontrado por el método de
momentos se iguala a las velocidades de macroporos reportadas en la

literatura.
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[7 CUENCA EN ESTUDIO V]

REVISION DE LA RELACION ENTRE FECHAS DE OCURRENCIA DE LAS
GRANDES AVENIDAS Y LAS TRAYECTORIAS DE CICLONES

Los

CICLONES

INCIDEN

DIRECTAMENTE
?

sl

LA
CUENCA
ESTA PROTEGIDA
POR BARRERAS

MONTANOSAS

NO SE RECOMIENDAN LOS
PROCEDIMIENTOS DE
TRANSPOSICION Y
MAXIMIZACION
CALCULE LA TORMENTA DE DISENO DEFINA LA TORMENTA DE DISENO
POR MEDIO DE TRANSPOSICION Y CON BASE EN MAXIMIZACION DE
MAXIMIZACION DE TORMENTAS TORMENTAS HISTORICAS OCURRIDAS
HISTORICAS GENERADAS FUERA DE EN LA REGION QUE SE ESTUDIA
LA REGION QUE SE ESTUDIA O CON DATOS ESTADISTICOS DE
C(INCISO 4.2.1) LLUVIA  (INCISO 4.2.2 )

CALCULE LA PERDIDAS

.EMPLEENSE VARIOS METODOS
«CALIBRE CADA UNO CON VARIAS TORMENTAS
.SELECCIONE EL DE MAYOR ESTABILIDAD

MODELO DE TRANSFORMACION DE LLUVIA EFECTIVA EN ESCURRIMIENTO DIRECTO
O AVENIDA DE DISENO

(SE SUGIERE CALIBRAR EL HIDROGRAMA UNITARIO CON LOS DATOS
SIMULTANEOS DE LLUVIAS Y ESCURRIMIENTOS CORRESPONDIENTES
A LAS MAYORES AVENIDAS REGISTRADAS)

FIGURA 2.1 DIAGRRMA DE BLOQUES PARA LA OBTENCIGN DE LA AVENIDA DE
DISERO POR METODOS HIDROMETEOROLOGICOS.
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METODO HIDROMETEOROLGGICO

T

METODO ESTADESTICO

ESTUDIO DE
LLUVIAS

PLL

PMP
TRANSPOSICION
Y
MAXIMIZACION

Poup

VOLUMENES O GASTOS
MEDIOS DIARIOS

]

GASTOS MEDIOS DIARIOS
MAXIMOS PARA DIFEREN-
TES DURACIONES, d

I

SELECCION DEL
PERIODO DE RETORNO
DE 10,000 AROsS

LLUVIA DE DISENO I

[

I HIDROGRAMA UNITARIO ]

AVENIDA DE DISERNO

[

AVENIDAS SINTETICAS
GENERADAS

[ AVENIDA DE DISENO HIDROMETEOROLOGICA

AVENIDA DE DISENO
POR VOLUMENES

[ AVENIDA DE DISENO POR CUENCA PROPIA DEL PROYECTO l

Figl.;ra 2.2 Procedimiento para la seleccién de la avenida de disefio
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3. ANALISIS DE RIESGO

3.1 Introduccidn

El diccionario define el riesgo como contingencia o proximidad de
un dafiao. Esto es, la posibilidad de pérdida o dafioc a personas y
propiedades. En términos ingenieriles, el riesgo se definiria como "la

probabilidad de pérdidas o dafos a personas y propiedades" (ref 3.1).

El andlisis de riesqgo es un estudio que se realiza para determinar
la consecuencia de falla en términos del posible dafio a propiedades

© personas.

En este caso se habla de obras de ingenieria hidraulica, en su
disefio o revisién, especificamente de vertedores de presas de
almacenamiento. El disefio de una obra implica una vida estructural de la
misma durante la cual se espera que la estructura responda a su
especificacién de disefio. Algunas estructuras tienen definido la vida
Gtil o econdmica de disefio, pero frecuentemente ese rango de vida no se

hace muy explicito, como en el caso de una presa.

“La pregunta mas importante que encara el disefiador de cualquier
estructura hidrdulica es ¢Cudl es el riesgo de falla? , el precio de la
falla de una presa grande es alto y el riesgo de que ocurra debe ser

minimizado" (ref 3.2).
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Es dificil realizar una evaluacidén cuantitativa de todos 1los
factores que puedan conducir a la falla de la obra, peroc en lineas
generales (ref 3.3) a continuacidén se provee al disefiador de un medio
l6gico de comparacién entre las varias opciones que se le pueden

presentar:

a) La identificacidén de los eventos o secuencias que pueden conducir
a la falla y la determinacidn de su probabilidad de ocurrencia.

b) La identificacién de las caracteristicas especificas de 1la
estructura que podrian iniciar la falla total o falla parcial y la
estimacién de su probabilidad.

c) La posibilidad de combinacién de los eventos en a) y en b).

d) Las consecuencias, incluyendo el prondstico de los costos en los
aspectos econémicos, sociales y ambientales de cada combinacién en

c).

Un disefio inadecuado de un vertedor es usualmente causado por una
avenida de disefio inadecuada (ref 3.4)...pero también habria que pensar
en que cualguiera que sea la magnitud de la obra vertedora, existiré.
siempre una probabilidad, esto es que lleva implicito un riesgo, de que

se presente una avenida que exceda su capacidad (ref 3.5).

Entonces, ¢cudl es la capacidad adecuada de la obra vertedora?,
¢eémo elegir esa capacidad? y ; cudl es el riesgo que se corre

al elegir esa determinada capacidad?.

Para responder a éstas preguntas se estudiaran basicamente dos
procedimientos. Uno de ellos es el mas simple y determina el método para
calcular la avenida de disefio seleccionando un pericdo de retorno o una
probabilidad de que la avenida sea excedida al menos una vez. Un segundo
procedimiento es el del disefio econfmico que consiste en encontrar el
tamafio o capacidad adecuada del vertedor, correspondiente a un pericdo

de retorno econdmicamente Gptimo.
3.2 Periodo de Retorno, Frecuencia y Riesgo.
El periodo de retorno (T) o intervalo de recurrencia (T) es el

intervalo promedio dentro del cual un evento x, serd igualado o

excedido (ref 3.6).
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Supdngase que para un sistema hidroldgico invariante en el tiempo,
la probabilidad de ocurrencia de un evento, x, mi&s grande que el evento
de disefio, Xy durante un periodo de n afios es P = P(xns xl' . Entonces
la probabilidad de no excedencia, Q = Q(xos xL , es 1-P, Si este evento
de disefio tiene un periodo de retorno de T afios y una probabilidad de
excedencia anual correspondiente de P = P(xus x) entonces, la
relacién entre probabilidad de excedencia anual y periodo de retorno

es la siguiente
p=P(x05x)=l/T (3.1)

en la que P(xo =< x) es la probabilidad de excedencia anual de %X 0
frecuencia y T el periodo de retorno, en afios. Los términos frecuencia
Y periodo de retorno se usan a menudo intercambiablemente, aunque
estrictamente hablando, frecuencia es el reciproco del periodo de
retorno. Una frecuencia de 1/T, o de uno en T afios, corresponde a un

periodo de retornc de T afos.

La probabilidad de no ocurrencia -o de no excedencia- en un afio

cualquiera es q = Q(xos x)
q=Q(x°sx)=1-P=1-1/T (3.2)

La probabilidad de no ocurrencia o de no excedencia en n aifios de

vida sucesivos es
QUx, < x) = Q= (1~ /7 (3.3)

Finalmente, la probabilidad o el riesgo de que el evento x ocurrira

en al menos una vez en los n afios sucesivos es

Pix, € x) =1=-0=1~(1 -1/7f (3.4)

en la que P(xos x) es el riesgo de falla o riesgo permisible de falla.

Se definird el periodo de retorno econdmicamente &Sptimo (ref 3.8)
como aquel para el cual el valor esperado del costo total, es decir el
costo de la obra vertedora méds el costo de mantenimiento y operacién,
mas el costo esperado de las consecuencias que provocaria una falla, sea
minimo. Es el periodo de retorno que resulta del andlisis de disefio

econdémico que se desarrocllard en el inciso 3.3.1.
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3.3 'La ‘Avenida de disefio para dimensionar el vertedor.
3.3.0 Presentacibén

Una obra vertedora es el dispositivo cuya funcién fundamental es
proteger a la presa de la falla y, de paso, proteger las propliedades
aguas abajo de la cortina, de las aguas originadas por el escurrimiento
y de la almacenada en exceso en el vaso (ref 3.9). El1 costo de un
vertedor y el espacio de sobrecarga para almacenaje que lo acompaifian
constituyen un seguro, no sbélo para la presa misma, sino que también
para las vidas humanas y por supuesto para las propiedades situadas
aguas abajo de la presa. Consecuentemente, se disefia el vertedor para
proteger la presa y el vaso contra la falla y para controlar los flujos
a descargarse, aunque no se intenta que la presa y el almacenaje
potencial de la misma provean el control de las avenidas para la

proteccidn de las propiedades aguas abajo.

Hay que tener presente, principalmente al momento de elegir 1los
requerimientos para el vertedor, a que clase de presa se destinari el
proyecto. El Grupo de Trabajo del Committee on Hydrology del ASCE
desarrolldé en su trabajo sobre disefic hidroldgico de vertedores (ref

3.9) la sigulente clasificacién para las presas:

Clase 1. Presas donde la falla no puede ser tolerada
Clase 2. Presas donde la falla resultard en serias pérdidas econdmicas y
Clase 3. Presas donde la falla estructural podria resultar en danos

menores.

Dentro del planeamiento y el disefio de una presa, el
dimensionamiento del vertedor y la sobrecarga de almacenaje que se le
provee, tiene efectos en lo econémico y la factibilidaa fisica del
proyecto. Dentro de este contexto, el ingeniero, para decidir la
disposicién definitiva del vertedor y la sobrecarga, se guia con las
consideraciones basadas en lo econdmico, lo ético y las politicas, y
también en los criterios técnicos de hidrologia, hidraulica y el diseifio
estructural. Por lo gque, como un resultado, el problema de la seleccién
de la avenida de disefo del vertedor se resuelve, en la mayoria de los
casos, por experiencia y sano Jjuicio mis bien gque por rigidos

procedimientos técnicos.

30



Por otro lado, la seleccidn de 1la avenida de disefioc para

dimensionar (ref 3.10) el vertedor comprende dos aspectos:

(1) la seleccidn del criterio de seguridad y

(2) la estimacién de la avenida que corresponde a ese criterio.

A su vez, el criterio de seguridad para presas de almacenamiento y
vertedores se selecciona de dos maneras (ref 3.10 y 3.11) . Primero, se
debe prevenir la falla de la presa a cualquier costo, si tal falla
pudiera causar pérdidas de vidas humanas o resultara en una catastrofe
econfmica y serias consecuencias sociales y ambientales. Este es el
criterio de "no riesgo". Segundo, porque la sociedad no puede gastar
para prevenir la falla de todas las presas, se debe tolerar alguna
probabilidad de falla. Este Gltimo se refiere al criterio "basado en la

probabilidad”.

Se presentarin dos procedimientos para la eleccidén del pericdo de

retorno que definira la magnitud de la avenida de diseiio:

1. Disefio econémico

2. Determinacidn préictica del periodo de retorno mds adecuado
3.3.1 Disefio econbmico

Este criterio relaciona la capacidad de disefo del vertedor con la
magnitud y frecuencia de posibles avenidas, y principalmente con el
valor monetario de la obra vertedora y la presa, con el costo
correspondiente al valor esperado de los dafios provocados por una falla

debido a la insuficiencia en la capacidad del vertedor.

"Conforme el gasto de disefio sea mayor, se requerird una mayor
inversién para realizar la obra y, en cambio, disminuird la probabilidad
de falla por incapacidad de la obra y con ello el valor esperado de los

danos" (ref 3.12).

Este andlisis no incluye el riesgo de falla de los componentes del
proyecto hidr&ulico y estructural, gque formarian junto con el

hidrolégico el riesgo total de falla.

De consideraciones econémicas, la mejor forma de definir el gasto
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de disefio oOptimo para dimensionar la obra vertedora es el
correspondiente a un periodo de retorno (que se 'le llama econdmicamente

Sptimo), que minimiza el costo del proyecto.

El costo promedio anual encierra los siguientes costos (ref 3.13 y
3.14):

1. Valor anual del costo total de construccién de la obra vertedora
repartido en la vida econdmica de la estructura.

2. Costos anuales de operacién y mantenimiento de la obra
vertedora.

3. Valor anual de los daios por efecto de la avenida para la obra

vertedora propuesta.

El valor esperado de la obra vertedora se puede obtener con base en
un periode de retorno que se defina y el gasto de disefio
correspondiente, elaboridndose el anteproyecto y determinando su costo.
Los costos de operacién y mantenimiento anual pueden estimarse de obras
ya construidas o como un porcentaje del costo de la obra. En estos dos

primeros costos se pueden incluir intereses, impuestos y depreciaciones.

Para cada alternativa, el costo de 1. y 2., listados arriba, se
pueden calcular por procedimientos estandares de ingenieria econdmica.
El valor esperado del costo de la falla es, en cambio, dificil de
determinar, ya que en él estén involucrados los dafios a la presa, dafios
ambientales y otras consecuencias que resultan de su falla. Tales
consecuencias se ejemplifican en danos estructurales, pérdidas de
carreteras, puentes, interrupciones de trafico, pérdidas de wvidas
humanas y vida animal, dafios en cosechas, pérdidas de tierra, dafios a
habitaciones, costos de limpieza, etc. y costos derivados del retraso en

la produccidn, entre otros.

Entonces, el Gltimo costo se puede calcular por los siguientes

pasos:

1. Preparese una curva Magnitud de la Avenida (Q), versus
Probabilidad de Excedencia (P). Para ello, se tiene que realizar un
estudic hidrolégico de la zona para determinar la probabilidad de
excedencia para distintos gastos maximos. Las probabilidades, expresadas

en veces por afio, y los gastos correspondientes se dibujardn en una
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figura, como la fig. 3.1.

2. Para una alternativa de disefio seleccionada, recolecte datos de
campo sobre dafios por avenidas: Magnitud de Dafios por avenidas (J) para
varios niveles de agua (H) o gastos de avenidas (Q). Si para un sitio en
estudio, la informacién se tiene en niveles de agua (H), convierta estos
niveles en el correspondiente gasto, usando una relacién
niveles-gastos, ver fig. 3.2,

3. Combinando los pasos 1, y 2, preparese una relacién de
Dafios~-Frecuencia o una curva (ver fig. 3.3), de Magnitud de Dafios (J)
versus probabilidad de excedencia (P).

4. Determinese el A4area bajo la curva Dados-Frecuencia ya sea
graficamente o aritméticamente para obtener el dafio anual de la avenida

bajo las condiciones del proyecto seleccionado (de la figura 3.3 a).

Para cada alternativa de disefio determinese la probabilidad de
excedencia y calchlese su periode de retorno (T). Los costos de
construccién anual y el costo de operacién y mantenimiento anual de la
alternativa de diseno seleccionada se suman al costo de dafio anual
calculado arriba y, se obtiene el costo total anual (ver fig 3.4). Luego
se procede a realizar un anialisis similar con otras alternativas de

disefo.

En la fig 3.1 se puede observar el gasto de disefio QQ que tiene una
probabilidad PO y origina un dafio esperado D, (ver fig 3.3a). Para un
gasto Qc" mayor que el Q.:> se obtiene un dafio esperado Dé menor (ver fig

3.3b).

Se dibujan los datos calculados de costo total anual versus
periodo de retorne (T) , segin se muestra en la figura 3.5. De esta
grifica se obtiene el periodoc de retorno econdmicamente &ptimo. Por lo
que se puede obtener la avenida de disefio para la que se obtendrid la

magnitud éptima de la obra vertedora, ver figura 3.5.
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3.3.3 . Determinacidn préctica del periodo de retorno m&s adecuado

Los criterios de seguridad que se presentan ‘a continuacién son
lihéamientos a seguir basados en la experiencia préactica de
instituciones con mucha trayectoria en el disefio y construccién de
presas. Principalmente se muestran los criterios elaborados en los

Estados Unidos, la experiencia en México y la escuela Rusa.

La experiencia de los Estados Unidos hace uso de, principalmente
tres tipos de avenidas de disefic para el dimensionamiento del vertedor
en funcidén del tamafio del proyecto de presa, las cuales también tienen

un uso bastante frecuente en México:

(1) La Avenida Maxima probable (AMP), La AMP se define como la mas
severa avenida considerada razonablemente posible de ocurrir en la
cuenca de drenaje considerada. La derivacidén de la AMP se realiza por
una maximizacién razonable de los factores meteoroldgicos e hidrolégicos
que operan para producir una tormenta mixima que da como consecuencia la
avenida. La probabilidad matemdtica de ocurrencia de una avenida mixima
probable en cualquier cuenca de drenaje particular es muy pequefia, no
evaluable y sin significado en cualquier evento (ref 3.15). La AMP se
obtiene de la PMP mediante un modelo adecuado de relacién
lluvia-escurrimiento. De acuerdo con el National Weather Service 1982),
la PMP se define como la altura tedrica de precipitacién mis grande para
una duracidn dada gque es fisicamente posible en una localizacién

geogrédfica, en un cierto mes del afno (ref 3.16).

{2) La Avenida Esténdar de Proyecto (AEP). La AEP representa los gastos
de descarga que son esperados a causa de las mis severas combinaciones
de las condiciones meteorolégicas e hidroldgicas gqgue son consideradas
caracteristicas de una regién especifica; en é&stas se excluyen
combinaciones extremas raras. La estimacidén de la AEP preparada para un
gran nimero de cuencas de drenaje relativamente pequefias, en EUA, tienen
un rango del 40 % al 60 % de la AMP, con un promedioc de alrededor del
50 % de la AMP (ref 3.15).

(3) Las Avenidas Basadas en AnAlisis de Frecuencia (ABF). Las ABF
resultan del andlisis estadistico de registros de escurrimientos,
incluyendo 1la estimacidén de frecuencia de avenidas en sitios

individuales y el andlisis regional de frecuencia de avenidas. Aunque
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el uso .de los datos de gastos picos es suficiente, en muchos casos
cuando el disefio se basa en la economia, habria algunas veces que 1los

datos de frecuencia-volumen se deben considerar (ref 3.17).

En México se acostumbra utilizar, para presas grandes, cuya falla
conduciria a dafos catastréficos (ref 3.18), el criterio de la
precipitacién maAxima probable (PMP) para obtener la avenida méxima

probable (AMP) o un periodo de retorno de 10,000 ajfos.

La Tabla 3.1 (ref 3.19 ) muestra una clasificacién de presas con
tres categorias que ilustran los factores involucrados. En ella se
utilizan la AMP, la AEP y periodos de retorno de 50 a 100 aiios,
respectivamente para presas de categorias grandes, intermedias vy

pequefas.

Por otro lado, el Servicio de Conservacién de Suelos de los Estados
Unidos (U.S.D.A. Soil Conservation Service), ref 3.20, tiene a bien
clasificar los embalses pequefios en tres tipos que se presentan a
continuacién y la Tabla 3.2 (ref 3.21) muestra un criterio de disefio

minimo para los vertedores de tales presas :

Tipo A Estructuras localizadas en zonas rurales o agricolas donde
la falla pueda dafiar granjas agricolas, =zonas de cultivo o
terrenos plblicos o caminos rurales.

Tipo B Estructuras localizadas en &reas predominantemente rurales
o agricolas donde 1la falla de ellas pueda dafiar casas
aisladas, carreteras principales, caminos rurales, lineas
férreas o cause interrupcién en el uso de los servicios
piblicos o relativamente importantes.

Tipo ¢ Estructuras localizadas en sitios donde su falla pueda
ocasionar pérdida de vidas humanas, fuertes dafios sobre
casas, construcciones industriales, edificios comerciales y

edificios piblicos, carreteras principales o lineas férreas.

La clasificacién de las presas toma en consideracién las
caracteristicas fisicas de los valles abajo del sitio de una presa y el
presente y potencial econdmico desarrollado para esa &area. A causa de
que las pequefias presas se localizan en cuencas que tienen pocos o no
tienen datos hidroldgicos disponibles, el criterio para el disefio de

vertedores estd basado en andlisis de datos de 1lluvias para obtener
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luego por medio de un modelo lluvia-escurrimiento la avenida de disefio

para el vertedor o para definir el bordo libre.

El periodo de retorno a seleccionar para el disefio es funcién de la
clase de presa, propdsito, tamafic relativo (obtenido del producto del
volumen de almacenaje del vaso y la altura efectiva de la presa, ver
figura 3.6), la localizacién con respecto a otras existentes o
planeadas aguas arriba, y el tipo del hidrograma, que puede ser de (a)
hidrograma para el vertedor o (b) un hidrograma para definir el borde
libre. Las minimas alturas de precipitacién se muestran en la tabla 3.2.
Estas alturas de precipitacidén tienen un rango entre un valor minimo
correspondiente a una frecuencia de 100 afos y un wvalor maximo
correspondiente a la PMP. Debe observarse gue la minima duracién de la
tormenta a ser usada en el disefio del vertedor es de 6 horas. Donde el
tiempo de concentracidn sea mayor de 6 horas, la duracién de la tormenta

se hard igual al tiempo de concentracién.

La figura 3.6 describe tres elevaciones usadas en el disefio del
vertedor: (1) La elevacién de la cresta del vertedor, el NAMO (Nivel de
Aguas Méaximo de Operacidn),
(2) la elevacién del maximo almacenaje de disefio, el NAME
(Nivel de Aguas Maximas Extraordinarias) y
(3) la elevacién minima de la cresta de la presa (una vez
tomado en cuenta la elevacidén propia permisible por

asentamiento del terraplén).

El volumen total de almacenaje (4) es el volumen del vaso medido a
la elevacidén de la cresta del vertedor. A la vez, el volumen total de
almacenaje se subdivide en volumen i4til (5), volumen muerto (6) y el
volumen de azolves (7), asociados respectivamente con el NAMO (1), el
NAMINO -Nivel de Aguas Minimas de Operacidn- (10) y el NAMu -Nivel de
Aguas Muertas- (11); el volumen de sobrecarga © de regulacibén de
avenidas (7) es la porcién del vaso localizada entre la elevacién de la
cresta del vertedor y la elevacién del m&ximo almacenaje de disefio
(NAME) . El borde libre (8) es la diferencia de la elevacién de la

corona de la presa y la elevacidén del maximo almacenaje de disefio.

Ootra clasificacidn de presas, basada en su tamaiio, es la preparada
por el Corps of Engineers, ver tabla 3.3 (ref 3.22), en la que se

distinguen los tamafios pequefio, intermedio y grande, en funcidn del
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volumen de almacenaje y la altura de la presa, pero que junto con las
tablas 3.4 y 3.5 define el criterio para la seleccién del periodo de

retorno para el disefio del vertedor.

No ha sido establecido todavia ningiin criterio de seguridad, para
presas, universalmente aceptado. Sin embargo, existe un concenso general
en favor de la AMP para el disefio de grandes presas de alto potencial
de peligrosidad. Una clasificacidén del potencial de peligrosidad basado
en pérdidas de vidas y propiedades ha sido dada por el U.S. Army Corps
of Engineers (1979), como se muestra en la tabla 3.4 y la 3.5 donde se
recomiendan la seleccidén de una avenida como algiin porcentaje de la AMP,
basado en el tamafio de una presa Yy su potencial de peligrosidad (ref

3.22).

De acuerdo con la institucién Central Water Commission (1976),
{ref. 3.22) para el disefio de vertedores de presas grandes y medianas
con capacidad de almacenaje de mas de 60 Hm3 se usa la AMP. Para el
digefio de presas de derivacién y presas menores con una capacidad de
almacenaje de menos que 60 Hmz, usan la mids grande entre la AEP o una
avenida de 100 afios. Para el disefio de estructuras menores ge usa
la ABF; dependiendo de la importancia de la estructura se usa una

avenida de 50 o 100 afios de frecuencia.

Por otro lado, la escuela rusa de hidr&ulica, 1992, (ref 3.23),
clasifica todas las estructuras hidriulicas dentro de cuatro clases, o
categorias y, en cada categoria se especifica la probabilidad de
ocurrencia de que una avenida sea mis grande que la de disefio, ver la
tabla 3.6. Dicha tabla también menciona la capacidad hidroeléctrica de

la presa en cada una de sus categorias.
3.4 Comentarios Finales.

La necesidad de disefiar y construir presas seguras, lleva a los
organismos encargados de tales labores a preparar marcos de referencia
que orienten en esas actividades, principalmente cuando estd en juego la
vida del hombre y las actividades productivas que se desarrollan aguas
abajo de las presas. En este capitulo se  ha intentado presentar

principalmente dos criterios:
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~El disefio econdmico cuya limitacidn fundamental se encuentra en la
estimacién de los costos esperados por dafos y
-El procedimiento prictico o por medio de tablas que puede llevarnos a

un disefio seguro pero con un costo muy alto, en algunos casos.

la de

que corresponde a una avenida,

en consideracién eleccidn

(T)

Estos criterios toman un

determinado periocdo de retorno de
esta manera se incurre en un riesgo, y este es entonces identificado,
dentro de este contexto, con probabilidades de que se presenten valores
mis grandes que esa avenida.

Por otro lado si gueremos alta seguridad, hacemos uso de la PMP con

las limitantes que este concepto inveolucra (ver refs 2.1 y 2.5, por

ejemplo).
"todos los disefios

Buscamos. .. seguridad o economia? Ya de por si,

de las presas deben ser seguros" (ref 3.25) lo que se debe de buscar es
la economia de la construccidn a corto y largo plazo. Probablemente la

tendencia es que se llegue a generalizar el uso del método del disefio

econdmico, pero también ayudado en primera instancia con el disefno
prictico. Se debe de buscar un complemento de criterios y no una
contraposicidn de los mismos.

Nadie es capaz de decir que una presa es totalmente segura,

regresamos al concepto de la clasificacidén que también ensaya Snyder

(ref 3.11) en gue se admita o no la falla de la presa.

ingeniero haya decidido adoptar un riesgo para
la posibilidad o

Una vez gque el

dimensionar el vertedor de la presa, ha definido

probabilidad de que una avenida dada sea
una vez dentro de algin dado periodo de
un determinado periodo de retorno puede

presa con el minimo de dafios, pero aguas

Por otro lado, se ha tomado més
proyectistas, del concepto del ambiente
intentado valuarlos. El riesgo y la

igualada o excedida en al menos
afos. La avenida de disefio con
ser excedida en el sitio de la
abajo pudiera ser un desastre.

conciencia, de parte de los
hasta se ha
de

y de la vida y,

seleccidén del intervalo

recurrencia de la avenida de disefio envuelve una evaluacién de posibles

pérdidas de vidas, dafilos en aspectos materiales y sus consecuencias,
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¢ Cudnto vale una vida? ¢ Cudnto vale el impacto ambiental?
El mundc en que vivimos es para compartirlo y las obras hidr8ulicas
deben de realizarse para el crecimiento del hombre como persona y su
bienestar. En intentos para valuar la vida (ref 3.1) con propdsitos de
andlisis de un proyecto mediante relaciones de Beneficio/Costo llegaron

a concluir que dicha valuacién no puede ser rigurosamente determinada.

Por otro lado, el anidlisis del riesgo combinado con un anilisis de
decisiones (ref 3.24) son herramientas que ayudan a la sociedad a
estructurar y desarrollar soluciones a complejos problemas ambientales.
El medio ambiente forma parte de la vida del hombre, por lo que las
decisiones en los riesgos que se ilncurriran por los gastos originados
por fallas de las presas deben ser tomadas por un grupo de decisién. El
proceso de un andlisis de riesgo ayudard a que la sociedad haga las

mejores decisiones en el futuro.

Probablemente los criterios actualmente plasmados en unas simples
tablas recetarias que clasifican las presas en un determinado grado de
peligrosidad no contemplan todos los ambitos sefialados arriba. De los
criterios del método préctico, que son un esfuerzo por resumir la
experiencia en seguridad de presas al clasificarlas, se observa que las
categorias Grandes, Intermedias, y Menores de la tabla 3.1 de Snyder,
corresponden aproximadamente a las Clases 1, 2 y 3 de Banks expuestas
por el Committe on Hydrology del ASCE, y a las Clases c¢), b) y a)
respectivamente del Soil Conservation Service siendo é&sta la méas
elaborada; coincidiendo también con los tamafios Grandes, Intermedio y
Pequefioc del Army Corps of Engineers; la clasificacidén rusa es més
dificil de comparar debido a gue presenta cuatro categorias,
probablemente porque no estén incluidos los dafios potenciales de
falla. La clasificacién de las presas en categorias por 1limites
numéricos y relaciones pueden sdlo ser una aproximacidn y el juicio y
consideracidn de un nimero de otros factores son necesarios en cada caso

en particular.

Por lo gue, un juicio ingenieril maduro, fundamentado en la ética,
con cuidadosas consideraciones de ingenieria hidrolégica, hidrdulica y
civil y, tomando en cuenta factores socioldgicos y ambientales lograrén
que el proyectistar arribe a su propia clasificacidén de presa con su

disefio para construccidn.
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TABLA ‘3.1 Seleccidn del periodo de retorno de una avenida disefio en
funcidn de la altura de la cortina (1%64), ref 3.19.

Peligro Potencial Dafios Potenciales
por Almacenaje por falla
Avenida de
Categoria Almacenamientob) Alturab) Pérdida Dafnos Disefio del
en Hm3 en m de vidas Vertedor
(1) (2) (3) (4) (5) (6)
Grande > 60 > 18 Conside- Catastrd Avenida Maxima
rables ficos o Probable; las
como un mas severas a-
asunto  venidas consi-
de deradas razo-
politicas nables en la
cuenca.
Interme- 1.2 a 60 12 a 30 Posibles Dentro de Avenida Estén
dia. pero la capaci- dar de Proyec
pocas. dad finan- to; basada en
ciera del la tormenta
duenio, 6 mis severa o
S a 10 condiciones
veces el meteoroldgicas
costo de consideradas
la presa. razonablemente
caracteristica
de la regidn
egpecifica.
Pequeia < 1.2 < 15 Ninguna Mismo Basado en es-
orden de tudios de fre-
magnitud cuencia; perio
que el do de retorno
costo de de 50 a 100
de la anos.
presa.
b) El almacenamiento y la altura se consideran desde el nivel original
del agua hasta el nivel de aguas mdximo de operacidn (NAMO).
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TABLA 3.2 Criterios de Disefio Minimo para Vertedores en Presas

Pequefias (USDA Soil Conservation Service, 1985, ref 3.21)

Clase Presas patos?’de Precipitacién para el Hidrograma
Aguas arri
de Vs.He ba o pla- del Vertedor del
Presa neadas Bordo Libre
Menos
(a) que Ninguna P100 P1ou+0.12(PMP-PloD)
3) 11.27
[
x 10
Mas Ninguna P1°D+070§(PMP-P100) P100+0.26(PMP-P100)
grande
que
11.27
x 10 ©
Todas cual- P100+0.12(PMP—P1DU) P1°0+0.4D(PMP-P 1&0
quiera
4)
(b) Todas Ninguna
cual- P1uu+o'12(pMP—P100) P100+0.40(PMP—P100)
quiera
(c) Todas Ninguna
o cual- P100+0.26(PMP-P10°) PMP
quiera
1) Producto del volumen de almacenaje del vaso Vs (ms) por la
altura efectiva He (m).
2) En altura de precipitacién, para 100 afios de periodo de retorno
P100 a PMP
3) Para Presa de la clase (a) que involucran agua industrial o muni—
cipal se usa el criterio minimo equivalente al de la clase (b).
4) Se aplica cuando la falla de la presa aguas arriba puede poner en
peligro las presas de aguas abajo.
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ﬂcién de presas basadas en el tamafio

S; Army Corps of Engineers, 1979 , ref 3.22)

Almacenamiento
Tamafio o | © Vojumep Altura
I SR : %10 m m
Pequefio -’ ©i| ». 61.5< Vs <1230 7.5 < He <12.2
Intermedio 12.2 < He <30.5
Grandes He >30.5

TABLA 3.4 Clasificacidén de la peligrosidad potencial
(Del U.S. Army Corps of Engineers, 1979, ref 3.22)

Peligrosidad Pérdidas de vida pPérdidas Econdmicas

Baja Ninguna esperada (estruc-— Minimas (estructuras no

turas noc permanentes para desarrolladas a ocasionales

habitacidén humana) o agricultura)
Significante Pocas (desarrollo no Apreciables (notables la
urbano y con un n@mero agricultura, la industria
pequeino de estructuras o estructuras)
inhabitables)
Alta Muchas Excesivas (extensas comuni-

nidades, industrias o

agricultura)
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"TABLA 3.5 Recomendacidn de Norma de Seguridad
) {del U.S. Army Corps of Engineers, 1979; Wang, 1988a, ref 3,22)
Peligrosidad Tamafio de la Norma de Seguridad
Presa
Baja Pequena Avenida de S0 a 100 afos
Intermedia Avenida de 100 afios o AEP
Grande AEP a AMPa)
Significante Pequefia Avenida de 100 afos a AEP
Intermedia AEP a AMPE)
Grande AMP
Alta Pequefia AEP a amp 2
Intermedia AMP
Grande AMP
a) Para presas de concreto se puede considerar reeplazar la AMP por
la AEP.
AEP Avenida Estandard de Proyecto ; AMP Avenida Maxima Probable.
TABLA 3.6 Clagificacibébn de presas y periodo de retorno recomendado
(Escuela Rusa, 1992, ref 3.23)
Categoria Altura Capacidad Probabilidad de Periodo
{clase) de la de la que la avenida de
de la Presa hidroeléc- de diseno sgea Retorno,
Estructura trica excedida en un en
m 106 Kw ano, en % anos
I >100 =2 1.5 0.01 10,000
II 70 - 100 < 1.5 0.1 1,000
III 25 - 70 < 1.5 0.5 200
v < 25 < 1.5 1.0 100
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4. METODOS HIDROMETEOROLOGICOS
4.1 Introduccidn

Los métodos hidrometeorolégicos para el cAlculo de la avenida de
disefio son aquellos en los que el procedimiento implica calcular primero
una tormenta de disefio, para posteriormente transformar dicha tormenta
en una avenida de disefio., Los aspectos que deben analizarse pueden
dividirse en:

1. C&lculo de la tormenta de disefio
2. Para cada subcuenca considerada
a) Determinacién de las pérdidas para obtener la lluvia efectiva
b) Transformacién de la lluvia efectiva en escurrimiento directo
c) Transito de avenidas por los cauces
3. Suma de los hidrogramas generados para cada subcuenca considerada,
hasta obtener la avenida de diseifio

4. Transito de la avenida de disefio por el vaso.

Cada uno de estos aspectos puede ser estudiado con diversos métodos,
por lo gue en este capitulo se aborda cada uno de los aspectos
sefialados, presentando en cada casoc los procedimientos alternativos y

dando lineamientos para su seleccién, con excepcidn del punto 4.
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4.2 . Determinacién de la tormenta de disefio

La tormenta que sirve de base para generar la avenida de disefio
para el vertedor de una presa, puede obtenerse mediante alguno de los
tres métodos siguientes

a) Transposicién y maximizacién de tormentas histéricas
generadas fuera de la regidn que se estudia.

b) Maximizacién de tormentas histéricas ocurridas en la regidn
que se estudia.

c}) Andlisis estadistico del registro histérico de las

precipitaciones ocurridas en la regidn que se estudia.

Los dos primeros métodos estdn basados en el concepto de
"Precipitacién Maxima Probable® (PMP) que se define como aguella
tormenta que se produce cuando se presentan simultdneamente los valores
mis desfavorables de un nimero razonable de factores causantes de la
precipitacién (ver refs 4.1, 4.2 y 4.5). El tercer método busca
determinar una tormenta asociada al periodo de retorno que se selecciona

para el disefio del vertedor (ver capitulo 3 ).

En ambos casos es conveniente realizar primero un analisis gque
permita definir la duracién total de la tormenta que se busca y el
tamafio del intervalo de tiempo que debe utilizarse para la construccidn

del hietograma de la tormenta.

La seleccidn de duraciones para el célculo de la tormenta de disefio
debe considerar la velocidad de respuesta de la cuenca y el volumen de
regulacién (Vr) comprendido entre el Nivel de Aguas Maximo de Operacidn
(NAMO) y el Nivel de Aguas Maximo Extraordinario (NAME) de la presa que

se analiza.

La duracidén de los intervalos que se utilicen para construir el
hietograma de la tormenta de disefio debe ser aproximadamente igual a un
tercio del tiempo de pico de las avenidas histéricas mas importantes
registradas en el sitio de la presa. Para determinar la duracién total
de la tormenta, se compara el volumen de la mayor avenida histérica
(Vh) con el volumen destinado a regular avenidas en la presa (Vr). Si
la relacién Vr/vh es menor que 0.3, la duracién total de la tormenta de

disefio deberi ser igual a la de la tormenta que produjo la mixima
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avenida histérica. En caso contrario la duracién de la tormenta de

disefio deberd ser mayor que la de la tormenta histdérica.

Las reglas anteriores son sdlo una base para la seleccién de las
duraciones mas importantes, pero pueden modificarse de acuerdo con 1la
experiencia del proyectista y la disponibilidad de informacién. En caso
de duda es méds seguro utilizar duraciones menores gque las recomendadas
para definir el intervalo de tiempo con el que se construye el
hietograma y mayores que los recomendados para definir la duracién

total.
4.2.1 Transposicidén y maximizacibén de tormentas histdricas

Cuando en la regidén a la que pertenece la cuenca en estudio no se
tiene registro de tormentas generadas por la incidencia directa de un
huracdn, pero se considera que en el futuro si es posible gue ingrese
uno, la precipitacién méxima probable se calcula transponiendo y
maximizando tormentas ciclénicas ocurridas en otras regiones. Para ello

se requiere de la siguiente informaciédn:

a) Curvas altura de precipitacidn-area-duracién de la tormenta gque se
pretende transponer.

b) La temperatura de rocio maxima persistente 12 horas continuas (to)
que se presentd en el sitlio en que ocurrid la tormenta, referida al
nivel del mar.

¢) La temperatura de rocio méxima persistente (tf) que se ha presentado

en la regién a la que pertenece la cuenca que se estudia.
d) Los niveles medios del terreno correspondientes al sitio en que se
presentd la tormenta que se transpone (ho) y el de la cuenca que se

estudia (hf), medidos respecto al nivel del mar.

Con estos datos se realizan los cédlculos siguientes

1.~ Se determina la lé&mina de agua precipitable (Wo) correspondiente a
la temperatura to, arriba del nivel ho ,(ver Tabla D.1 y fig D.1,
ref 4.23 y ref 4.3 y 4.25).

2.~ Se determina la l&mina de agua precipitable (Wf), para la
temperatura tf, arriba del nivel hf.

3.~ Se obtiene el coeficiente Kf = Wf / Wo

4.- La tormenta transpuesta se obtiene multiplicando cada uno de los
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valores de precipitacidén de las curvas altura de precipitacidén~irea
duracién, por el factor Kf obtenido en el paso 3.

4.2.2 Maximizacién de tormentas

Cuando en la regién a la que pertenece la cuenca que se estudia se
tiene registro de una o mis tormentas provocadas por la incidencia
directa de un huracdn, las curvas altura de precipitacién-&rea-duracién
de dichas tormentas se maximizan suponiendo que el ingreso de los
huracanes ocurrird en el momento en gue se presentd la temperatura de

rocio méxima persistente registrada en la regién.

El procedimiento consiste en multiplicar las ordenadas de las
curvas altura de precipitacién-area-duracién, por una constante K, dada

por la relacién

WE
K = ——— (4.1)
Wo
donde
WwE Ladmina de agua precipitable calculada a partir de la elevacidn

media de la cuenca gue se estudia y con la temperatura de rocio
persistente maxima registrada en la regién en toda su historia.

Wo Lémina de agua precipitable calculada a partir de la elevacién
media en la cuenca que se estudia y con la temperatura de rocio
mdxima persistente registrada en la regién durante el tiempo que

durd la tormenta que se maximiza.

Independientemente de que se realice un proceso de transposicién y
maximizacién o golamente de maximizacién, serd necesario definir 1la
distribucién espacial y temporal de 1la tormenta. Para ello, se
utilizardn las curvas altura de precipitacidén-frea-duracidén maximizadas
como punto de partida, pero la forma de las isoyetas y la distribucién
temporal de las barras del hietograma se asignardn de acuerdo con las
caracteristicas de las tormentas histdricas mas importantes registradas

en la regién a la que pertenece la cuenca que se estudia.
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4.2.3 Determinacién de la tormenta de disefio mediante un anAlisis
estadistico del registro Ahistérico de las precipitaciones

ocurridas en la cuenca gue se estudia

Cuando la cuenca que se estudia estd en un sitio al que no pueden
ingresar directamente los huracanes (ya sea porque estd protegida por
una barrera montafiosa o porque estd en una latitud a la que é&stos no
llegan (ver fig 2.1), o bien, cuando de acuerdo con el anilisis de
riesgo (ver capitulo 3) se considera que no es necesario trabajar con
la PMP, se requiere calcular una tormenta asociada a un determinado
periodo de retorno. Para ello es necesario, ademds de estimar la
magnitud de la tormenta en un punto, definir factores de reduccién por
drea y establecer la distribucidn temporal de la tormenta para construir

el hietograma. Estos Gltimos conceptos se describen a continuacién:
4.2.3.1 Factores de reduccidn por area

Tradicionalmente, para calcular la precipitacién media en 24 h,
asociada a un determinado pericdo de retorno y una cierta &rea de

cuenca, se procede de la manera siguiente

1. se seleccionan todas las estaciones pluviométricas situadas dentro o
cerca de la cuenca, con mas de 10 afios de informacién.

2. Para cada una de las estaciones seleccionadas, se obtiene la
precipitacién correspondiente al periodo de retorno deseado. Para
ello, se ajustan funciones de distribucién de probabilidad con los
métodos gue se describen en el capitulo 5.

3. Se calcula la precipitacidn media en la cuenca utilizando el método
de las isoyetas.

4. Como las precipitaciones que se obtienen en el paso 2 no
necesariamente ocurririn simultdneamente, se aplica un factor de
reduccidén, que disminuye conforme aumenta el &drea considerada. En
las figuras 4.1 y 4.2 se muestran curvas de reduccién por A&rea

reportadas en la literatura técnica (ref 4.4 y 4.22).

La desventaja del proceso tradicional radica en que las curvas de
reduccién por 4&rea no necesariamente fueron obtenidas para cuencas
climatolégicamente semejantes a la cuenca que se estudia. Por este
motivo, en seguida se describe el procedimiente para calcular factores

de reduccién por A&rea, con objeto de que, en los casos en gque se
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disponga de informacién suficiente, estos factores se obtengan
especificamente para la regién a la que pertenece la cuenca que se

estudia.

1.- Se seleccionan todas las estaciones pluviométricas situadas dentro o

cerca de la cuenca, con mas de 15 afos de informacidn.

2.- Utilizando el método de poligonos de Thiessen se calcula un factor
de influencia para cada estacién seleccionada en el paso 1,
dividiendc el &rea del poligono de Thiessen correspondiente a la
estacién, entre el &rea de la cuenca.

3.~ Se busca un periodo comin de registro en todos las estaciones de al
menos 1S anos.

4.- Se calcula, para cada dia de registro, la precipitacién media
utilizando los factores de influencia calculados en el paso 2.

8.~ Para cada afo de registro comin, se determina la fecha en que
ocurrié la precipitacién media maxima, segQn los valores calculados
en el paso 4.

6.~ A los valores obtenidos en el paso 5 se les ajusta una funcidén de
distribucién de probabilidades (ver capitulo 5) y se estiman las

precipitaciones medias para distintos periodos de retorno.

Si se trabaja una sola cuenca, los resultados del paso 6
constituyen ya la precipitacidédn media en la cuenca para el periodo de
retorno que se desee. Si se quieren calcular factores de reduccidén por
drea validos para una determinada regién, los pasos 4 a 6 se repiten
considerando distintas &Areas y los resultados del punto 6 se dividen
entre la precipitacién maxima puntual asociada al mismo periodc de
retorno. El cociente encontrado para cada &rea considerada constituye el

factor de reduccidn por area correspondiente.
4.2.3.2 Distribucidn de la precipitacién en el tiempo

Para formar el hietograma de la tormenta de disefio, se parte del
valor obtenido con el procedimiento descrito, en el inciso 4.2.3.1 que
corresponde a una duracidén de 24 h. Para calcular la precipitacién
asociada a otras duraciones se utiliza el hietograma de la maxima
tormenta histérica, de tal forma que, para cualquier duracidén d, la

relacién P/ P obtenida del hietograma de la tormenta histdrica se

d 24
conserve en la tormenta de disefic., En estas condiciones
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Py = (4.2)
donde
PZ precipitacidn asociada“a una. duracidn di'para la tormenta de
disefio an ‘
P: precipitacidn asociada a ‘una duraciéd_d, para la tormenta
histoérica.

4.3 Estimacidn de la lluvia efectiva

Se denomina lluvia efectiva a aquella parte de la lluvia tetal que
escurre superficialmente hasta alcanzar la salida de la cuenca. A la
diferencia entre la 1lluvia total y la lluvia efectiva se le denomina

"pérdidas".

Para estimar la 1lluvia efectiva correspondiente a la tormenta de
disefio se calculan primero las pérdidas, con los métodos que se
describen a continuacidn, para posteriormente obtener la lluvia efectiva

restando las pérdidas a la lluvia total.

El proceso de cédlculo implica determinar las pérdidas que
ocurrieron durante varias tormentas histéricas y utilizar estos
resultados, extrapolandolos, para estimar las correspondientes a la
tormenta de diseiioc. Por este motivoe, es conveniente utilizar varios
métodos para caracterizar las pérdidas ocurridas durante las tormentas

histéricas y seleccionar aquél que facilite la extrapolacién.

A continuacidén se describen tres métodos de caracterizacidn de las
pérdidas, tomados de 1las referencias 4.5, 4.6, 4.7 y 4.8, para mas
adelante hacer comentarios sobre la forma de seleccionar el método mas

adecuado,

4.3.1 Método del coeficiente de infiltracidén media

En este método se supone que la capacidad de infiltracién del
terreno es constante durante toda la tormenta. A la capacidad de
infiltracién que se obtiene al aplicar el método se le llama coeficiente

de infiltracién media, ¢.
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Para obtener el valor del coeficiente de infiltraci6n media se
requiere tener el registro simultdneo de la precipitacién total de una
tormenta, presentado en forma de hietograma, y del escurrimiento a la
salida de la cuenca, presentado en forma de hidrograma. El calculo se

realiza con el procedimiento siguiente

1.- Del hidrograma de la avenida se separa el gasto base y se calcula
el volumen de escurrimiento directo, Ved {figura 4.3). Los métodos
de separacidén del gasto base se describen ampliamente en 1la
referencia 4.9.

2.~ Se determina la lamina de lluvia efectiva dividiendo el volumen de
escurrimiento directo entre el &rea de la cuenca

Led = ved / Ac (4.3)

3.~ Se calcula el indice de infiltracién media ¢ trazando una linea

horizontal (de altura h) en el hietograma de la tormenta (ver la figura

4.4), de tal manera que la suma de las alturas de precipitacién que

estén por arriba de la linea sea igual a la lamina de escurrimiento

directo o lémina de 1lluvia efectiva. El indice de infiltracién media,

¢, se obtiene como :
¢ = h [ At (4.4)

donde h es la altura de la linea horizontal (expresada en mm) y At es el
intervalo de tiempo utilizado para construir las barras del hietograma

{expresado en horas).
4.3.2 Método del coeficiente de escurrimiento

En este caso las pérdidas se caracterizan mediante un coeficiente
C, llamado coeficiente de escurrimiento, igual al cociente entre el
volumen de escurrimiento directo, ved' calculado como se ejemplifica en
la figura 4.3, y el volumen total de 1lluvia, Vu, calculado como el
producto de la altura total de precipitacidn, ht , por el &rea de la
cuenca; es decir

c = v, /V Ly /h (4.5)

1 t
donde C es el coeficiente de escurrimiento; Vg ¥ V“ el volumen de
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escurrimiento directo y de ‘lluvia total, respectivamente; Ly 12 lamina

de lluvia efectiva y ht la ldmina de lluvia total.

El coeficiente de escurrimiento se calcula también a partir del
registro simultineo de lluvias y escurrimientos, para cada una de las

principales tormentas registradas.

En ocasiones se utilizan valores del coeficiente de escurrimiento
mostrados en tablas, por ejemplo ver la tabla B.4 de la ref 4.23 y las
de las referencias 4.12, 4.14, 4.17, 4.24 y 4.26.

4.3.3 MEtodo del USSCS (United States Soil Conservation Service)

Este método considera que, para una cuenca dada, el coeficiente de
escurrimiento se incrementa conforme aumenta la precipitacidn total de

la tormenta, de acuerdo con la relacidn

[ h =-0.25 ]2 (0.6)

c = 3
h + 0.8 S h
t t

en donde el coeficiente S (m&xima pérdida potencial) se obtiene de datos
simulténeos de lluvia y escurrimiento y se mide en las mismas unidades

que ht‘
§i en la ecuacidén (4.6) se substituye S por
S = (2540 / N ) -~ 25.4

con S medida en cm, y se recuerda que C = Led / ht, se obtiene 1la
férmula (de mayor uso en México) del nimero de escurrimiento N

508 2
[ h, - —x— *5-.08 ]
L, = ! (4.7)
ed 2032
h + ——— =~ 20.32
t N

En donde N es el nimero de escurrimiento, caracteristico de cada
cuenca, que puede ser estimado aGn cuando no se disponga de informacién

simulténea de lluvias y escurrimientos, utilizando las caracteristicas
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de la cuenca , (ver refs 4.10 y’_, ‘4.11' y::tal:'alas B.2'y B.3 del apéndice Bl
de la ref 4.23). R

4.3.4 Seleccidn del método de estimacibn de las pérdidas

Debido a que lo gue interesa es estimar la magnitud de las pérdidas
correspondientes a la tormenta de diseflo, se recomienda el siguiente

procesc de seleccién

1. Se identifican varias tormentas histdéricas importantes pero de
distinta magnitud (es recomendable analizar al menos 3 tormentas).

2., Para cada tormenta se calculan las pérdidas con los tres métodos
descritos y se obtienen los valores caracteristicos de ¢, C y S.

3. Se selecciona aguel método cuyo valor caracteristico tenga menor
variacién de una tormenta a otra.

4. Si el criterio del punto 3 no lleva a distinguir claramente algunc de
los tres métodos, se construyen graficas que relacionen ¢ contra ht y ¢
contra ht, y se selecciona aquella con la que sea méas facil 1la
extrapolacién para wvalores de h mayores que los registrados

t
histéricamente.

4.4 Relacidn lluvia efectiva-escurrimiento directo

Una vez determinado un hietograma de 1lluvia efectiva para la
tormenta de disefio, es necesario estimar cOmo esta lluvia efectiva se
transforma en escurrimiento directo. Para ello es necesario nuevamente
utilizar los mé&todos méas adecuados y calibrarlos con la informacién
simultdnea de lluvias y escurrimientos de 1los principales eventos

registrados histdricamente.

En seguida se describiradn los métodos de uso comiin para simular la
transformacioén de 1lluvias en escurrimientos y al final de este
subcapitulo se presentan algunas limitaciones y recomendaciones acerca
de la seleccidn de los métodos.

¢.4.1 Fdrmula Racional

La llamada férmula racional constituye el modelo m&s sencilloc de la

relacién lluvia-escurrimiento. Se expresa mediante la ecuacién
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g=cia (4.8)
donde
(o] gasto miximo que produce una intensidad media de lluvia i en una
cuenca con irea AC
o] coeficiente de escurrimiento (ver subcapitulos 4.3.2 y 4.3.3)
i intensidad de precipitacién promedio en la cuenca, en una

duracién d igual al tiempo de concentracidn.

El tiempo de concentracién, tc, se define como el tiempo que tarda
una gota en pasar del punto mas alejado hasta la salida de la cuenca.
Puede estimarse con la férmula de Kirpich (referencia 4.12)

LO.77

s0.385

t_ = 0.000325 (4.9)

donde:
S pendiente media del cauce principal, sin dimensiones.
L distancia, medida sobre el cauce, desde el punto m&s alejado
hasta la salida de la cuenca, en m.

tc tiempoe de concentracidén, en h.

Basso (ref 4.24), del Proyecto Hidrometeorolégico Centroamericano,
propone la ecuacién siguiente
0.77

L
tc = $.000171 50.385

(4.9a)

El uso de la ecuacidén (4.9a) da tiempos de concentraciédn que son de

alrededor de un 52 % de aquellos calculados con la ecuacidn (4.9).
4.4.2 Hidrograma unitario tradicional

El método del hidrograma unitario fue planteadc originalmente por
Sherman (ref 4.13), quien definié el hidrograma unitario como el
hidrograma de escurrimiento directo que produce una lluvia efectiva de
una unidad (un milimetro, en nuestro medio), durante una duracién
efectiva, d, repartida uniformemente en la cuenca. El hidrograma
unitario se considera caracteristico de cada cuenca y sdlo se modifica

. P . . . 1
si se cambia la duracién en que se produce la lluvia unitaria.

1 S3e consfdera que la lluvia ynitaria es siempre de 1 mm, los valores
ae prec{p?tac?on e2rarty Fefari8bseR’esa Eﬁxﬁas. !
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Para una lluvia efectiva con duracidn d1, el hidrograma unitario se
obtiene dividiendo las ordenadas del hidrograma de escurrimiento directo

entre la lamina de lluvia efectiva promedio en la cuenca.

Para obtener el hidrograma de escurrimiento directo que produciri
una tormenta con duracién dz, distinta de la utilizada para obtener el
hidrograma unitario, y una lamina efectiva distinta de la unidad, se
aplican los principios de linealidad y superposicién de causas y efectos

(ver ref 4.14).
4.4.3 Hidrograma unitario "instantaneo”

La principal limitacién del mé&todo del hidrograma unitario
tradicional, descrito en el inciso 4.4.2, consiste en que no toma en
cuenta las variaciones en la intensidad de 1la 1lluvia dentro del
intervalo de duracién de la lluvia efectiva. Esta 1limitacidén puede
salvarse si se obtiene el hidrograma unitario asociado a una duracién
muy pequefia de lluvia efectiva. Por este motivo, se han desarrollado
técnicas que permiten estimar el hidrograma unitario, a partir de los
datos de un hietograma de lluvia efectiva, c¢on sus alturas de
precipitacién asocladas a una duracién At tan pequeiia comc se dquiera

(ver figura 4.5).

Para estimar las ordenadas del hidrograma unitario caracteristico
de una cuenca dada, asociado a una duracidén d = At tan pequefia como Se

qguiera, se parte del siguiente razonamiento:

Suponiendo conocidas las ordenadas del hidrograma unitario (U1,
U2,..., UNU), de tiempo At, un hietograma de lluvia efectiva como el gue
se muestra en la figura 3.5 producird un hidrograma de escurrimiento

directo con ordenadas

21 = Pt . U1

) L (4.10)

U +pP .U +...+ P UNU
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NP es el nimeroc de barras del hietograma de precipitacién efectiva y NU
el nimero de ordenadas del hidrograma unitario, el nGmero de ordenadas

del escurrimiento directo seréi
NQ = NU + NP — 1 (4.11)

La solucién de las ecuaciones (4.10), despejando Ul de la primera
ecuacidn, en seguida U2 de la segunda ecuacién y asi sucesivamente hasta

despejar U aungue sencilla tiene el defecto de que pequefas

’
imprecision:; en los datos (particularmente en el valor de Pt ) pueden
conducir a grandes errores en la estimacién del hidrograma unitario.
Para solucionar este problema, Eagleson et al. (ref 3.15) propuso
estimar las ordenadas del hidrograma unitario resolviendo el siguiente
sistema de ecuaciones

NU

Bpa() = EH Uy B =i+ ) (4.12)

parat =20, 1,..., (NU-1)

donde:
NQ
¢p°(f) = Z'§=1 PLQ.. (4.13)
para 7 =0, 1,...., (NU ~1)
NP
¢pp(1) =i:.:1 Po. P (4.14)
para 7 =0, 1,..., (NP -1)

En las ecuaciones (4.12) a (4.14), Ui, Pi, Qi, representan la
i~-ésima ordenada del hidrograma unitario, el hietograma de
precipitacidén efectiva y el hidrograma de escurrimiento directo,
respectivamente, separados, en los tres casos, un intervalo At al

cual corresponde la duracién que se asocia al hidrograma unitario.

Si se guiere un mayor refinamiento, puede aplicarse el algoritmo
propuesto por Raynal et al. (ref 4.16) que ademids de dar una solucién
estable (como la que proporcionan las ecuaciones (4.12) a (4.14) )

obliga a que el hidrograma sea una funcién unimodal y siempre positiva.
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En cualquier caso se recomienda gue la calibracidn (e# decir la
estimacién de las ordenadas del hidrograma unitario) se realice
utilizando varias tormentas y cuidando que los datos de entrada
(precipitaciones efectivas y escurrimiento' directo) sean de la mayor
calidad posible.

4.4.4 Hidrogramas unitarios sintéticos

Cuando no se dispone de informacidén simultinea de 1lluvias vy
escurrimientos provocados por una tormenta importante, el hidrograma
unitario puede estimarse, aunque con menor precisién, a partir de las
caracteristicas fisiogridficas de la cuenca. A los hidrogramas
unitarios calculados de esta forma se les llama hidrogramas unitarios

sintéticos.

A continuacién se describen tres métodos para estimar el hidrograma
unitario sintético de una cuenca. Para seleccionar el mas adecuado para
la cuenca gque se estudia, se recomienda estimarlos primero para una
cuenca cercana, lo mas parecida posible a la que se estudia, que si
disponga de informacién simultanea de lluvias y escurrimientos durante
una tormenta importante. De esta forma, se seleccionard para la cuenca
en estudio el tipo de hidrograma sintético que resulte mds parecido al
hidrograma unitario que se calcule para las cuencas cercanas, con el

método descrito en el inciso 4.4.3.

4.4.4.1 Hidrograma unitario sintético calculado a partir de las

isécronas

Se denominan isbcronas a las lineas que unen puntos dentro de una
cuenca tales que el tiempo que tarda una gota de agua en pasar desde
cualquier punto de la isScrona hasta la salida de la cuenca es el mismo
(ver figura 4.6). Este tiempo corresponde al tiempo de concentracidén

desde ese punto de la isdScrona hasta la salida.

Para estimar el tiempo de concentracidn se utilizan las ecuaciones

{(4.9) y (4.9a) del subcapitulo 4.4.1.

Una vez definidas las isécronas, para intervalos de tiempo At
constantes, de tal manera que la primera isGcrona corresponde a puntos

cuyo tiempo de concentracidn es 1 At, la segunda a puntos cuyo tiempo de
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concentracién es 2 At, etc., se mide el Area comprendida entre cada dos
isbcronas. En esta forma, &l seri el &rea entre la primera isécrona y la
salida de la cuenca, a2 el &rea entre la primera y la segunda isécrona,

y asi sucesivamente.

S8i se presenta una lluvia efectiva uniforme en la cuenca, de un
milimetro, con una duracidn At, el hidrograma resultante (en este caso,
el hidrograma unitario), tendr& las caracteristicas siguientes (ver

figura 4.6)

Al cabo de un tiempo At, toda el &rea al estard contribuyendo al
escurrimiento, de tal forma que la primera ordenada del hidrograma

unitario (U1), serd 1 mm
Ut = —xg

al

A partir del instante 1 At y hasta el instante 2 At el Area al ira
dejando de contribuir al escurrimiento y empezard a contribuir el &rea
a2. En el instante 2 At, toda el &rea a2 estard contribuyendo y ningiin
punto del &rea al sequird haciéndolo, de tal forma que la segunda

ordenada del hidrograma unitario resultaré

lmm - az

uz = At

Un razonamiento andlogo conduce a que

Imm . a3

u3 AL

i

1lmm . at
At

El hidrograma con ordenadas U1, U2, U3, etc., es entonces el

hidrograma unitario sintético asociado a una duracidén d = At
4.4.4.2 Hidrograma unitario triangular

En este caso, se considera, por simplicidad, que el hidrograma
unitaric tiene una forma triangular, con un tiempo de recesién (tr)

igual a (ver fig 4.7)

tr = 1.67 . tp (4.15)

63



donde tp es el tiempo de piCG.‘

Como el &rea bajo el‘hidrbgrémaﬁﬁnitario‘debe ser igual al &rea de
la cuenca multiplicada por la lluvia unitaria (1'mm), se obtiene que

“A
q, = 0.208 . t; (4.16)
donde
9 gasto de pico del hidrograma unitario, en:f/s
Ac 4rea de la cuenca, en Km®
tp tiempo de pico, en h.

El tiempo de pico se calcula en funcidn del tiempo de

concentracidn, tc, mediante la ecuacidén (ref 4.17)

tp = VvV tc + 0.6 te (4.17)

donde tanto tp como tc deben calcularse en horas y tc se calcula con la

ecuacidén (4.9},
4.4.4.3 Hidrograma unitario adimensional

El Soil Conservation Service de Estados Unidos (ref 3.18), propone
utilizar el hidrograma unitario adimensional que se muestra en la figura
4.8.

El tiempo de pico y el gasto de pico se determinan con las férmulas
utilizadas para el hidrograma unitario triangular (ecuaciones (4.15) y
(4.16)).

4.4.5 Seleccién del método de transformacién de lluvia efectiva a

escurrimiento directo

La seleccién del método mas adecuado para cada caso particular
depende fundamentalmente de la informacidn disponible; dentro de esta

limitacidn, conviene hacer las siguientes recomendaciones:

a) Cuando se dispone de informacidén confiable de al menos una tormenta y

la avenida que produjo, se recomienda determinar el hidrograma de
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escﬁrrimiento directo y el hietograma de’ 1luvia efeétiva‘para, a partir
de'ellas y utilizando el procedimiento descrito en 4.4.3, estimar las
ordenadas del hidrograma unitario.

b) Es conveniente conseguir datos de al menos otras dos tormentas para
verificar la validez del hidrograma unitario calculado segln las

recomendaciones del inciso a).

c) Cuando no es posible conseguir informacién sumulténea de 1lluvias y
escurrimientos para la cuenca que se estudia, se recomienda estimar el
hidrograma unitario para una cuenca cercana y semejante. Este hidrograma
unitario servira para compararlo con los hidrogramas unitarios
sintéticos descritos en 4.4.4, seleccionar el hidrograma unitario

sintético m&s parecido y utilizarlo para la cuenca que se estudia,

d) En todos los casos es necesario verificar con cuidado la informacién
base, ya sea la correspondiente a las lluvias y escurrimientos, o la que

se refiere a las caracteristicas fisiogridficas de las cuencas.
4.5 Tré&nsito de avenidas por los cauces

En muchas ocasiones, debido a gue el area de la cuenca asociada al
sitio de interés es muy grande, es necesario calcular primero la avenida
de disefio para dos o tres subcuencas y después transitar dichas avenidas

hasta dicho sitio.

En términos generales los métodos de transito de avenidas por los
cauces pueden dividirse en dos grandes grupos: los llamados métodos

hidriulicos y los denominados métodos hidroldgicos.
4.5.1 Métodos hidraulicos

Estos métodos son mis precisos pero para utilizarlos es necesario
conocer el perfil del cauce y la forma de un nimero suficiente de

secciones transversales.

Para estimar el tirante y la velocidad en cualquier sitio, el tramo
de rio en donde se requiere transitar la avenida se divide en una serie
de tramos usualmente separados una distancia de uno o dos kildmetros.

Para cada subtramo se resuelven numéricamente las ecuaclones de
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conservacién de masa y cantidad @g movimiento para flujo no permanente,
que en su forma difetencialAésyén,ﬂadas por . las ecuaciones de Saint

Venant (ref 4.19)

+ =LY = 0 (4.18)

B o xT Viax 7t
Y
a v av a
TtV Ea te9aN 9 -8 (4.19)
donde
A &rea hidré&ulica
y tirante
v velocidad
B ancho de la superficie libre
s, pendiente del fondo del rio
Sf pendiente hidraulica
x distancia media a lo largo del cauce
t tiempo
g aceleracidn de la gravedad

Para resolver numéricamente estas ecuaciones se requiere conocer
también el hidrograma aguas arriba del tramo en estudio y una relacién

entre el tirante y la velocidad en el extremo de aguas abajo del tramo.

En las referencias 4.20 y 4.21 se presenta un tratamiento detallado
de los métodos hidriulicos asi como los programas de c¢émputo

correspondientes.
4.5.2 Métodos hidrolégicos

Los 1llamados métodos hidrolégicos son en realidad formas
simplificadas de resolver las ecuaciones planteadas en los métodos

hidraulicos. Aqui se planteard el método de Muskingum, debido a que es

el mas cominmente utilizado.

Utilizando intervalos de tiempo At, entre los instantes t y t+1, la

ecuacién d conservacidén de masa en el intervalo resulta
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e Bl A = AV =y - (4.20)

;1"'17 . 'gasto de ingreso en el extremo aguas arriba del tramo
‘que se estudia, en los instantes t y ¢t + 1,
respectivamente
0‘, 41 gasto que sale del tramo en su extremo de aguas
abajo,en los instantes t y t+1
AV incremento del volumen almacenade en el tramo, en el

intervalo At.

Por otra parte, se considera que la relacidén entre el volumen

almacenado en el tramo, las entradas I y las salidas O, es de la forma
v=K.[x1 +(1-X)0] (4.21)

Aplicando la ecuacidén (4.21) en los instantes t y t + 1 y

substituyendo en la ecuacidén (4.20), se obtiene

I"1+I'A 0‘”+0‘A—Kﬁ_ 1 1) + (1 -X ]
3 t - 5 t = X (L, - I) (1 -X).{0,,-9)
(4.22)
despejando °m’ se obtiene
Opeg = G » T+ Cn T * G- O (4.23)

donde

C1=(K.X+At/2)/a : CZ=(At/2—K.X)/a

c; = [x . {1-X) - At /2] ; o = K. (1-X) + At/2

Los valores O de las descargas a la salida del tramo se obtienen

t+)
recursivamente, una vez definidos K, X, At, los valores del hidrograma

de entrada, It, y un gasto inicial 0t en la descarga que corresponde al

momento en que se inicia el tréansito.

Cuando no se tienen datos histéricos de hidrogramas medidos a la

entrada y a la salida del tramo en estudio, el valor de X se asigna como
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donde L es la longitud:.del tramo y v.la velocidad media del agua.

Cuando se = conoce al menos un hidrograma de entrada y su
correspondiente hidrograma de salida, los valores de K y X se obtienen
de la manera siguiente

Conocidos los valores I, Oy V‘, para distintos instantes t entre el
inicio del hidrograma de entrada y el fin del hidrograma de salida (fig
4.9), es posible suponer distintos valores de X, comprendidos entre X =
0y X = 0.5, y para cada uno de ellos construir grificas como las que se
muestran en la figura 4.10. De todos ellos se selecciona el valor de X
para el que los puntos de la griafica estén mds cerca de una recta (X =
0.2 en la figura). Se traza la recta correspondiente y se estima K como

su pendiente.

Una vez estimados K y X, cualquier otro hidrograma se transita
utilizando 1la ecuacidén (4.23), teniendo cuidado que K y At estén

expresados en las mismas unidades.
4.5.3 Comentarios

Los métodos denominados hidroldgicos, y en particular el métodoc de
Muskingum, han sido muy utilizados desde hace muchos afios debido a su
sencillez que permite realizar los cdlculos inclusive con una
calculadora de bolsillo. Sin embargo, las simplificaciones inherentes a
estos métodos y los problemas précticos que aparecen durante la
calibracidén (casi siempre existen aportaciones laterales entre los
extremos aquas arriba y aguas abajo del tramo en estudio) inducen a
recomendar el usoc de métodos hidréulicos, tomando ademis en cuenta que
actualmente pueden manejarse con una computadora personal. Cuando 1la
importancia del problema que se estudia lo justifica, serd necesario
efectuar trabajos de campo para definir el perfil del fondo del rio y
utilizar métodos hidrdulicos estimando la forma aproximada de algunas
secciones con datos de los planos del Instituto Nacional de Estadistica,

Geografia e Informatica.
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4.6 Integracién de eventos

En algunas ocasiones no se dispone de informacién histérica
registrada directamente en el sitio en estudio porque solamente existen
estaciones hidrométricas en las subcuencas. En esos casos es necesario
calcular primero los hidrogramas de escurrimiento directo en cada una de

las subcuencas y luego transitarlos hasta el sitio en estudio.

Para poder integrar los eventos correspondientes a cada subcuenca,
es necesario suponer que la tormenta que los produjo se presentd al
mismo tiempo en todas ellas. De esta forma, tomande como tiempo inicial
(t=0) el correspondiente al inicio de la tormenta, es posible establecer
una base de tiempo comin, que permita sumar los gastos obtenidos al
trangitar las avenidas de disefio de cada subcuenca. En la figura 4.11 se
muestra esquemdticamente el proceso para un caso en gue la cuenca total

se supone dividida en dos subcuencas.
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Fig 4.11 Esquema para explicar la forma de integracicn de eventos
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5. METODOS ESTADISTICOS
5.1 Introducecidn

Para fines de disefios de vertedores de presas de almacenamiento se
necesita predecir lluvias o avenidas con una determinada frecuencia o
periodo de retorno. En esos cases, es de gran ayuda tener presente los
conceptos béasicos de probabilidad y de estadistica, ya que estos
conceptos permiten analizar los escurrimientos o precipitaciones maximas
registradas para luego poder realizar extrapolacicnes de caracter

probabilista.

En la parte final del capitulo se describen las funciones de
distribucién de probabilidad de mayor uso en la prediccidén de fendmenos
hidroldgicos. Se detallan también, los procedimientos para el ajuste de
los parametros de cada una de ellas por medio de los métodos por
momentos y maxima verosimilitud., Asi mismo, se describen secuencialmente
los procedimientos de prediccidén para cada una de 1las funciones
de distribucién de probabilidad en funcién de los parémetros de mejor
ajuste. Una de las secciones del capitulo se dedica a la seleccién de la

funcién que mejor se ajusta a un registro.

79



5.2 Conceptos bésicos de probabiliéad y estadistica
$.2.1 Introduccién

A causa de la variabllidad de los valores extremos y la falta de
relaciones deterministicas para las precipitaciones, escurrimiento y
otros procesos hidroldgicos, es frecuentemente necesario usar los
conceptos de probabilidad y estadistica para que ayuden en la prediccidn

de estos eventos.

A las leyes que conectan la realizacidén de un evento aleatorio A
con una serie de condiciones S, se les denomina leyes probabilistas y se

expresan con la ecuacidn
P(AR/S) = p (5.1)

lo cual significa que, dadas las condiciones 8, el evento A ocurrira, a

la larga, una proporcién de veces

p= — (5.2)

donde v es el nimero de veces que se efectha el experimento (sujeto a
las condiciones §) ¥y ufl niGmero de ocasiones en que resulta el evento
A. En la practica, es necesario realizar experimentos o mediciones que

permitan estimar el valor de p en la ecuacidn (5.1).

Llamaremos muestra al conjunto de resultados que se obtienen de un
experimento en el que se cumplen las condiciones S, y poblacién a todos
los resultados posibles de dicho experimento, de tal forma que el valor

de la probabilidad, P(A/S) = "r/v , se estima mediante la relacidn
P= Nr/N (5.3)

donde B es el valor estimado de la probabilidad P(A/S) a partir de un

experimento efectuado N veces de los cuales en N r ocasiones ocurrid el

evento A 1%

1) Por brevedad se utilizard la notacidn P(A)= P(A/S)
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1:."-'L'E|’é;obabiiidad se encuentra entre 0 y1

0 < P(A) = 1 (5.4)
2.- lLos eventos A1, A2,...,An son eventos mituamente exclusivos. El

evento unién (A1 U A2 U ... An) representa la ocurrencia de al menos uno
de ellos
n
P(At U A2 U... An) = ¥ P(Aj) (5.5)
j=1

3.~ La probabjilidad de ocurrencia de al menos un evento cuando el evento

U representa la unién de todos los eventos posibles es
P(U) = 1 (5.6)

Algunas de las férmulas basicas de la teoria de probabilidades que

se enuncian luego, son deducidas de los axiomas bésicos:

si (AB) es la interseccidn de dos eventos (A) y (B), definida como

el evento que consiste en que ocurran tanto A como B

P(AB) = P(B/A) P(A) = P(A/B) P(B) (5-7)

o bien P(AB)
P(B/A) = —— (5.8)

P(A)

Si en una serie de experimentos la ocurrencia de alguno de los eventos A
6 B no influye en la ocurrencia del otro, se dice que los eventos Ay B

son independientes, en cuyo caso
P (A B) = P(A). P{B) (5.9)

Las ecuaciones (4.1) a (4.9) constituyen las bases elementales de
la teoria de probabilidades. Para wutilizarlas en la practica, se

requiere efectuar experimentos (mediciones) que permiten obtener una

81



mueétra'dé'lés’b;id;es'qué pueden’ tomar ‘la variable aleatoria que se

analiza.
“5s2.3 Organizaci6n de los datos de una muestra
Para facilitar el andlisis del conjunto de datos de una muestra es
conveniente organizarlos, tratando de destacar sus principales
caracteristicas como se describe a continuacidn:
Curvas de frecuencia relativa
Una forma Gtil de presentar los datos de una muestra es
organizarlos en una secuencia de grupos o clases y asignar a cada una de
ellas el namero de valores de la muestra que le corresponden. El
procedimiento es el siguiente
1. Se determinan los valores méximo XM y minimo Xm de la muestra, asi
como el tamafio del intervalo AXT comprendido entre ellos (para facilitar
la descripcidn se designarid a los valores de la muestra con la letra X)
AXT = XM = Xm

2. Se determina un tamafio de intervalo AX, tal que

AXT
AX

donde 1 se selecciona con un valor entre 5 y 20 segin el namero de

valores que tenga la muestra original y la precisién gue se desee en los
resultados
3. Se definen las 1 clases o intervalos en los que se agruparin los
datos, de acuerdo con la siguiente secuencia

ler. intervalo: Xm < X < Xm + AX

2do. intervalo: Xm + AX < X< Xm + 2 AX

i ésimo intervalo : Xm + (i-1) AX £ X < Xm + i Ax

dltimo intervalo: Xm + (l1-1) AX = XM

4. Se determina la frecuencia absoluta o sea el nimero de valores de la

muestra comprendidos en cada intervalo i, y se denomina fi
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5. Se determina la frecuencia relativa frv

asociada a cada intervalo

i, dividiendo la frecuencia absoluta correspondiente entre el nimero

total de valores que contiene la muestra.

6. Siguiendo una secuencia del primero al Gltimo, se calculan las

frecuencias relativas acumuladas hasta cada intervalo.

La gr&fica que relaciona 1los valores xi, agrupados en cada

intervalo, con los valores de las frecuencias relativas se conoce

como "histograma de frecuencias". Si en lugar de las frecuencias

relativas que corresponden a cada intervalo se utilizan

frecuencias relativas acumuladas, a la gridfica que resulta se le

denomina “curva de frecuencias acumuladas”.

Parametros estadisticos

Los datos de una muestra pueden caracterizarse numéricamente

mediante los siguientes grupos de pardmetros estadisticos:

a) Medidas de tendencia central:

Media
n
T ox.
X ezt L 5.10
X =2 (5.10)
donde
X media de la muestra
xf valores de la muestra
n nimero total de valores )

b) Medidas de dispersiotn:

b.l Variancia
n n
R A 2
2 iz=1(x' - { )3-:=1(x') ) - n'%°
Sx = o1 = P (5.11)
donde Si es la varianza de la muestra
b.2 Desviacién estandar
L]
s, = v's . (5.12)
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donde s, es: iak:d'eé‘\;ia'crié'nwé’s't‘:ﬁx{déf de la muestra

'b.3  “coeficiente de variacién

Sy
C, == (5.13)
X
donde cv es el coeficiente de variacién
b.4 Coeficiente de asimetria
n
L (% - F3
_ n i=1
9= tn = I (n=2y 3 (5-14)

donde g es el coeficiente de asimetria.
5.2.4 Caracteristicas estadisticas de una poblacién

Los resultados obtenidos de una muestra no contienen todos los
posibles valores de la variable aleatoria, por lo que se ha visto la
necesidad de desarrollar modelos representativos de toda la poblacién.
Con esta visién, se definen las caracteristicas generales de 1la

funciones que modelan el comportamiento de variables aleatorias simples.
5.2.4.1 Funcién de distribucién de probabilidad

La funcidn de distribucidn de probabilidad asociada a una variable
aleatoria U, que puede tomar valores en el campo de los nGmeros reales,
se define como la probabilidad de que dicha variable tome valores

menores o iguale que un valor fijo X para toda x comprendida entre los

reales, esto es
Fy{x) = Prob {Us x} U, x € R (5.15)

Esta funcidén corresponde a la idea del histograma de frecuencias

acumuladas estudiadas anteriormente (fig 5.1)

La funciones de distribucidén de probabilidad tienen las siguientes

propiedades importantes: . F(o) =1
. F(-o) =0
. F{(x+Ax) = F(x)} si Ax > O
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De - acuerde con la definicién['ysi.gse'.conoce la funcién de
distribucién de probabilidades  .de ..una:-variable- aleatoria, la
probabilidad de que la variable tome va;oies en un intervalo (a,b) se

calcula como
prob (a € U ='b) = F(b) - F(a) (5.16)
5.2.4.2 Funcidén de densidad de probabilidad

En correspondencia con el histograma de frecuencias, se define 1la
funcidn de densidad de probabilidades asociada a la variable aleatoria U
como

d F(x)
f(x) = ———— (5.17)
a x
La grafica tipica de la funcién de densidad se muestra en la fig
5.2. La principal propiedad de esta funcidn consiste en que el &rea bajo

la curva definida por ella es igual a la unidad, esto es

T— §2 fx) ax = 1 (5.18)

Aprovechando esto, la probabilidad de gue ocurran valores U en el

intervalo (a,b} se obtienen con la ecuacidn

prob (a < U < b) = Q f(x) dx (5.19)

El valor esperado de una funcidn continua cualquiera g(x), se calcula

como :
E { g(x) } = JO g(x) £(x) dx (5.20)
donde E {g(x)} valor esperado de la funcidn g(x)
g(x) funcidén continua cualquiera
£(x) funcién de densidad de probabilidades

Con auxilio de esta funcién, los pardmetros gque caracterizan a una
poblaci6n se definen como

Media # = E {x}
Variancia uz = E {(x—p)z} (5.22)

(5.21)
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Desviacién’ estdndard o=V e? T TR (8. 23)

Coeficiente de variacién v

"

ol n ‘ Sl 5.24)

3.
E {(x = m) )y :
Coeficiente de asimetria Y = T g - (5.25)
B - .

El periodo de retorno T, es el nimero de aﬁos,‘en promedio, en el
que un evento puede ser igualado o excedido

T(x) =1/ [1 - F(x)) (5.26)
donde T(x) periodo de retorno, en afios, asociado a un valor x
F(x) funcidén de distribucidén de los valores maximos anuales

El método basico para estimar el periodo de retorno en una serie de

eventos se describe en el inciso 5.4.2.2, pasos a) y b}.

5.2.5 Ajuste de las funciones de distribucidn de probabilidad

El "ajuste" de una funcién de distribucién a los datos de una
muestra (por ejemplo gastos maximos anuales) se realiza para poder
extrapolar las estimaciones probabilisticas acerca de la variable en
cuestidén (gastos maximo), de tal forma que la funcidén represente a la

poblacién de esos eventos.

El proceso de ajuste consta de dos partes:

-~ la identificacidén del tipo de funcién de distribucién adecuada y

- la estimacién de los parametros gue la determinan

El tipo de funcién de distribucidn adecuada se puede escoger luego
que se ha construido el histograma de frecuencia y se han observado las
posibles asimetrias y la forma general del histograma. Se realiza esto
comparando las funciones de distribucién con la magnitud de las posibles
asimetrias del histograma de frecuencias de la muestra y la forma
general del histograma. En esto ayudan los estudios realizados sobre

cual es la funcidn gue mejor se ajusta.

Para la estimacién de los parametros se describirdn dos criterios
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-el criterio de ajuéﬁe por momentos y
-el.criterio‘de ajuste por midxima verosimilitud.

5.2.5.1  Ajuste por momentos de los parédmetros de las funciones de

distribucidén de probabilidad

El criterio de ajuste de los pardmetros de las funciones de
distribucién por momentos a una serie de datos, consiste en obtener las
caracteristicas estadisticas de la muestra y luego igualarlos con los
de la poblacién. Por ejemplo, la media de la muestra (X) se igualari a
la media (u) de la funcidn de distribucidén f(x). Si f(x), es una funcién

de densidad que depende de los parametros a, b y c, el primer momento

es I

-

x f£(x) dx (5.27)
se obtendr& un resultado en funcién de a, b y c
u =gl {a, b, c) (5.27a)

Similarmente, al calcular la variancia (ec.( 5.22)} y el coeficiente de

asimetria (ec.(5.25)) se obtendrdn las funciones

of = g2(a, b, c) (5,27b)
Yy = g3(a, b, ¢} (5.27¢)

E igualando las caracteristicas estadisticas de la poblacidn a las de la

muestra, respectivamente, se obtienen

X = gi(a, b, ©) (5.28a)
Si= g2(a, b, ¢) (5.28b)
g = g3(a, b, c) (5.28c)

Los parametros a, b, y ¢ se obtienen de la solucidn de las ecuaciones
(5.28).

5.2.5.2 Ajuste de los parametros de las funciones de distribucién de

probabilidad con el método de maxima verosimilitud

Esta manera de encontrar el mejor ajuste de la funcidn tebrica a

los dato se realiza mediante los siguientes pasos:
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-Se escribe la funcién de verosimilitud L(x) = L, que se define como
el - producto de los valores f(xi) de la funcién de densidad de
probabilidades teérica, calculada para cada valor xi de la muestra, es
decir,

n

L =T £(x;) (5.29)

i=1
n

dondeil;l1 es el operador que indica calcular el producto de los valores

que comprende.
- Sacar el logaritmo neperiano 'a L’
H-=:1ln.L {(5.29a)

Como cualquier funcién alcanza su maximo (si es que existe) en el mismo
lugar que lo alcanza su logaritmo, por lo que para estimar el valor de
los parametros de una funcién que hacen m&ximo la funcién H, se deriva
dicha funcidén con respecto a cada uno de los parametros y el resultado
se iguala a cero; obteniéndose tantas ecuaciones como parimetros tenga
la funcidén de probabilidades. De las ecuaciones se despejan los

pardmetros para ios ajustes respectivos.
5.3 Funciones de distribucién de probabilidad de mayor uso

Las funciones de distribucidn de probabilidades mas utilizadas para

el anilisis de escurrimientos o precipitaciones maximas anuales son:

1.~ La funcidén de distribucidn Normal

2.~ La funcidén de distribucidn LogNormal
3.- La funcién de distribucién Gumbel

4.~ La funcién de distribucién Gamma

5.~ La funcién de distribucién Exponencial

6.- La funcidn de distribucidén Doble Gumbel

Las primeras cinco obedecen a un tipo de poblacién y la sexta
cuando se trabaja con dos poblaciones; por ejemplo los gastos méximos

producidos por lluvias cicldnicas y no ciclénicas.

En el cuadro 5.1 se presenta una descripcidén de las ecuaciones que
definen a las funciones de densidad y de distribucién de probabilidades

de estas funciones.
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Las ecuaciones que permiten calcular los par&metros de la funcién,
por los métodos de momentos y de maxima verosimilitud se resumen en los
cuadros 5.2 y 5.3, respectivamente. Los procedimientos de cdlculo que
permiten predecir el valor de la variable aleatoria x para un periodo de
retorno seleccionado se presentan al final del texto de cada funcién. En
la referencia 5.1 se puede encontrar una informacidén mis amplia acerca de

lo tratado en esta seccidn.
5.3.1 Funcidn de distribucidn Normal
5.3.1.1 CcCaracteristicas generales

La distribucidén Normal o Gaussiana depende de dos parédmetros (u,o)

que coinciden con la media y la desviacidn estédndar de la funcidn.

Para su uso en variables hidroldgicas tiene la desventaja de que
admite la posibilidad de gque existan valores negatives. Se le llega a
utilizar cuando la muestra es sensiblemente simétrica y su coeficiente

de asimetria es menor que 0.4.

El cuadro 5.l1a muestra en las ecuaciones (1) y (2) respectivamente,
las funciones de densidad y de distribucién de probabilidades; en la
ecuacién (la) se muestra la funcién de densidad con 1la variable
estandarizada t, que corresponde a una distribucidn Normal (0,1}, pu = O
y o = 1. Entonces la funcidén de distribucién de probabilidad depende
s6lo del parémetro t, '

t 1 2

2t at (5.30)

F(t) = J e
varI

-0

Para calcular la probabilidad de gue la variable aleatoria x tome

valores menores que un valor dado c
a) Se obtiene tc = (c-u)/g
b) F(t) = prob { t < tc } = prob {x < c} utilizando la ecuacidn

siguiente, v&Alida para cualquier valor t= 0, (0 la tabla 4.1 ref 5.1)

F(t) = 1- £(t) {0.43618 g —-0.12017 q° + 0.93730 g’} (5.31)
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g =1/ {1.0 +0.33267 t} ' (5.31a)

£(t) = 1/ (2.490895 + 1.466003 t° - 0.024393 t* + 0.178257 ¢%)

(5.32)
donde F(t) da el &rea bajo la curva de la funcién de densidad f(t). La
ecuacién para f(t) se aproxima con una precisién mayor de 2.27 x 10_3. Y
la ecuacién para F(t) se resuelve con un error menor que 1 x 10-5.

c) Cuando tc es menor que cero, se utiliza la relacidn
F(t) = 1 = F(|t]) (5.32)
5.,3.1.2 Estimacidén de los parametros de la funcién
Cuando se tiene una muestra de valores Xi, i = 1, 2,...,n y se

estima gque corresponden a una poblacién cuya distribucién de
probabilidades es normal, los parametros de la distribucidén se estiman

mediante las ecuaciones

w= X (5.33)

g = Sx {(5.34)
los valores X y Sx se obtienen con los datos de la muestra, utilizando
las ecuaciones 5.10 y 5.11. Las ecuaciones 5.33 y 5.34 utilizadas para

estimar sus pardmetros, resultan tanto del método de momentos como del

de m&xima verosimilitud.

5.3.1.3 Prediccidn de los valores correspondientes a un periodo de

retorno deseado

Obtenidos los parametros p y o, el valor de X(T) que corresponde a
un periodo de retorno (T} cualquiera, se obtiene con el procedimiento

siguiente
a) Se calcula la probabilidad (X = x) = F(X<x)
F(XSx) =1 -1/ T (5.35)

b) Se hace F(t) = F(X<x) y se obtiene el valor de t:
(1) Mediante la tabla 4.3 (ref 5.1 y 5.2): Con el valor de F(t) se

90



interpela en la tabla el valor de t
(2) Se puede calcular también el valor de t mediante el siguiente
algoritmo numérico (ref 5.3):
- Calclilese T* =1/ T
- H&gase P = T’ si el valor de T' es menor o igual a 0.5,
en caso contrario P = F(t) y procédase a calcular el valor de Y

Y=vin (1/ PZ)
— Se sustituye el valor de Y en la siguiente ecuacién:
§ =Y - {(2.30753 + 0.27061 ¥} / (1 + 0.99229 Y + 0.04481 Y°)}
— Se toma la decisidn siguiente:
Si P =T’ entonces t = §
Si P = F(t) entonces t = -S

c) La prediccidén se obtiene con
X(T) =0t + 4 (5.36)
5.3.2 Funcidén de distribucibén Lognormal de tres par&metros
5.3.2.1 cCaracteristicas generales

La funcién de distribucién de probabilidad Lognormal se utiliza
cuando los logaritmos de los valores de la variable que se analiza se

distribuye seglin una Normal. Los parametros son py, dy y a.

El valor de la cota inferior, a, se puede asignar para evitar los
valores negativos. Esto es una ventaja respecto a la funcidén normal.
También, el coeficiente de asimetria puede tomar valores distintos
de cero, lo que la hace atractiva para caracterizar variables aleatorias
correspondientes a eventos hidroldgicos (gastos y precipitaciones
miximas), Las ecuaciones (3) y (4) del cuadro 5.1 corresponden a las
funciones de densidad y de distribucidén de probabilidad. En vista de gue
estas ecuaciones se pueden transformar con la variable t y se observa

gue se distribuye segiin una Normal estandarizada, ver ecuacidn (5.37)
t= [1ln(x -a)-py] / oy (5.37)
Asi podemos obtener la probabilidad de gque una variable aleatoria con

distribucién Lognormal tome valores menores o iguales gue un valor dado

c, se calcula mediante un procedimiento similar al expuesto en 5.3.1.1,
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Vhacie‘ﬁ’c‘:lo uaod ;1fa‘s' gacu;aci.ones (5.37), 0 la-ecuacién’ (5.31) o también la
“tabla‘4.1'de la ref 5.1y la ref 5.4. P s :

5.3.2.2" Estimacién de los parametros de la funcién
Los parémetros son upy , oy y a.

Para los eventos observados Xi, i= 2, 2,..., n , se le ajustan los
parimetros mediante los métodos de los momentos (cuadros 5.2a y 5.2b) y
de mixima verosimilitud (cuadro 5.3a y 5.3b), en los que se presentan

pasos secuenciales para encontrar los parametros de las funciones.

Por el método de los momentos, los parametros se encuentran con la
ecuaciones 2.1 d), 2.1 e) y 2.1 f) de la alternativa N.1 en el cuadro
5.2.a. En el mismo cuadro 5.2a , la alternativa N.2 ,aproxima el valor
de la cota inferior a, en (2/3) del Xminim de la muestra (ecuacién
2.2b)) (ref 5.5 y 5.1), oy y uy se encuentran por sustitucidn de a, y

de a y puy, respectivamente (ecuaciones 2.2c y 2.2d).

En la obtencidn de los parémetros con el método de méxima
verosimilitud se propone un método iterativo en el que se supone valores
valores de a , se encuentra uy (ec.2.1 c) y oy (ec.2.1d)) gue para ser
los parametros deben de satisfacer la ec. 2.1 e); ver ref 5.10 y 5.11

para una solucidn mAas eficiente, haciendo uso de métodos numéricos.

Un procedimiento que permite, en la solucién por mixima
verosimilitud, evitar obtener valores ildgicos del parametro a (a<Q &
a>Xmin), es fijando el valor de a a los 2/3 del Xmin registrado (ver

ecuaciones 2.2 de la alternativa No.2 del cuadro 5.3a}).

5.3.2.3 Prediccién de los valores correspondientes a un periodo de

retorno deseado
Obtenidos los pardmetros puy, oy y a , el valor de X(T) que
corresponde a un periodo de retorno (T) cualquiera, se obtiene con el
procedimiento descrito en el inciso 5.3.1.3 ; la Gnica excepcidén es que

la prediccién se calcula mediante la ecuacidn (5.38)

X(T) = exp {oy t + uy} + a (5.38)
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5.3.3 - Puncién de distribucidén Gumbel
5.3.3.1 - Caracteristicas Generales

El uso frecuente de la distribucidén extrema tipo I o Gumbel se
debe a que su estructura permite realizar facilmente los cé&lculos
necesarios y por otro a que se ha demostrado que corresponde a la
distribucién de eventos miaximos tomados de muchas muestras cuando el

nimero de valores de cada una de las muestras es suficientemente grande.

En el cuadro 5.1 aparecen la funcién de densidad (ec.(5)) y de
distribucién de probabilidad (ec. (6)) con la variable reducida

y = @ (x- f) para facilidad de célculo.

Si se necesita conocer la probabilidad de que una variable
aleatoria con distribucién Gumbel y parémetros o y f§ tome valores
menores o iguales gue un valor ¢, simplemente se calcula yc = a (c-f8) y

se sustituye en la ecuacidén (6) del cuadro 5.1a,
F(y) = prob {ys< ye} = prob {X < c} = exp {—-exp {-yc}} (5.39)
5.3.3.2 Estimacién de parametros

Los parametros son o (parimetro de forma) y f (pardmetro de

escala).

Los paridmetros por el métodc de momentos para la distribucién

Gumbel se encuentran con las ecuaciones 3.b) y 3.c¢) del cuadro 5.2.a.

Por el método de mixima verosimilitud, el valor del parametro a,
(cuadro 5.3a), se encuentra suponiendo valores de o hasta encontrar el
gue hace cero la ecuacién ecuacién 3.c) del cuadro 5.3a. El parametro

8 se encuentra sustituyendo valores en la ec 3.d).

5.3.3.3 Prediccidn de los valores correspondientes a un periocdo de

retorno deseado

Una vez obtenidos los valores de los pardmetros o y § se procede a
calcular la probabilidad (X < x) = F(x) , con base en la ecuacién de

F(x) =1-1/T , donde T es el periodo de retorno.

93



La pre_diécién“rse obtiene con
X(T) =B~ (1 / a) 1n ln {1 / F(x))} (5.40)

5.3.4 Funcidn de distribucidén Pearson tipo III o

Gamma de tres parametros
5.3.4.1 Caracteristicas generales

Esta funcién es frecuentemente utilizada para el anédlisis
estadistico de gastos maximos anuales, fundamentalmente por su
versatilidad. Con los valores adecuados de sus parametros, puede
adoptar cualquier asimetria positiva y se le puede asignar una cota

minima evitando la posibilidad de valores negativos.

El cuadro 5.1 guarda las funciones de densidad y de distribucién
de probabilidades en las ecuaciones (7) y (8), respectivamente. Los

parédmetros son a, § y 6.

Por facilidad en los cdlculos se utiliza la variable auxiliar

Yy = (X -398) / o, que hace la funcibén de densidad de un parémetro
1 -1
£ix) = —2— [ vy P ) expt-y) (5.41)
(s

y la funcidn de distribucién de probabilidad es entonces

F(x) = Sy expi-y} [ v @ (5.42)
AT b p{-y y .

Para calcular la probabilidad de gue la variable aleatoria X tome

valores menores que un valor dado ¢, se siguen los pasos siguientes

a) Se calcula y = (c=8)/«a
b) Se hacen los siguientes cdlculos x2 = 2y , v=2B, y 2 =(uv+2)/2
c) Se calcula la funcidn matem&tica I'(2) con la ecuacién

11 139 . _ 571
I'(z) = exp{-2} 2° Vir 7 1 [1' 12z 286 2° * Bi84 20 T 248832 z“’"']
(5.43)
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I'(z) es la funcién matemitica Gamma. Para un valor de 2= se puede

encontrar I'(8), en la tabla E.12 (ref 5.6) & la tabla 4.4 (ref .5.1).

d) Se calcula F(xz/u) con la ecuacidén (5.44); esta ecuacién involucra
una serie infinita, por lo que se necesita truncarla cuando el
Gltimo sumando sea menor que una tolerancia ¢ dada ; para una buena

precisién se recomienda utilizar ¢ = 0,00001

v/2

2 2 exp (- x 2/ 2 )
rofm = (Pr2 )

xZy "
I NN G

o«
'qz) { 1+ L

r=1

(5.44)

e) La probabilidad de que X < ¢ corresponde al valor obtenido en el paso
a); es decir, F(X/«,8,8) = F (xz/-y) donde F{(X/«,B,6) significa el
valor de la funcidn de distribucién de probabilidades cuyos parametros

son «, f y § correspondiente a un valor X de la variable aleatoria.
5.3.4.2 Estimacidén de parédmetros

Los parametros son o (pardmetro de forma), [ (pardmetro de escala)

y & (pardmetro de ubicacién).

Para ajustar una funcidén de distribucién Gamma a una muestra de
datos Xi , i= 1, 2..., n , se pueden utilizar el método de momentos y el
de méxima verosimilitud. El cuadro 5.2a presenta las ecuaciones
para encontrar los parédmetros o, § y 8, soluciones explicitas de igualar
los pardmetros estadisticos de la muestra (i, S)Z(, g) con los de una
poblacién Gamma (/,11, az, 71) . S8in embargo, la obtencién de los
pardmetros por el método de miaxima verosimilitud se tiene gque resolver
suponiendo valores de § (entre 0 y el valor minimo registrado, ref 5.1),
ver el cuadro 5.3b. También los cuadros 65.2a y 5.3b muestran un
procedimiento alternativo en el gue se aproxima el § a los 2/3 del valor

minimo (ref 5.1 y 5.5) de la muestra.
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5.3.4.3 Prediccién de los valores correspondientes a un periodo de

retorno deseado.

En el siguiente procedimiento, se listan unos pasos iterativos
que consisten en proponer distintos valores de X hasta encontrar el que
corresponde al periodo de retorno deseado.

a) Se estiman los parametros «, 8, 6 (ver cuadros 5.2a y 5.3b)
b) Se calcula 1la probabilidad (X = x) = F(x), con F{(x) =1-1/T7T
¢) Se escoge un valor de X para el cual se requiere la F{x)
Se calcula
d) ¥ = (X-)/«x
e) xz = 2 Y
£) v = 2 8 , nimero de grados de libertad
g) 2= (v=-2)/2
h) I'(2), con la ecuacién (5.43) o mediante la tabla 4.4 (ref 5.1).
i) F(Y) = F(x2 / v) , con la ecuacibén (5.44)
3) ya que F(X/a,B.5) = F2 (x7v) = F(¥)
k) El resultado se escribe como el par ordenado (Xi, F(Xi/«,f,8)
1) Se procede con el siguiente valer de X para la probabilidad F(x),
regresando a b).
11) Con los pares ordenados obtenidos en el paso k) se

puede interpolar el gasto para la probabilidad deseada.
5.3.5. Funcién de distribucidn exponencial
5.3.5.1 Caracteristicas generales

La funcién de distribucidn exponencial es muy poco flexible, aunque
los cédlculos correspondientes resultan bastante sencillos. No obstante,
se ha utilizado para caracterizar estadisticamente precipitaciones
pluviales méximas y en el estudio de volimenes almacenados en vasos (ref
5.8). Las funciones de densidad y de distribucién de probabilidades

estén dadas por las ecuaciones (9) y (10) del cuadroc 5.1.
5.3.5.2 Estimacidén de parametros

Los pardmetros son a (la desviacidén estandard) y f la cota

inferior.

BEn los cuadros 5.2.b y 5.3.c se encuentran las ecuaciones para
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estimar los pardmetros que ajustan una funcién de distribucién
exponencial a una muestra de eventos, por los métodos de momentos y
mixima verosimilitud, respectivamente. En la estimacién del par&metro §
(ref 5.1) con el método de mixima verosimilitud , el par&metro tiende a
menos infinito por lo que se propone igualarlo al menor valor

l5gicamente posible, @=0.

5.3.5.3 Prediccién de los valores correspondientes a un periodo de

retorno deseado

Una vez obtenidos los pardmetros a« y i se calcula la probabilidad
(X = x) = F(x), donde F(x)= 1 -~ 1/T y se sustituyen en la ecuacién

siguiente para calcular la prediccidn para esas condiciones

X(T) = f -~ « 1ln [1- F(x)] (5.45)

5.3.6 Funcibn de distribucidén Doble Gumbel
5.3.6.1 caracteristicas generales

La funcidén de distribucién Doble Gumbel se utiliza cuando 1los
gastos maximos anuales de una cuenca pueden ser provocados por causas
diferentes de un afio a otro. Entre estos fendmenos hidrolégicos estén
las avenidas ocasionadas por grandes tormentas y/o deshielos o ciclones.
Ejemplo de ellc, sucede en las cuencas que vierten al Golfo de México,
principalmente al norte de Veracruz y las gque vierten al Océano

Pacifico, sobre todo al norte de Acapulco (ref 5.5).

La ecuacidén de la funcién se describe en los cuadros 5.1 (refs 5.1

Yy 5.9)

_ovt _—yZ
F(x) = p (€2 ) + (1-p) (%) (5.46)

yl =al (x - (1) ; y2 = a2 (x ~ {i2)
5.3.6.2 Estimacibn de parametros

Para estimar los par3metros se recomienda minimizar el error

cuadratico
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n
Z=( L(Q,-Q) ]} (5.47)
i=1

donde Q| son los valores medidos y 6]_ los valores estimados con la
funcidn de distribucién de probabilidad, en este caso la ecuacién

5.46, y n es el nlimero de valores que contiene la muestra.

Para obtener la combinacién de valores P, «ol, f1, a2, 2 gque hacen
minima la funcién 2, se recomienda hacer primero una grafica en la
que se dibujen los puntos correspondientes a las parejas de valores
(Q‘., F(Q‘)], se recomiendan seguir los pasos a), b), c), d), e) del
método grdfico descrito en 5.4.2. Para dibujar los puntos en la grafica

se utiliza el papel de Gumbel.

El papel de Gumbel tiene en el eje de las abscisas 1los valores de
=ln ln (T(Q) /( T(Q) - 1)] y en las ordenadas los de Q. Con esto se

logra separar a las dos poblaciones que se agrupan en sendas rectas.

El parémetro P se estima como el cociente entre el nimero de valores
que pertenecen a la primera poblacién y el nGmero de valores gque
contiene toda la muestra. El valor de (1-P) corresponde a la fraccién de

los datos con valor numérico alto.

Los valores al y (1 se obtienen ajustando por momentos una funcién
de Gumbel a los datos de la primera poblacién y los valores de o2 y 82
ajustando otra funcidn de Gumbel a los datos de la segunda poblacién.
al y o2 definen una cierta inclinacidén de la curva , entre mis pequeiia
mis fuerte es la inclinacidén. f1 y f2 es un parametro de escala, el
valor mds grande gque pueden tomar es el méximo valor de la muestra

obtenido para las poblaciones 1 y la 2.

Definidos los pardmetros se procede a dibujar la funcién F(Q) dada
por la ecuacidn 5.46, con el objeto de verificar que se ajuste bien a
los puntos . Si ésto no sucede, serd necesario tantear nuevos valores de
los pardmetros y repetir el dibujo de la funcién hasta lograr un buen

ajuste. Hay que obtener el valor de 2 (ec 5.47) cada vez gue se ajuste.
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5.3.6.3 Prediccién de los valores correspondientes -a un periodo de

retorno deseado

Una vez obtenidos los parametros que dan el mejor ajuste, se desea
conocer el valor de X(T) correspondiente a un periodo de retorno (T)

cualquiera, para lo cual se propone el procedimiento siguiente

a) Calcilese la probabilidad (X = x) = F(x) por medio de F(x) = 1-1 / T
b) Los valores F(x) y los pardmetros se sustituyen en la ecuacibn 5.46,
donde s6lo la variable x = X (T) es incdgnita

c) Con un método numérico (ver ref 5.10) se encuentra el valor de X(T).
5.4 Seleccidn del tipo de funcién de distribucidn de probabilidad

En general, la funcién de distribucién que mejor se ajusta a un

grupo de datos debe de contemplar dos aspectos:

a) Consideraciones teéricas sobre las caracteristicas de las funciones
de distribucién de probabilidades y su relacién con las
caracteristicas de la variable que se quiere representar.

b) Consideraciones sobre la "semejanza" entre una funcidn de

distribucién y los valores de la muestra obtenidos empiricamente.
5.4.1 Acerca de las consideraciones tebricas

-~ El acotamiento de la variable. Si la variable son gastos mé&ximos
anuales no pueden existir gastos negativos, por lo que se debe de elejir
una funcién de distribucién de probabilidad que al predecir los gastos

no presente valores menores o iguales que ceroc.

- La asimetria de la variable. La variable gastos maximos anuales en
rios tienden a tener una asimetria positiva. Por lo que la funcitn
Normal, por su simetria g = ¥y = 0, se excluye del anilisis en la mayoria
de los cases, ya que su distribucién es simétrica. Por otro lado, la
funcién de Gumbel se recomienda usarla en primer lugar cuando el
coeficiente de asimetria de los datos de la muestra es cercano a 1.14
dado que es su valor tebrico (ref 5.2). La Lognormal se utiliza cuando
hay asimetrias no muy grandes (coeficientes de asimetria del orden de
0.5 a 1 (ref 5.5)). La funcién Gamma se utiliza para coeficientes de

asimetria mayor que 1.5 (ref 5.5).
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- Las poblacicnes de la variable. Se recomienda utilizar la funcidn
Doble Gumbel cuando la muestra de los datos dibujada seiala marcadamente
la presencia de dos poblaciones. La incidencia de ciclones genera datos
méximos en un afio y en otros no, por ejemplo. En algunas cuencas del
Norte de México (ref 5.5), por ejemplo el rio Yaqui, donde se presentan
poblaciones mixtas, en donde algunos miximos son causados por el deshielo

y otras ocasionadas por altas precipitaciones.
5.4.2 Acerca del aspecto empirico

Para tomar en cuenta el aspecto empirico una combinacién del

anilisis grafico con uno numérico dan buen resultado.
5.4.2.1 Analisis numérico

Se necesita comparar cual de las funciones de distribucidén de
probabilidad se ajusta con menos error a los datos medidos, para ello se
utilizard la norma cuadritica, en la gue se busca que 2 se haga minimo
2 .12

@, -¢n%) (5.47)

M3

z2 =1

i=1

n

Los valores de Z que se obtengan para cada funcifén de distribucidn
considerada se pueden comparar reuniéndolos en una tabla como la que se
muestra en la figura 7.3. Al observar la tabla con los valores de 2
correspondientes a cada caso, es posible hacer una primera seleccién y
descartar 1las funciones de distribucién cuyos valores de 2 excedan

considerablemente a los demas.
5.4.2.2 Analisis Grifico

Este andlisis debe de realizarse con todas las funciones que no

hayan sido eliminadas utilizando el andlisis numérico.

El analisis grdfico consiste fundamentalmente en dibujar, en una
escala conveniente, los valores empiricos de la probabilidad o el
periodo de retorno correspondiente a cada gasto méximo, junto con 1la
funcidén de distribucién tedrica gue se pretende analizar. Exiten
papeles comerciales para cada una de las funciones de distribucidn de
probabilidad mencionadas, con excepcién de la distribucidén Gamma (ver

ref 5.1, vol 2 y ref 4.17).
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Se pueden seguir los pasos siguientes

a) Los valores medidos Qi se ordenan de mayor a menor y se les asigna un
niimero de orden m., creciente, desde 1 hasta el niimero de datos n.

b) A cada pareja (@, m;) se le asigna un periodo de retorno empirico
T(Q) = (n+l) / m, (5.48)

c) El valor de la funcién de distribucién de probabilidad se calcula
como
F{Q) = 1-1/ T(Q;) (5.49)

d) Se forma una gréfica con los valores del gasto en el eje de las
ordenadas y los valores de T(Qi) o F(Qi) en las abscisas.
e) En la misma grafica se dibuja la funcidén o las funciones de

distribucidén de probabilidad gque se estdn analizando.

El papel de Gumbel tiene en el eje de las abscisas los valores de
~In In [T(Q) /( T{(Q) - 1)) y en las ordenadas los valores de Q y es

recomendado para dibujar estas gréaficas.
5.5 Comentarios

En este capitulo se presentd principalmente el andlisis de
funciones de distribucidén de probabilidad paramétricas, se orientaron a
la prediccién de eventos hidroldgicos, principalmente de gastos y

precipitaciones méximas.

Las predicciones se basan en informacién de registros de lluvias o
de gastos, influyen en ellas la calidad de los mismos y la longitud de

los registros.

Pueden presentarse alternativas de disefio con diferente riesgo, al

realizar predicciones gue garanticen su resultado.
La utilidad de estos métodos se puede visualizar mds ampliamente en

los proyectos donde se requiere obtener avenidas de disefio para periodos

de retorno econdémicamente Sptimos (ver capitulo 3).
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Cuadro 5.1

Propiedades de las Distribuclones de Probabilidad

Funcién de Densidad
de Probabilidad : f(x)

Funcién de Distribucién de
Probabilidad:

F(X = x)

1. Distribucién Normal

f(x)=——1———— 3 (x-uF /26 Fx)= J x_—_j__ é(x—u)zxzvz dx
20co (1) 2N¢e
o también 2 - (2)
£(x) = {1/c VI } e 72 | donde t= (x-p)/6¢ ; oS x=wm (1a)

2.LogNormal de tres parametros

1 (1n (x-a)- py)?
f(x)e ————————— e

(x - a)oyven
para x= a, o‘y >0 H

2 o2

f(x)= 0, para x= a

F(x)= fxf(x).dx
o

(3) (1)
3.Distribucién Extrema Tipo I : Gumbel
.y - Y —aY
fly) =ae” "® (s) Fly) = e ® (s)
-~ ®w= X S o y = a (x -8} ~ o =y=<mwm

4 Distribucién Pearson Tipo I11 o Gamma de

. -5
=)

£00 = <1y (—an)

Tres Parametros

1 i
-8 -«
xz28 , «a>0 , B>0 F(x) = J)["——] e dx
f(x) =0, para x s & o« T(B «
]
(7) F(x) =0 para x =8 ()
5. Distribucién Exponencial
f(x)=—é— e ¥ y= (x-B)/a Flx) =1-¢e7
(s) (10)
6. Distribucién Doble Gumbel
oyl _ov2
F(x) = p (e "¢ ) + (1-p) (e "€ )

y1 =al (x - B1) ;

y2 = a2 {x - B2)
(11)
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Cuadro 5.1b Propiedades de las Distribuciones de Probabilidad

Distribucién Parémetros
1. Normal u==X= media ; ¢ = Sx = desviacién estandar
2. LogNormal uy: media logNormal; a‘y=desviac16n lognormal

a = cota inferlor

3.Extrema Tipo I: « = parametro de forma
Gumbel B = pardmetro de escala
4. Distribucién Pearson o = parametro de forma
Tipo III o Gamma de g = parametro de escala
tres parametros 3 = parametro de ublcacién
5. Exponencial o = desviacién estandard ; B = cota inferior

6. Doble Gumbel al y @2 definen una cierta inclinacién de la curva
entre m&s pequefia mds fuerte es la inclinacién
B1 y B2 es un parametro de escala, el valor mas
grande que pueden tomar es el maximo valor de la
muestra obtenido para las poblaciones 1 y la 2.
p vale entre O y 1, fraccién de los datos con
valor numérico bajo
1-p fraccién de los datos con valor numérico alto
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Cuadro 5.2.a Ajuste por momentos de los parametros de las funciones de
distribucién de probabilidad. (Pasos Secuenciales)

1. Funcién de distribuciédn de probabilidad Normal
a) De eventos observados se calculan: p = X, o= (s%)17/2

2. Funcién de distribucién de probabilidad LogNormal
2.1 Alternativa N.1
a) De eventos observados se calculan b) encuentre w

=% - = - - 2 1/2
p=X ,0o=5 y=g,2 =C, w = [71+(11+4) 172
c) Encuentre 22 d) encuentre cota inferior:
Zz = (1 - w273 / (') a=p(1-21 / 22) =p - 0o/ 22
e) encuentre oy f) encuentre Hy

o, = [in (25 +1]"/? uy = 1n (¢ / 22) - (1/2) 1n (Z5+1)

2.2 Alternativa N.2
a) Calcule 2.1a) y ademas el Xminimo b) Encuentre cota inferior: a

de los eventos observados Xi a = (2/3) Xmin.
¢) Encuentre oy d) Encuentre py 2
o2 1/2 o,
a‘=ln[————-——+1]} p = 1n (p - a) - ~F—
4 { (p + a)? y 2
3. Funcién de Distribucién Extrema Tipo I : Gumbel
a) De eventos observados Xi se obtienen : pu = X, o= (s% )“2
b) Encuentre el « c)Encuentre el B
a = 1.2825 / o g =pu - 0.4500 ¢

4. Funcién de Distribucién Pearson Tipo I1I: Gamma de Tres Parametros
4.1 Alternativa N. 1

a) De eventos observados X! se b) Encuentre 8
obtienen pn = X, o = Sx, 7, =8 B=1(2/ 71)2
c) Encuentre « d) Encuentre &
a=c/VE =p-afB

108



'Cuadfo S.Q.b;AJuste por momentos de los pardmetros de las funciones de
i distribucién de probabilidad. (Pasos Secuenciales).

4. Funcién de Distribucién Pearson Tipo III: Gamma de Tres Parémetros
4.2 Alternativa N.2

a) Calcule 4.1a) y ademas Xminimo b) Encuentre &
¢) Encuentre B8 8 = (27 3) Xninimo
B=(pu-6)%/,o° d) Encuentre o
a=c/VE

§. Distribucién Exponencial

a) De eventos observados Xi se obtienen
p=X , o=(sH?
b) Encuentre «a c) Encuentre B

« =0 B=p-~-uo
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Cuadro 5.3a Ajuste de los Parametros de las Funcliones de Distribucién de
Probabilidad con el Método de Maxima Verosimilitud. (Pasos en Secuencia)

1.Funcién de distribucién de probabilidad Normal

a) De los datos de los eventos observados se estiman

n= X y o = Sx , ecuaciones

2.Funcién de distribucion de probabilidad LogNormal
2.1 Alternativa N.1

a) Datos : Eventos observados Xi , numero de eventos n
b) Conforme a un método numérico, supdngase un valor de a
c) Encuentre py mediante d) Encuentre el valor de 0-32/
n n
gy =¥ ln (X1 -a)/n O-§=E[(Xx—a)—uy]2/n

1=1 1=1
e) Sustituya a, py, cr§ en la ecuacién siguiente

n - n -
):(Xx—a)‘(}iy-crs)= Z[(Xl—a)lln()(x—a)]
t=1 1=1
f£) Si se satisface la ecuacién 2.e), entonces las raices a, uy, 0-3
son los parametros de la funcién LogNormal; en caso contrario,
pasar al punto 2.b) y continuar asi hasta obtener las raices.

2.2 Alternativa N.2
a) Repetir paso 2.1 a) b) Encuentre a

c) Encuentre py con la ec. 2.1c) a = (2/3)Xminimo observado
d) Encuentre o¢ con la ec. 2.1d) y oy = (05)172

3.Distribucién Extrema Tipo I : Gumbel
a) Datos: Eventos observados Xit, nimero de eventos n
b) Calcule g = X
c) Se supone a y se sustituye en la ecuacién siguiente
n n
¢ (a) = ):Xxe“x’ ~(;1—1/oc)2e'ax’
1=1 1=1
d) Si ¢ (x)} = 0 entonces a es uno de los parametros y B se encuentra
n
con I3=(1/a)1n[n/}:ea'xx]
1=1
e) En el caso en que no sea ¢(a)z 0 se regresa a c).
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Cuadro 5.3b AJjuste de los Parametros de las Funclones de Distribucién
de Probabilidad con el Método de Maxima Verosimilitud

4. Distribucién Pearson tipo III o Gamma de tres parametros

4.1 Alternativa N.1
a) Datos: De eventos observados X1, n es el numero de eventos

b) Se supone la variable independiente &

c) Encuéntrese g al sustituir & en d} Obténgase « al sus-
la ecuacién siguiente tituir 8 y B8 en la
1 expresion :
B = >
n
1- a = 1 1 n ; 5
LKt =8) . % gr—s “=gg LXK -8

1=1 1=1
e) Si al valuar 8 InL / 8 B con &, By & se hace cero entonces ellos
son los parédmetros; en caso contrario, hay que regresarse a 4 b)

suponiendo un nuevo valor de § :

8 1nL _ - ( ) _
5 -~ n y(B) +1§1 In (X1 =8) ~nlna=20

la funcién y(B) (psi o Digamma) es ¢(B) = I'"{(B)/T(B) y se puede
calcular con la ecuacién recursiva de Condie y Nix que

preserva la preclisién en valores bajos de 8

w(B) = In(p+2) — — 21— — L. 1 - 1 I S
2(p+2) 12 (B+2)% 120 (g+2)*  252(8+2)® p+1 B

4.2 Alternativa 2 ( Funcién de Distribucién Gamma de tres parametros)
a) Obtenga 4.1a y el Xminimo observado
b) Aproxime & como 2/3 del Xminimo observado.
¢) Sustituya 8 y la ecuacién 4.1d} -de Alternativa N.1- en la ecua-
cién siguiente, resolviéndola para B8:

n
ny(B) + T In(Xt -8) ~nlna=0
1=1

~—

d) Encuentre o« de la ecuacién 4.1d)

[
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Cuadro 5.3c " Ajuste de los Pardmetros de las Funciones de Distribucisn
de Probabilidad por el Método de Mé.x}ma Verosimilitud.

5.1 Distribuclién Exponencial

a) Datos : Eventos observados X1, n es el numero de eventos.

b) La media p se hace igual al estadistico X

¢) Y el parametro o = X d) Por deducclén 8 = 0

109



F{x)

X

Fig 5.1 Funcion de distribucion de probabilidad

f(x)

\j

Fig 5.2 Funcion de densidad
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Gastes Mdximos Anuales [mlles d¢ m~3/s]
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e
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~Lntn(T (T 1))

Fig 5.3 Muestra en donde se manifiesta la presencia de
dos poblaciones
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Fig 5.4 Andlisis grafico del ajuste de una funcion

de distribucion de probabilidades
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6. METODO ESTADISTICO CONSIDERANDO VOLUMENES

6.1 Introduccién

La necesidad de disefiar vertedores altamente seguros ha originado
el desarrollo de métodos de cédlculo para definir el gasto miximo de la
la avenida de disefio, pero también se ha manifestado la incertidumbre e
ingquietud acerca del volumen y la forma del hidrograma (ref 6.1),
principalmente cuando se requiere un disefio funcional de un vaso para
control de avenidas en el que se debe de proveer de un espacio de

almacenaje y la correspondiente reduccién del pico.

En ocasiones se presenta el caso de gue el vaso de una presa tiene
una capacidad de regulacidén considerable, por lo que el gasto maximo de
la avenida que ingresa al vaso de una presa no determina por si solo el
gasto maximo de descarga del vertedor (ref 6.2), sino que se requiere
conocer también su volumen e inclusive su forma (ref 6.3). Cuando estas
condiciones se presentan, es necesario utilizar los métodos estadisticos
no sélo para calcular el valor méximo instant&neo de la avenida de

disefio sino también la forma de dicha avenida.

En este capitulo se presenta un método para calcular la avenida de
digefio para varios periodos de retorno mediante un andlisis estadistico

del registro histérico de los volumenes medios (convertidos a gastos
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medios) de entrada al sitio de interés y también la prediccién de la
forma probable que tendrd el hidrograma.

6.2 Descripcién general del método

El procedimiento de aplicacidén del método se divide en dos etapas,
la generacidn de la avenida mdxima con un periodo de retorno definido y
el tréansito de dicha avenida por el vaso. La primera etapa se define
en cuatro actividades béasicas, analisis de la informacidn, procedimiento
de sintesis, extrapolacién estadistica y procedimiento de desagregacién.
Estas etapas constituiradn las bases en que se fundamenta el método

recomendado.

La secuencia de célculo se describe por separadc en los incisos

siguientes.
6.3 Evaluacidén de los datos

Antes de empezar es importante la evaluacién de los datos gue se

vayan a utilizar (ref 6.4).

El examen y la evaluacién de los datos bésicos es de un sano
proceder. Se debe anotar y mantener la informacién y el registro
bibliografico de los datos fuentes. Se aconseja verificar, dentro de
lo posible, cémo fueron leidos y usados los datos dentro del proceso de
cdlculo. Todo esto se hace para comprobar los valores numéricos

obtenidos y asegurar resultados confiables.
6.4 Procedimiento de sintesis
6.4.1 Bases

Se considera que el proceso natural del rio no cambiard, es
decir, se supone que es estacionario (ref 6.4), de tal forma que sus
propiedades estadisticas no cambian con el tiempo.

6.4.2 Pasos a seguir en el procedimiento de sintesis

Pentro de un estudio como el disefio de vertedores de una presa, es

importante conocer la frecuencia de volimenes de las avenidas
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considerando los gastos maximos con una duracién de un dia, gastos
méximos consecutivos con una duracién de 2 dias, gastos mé&ximos
consecutivos con una duracién de 3 dias ,..., gastos méximos con una
duracién de m dias consecutivos. En algunas cuencas seri necesaric leer
esta informacién con una unidad de tiempo mis pequefia, digamos seis
horas o tal vez una hora, esto dependerd del tamafioc de la cuenca. Tal
informacién se obtiene de 1los gastos registrados en una estacién
hidrométrica. Se estudiard cada afic j por separado, como se explica a

continuacidn (ref 6.2).

1) Se parte de la informacidn hidrométrica del afio j que consta de
parejas de valores (tiempo, gasto). El tiempo tiene un incremento
de duracidn constante, d, por ejemplo un dia, una hora, seis horas.
Mientras que el gasto corresponde al gasto promedio de ese
incremento de tiempo. Por lo general, es comiin obtener informacién
para un dia.

2) Se definen duraciones de d, 2d, 3d,..., md, con d tan pequefia y m
tan grande como se requiera en cada caso particular, segfin
gsea el tamafio del vaso de la presa y la disponibilidad de
informacién. Una recomendacidn para la magnitud de d y m se puede
expresar (ref 6.5) en funcién de la dimensién de la presa. Para
presas peguefias la unidad de tiempo base deberia ser de unas seis
horas o© menos; en cambio, en presas grandes se puede tomar como un
dia. La duracién total, m, podria definirse en unos cinco dias
miximos para el andlisis de presas chicas, a diferencia de las
presas grandes donde la forma de la avenida se manifiesta hasta en
unos veinte dias.

3) Para cada duracidén definida en el punto 2), se calcula el valor del
gasto medio miaximo.
si Qk,j son los gastos medios diarios del dia k del afio j , para
los k =1, 2, 3,..., 365 &6 366 dias.

Para encontrar el gasto medio mé&ximo registrado con una duracidn
d = i = 1 dia, se revisa todo el registro y se escoge el méximo,
resultando gque el 5 .= é .= max (Qk,j)' por ejemplo

i 1]
4054.19 m3/s {ver tabla 7.11), correspondiente al afioc 1967, y

Q =
1,
j= 9 en la tabla 6.1; para i= 2 unidades de tiempo consecutivos
se busca en todo el registro de ese afio el gasto medio m&ximo que
resulte para la combinacién de i = 2, siendo el gasto médximo

promedio 62 i c 2594.31 m3/s que resulta al usar la ecuacién
’
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4)

8, ;= (1/2) max (@ + 0, )

‘con k.. = 1, 2,...,364 8i el afioc es de 365 .dias,
obteniéndose la combinacién méxima para
62] = (4054.19 + 1134.42)/2 = 2,594.31 m’/s
.
Asi consecutivamente se obtienen las diferentes combinaciones. Por
Gltimo, el gasto medio miximo para la combinacién de i = md
unidades de tiempo consecutivo se busca en todo el registro hasta
encontrar el Q ,., o sea, i = md, resultando una ecuacién para

md, j
cualquier duracidn i,

L]

Q.. = (1/1) méxk(Qk,j + Qko‘l,j + ...+ Q ). k 1, 2,..., 365-i

i, k+i,J

Si, en el ejemplo md = 5 dias

Q (1/5) (268.33+ 4054.19 + 1134.42 + 353.45 + 225,77) = 1207.23

5,5
que corresponde al que se anota en la tabla 6.1 para i = 5 dias.
Se observa en el cdlculo anterior que hay un valor antes del gasto
miéximo correspondiente a i = 1 dia, indicando que 1la suma
consecutiva puede estar alrededor del valor mdximo y/o también en
otro sector del afio alrededor de otro midximo o miximos consecutivos
no tan altos como el miéximo de los maximos pero que en su
combinacidn aportan un mayor volumen.
1'11‘ Q 2.j¢
forma de la avenida mixima del afio j.

La secuencia de valores @ eee? 5md i’ sintetizan 1la
f

La repeticidn de los pasos 2) a 4) permite sintetizar la forma de

las avenidas méximas de los n afios de registro; llegéndose a obtener
una tabla que resume los resultados. La tabla 6.1 es el modelo de la

tabla 7.11 del capitule 7.
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Tabla 6:1'Re

3?1655535€°5 medios méximés’geﬁerados‘para'diferentes'

dur y ‘n afos’'de‘registro.:

Afio

3o md-1 md

L i

2

3

4

° 23,4 Q41,1 Cpa, 1= 1207
n-2 : 93, n-2 Qda-1,n-2 @md,n-2
S R

ooy, 2.0 2 .n Qd-1,n Qnd,n

6.4.3 Programa automatizado para el procedimiento de sintesis

Para realizar el proceso de sintesis seflalado en 6.4.2 se ha

preparado un programa automatizade. El programa consta de cinco partes.

- 1. El programa soclicita los datos de 1los archives a manipular,
informacién para los cdlculos y datos que identifican al archivo que se
estudia:

a) Nombre del archivo de 1los datos originales o archivo fuente

{donde se encuentran los gastos o volimenes medios),

b) nombre del archivo final { este archivo se genera a partir de a)
guardéindose en &l los gastos o volimenes medios) y

c) nombre del archivo de méximos (en este archivo se guardan los
gastos ma&ximos para una duracién de un dia hasta la duracién DS)

d) Duraciones seleccionadas (es la duracién méxima DS, un nimero
entero)

e) Informacién de la estacidn : Nombre de la estacién

£) Afio del registro de gastos o volimenes medios a encontrarle sus
méximos medios.

~ 2. Una vez definido los nombres de los archivos, se abren 1los
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archivos para lectura del archivo fuente, especificado en"1>.a'$': y el de
salida segiin se nombra en 1.b}). - s

- 3. La lectura del archivo fuente sge realiza leyendo el valor del
gasto M y la ubicacién o dia del afio P.

- 4., Se cilerran los archivos abiertos en 2.. Se inicializan los
archivos de méximos, segan 1l.c).

Se dimensionan las columnas de gastos (valor(P)) y el dia del afio

(pesicién(P)) y se leen los gastos y dia del afioc del archive final
1.b). Se presenta el formato de salida de los maximos encontradocs.

- 5. Para cada duracién seleccionada (inciso 1i.c) y 1.d)) se calcula el
gasto promedio miximo al realizar las diferentes combinaciones de gastos
miximos consecutivos en el registro anual en estudio, de tal manera que
se escoge la combinacidén del méximo promedio de estos valores. Luego se

procede a imprimir los resultados.

El listado presentado en la figura 6.1 se preparé para leer los
datos del disco compacto del IMTA (ref 6.6).

6.5 Extrapolacién estadistica de las avenidas maximas

Como se puede observar en la tabla 6.1, a cada uno de los conjuntos
de valores obtenidos para una duracidn fija, d¢ = i, se le puede asociar
una funcién de distribucidn de probabilidad (ver capitulc 5 : Métodos

Estadisticos).

Una vez ajustada dicha funcién, se puede obtener el valor Qi(T) del
gasto medio maximo asociado a un periodo de retorno (T) cualquiera, y

la duracién i seleccionada.
Una vez realizada esta operacién con varias duraciones i, los

resultados se pueden acomodar en un arreglo como se muestra

hipotéticamente en la tabla 6.2 o pricticamente en la tabla 7.15.
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Tabla 6.2 " Gastos promedios Q{(i)jp re réés'ddraciones (d = i)y

“periodos de retorns’ (T)

T B nidades de tiempo)
et md-1 md

Bpa-2) Bpa2)

sessr N
[

ceee
seans

1000

Qpa- (1000} Q_ (1000}

6.6 Procedimiento de desagregacidn

Hasta el momento se dispone de una forma sintética de la avenida
correspondiente a cualquier periodo de retorno que se requiera. Para
obtener una forma definida de dicha avenida se desarrollaran dos
procedimientos, el original (ref 6.2) y el procedimiento sistematico
(ref 6.3).

6.6.1 Procedimiento original para definir la forma de la avenida
6.6.1.1 Acerca de la desagregacién

Para obtener una forma definida de la avenida se requiere un
proceso de desagregacién que se realiza hasta que se encuentra una
secuenclia de valores Q1(T), Q (T, «evv Q(T) tales gue si con ellos se
llevara a cabo el procedimiento de sintesis descrito en el inciso 6.4.2
se regresaria a la secuencia 61(T), éz(T), cer émd(T). Para ello, los
valores Q1(T), QUTY, -vv 4 Q ,(T), a los que se denominarid secuencia no

sintética, deberan cumplir los requisitos siguientes

1} El valor maximo debe ser igual a 61(T)
2) El promedio méximo de dos valores sucesivos QI(T)’ Ql+1(T) debe

ser igual a é;(T)
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3)7 e

md) El promedio de todos los valores de la secuencia no sintética
debe ser igual a QM(T).

Es importante hacer notar que existen varias secuencias de

Q(T)e Qu(T)seev,Q (T)
todas ellas reproducen las caracteristicas estadisticas de los datos

valores
que cumplen con los resultados 1 a md, y aunque
histdricos en cuanto a maximos, se recomienda

gastos y volamenes

utilizar wuna secuencia parecida a la de las avenidas maximas

registradas.
6.6.1.2 Pasos a seguir

La secuencia de cédlculo se describird conforme al ordenamientoc que

se presenta en la tabla 6.3.

1) Se utilizardn los valores obtenidos en la tabla 6.2 del inciso
6.5 como datos de partida

2)

3)

4)

En la primera columna de la tabla se anotan como datos las

duraciones consideradas, desde d = 1 unidad de tiempo (1 dia, 1

hora), hasta d= md unidades de tiempo (m d = md dias o md

horas, segin sea el caso).

los valores de gasto medio, Qmed
para

En la segunda columna, :
estdn asociados a cada duracidén considerada. Por ejemplo,
T = R afios se muestran los gastos para diferentes duraciones :
d=1, g(R); d =2, (R); -.» 7 d =md, @ (R)

En la tercera columna se presentan los gastos para cada unidad de
individual, Qk'

ecuaciones recursivas siguientes

tiempo Dichos gastos se obtienen c¢on las

9, = (R (6.1)
- 1 3
partiendo de Q = 21 Q; .
- 13
kQ = E Q, N
i=1 k-1
Qk =k Qk - Qi .

"
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Se obtiene

Q =ik Qo (3‘— %)'Qk-i" : (6.2)
donde
Qk gasto medio en el tiempo k
Ek gasto promedio miximo para una duracién igual a k

unidades de tiempo (estos valores se tomaron de la

segunda columna).

Tabla 6.3 Gastos correspondientes a diversos periodos de retorno

(proceso de desagregacidn)

Para T = R anos
Dur:cién Qmed Q=k .0, - (k=1)o _,

da=1 2, (R) 2,= 9,(R)
2 QZ(R) 2 'QZ(R) - Q,
3 Q5 (R) 3 .Q;(R) — 2. Q,(R)

md-1 Q.4 R (md—l).amd_{R)—(md—Z).Emd_éR)
md 9,4(R) md.Q . (R) - (md-1)Q . , (R}
5) Los gastos individuales Qk que se obtienen con las ecuaciones

6.1 y 6.2 que se presentan en la tabla 6.3 tienden a estar
ordenados del mayor al menor, lo gque no corresponde a la

secuencia légica de un hidrograma.
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En principio, las barras de gastos (Qk) obtenidas deben de
arreglarse de acuerdo con la forma de una avenida histérica
importante, por su volumen y gasto, pero cuidando que los
valores consecutivos de dichas barras permanezcan comoc tales.
Debe cumplirse por lo tanto gque el promedio de dichos gastos sea
igual al obtenido por medio del proceso de desagregacién.

El hidrograma sintético se puede generar conforme un arreglo
combinatorio de las barras, gasto, pero cuidando que los valores
consecutivos permanezcan como tales. Para r gastos individuales,
Qk’ consecutivos, correspondientes a r dias, cuya suma sea igual
a Qmedi, las alternativas se pueden calcular con 2”-”.

Asi, para r = 3, se tienen los ordenamientos :

Q1-Q2'93 r QQ,-Q,, QZ‘Q1—Q3, Q;-Q,-Q,.
6.6.2 Procedimiento Sistemdtico
6.6.2.1 Acerca de cudndo usar el procedimiento sistemitico

En el caso de que se tenga experiencia para ordenar los gastos en
forma semejante a la de las avenidas registradas se puede utilizar el
procedimiento antes sefialado. El procedimiento sistemdtico (ref 6.3)
que se describe a continuacidn, permite obtener, sin necesidad de
experiencia subjetiva, los gastos de descarga y las cargas méaximas

correspondientes al periodoc de retorno que se seleccione para el disefio.
6.6.2.2 Pasos a seguir

1) Se realiza un anilisis detallado del ordenamiento observado en
las avenidas m&ximas registradas cada afio. Para ello, a los
gastos medios diarios registrados, durante la avenida midxima del
afio en estudio, se le asigna un namero de orden segin se
eligieron para el cidlculo de los gastos.

2) Ya que el gasto maximo de descarga por el vertedor depende en
gran medida de los valores correspondientes a las unidades de
tiempo cercanas al gasto pico, las alternativas de ordenamiento
de las barras se puede simplificar si se eligen sélo 3 & 4
barras alrededor del gasto pico (de 4 a 8 alternativas de
combinacién, respectivamente).

3) El andlisis del ordenamiento asignado a cada una de las avenidas

maximas anuales registradas (ver punto 1)) permite asignar una
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frecuencia a cada una de las alternativas posibles. Ver esquema
siguiente para las 4 alterrnativas correspondientes a tres
valores mdximos consecutivos.
Combinaciones 1.2.3 3.1.2 2.1.3 3.2.1.
Frecuencia a b c d
(Al centrar las n avenidas respecto al namero de orden del
gasto pico de cada afic, se obtienen a combinaciones 123, b
de la 312, ¢ de la 213 y d de la 321.)

Frecuencia
Relativa a/n b [/ n c/ n d/n
4) Seleccionado el periodo de retorno y con los gastos

correspondientes de la tabla 6.2, se construyen x avenidas,
una para cada alternativa de ordenamiento; se calcula el
transito de cada una de ellas por el vaso para obtener el gasto
miximo de descarga.

5) Finalmente, el gasto de disefio del vertedor se obtiene mediante

la expresién

E (QMdes

X
} o= L Qﬁcs(k) - £(k) (6.3)
K=1
donde E (QMdﬁ) es el valor esperado del gasto maximo de
descarga (gasto de disefioc del vertedor); QMdes(k) el gasto
miximo de descarga para la alternativa de ordenamiento No. k ¥y

f(k) 1la frecuencia relativa correspondiente.
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PROGRAMA PARA CALCULAR GASTOS POR VOLUMENES MOVILES
PREPARADO PARA LA TESIS DE AJAC
INSTITUTO DE INGENIERIA - UNAM
DICIEMBRE DE 1992

CLs

' DATOS DE LOS ARCHIVOS A MANIPULAR

PRINT : PRINT : INPUT "NOMBRE DEL ARCHIVO DE DATOS ORIGINALES: ", NOM$
PRINT : INPUT "NOMBRE DEL ARCHIVO FINAL: ", NOM1%

PRINT : INPUT "NOMBRE DEL ARCHIVO DE MAXIMOS: ", NOM2§

PRINT : INPUT "DURACIONES SELECCIONADAS: ", DS

PRINT : INPUT "ARO DEL REGISTRO : “, YEAR$

PRINT : INPUT "ESTACION : ", STA$

PRINT

' APERTURA DE LOS ARCHIVOS
OPEN "I", #1, NOM$®
OPEN "O", #2, NOMi$§
P=0
LECTURA DE LOS DATOS DESDE EL ARCHIVO FUENTE CON SU TRANSCRIPCION NUMERICA
DO WHILE NOT EOF(1)
MES$ = INPUT$(0, #1): INPUT #1, M1
INTER$ = INPUT$(15, #1}: INPUT #1, M
P=P+1
PRINT #2, M, P
LOOP
CIERRE DE ARCHIVOS
CLOSE #1
CLOSE #2
INICIALIZACION DEL ARCHIVO DE MAXIMOS
OPEN "I", #2, NOM1$
OPEN “O", #3, NOM2$
DIM VALOR(P), POSIC(P)
FOR K =1TO P
INPUT #2, VALOR(K), POSIC(K)
NEXT K
PRINT TAB(10); "“LOS MAXIMOS PROMEDIO DE ESE ARO SON: *
PRINT #3, ""
PRINT #3, ""
PRINT #3, VALORES MAXIMOS PROMEDIO PARA EL ANO:“; YEAR$
PRINT #3, " "
PRINT #3, ""
PRINT #3, " ESTACION:"; STA$
PRINT #3,
PRINT #3, '
PRINT #3,
PRINT #3, " DURACION Q maximo promedio ULTIMO ULTIMO GASTO"
PRINT #3, " (dias) (m3/seg) DIA (m3/seg)"
PRINT #3, "
PRINT #3, ""

n

FIGURA 6.1 PROGRAMA AUTOMATIZADO PARA EL PROCEDIMIENTO DE SINTESIS
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’ CICLO ITERATIVO PARA OBTENER LOS MAXIMOS DEL AfGO
FOR I =1 TO DS

L=0
QMAX = 0
DO WHILE L <= P - 1
SUMA = O
FOR J =1 T0 1
L=L+1
SUMA = SUMA + VALOR(L)
NEXT J
PROME = SUMA / 1
IF PROME > QMAX THEN
QMAX = PROME
DIREC = L
END IF
L=L~-(I -1)
Loor

PRINT TAB(S); I, QMAX, DIREC, VALOR(DIREC)

PRINT #3, USING " ##  fi##484, 48 H#H# dHEE B8, I; QMAX; DIREC;

VALOR(DIREC)

PRINT #3,
NEXT I
PRINT #3, "
CLOSE #2, #3
PRINT TAB(10)}; “SIEMPRE LISTC PARA SERVIR"
END

' FIGURA 6.1 PROGRAMA AUTOMATIZADO PARA EL PROCEDIMIENTO DE SINTESIS
' (CONTINUACION)
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7. APLICACION
7.1 Introduccién

Este capitulo comprende la aplicacidén de las técnicas expuestas
en los capitulos 3, 4, 5 y 6 al cdlculo de la avenida de disefio del

vertedor de la presa Pefiitas.

La presa Pefiitas est& localizada al norte del estado de Chiapas
(ver fig 7.1a, y 7.1b). Forma parte del sistema de presas construidas en
cascadas sobre el rio Grijalva, constituido, de aguas arriba a aguas
abajo, por las presas La Angostura, Chicoasén, Malpaso y Pefiitas (ver

figura 7.1b).

Para la realizacién del estudio se conté con la informacién
hidrométrica recabada de las estaciones Malpaso y Pefiitas (ref
7.3, 7.4 y 7.5), la informacidén de pluvidmetros y pluvidgrafos (ref 7.6)

Yy de los resultados de estudios anteriores (ref 7.1 y 7.2).
7.2 Procedimiento de Calculo.

La cuenca propia de la presa Peiiitas estd situada en una zona a la
que podrian ingresar directamente los ciclones (aunque no hay evidencia

histdrica clara de que estc haya sucedido en el pasado).
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Por otra parte, las avenidas gque ingresen al vaso de Pefiitas
provendrdn en parte de las descargas de las presas La Angostura y
Malpaso y dependen por tanto de la magnitud de las tormentas que se
produzcan en sus respectivas cuencas. La presa Chicoasén, situada entre
La Angostura y Malpaso, debido a que su capacidad de regulacién es
despreciable comparada con la de é&stas, no tiene influencia en los

escurrimientos que llegan a Malpaso y por supuesto a Peiiitas.

El procedimiento de c&lculo de la avenida de disefio para el
vertedor de la presa de Pefiitas, se realizard mediante los métodos
hidrometeorolégicos (en general basado en los resultados de las
referencias 7.1 y 7.2) y estadisticos por volumen, para posteriormente
elegir entre estos resultados el m&s adecuado. El criterio que se
expone en la figura 2.2 describe el procedimiento que se sigue para la

seleccidén de la avenida de diseifio.
7.3 Pasos a seguir para la alternativa Hidrometeoroldgica

En general, se siguiercon los pasos descritos en la figura 2.2. La
lluvia de disefo se escogid entre la obtenida al transponer en la cuenca
de Pefiitas un ciclén intenso (el Bebe) y el resultado estadistico de las

lluvias maximas anuales.

Luego, la tormenta se convirtid en hidrograma por cuenca propia para
Pefiitas mediante un modelo de 1lluvia-escurrimiente calibrado con la
informacién histérica disponible en la cuenca.

7.3.1 Tormenta de Diseiio

Se consideré gue seis dias después que ocurrieran los ciclones
centrados en Malpaso, se presentaria un ciclén intenso (el Bebe) en la

cuenca de Peiiitas, ver figura 7.2.

De la figura 7.2 se obtuvieron las alturas de precipitacién

acumulada para intervalos de 6 h, en mm, ver tabla 7.1.
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Tabla:-7.1 ‘alturas ‘de §;ecipitacién acumuladas con el ciclén Bebe

‘-en:larcuencd’ de Pefiitas

i2
328

18
338

24
363

Duracién: (h) i 6
290

30
373

36

Precipitacién (mm) 408

Por otro lado, en la cuenca propia que corresponde a la presa de
de

de

Pefiitas existen 3 estaciones meteoroldgicas, a cuyos datos

precipitacién miximas anuales se diversas funciones

distribucién de probabilidades,

ajustaron
mediante los métodos expuestos en el

capitule 5 y haciendo uso del programa AX (ref 7.7). Para cada

distribucién estudiada se obtuvieron las lluvias correspondientes a

periodos de retorno de 10,000 y 1000 afos, respectivamente, como se

muestra en la Tabla 7.2.

Tabla 7.2 Lluvias en la cuenca de Penitas para 10,000 y 1000 afios
Estacitn Registro Distribucién de probabilidad Valor
estudiada estudio Gumbel Gamma Lognormal final

Malpasc 1954-90 380.3/308.7 318.3/295.1 410.4/319.9 [380.3/308.7

Pefiitas 1962-90 426.3/353.2 370.5/340.8 —_— 426.3/353.2

Tzimbac 1960-90 426.3/350.7 362.8/326.3 - 426.3/350.7

Con los valores finales se procedid, por el método de Thiessen, a

calcular la precipitacién media en la cuenca para 10,000 afios de periodo

de retorno, que resultdé de 420.32 mm (ver figura 7.3 y tabla 7.3). De

el valor obtenido de la

acuerdo con el inciso 4.2.3,
afectarse por un factor de reduccién por &rea que
Periitas, con &rea de 1402 kmz, resulta de 0.815
Corrigiendo la precipitacién con periodo de retorno
el se observa

factor de reduccién por area, (ver

precipitacién debe
para la cuenca de
(ver figura 4.2).
de 10,000 afios con

Tabla 7.4) que la

precipitacién media corregida (342 mm) es ligeramente menor {(un 8 %) que
la precipitacién acumulada para una duracién de 24 horas de duracidn del
ver tabla 7.1,

ciclén Bebe de (363 mm), por lo que se elige como lluvia

de disefio la precipitacién del Bebe (tabla 7.1)

total de 36 h. resulta de 408 mm.
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Tabla 7.3 calculo deyla precipitacién media de la cuenca Pefiitas

Estacién|. Area:-de influencia Precipitaciones
2 T = 10000 anos T = 1000 aifios
en Km relativa Ar.P Ar.P
A Ar P (mm) mm P (mm) mm
Tzimbac 869.24 0.62 426.3 264.306 350.7 217.434
Malpaso 182.26 0.13 380.3 49.439 308.7 40.131
Peiiitas 350.5 0.25 426.3 106.575 353.2 88.3
T 1402.0 1.0 420.32 345.865

Tabla 7.4 Precipitacién media puntual corregida a precipitacién media

por area
Periodo de retorno Precipitacidn F Precipitacién
T corregida
en afnos mm mm
10000 420.32 0.815 342.56
1000 345.87 0.815 281.88

7.3.2 Calibracién del modelo lluvia-escurrimiento

El modelo de 1lluvia-escurrimiento de

la cuenca de

Pefiitas se

formulS utilizando intervalos de 2 h con datos del 13 al 24 de octubre

de 1966 y del 17 al 31 de diciembre de 1967.

El célcule comprende la estimacién del escurrimiento por cuenca

propia, separacién de escurrimiento

directo y

escurrimiento base,

c8lculo del indice de infiltracién media y estimacién del hidrograma

unitario.

El hidrograma de Pefiitas se obtuvo restando el hidrograma medido en

Malpaso (transitado hasta Pefiitas) al medido en Pefiitas.
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Para definir 1a:formi del escurrimiento:base en' cada: hidrograma’ se

utilizs el

ropuestO'por”:Sit’ter,' Schalfl‘se y ‘Monro - (ref
la‘ecuacibn recursiva Siguiente

Q1 + QZ) + G1.‘C2 - 2. Co)

1+2 .¢C
°

G gasto base al inicio y al final de un intervalo de tiempo,
respectivamente

Q1’ Q2 gasto total al inicio y al final de un intervalo de tiempo

c , C constantes del método de Muskingum

2 razén de los valores instanténeos de la recarga de agua

subterranea al gasto directo.

Esta ecuacién es aplicable s6lc a corrientes perennes, para los que
el valor de Z se considera constante durante un lapso de una avenida. El
valor de Z se obtuvo en cada caso mediante aproximaciones, de tal forma
que el gasto base calculado fuera parecido al del hidrograma de
escurrimiento total en la parte final del hidrograma .

El intervalo de tiempo adoptado de 2 h. (ver tabla 7.5) para
definir el hietograma de cada tormenta, se elige entre dos criterios
(ver inciso 4.2); basado el primero en el analisis del volumen de
regulacién de las presas y el segundo en la velocidad de respuesta de

la cuenca.

La distribucién de precipitaciones dentro de cada dia, para
intervalos de 2 h, se calculé a partir de la informacién de los
pluvidgrafos, calculando la curva masa media de acuerdo con el area de
influencia de cada uno, determinada con 1los poligonos de Thiessen

correspondientes.

Los hietogramas de precipitacién efectiva se calcularon restando al
hietograma de precipitacidn total el indice de infiltracidén media ¢. El
indice se considerd constante durante cada tormenta y fue obtenido por
aproximaciones sucesivas hasta igualar la altura de lluvia en exceso con

la lamina de escurrimiento directo (ver inciso 4.3.1).
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Tabla 7.5 "CAlculo de la duracién de los intervalos para  construir el

hietograma de disefio

__Criterio N.1__ .Criterio N.2_
Tiempo Volumen de| Intervalo de Tiempo de |(1/3).T p Inter-
de control de| tiempo adop- pico, Tp valo de
retraso| la presa tado. Avenidas tiempo
histdricas adopta-
do
algunas| pequefio 2 h 10 h. 3.33 h 2 h.
horas
Ver figura 7.4

Una vez conocidos los hidrogramas de escurrimiento directo y los
hietogramas de precipitacidn efectiva, se estimaron los hidrogramas
unitarios de cada cuenca utilizando las ecuaciones de Eagleson et

al., (4.11), (4.12), (4.13) y (4.14) del capitulo 4.

Se dibujé el hidrograma unitarioc de cada tormenta y se
sobrepusieron para obtener uno representativo de todos ellos. Al
promediarlos y suavizarlos se cuiddé que el &rea bajo el hidrograma
unijtario fuera igual al &rea de la cuenca multiplicada por 1 mm de

lluvia efectiva.

La figura 7.5 muestra el hidrograma unitaric obtenido para la
cuenca de Peifiitas y en la misma figura se indican los valores de las
ordenadas del hidrograma unitario. La figura 7.6 muestra una comparacién
entre hidrogramas de escurrimiente directo medidos y los que se

obtendrian con los hidrogramas unitarios seleccionados.
7.3.3 Avenida de Diseiio

En el c&lculo del hietograma de lluvia efectiva de la tormenta de
disefio se considerd que el intervalo de tiempo At sea de 2 h. Por otro
lado las curvas altura de precipitacidén-duracién del cicldén Bebe
corresponden a intervalos de 6 horas. Por este motivo se tomé el total

de 408 mm, calculados cada 6 h obtenidos para el Bebe, pero se le asignd
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una distribucién q!gdé 2 {iorq’év, ‘s’fimila}r a las observadas a la tormentas
histéricas. Los resultados.

se ‘muestran en la tabla 7.6.

‘Hietograma para Hietograma para
+intervalos de intervalos de
§ h,  (mm) 2 h, (mm)

2 - 68
47 - 181
6 290 41
8 - 13
10:. - 11
12 ; 14
14 -

16 - 3
18 10 3
20 - 9
22 - 9
24 25 7
26 - 3
28 - 2
30 10 5
32 - 11
34 - 11
36 35 13

El hietograma de lluvia efectiva se calculd finalmente restando una
infiltracidén de 1 mm/h y sus valores se reordenaron como se muestra en

la tabla 7.7.

Con los valores ordenados P, asi obtenidos y el hidrograma unitario
U de Pefiitas (ver fig 7.5) se calcularon las ordenadas del hidrograma
generado por cuenca propia mediante la ecuacién de convolucién (ver
ecuaciones 4.10 y 4.11 )

Q. = EpP

i . - Ui-k+1' i =1, 2,..., NP + NU -1 (4.10)
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‘donde . WU = NQ + 1 - NP (4.11)

las ecuaciones (4.10) vy (4.11) representan la solucién de
multiplicacién de las matrices P de las precipitaciones, U de
ordenadas del hidrograma unitario, y Q las ordenadas de los gastos
hidrograma generado

P.T = @
estas matrices se muestran en la tabla 7.8. El hidrograma resultante

cuenca propia se muestra en las figura 7.7 y tabla 7.9.

Tabla 7.7 Valores ordenados de la precipitacidén efectiva P

Duracidn Precipitacién Valores
efectiva ordenados

(h) (mm) P_(mm)

€6 11

179 66

39 179
8 11 39
10 9 12
12 12 9
14 2 2
16 1 1
18 1 1
20 7 7
22 7 7
24 5 5
26 1 1
28 0 0
30 3 3
32 9 9
34 9 9
36 11 11
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SET

Tabla 7.8 Matriz de combinaciones de precipitacion P, ordenadas del hidrograma
unitario U y la matriz correspondiente a las ordenadas del hidrograma
por cuenca propia en Penitas

¢
f 1A 0 0 0 0 0 1} 0 0 0 0 0 0 0 3.641 T40.051
66 1 0 0 0 0 0 0 0 0 0 ] 0 0 7.837 326.513
179 &6 1 0 [} 3} 0 Q 0 0 0 0 0 0 25.588 1450.449
39 179 &6 1 0 0 0 8 0 0 0 0 i} 0 32.575 3591.955
12 39 179 66 N 2} 0 0 0 0 0 0 0 0 30.312 7412.969
9 12 39 173 &6 1 0 0 s} 0 0 0 0 0 23.816 9218.238
2 9 12 39 179 66 M 0 2} o 0 0 0 0 U= 1! 18.305 8854.355
1 2 9 12 3% 179 & 1 0 Q 0 0 0 0 14.861 7457.34
1 1 2 9 12 39 179 66 1 0 0 0 0 0 11.219 6029.227
7 1 i 2 9 12 39 w79 & N Q o} 0 ] 7.873 4883.733
7 7 1 1 2 9 12 39 179 6 1 0 0 9 5.51 3801.156
5 7 7 1 1 2 9 12 39 179 &6 1 0 0 3.838 2958.528
1 5 7 7 1 1 2 9 12 39 179 66 11 0 2.362 2381.888
0 1 5 7 7 1 1 2 9 12 39 179 66 N 0.837 1910.306
P = 3 0 1 5 7 7 1 1 2 9 12 39 179 66 Q= 1398.597
9 3 0 1 S 7 7 1 1 2 9 12 39 179 914.684
9 9 3 0 1 3 7 7 1 1 2 9 12 39 687.263
LA 9 9 3 0 1 H 77 1 1 2 9 12 788.864
6 n 9 9 3 0 1 5 7 7 1 1 2 9 948.47
0 0 n 9 9 3 0 1 5 7 7 1 1 2 1091.417
0 )] [ B 9 9 3 0 1 H 7 7 1 1 1019.618
0 G 0 0N 9 9 3 0 1 5 7 7 1 836.769
0 0 0 0 6 n 9 9 3 0 1 H T 641.221
0 0 0 0 0 0 N 9 9 3 0 1 H 7 481.201
] 0 0 [1} 0 0 0 9 9 3 0 1 H 358.379
0 0 ¢ [t} 0 0 0 g 1 9 9 3 o 1 256.216
e 0 Q 0 0 0 ¢ )] 0 n 9 9 3 0 177.83
0 0 g 0 0 0 ] 0 0 0 n 9 9 3 118.932
0 0 0 0 0 0 ] [ 0 0 M 9 9 71.009
0 ] 0 0 [ 0 )] 0 0 0 0 6 n 9 33.515
0 e 0 0 0 0 0 0 0 4 0 0 o n 9.207
\




Tabla 7.9 ‘ordenadas del hidrograma de Disefio de Peiiitas

Tiempo Flujo . Flujo Ordenadas del
S Base Directo Hidrograma de
Pefitas
‘(horas) m> /s msls m /s
2 240 40.05 280.05
4 230 326.51 556.51
g 210 1450.45 1660.45
8 200 3591.96 3791.96
10 205 7412.97 7612.97
f12 210 9218.24 9418.24
14 215 8854.36 9069. 36
16 220 7457.34 7677.34
18 225 6029.23 6254.23
20 230 4883.73 5113.73
22 235 3801.16 4036.16
24 240 2958.53 3198.53
26 245 2381.89 2626.89
28 250 1910.31 2160.31
30 255 1398.60 1653.60
32 260 914.68 1174.68
34 265 687.26 952.26
36 270 788.86 1058.86
38 275 948.47 1223.47
40 280 1091.42 1371.42
42 285 1019.62 1304.62
44 295 836.77 1131.77
46 296 641.22 937.22
48 297 481.20 778.20
50 298 358.40 656.40
52 300 256.22 556.22
54 295 177.83 472.83
56 280 118.93 398.93
58 270 71.01 341.01
60 260 33.52 293.52
62 250 9.21 259.21
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El hidrograma mostrado en la figura 7.7 incluye un gasto base que
se intenta sea parecido, en forma, al del escurrimiento total, en

aquella parte, donde no existe escurrimiento directo (ver figura 7.4).
7.4 Método estadistico de Volumen.

Del registro de promedios diarios por cuenca propia de 20 afios de
registro para la presa de Pefiitas, se determinaron los gastos medios
miximos para duraciones de 1 a 5 dias. Al conjunto de datos para la
la duracién de un dia se le ajustd una funcidén de distribucién de
probabilidad. Este mismo estudio probabilista fue efectuado para los

diferentes conjuntos de datos de las duraciones restantes.

Extrapolando las funciones probabilistas de mejor ajuste, se
calcularon los gastos para siete periodos de retorno. Mediante un
proceso de desagregacidn se deducen para cada periodo de retorno los

gastos correspondientes para cada dia.

Con un analisis de las avenidas histéricas se escogi6, entre las
avenidas sintéticas generadas, la m3s representativa para cada periodo

de retorno.

En seguida se presenta el detalle del proceso realizado para

Pefiitas.
7.4.1 Obtencibn de la informacién basica

Los registros de gastos medios diarios que presentan los boletines
de la Secretaria de Agricultura y Recursos Hidr&ulicos para la Estacién
en Pefiitas datan de 1947 (incompleto este afio) a 1973 (ref 7.3). Luego
hay un salto de informacidén hasta 1987. y finalizan con 1991 con
volimenes medios diarios deducidos de la operacién de la presa Pefiitas

(ref 7.4) que empezd a construirse en 1980 y entrd en operacidn en 1986.

Los boletines de la SARH tienen datos de la estacidn Malpaso I en
en el periodo 1959~1961 y de Malpaso II en el periodo 1962-1973; el
CENACE tiene de 1987-1991. E1 cierre de la presa Malpaso se realizd

entre los meses de junic a septiembre de 1966.

Los gastos por cuenca propia de Pefiitas se obtuvieron restando a
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los gastos registrados en la estacidén de Pefiitas los de la estacién
Malpaso. Para realizar esta operacidn, se aprovechd el disco de la
Comisién Nacional del Agua (ref 7.5) que tiene un banco de informacién
compatible para Pefiitas y Malpaso en los afios de 1962 a 1973. De 1559 a
1961 se wutilizé informacidén de la estacién Peifiitas del Sistema
"CD~HIDRO"” de la CNA (ref 7.5) y lainformacién de la estacién de
Malpaso obtenida de los boletines hidrométricos de la SARH. De 1987 a
1991 el CENACE tiene un registro de datos referentes a la operacién de
la Presa Pehitas y de él se leyS lo correspondiente al volumen medio
diario por cuenca propia, convertido luego a gasto en metros cibicos

por segundo.

Entre los afios 1974 y 1986 no se pudo obtener informacidn

compatible.

Con lo anterior se logrd completar un registro confiable de 20
anos, formdndose 20 archives de gastos medios diarios por cuenca propia,

correspondientes a cada afno de registro.
7.4.2 Gastos medios diarios miximos para diferentes duraciones.

El método estadistico por volumen se basa en los gastos medios
diarios mé&ximos anuales para duraciones de uno a varios dias. Dado que
la cuenca de Pefiitas tiene un &rea 1,400 sz se escogid una duracién
mixima de 5 dias. Para definir los valores del gasto medio maximo
anuales para las duraciones escogidas (1 dia, 2 dias,..., 5 dias) se
analizé la informacidn hidrométrica por cuenca propia de cada uno de los
20 afios preparados para tal fin. El1 programa para computadora (ver
capitulo 6), elaborado para encontrar esos maximos consecutivos,
presenta un resultade como el gque aparece en la tabla 7.10. Por
ejemplo, para una duracién de un dia, el gasto fue de 4,054.19 nF/s el
dia 357 del afo, que corresponde al 23 de diciembre de 1967. Si se
consideran dos dias consecutivos, en los que el gasto medio sea maximo,
se observa que corresponden al 23 y 24 de diciembre, cuyos gastos medios
individuales fueron de 4,054.19 y 1134.42 ms/s, respectivamente,
resultando un gasto promedio méximo de 2594.31 ms/s. Anilogamente,
los tres dias consecutivos con mayor gasto fueron los dias 23, 24 y 25

de diciembre, con un gasto promedioc de 1847.31 m3/s.

Los resultados del anilisis realizado con los 20 afios de registro
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se presentan en la tabla 7.11.

En especial, para el miximo extraordinario ocurrido el 23 de
diciembre de 1967, se verificé el resultado manualmente con los archivos
que registra la SARH en sus Boletines: Efectivamente, el 23 de diciembre
de 1967 se registra en Pefiitas un gasto promedio diario de 4,276.5 ms/s
y en la estacidén de Malpaso, el mismo dia, se presenta el gasto promedio
diario de 222.3 mz/s ;i al realizar la diferencia el gasto promedio
diario resulta de 4,054.2 m3/s. Los afluentes mds importantes del rio
Mezcalapa antes de llegar a la estacidn medidora de Pefiitas son Tzimbac
y Sayula. La estacién de Tzimbac no funcioné del 22 al 25 de diciembre
de 1967 y la estacidén Sayula reporta un gasto de 1370.3 m3/s . Por otro
lado, el &rea de la cuenca de la estacién Pefiitas antes de 1la
construccidén de la presa de Malpaso es de 36,362 sz Yy en Malpaso I se
tienen 34,960 szy para Malpaso II el 4rea de la cuenca es de 34,985
sz, por lo que la cuenca propia para Pefiitas resulta de 1402 sz.
Tzimbac tiene un &rea de drenaje de 200 K y la de la estacidn Sayula
es de 410 sz. Sayula y Tzimbac suman 610 sz que son aproximadamente el
43.57 % de la cuenca de Pefiitas. Si se espera que Tzimbac aporte un
gasto de 0.4878 x 1,370.3 m3/s = 668.44 m3/s , el gasto para Tzimbac
més Sayula es de 2038.73 mz/s. Completando el cdlculo para el gasto del
100 % del Area, suponiendo que llovid uniformemente en la cuenca y el
aporte unitario es el mismo, se obtiene un gasto de 4679.23 m3/s que es
ligeramente mayor al gasto medido en Pefiitas de 4054.2 ms/s. Ademés, la
estacidén pluviométrica de Peifiitas (ref 7.6) reporta para el dia 22 de
diciembre de 1967 una precipitacién de 253.9 mm ; esta precipitacién es
la mixima del registro entre 1960 a 1990, también es mayor que la mixima
registrada en Malpaso II (con 250 mm, el 29 de septiembre de

1967) y Tzimbac (con 237.5 mm, el 29 de septiembre de 1957).

7.4.3 Analisis estadistico

Con los gastos maximos correspondientes a la duracidn de un dia se
realizé un andlisis estadistico, ajustindoles una funcidn de
distribucidén de probabilidad por los métodos de momentos y maxima
verosimilitud (ver capitulo 5). La tabla 7.12 muestra los coeficientes
de menor error de ajuste (ver ecuacidén 5.39), obtenidos mediante el
programa AX (ref 7.7). La distribucién de probabilidad Doble Gumbel es
la que presenta menor error de ajuste. Una vez tomados en cuenta los

errores en el ajuste y la comparacidén gréafica entre los puntos
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correspondientes a la relacidn entre gastos y periodos de retorno y la
curva que define la funcién de ajuste, se decididé adoptar la funcién
Doble Gumbel (ver tabla 7.13 y fig.7.8).

Estos mismos pasos se siguieron para el ajuste a los gastos medios
miximos anuales correspondientes a las duraciones de 2, 3, 4 y 5 dias
{datos gque se encuentran en la tabla 7.1l1). En la tabla 7.14 se anotan
los parimetros de a funcién doble Gumbel para cada duracién
seleccionada. Conviene que las funciones ajustadas sean de la misma
familia, por ejemplo Gumbel con Doble Gumbel y asi obtener mejores

extrapolaciones (ref 7.9).

Con las funciones Doble Gumbel ajustadas para las cinco duraciones
se calcularon los gastos para siete periodos de retorno que se muestran

en la tabla 7.15.

7.4.4 Proceso de desagregacidn

Los valores extrapolados a diferentes periodos de retorno son
los corespondientes a un dia, a dos dias, a tres dias hasta cinco dias,
pero lo que interesa es un hidrograma donde los gastos no estén
agregados por varios dias sino s8lo para cada dia. Este proceso de

desagregacién se realizard a continuacién.

En la tabla 7.16, se muestra en la primera columna la duracidén
en dias. En la columna dos aparece el gasto medio (Qmed), que se tomd de
la tabla 7.15 para un periodo de retorno R, por ejemplo, de 10,000 afics,
y para cada duracién. En la tercera columna se muestra el gasto
desagregado (Qdia), © gasto promedio para cada dia individual. E1
proceso de desagregacidén se resuelve por medio de las ecuaciones (6.1) y

(6.2)

9, = 9, (6.1)
©n = n On - (n-1) On-1 (6.2)
donde
Qn gasto desagregado (Qdia) para la duracién n
on gasto medio (Qmed) para la duracidn n

El mismo procedimiento se realizd para los restantes periodos de

retorno, con los resultados que se muestran en la tabla 7.16.
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7.4.5 Avenidas sintéticas para varios periodos de retorno

: La tabla 7.16 muestra hidrogramas para varios periodos de retorno,
pero las barras (Qn) estdn ordenadas de mayor a menor, lo cual no

obedece a la forma de un hidrograma de avenida.

Las barras On se ordenaron para generar varios hidrogramas gque
cumplan con la condicién de origen, dejando los gastos consecutivos
juntos. En la tabla 7.17 las columnas uno y la dos son la duracién en
dias y la magnitud de la barra en mz/s. Si se le asigna un nimero de
orden a las barras, coincide en este caso la columna uno de la duracién
con este numero de orden. Si consideramos tres dias para el
ordenamiento, las combinaciones a formar son de 2(34)= 4. Estas
combinaciones aparecen en las columnas tres a las seis en 1la
tabla 7.17. Este procedimiento se realiza primero con T= 10000 aifios
para varias alternativas. La tabla 7.18 muestra el andlisis del
ordenamiento de las avenidas de cada afic de estudio; la combinacidn mas
frecuente resultd la No. 3 con un 52% de ocurrencia. E)l arreglo de las
barras por lo tanto se propone con el ordenamiento (1.2.3). Finalmente,

las avenidas seleccionadas se presentan en la tabla 7.19.
7.5 Seleccién de la Avenida de Disefio

La avenida de disefio ohedece a factores que, por lo general, caen
dentro del marco econdmico y de riesgo.

La presa Peinitas tiene la categoria de presa grande (ver tablas
3.1, 3.2 y 7.20) en la que pueden esperarse dafos catastrdficos,
principalmente en la economia del pais al interrumpirse la generacién de
energia eléctrica (ref 7.9) y en la pérdida de vidas humanas, en vista
de que éstas no son reemplazables y no tienen precio (ver tablas 3.1 y

3.4).

Conforme a las recomendaciones de seguridad del Comité de Disefio
hidrolégico de vertedores de Grandes Presas del ASCE (ver tabla 3.1) y
del cCuerpo de Ingenieros EUA (ver tabla 3.5) la peligrosidad es alta y
recomiendan el uso de la Avenida Maxima Probable (AMP) o sea la basada

en la (PMP).

De acuerdo con este contexto y la informacién disponible se
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obtuviercon (ver'fighra 2.2)' dos -avenidas-de diséﬁo, una por el método
hidrometeorolégico, y 1la otra basada en el método estadistico por

volumen.

Al comparar los gastos promedios diarios para 1 dia y 2 dias, de
los hidrogramas obtenidos por el método hidrometeoroldgico y los del
método estadistico por volumen, se observa que los primeros son bastante
inferiores con respecto a los segundos, segln se muestra en la tabla
7.21.

Tabla 7.21 Comparacién de gastos promedios, obtenidos segin métodos

hidrometeoroldgicos y estadisticos

Parédmetro Método Hidrometeorolégico Método Estadistico por Vol.
(calculado de tabla 7.9) ( ver tabla 7.15)
) 5218.35 m> /s 10828 m’/s
1 dia : n
o 3142.45 m>/s 7520 m>/
2 dias N m/s

Esta situacidn hace dificil la seleccidn de la avenida. Por lo que

en seguida se plantean algunas consideraciones adicionales.

~ Los gastos medios diarios para el estudio por cuenca propia
de Pefiitas resultaron de la diferencia entre los medidos en la estacidn
Pefiitas y la estacidn Malpaso. Las diferencias se reallizaron con valores
del mismo orden de magnitud, por lo gue pequefios errores relativos en
uno de ellos pueden causar errores grandes en las restas.

- La compatibilidad de informacién entre ambas estaciones sd6lo
permitid reunir una muestra de 20 afios de registro de gastos miximos.

~ La funcién doble Gumbel se ajustd con la muestra de 20 gastos,
en los gque influye mucho el gasto maximo para la duraciédn de un dia (ver
figura 7.8).

- Comparando los gastos medios consecutivos para uno y dos dias de
duracidén de 5218.35 m3/s y de 3142.45 m3/s {(calculados con el hidrograma
del método hidrometeoroldgice, ver tabla 7.21), con valores del registro
de gastos medios diarios por cuenca propia de Pefitas, por ejemplo con
los de diciembre de 1967 para un dia y dos dias , de 4053 m3/s y 2594

m3/s resultan tener casi la misma magnitud.
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Por las justificaciones anteriores, se propone definir una avenida
de disefio de gasto medio de 8485 ms/s para un dia, mayor al del método
hidrometeorolégico. El gasto de 8485 m3/s corresponde a un periodo de
retorno de 1000 afios del método estadistico (ver tabla 7.19). La forma
de la avenida y los valores de sus ordenadas se propone calcularlas con
la de la avenida del método hidrometeorolégico, multiplicando cada una
de sus ordenadas por el factor £ = 8485/5218.35 = 1.63. La avenida que
resulta se muestra en la figura 7.9 y en la tabla 7.22.

Por otra parte, si se considera que el valor registrado de 4054
m3/s obedece a un periodo de retorno de 100 afios y se repite el ajuste
de la funcién Doble Gumbel, el gasto medio para un dia con un periodo de
retorno de 1000 afios es del orden del gasto propuesto de 8845 ms/s.
También, al ajustar la funcidn Gumbel en lugar de la doble Gumbel, se
obtiene un gasto de unos 6000 ms/s para un periodo de retorno de 10,000

afios.
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‘Gastos medios diarios mdximos para diferentes duraciones

“'VALORES MAXIMOS PROMEDIO PARA EL ANO:1967

ESTACION: PENITAS
"Dumcmu Q m&ximo promedio GLTIMO ULTIMO GASTO
1Tas (ms/aeg) pia (ms/seg)
* *
1 4054.19 357 4054.19
2 2594.31 358 1134.42
3 1847.35 359 353.45
4 1452.60 359 353.45
5 1207.23 360 225,77

* befinen ubi

cacién y magnitud del dltimo gasto considerado en el

cdlculo det gasto maximo promedio

solicitada.
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Tabla 7.11 Gasto Medio Maximo Anual, en m /8, para diversas duraciones,
.con datos por cuenca propia de'la estacién hidrométrica
Pefiitas (1959-1973) y del funcicnamiento del vaso (1986-1991)

DURACION (en dias)
afio
- 1 2 3 4 S
1959 1888 1690 1612 1643 1593
1960 529 362 358 344 339
1961 1836 1559 1173 945 808
1962 865 806 707 595 552
1963 1153 1054 1004 965 935
1964 1392 1317 1252 1145 1045
1965 1326 1157 1084 1043 978
1966 1060 704 619 561 541
1967 4054 2594 1847 1453 1207
1968 1892 1263 958 875 780
1969 1549 1141 998 920 899
1970 1861 1813 1718 1543 1435
1971 769 549 450 398 357
1972 1908 1507 1116 878 731
1973 1849 1619 1535 1537 1460
1987 1295 986 744 683 632
1988 1556 1238 1137 1081 1049
1989 1563 1365 1012 833 704
1890 1543 1333 1003 814 760
1991 1156 788 645 629 611
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Tabla 7.12 - Determinacidn de errores cuadréticos para la seleccién
de"la funcidn de distribucién de probabilidades para una

 ‘duracién de un dia

Funcidn Momentos Mixima verosimilitud
3p 2p 3p 2p

Normal —— 1585.1 | = ===== 1585.1
Lognormal 1383.0 1388.9 1482.4 1429.1
Gumbel | @ ——--- 1403.2 | —eee- 1460.6
Exponencial | ~ =-—=-- 1412.2 | e 3066.3
Gamma 1455.8 1438.5 1456.5 1490.6
Doble Gumbel 1296.2

Minimo error cuadrético: 1296.2
Calculado para la funcidén Doble Gumbel.
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'é;fqnéién‘de distribuéién de probabilidades Doble
‘una duracién de un dia

Bl= 1204.0000

0.0010

B2= 4000.0000

148

0.9200

)ﬁ‘ o Qasto, o |+ valor ajustado Error~2
hons? ~ as o
“arden ‘5(a5é§)1~3 (m3/9) (ms/s)
1 ©21.00 4054.00 4108.17 2934.59
2 10.50 1908.00 2541.25 401010.50
3 17.00 1892.00 2086.07 37665.09
e 115,28 1888.00 1889.33 1.76
5 4.20 1861.00 1760.10 10180.37
6 3.50 1849.00 1661.99 34971.19
7 3.00 1836.00 1581.64 64697.57
g 2.63 1563.00 1512.62 2538.18
g 2.33 1556.00 1451.28 10965.63
10 2.10 1549.00 1395.34 23609.91
11 1.92 1543.00 1343.23 39906.74
12 1.75 1392.00 1293.77 9649.90
13 1.62 1326.00 1245.97 6405.14
14 1.50 1295.00 1198.96 9223.20
15 1.40 1156.00 1151.84 17.30
16 1.31 1153.00 1103.54 2445.88
17 1.24 1060.00 1052.61 54.54
18 1.17 865.00 996.69 17341.81
19 1.11 769.00 931.03 26255.31
20 1.05 529.00 842.14 98057.70
Media = 1552.200 Desv = 714.961 asim = 2.193 Error = 893.271
Pardmetros de la funcidn Doble Gumbel
al= 0.0030




Tabla 7.14 Coeficientes gue determinan una funcién Doble Gumbel
para las diferentes duraciones seleccionadas.
Duracién
(dias) 1 2 3 4 5

al 0.0030 0.0042 0.0048 0.0050 0.005
£l 1204.0 958.6148 803.7239 718.0 662.0134
a2 0.000975 0.0013 0.0030 0.0030 0.00365
81 4000.0 1776.4166 1629.4421 1630 1304.6
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Tabla = 7.15

Gastos

periodos

Promedios Miximos para diversas duraciones

de retorno, en Pefiitas.

Periodo 3
de GASTOS PROMEDIOS MAXIMOS, Q@ en m /s
retorno,
T DURACIONES, d en dias
’
en afios 1 2 3 4 S
10,000 10,828 7,520 5,170 4,104 3,340
5,000 10,128 6,979 4,845 | 3,885 3,160
1,000 8,485 5,726 4,073 3,343 2,719
500 7,770 5,188 3,742 3,110 2,530
100 6,065 3,933 2,965 2,567 2,092
50 5,278 3,376 2,621 2,328 1,900
10 2,462 1,999 1,744 1,702 1,421

NOTA.- Los gastos, pa

estimaron,

de Doble Gumbel la que resultd ser el mejor ajuste para cada

ra los diferentes periodos de retorno,

una de tas duraciones.
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Tabla .7.16 Gastos correspondientes a diversos periocdos de retorno (T)
’ (Proceso de Desagregacidn)

T = 10,000 afos T = 5,000 afios
Duracidn Qmed Qdia Qmed Qdia
cod
dias msls m3/s m3/s mz/s
1 10,828 10,828 10,128 10,128
2 7,520 4,212 6,979 3,830
3 5,170 470 4,845 577
4 4,104 906 3,885 1,005
5 3,340 284 3,160 260
Duracién T = 1,000 arfios T = 500 afios
d Qmed Qdie Qmed Qdia
- 3 3 3 3
en dias m” /s m /s m’ /s m /s
1 8,485 8,485 7,770 7,700
2 5,726 2,967 5,188 2,606
3 4,073 767 3,742 850
4 3,343 1,153 3,110 1,214
5 2,719 223 2,530 210
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Tabla 7.16 “continuacién...

T = 100 afos T = 50 afios
Duracién QOmed Qdia Qmed Qdia
en dias m3/s m3/s ms/s m ;s
1 6,065 6,035 5,278 5,278
2 3,933 1,801 3,376 1,474
3 2,965 1,029 2,621 1,111
4 2,567 1,373 2,328 1,449
) 2,092 192 1,900 188
T = 10 afos
Duracién Qmed Qdia QOmed Qdfa
en dias m3/s m3/s m3/s m3/s
1 2,462 2,462
2 1,999 1,536
3 1,744 1,234
4 1,702 1,576
5 1,421 297
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Tabla 7.17 Avenidas sintéticas para varios periodos de retorno

en la Presa Pefitas

AVENIDAS POSIBLES
Duracién ALTERN 1 JALTERN 2 |ALTERN 3 JALTERN 4
Qdia
Dias m3/s m3/s m3/s ms/s ms/s
COMBINACTION 312 21 3 123 321
CON PERIODO DE RETORNC DE 10,000 ANOS
1 10,828 284 284 284 906
2 4,212 506 4,212 10,828 470
3 470 470 10,828 4,212 4,212
4 906 10,828 470 470 10,628
5 284 4,212 906 906 284

AVENIDAS POSIBLES

Duracién ALTERN 1 |ALTERN 2 [ALTERN 3 JALTERN 4

Qdia

Dias ms/s m3/s m3/s ms/s m3/s
COMBINACTION|] 312 213 123 321
CON PERIODO DE RETORNO DE 5,000 ANOS

1 10,128 260 260 260 1,005
2 3,830 1,005 3,830 10,128 577

3 577 577 10,128 3,830 3,830

4 1,005 10,128 577 577 10.128

5 260 3,830 1,005 1,005 260
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©7.17 ‘continuacién ...

buracién

AVENIDAS

POSIBLES

ALTERN 1 ALTERN 2 |ALTERN 3 |ALTERN 4
odfa
Dias m3/s m3/5 m3/s ms/s mz/s
COMBINACION| 312 213 123 321
CON PERIODO DE RETORNO DE 1,000 ANOS
1 8,485 223 223 223 1,153
2 2,967 1,153 2,967 8,485 767
3 767 767 8,485 2,967 2,967
4 1,153 8,485 767 767 8,485
5 223 2,967 1,153 1,153 223
Tabla 7.17 continuacién ...
AVENIDAS POSIBLES
Duracidn ALTERN 1 [ALTERN 2 [ALTERN 3 {ALTERN &4
Qdia
Dias m3/s m3/s m3/s mz/s ms/s
COMBINACTI O 312 213 12 3 321
CON PERIODO DE RETORNO DE 500 aNOS
1 7,770 210 210 210 1,214
2 2,606 1,214 2,606 1,770 850
3 850 850 7,770 2,606 2,606
4 1,214 7,770 850 850 7,770
5 210 2,606 1,214 1,214 210
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Tabla 7.17° éont;nuégidh .o

. P i AVENTIDRAS POSIBLES
Duracidn : - ALTERN 1 [ALTERN 2 |ALTERN 3 |ALTERN 4
S Qdfa
“ Dias m3/s m3/s m3/a mz/s mz/s
CoOMBINACTION| 312 213 123 321
CON PERIODO DE RETORNO DE 100 ANOS
1 6,065 192 192 192 1,373
2 1,801 1,373 1,801 6,065 1,029
3 1,029 1,029 6,065 1,801 1,801
4 1,373 6,065 1,029 1,029 6,065
5 192 1,801 1,373 1,373 192

Tabla 7.17 continuacién ...

AVENIDAS POSIBLES
buracidén ALTERN 1 JALTERN 2 ALTERN 3 |ALTERN &
Qdfa
Dias m3/s mz/s m3/s m3/s ms/s
COMBINACTION| 312 213 123 321
CON PERIODO DE RETORNO DE 50 ANOS
1 5,278 188 188 188 1,449
2 1,474 1,449 1,449 5,278 1,111
3 1,111 1,111 5,278 1,474 1,474
4 1,449 5,278 1,111 1,111 5,278
S 188 1,474 1,449 1,449 188

155



.Tablal7.i73 continuacibn-...

AVENIDA AS P OsS BLES
Duracidn ALTERN 1 [ALTERN 2 [ALTERN ALTERN
g : Qdfa

Dias m3/s m3/s m3/s m” /s mz/s
COMBINACTION| 312 21 3 12 3 321
CON PERIODO DE RETORNO DE 10 ANOS

1 2,462 297 297 297 1,576

2 1,536 1,576 1,536 2,462 1,234

3 1,234 1,234 2,462 1,536 1,536

4 1,576 2,462 1,234 1,234 2,462

5 297 1,536 1,576 1,576 297
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7.18 . Apdlisis de la frecuencia del tipd,dé:ofdenaﬁienpo de 1los
gastos medios diarios maximos registraqosﬂen:cada afio, por cuenca
propia, para la estacién Pefiitas. i

Afo ocurre un salto para 2
duraciones d : Combinaciones No.

1959 | duracién, d = 2 dias 362 .

1960 duracién, d = ias ) 2

1961 3

1962 2

1963 2

1964 3

1965 . . 2

1966 duracidén, d = 3 dias -4 6 3 *

1967 ‘ ‘ 3

1968 2

1969 [duracidn, d = 4 dias 1

1970 3

1971 |duracién, d = 2 dias 16 4 *

1972 3

1973 |[duracién, d = 2 dias 163 *

1987 3

1988 duracidén, d = 2 dias 36 3 *

1989 3

1990 3

1991 jduracidén, d = 2 dias 361 *
Combinacidn No. 1 2 3 4
Ordenamiento 312 213 123 321
Frecuencia 4 6 13 2
Frecuencia
Relativa 0.16 0.24 0.52 0.08

* significa que los gastos promedios méximos se encuentran, en al
menos dos hidrogramas en el afio, con diferentes fechas de ubicacién
en el registro.
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:Tabla-7.19 Avenidas sintéticas de disefic para varios periodos

de retorno en Presa Peiiitas

Gastos para un periodo de retorno (T)
Duracidn(,_,5 000 | T= 5,000 T= 1,000| T= 500
d;1:: ms/s m3/s m3/s msls
1 284 260 223 210
2 10,828 10,128 8,485 7,770
3 4,212 3,830 2,967 2,606
4 470 577 767 850
5 906 1,005 1,153 1,214

Tabla 7.19 Avenidas sintéticas de disefic para varios periodos

de retornoc en Presa Pefiitas

Gastos para un pericdo de retorno (T)
Duracisn|y_jqp T= 50 T= 10 =
d, en
3 3 3 3

dtas m /s m” /s m” /s m /s

1 192 188 297

2 6,065 5,278 2,462

3 1,801 1,474 1,536

4 1,029 1,111 1,234

5 1,373 1,449 1,576
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Tabla 7.20  Presa Pefiitas. Datos Generales del

Proyecto :

HIDROLOGIA
:Area total de la cuenca hasta Pefiitas
Area por cuenca propia
Gasto medio miximo registrado

por cuenca propia, 23, dic., 1967

Gasto miximo registrado con &rea hasta Peiiitas

(23 de diciembre de 1967)
EMBALSE
NAME
NAMO
Capacidad total al NAME
Capacidad total para control de avenidas
Capacidad ditil para generacién
OBRAS DE EXCEDENCIA
canal a cielo abierto con cresta controlada
Elevacidn del la cresta
Longitud total de la cresta
Gasto maximo de descarga total
8 compuertas radiales
Elevacién del labio superior de compuertas
Avenida de Disefic :
Gasto maximo
Volumen
Duracién
CORTINA
Tipo
Elevacibén de la corona
Longitud de la corona
Altura maxima desde el desplante
Volumen total de la cortina (incluyendo
ataguias)
POTENCIA Y GENERACION
Potencia instalada
Generacidn media anual

Factor de Planta

35,701 km®
1,400 km?

4,054 m>/s
3
5,420 m" /s

95.50 msnm
87.4 msam
6 3
1,628 x 10° m
537 x 10° m3
130 x 10% m®

76.00 msnm

116.00 m

18,700 m> /s
14.5 x 15.0 m

91.17 msnm

22,877 mz/s

6 3

6,850 x 10 m
8 dias

Materiales graduados

98 msnm
$60 m
S3m

3.26 x 10° m°
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Fig. 7.22 ;pfqénahééfdél;Hidfbgféma ée Disefio de Pefiitas

B Tiempq ‘ordenadas del
e 'Hidrograma de
o ; H Pefiitas

o heeam) n?/s
‘27 456.4
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6 2706.53
8 . 6180.89
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12 . : 15351.73

- 14 . 14783.06
16 k ) 12514.06
18 e 10194.39
20 8335.38
22 6578.94
24 5213.60
26 4281.83
28 3521.31
30 2695.37
32 1914.72
34 1552.18
36 1725.94
38 1994.26
40 2235.41
42 2126.53
44 1844.79
46 - - 1527.67
48 1268.47
50 1069.93
52 906.64
54 770.71
56 650.26
58 655.85
60 478.44
62 422.51
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Fig 7.4. Separacidn de escurrimientos para la tormenta de octubre

de 1966 {método de Sittner, Shauss y Monro)
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Fig 7.6. Comparacidn entre el hidrograma de escurrimiento directo estimado y

el medido para la tormenta de dic. 1967 ,en la cuenca propia de
Penitas
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"Rorate caeli desuper et nubes pluant Iustum"
(Lloved cielos de arriba y ias nubes lluevan al

Justo).

8. CONCLUSIONES Y RECOMENDACIONES
8.1 A manera de resumen del texto

La avenida de disefio se ocupa para dimensionar el vertedor de una
presa y éste protege a la presa para que no falle por la ocurrencia de
alguna avenida mayeor o igual gue la de disefio. La probabilidad de
ocurrencia de esta avenida define el riesgo de que sea excedida y ponga
en peligro la presa, las vidas y el modo de vivir de las personas, los

animales y su medio ambiente.

El cilculo de la avenida de disefio del vertedor ADV se realiza pﬁr
medio de procedimientos hidrometeorolégicos y estadisticos. Los primeros
requieren determinar una 1luvia de disefio a la que se le resta las
pérdidas, transformdndose luego en lluvia efectiva que a su vez al usar
el modelo de transformacidén de 1lluvia efectiva a escurrimiento se
obtiene la avenida de disefic. En el caso de contar con datos de aforos,
la avenida para un periodo de retorno se calcula al usar el método
estadistico por volumen. Esta metodologia se aplicé al célcule de 1la
avenida para la presa Pefiitas, con la salvedad que se obtuvo un
resultade hibrido: La forma del hidrograma se obtiene con base en el
.hidrograma obtenido por métodos hidrometeorolégicos, perc amplificando
su magnitud mediante un factor calculado como el cociente entre el gasto

medio para la avenida de 1000 afios y un dia de duracién y el gasto medio
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de la avenida por métodos hidrometeorolégicos para un dia.

Las investigaciones que la literatura técnica (1989-1991) da sefdal
en éstos afios y en lo que queda de la década, referente a las avenidas
para diseno, se orientan a la bisqueda de qué es lo que ha sucedido en
el pasado respecto a los gastos histdricos para una determinada seccién
o regién en especial y a las paleocavenidas que se pudieron haber
presentado en edades muy antiguas, para que, a partir de esa informacién
Y los registros originados por mediciones convencionales, puedan
predecirse de una manera confiable las avenidas de disefio de los
proyectos por realizar o la gque se pueda esperar en las presas
construidas. Estas inquietudes surgen en vista de que las
precipitaciones maximas probables (PMP}, que se consideraban las de
mayor seguridad en el disefio, han sido excedidas por otras tormentas y
se plantea la inguietud de gué método puede llegar a ser el confiable en

la prediccidn.

Basindose en la informacidn de registros convencionales
histéricos y de paleocavenidas, las teorias de excedencia con
aproximaciones paramétricas y no paramétricas toman un campe de
preferencia de los investigadores recientes. Por otro lado, se continGan
desarrollando métodos que usan el término de transposicidén estocastica
de tormentas (TET) para que, al transponer lluvias de magnitud extrema
de una cuenca a otra, meteorclégicamente homogénea, pueda predecirse la
probabilidad de ocurrencia, que por lo general llega a ser muy baja o

cero en el casc mas critico.

Otros investigadores se han preocupado por la reduccidén de los
costos de las obras y para ello, con base en modelos hidrdulicos ya
establecidos, describen la varjacidén de la magnitud de los gastos por
medio de mapas de isogastos, abaratando los costos de obras de
proteccidn. Los andlisis econémicos con respecto a fallas catastrdficas
consideran dar seguridad a las presas por medic de mejoras a los
vertedores de las presas, para que cumplan con los gastos gue escurran
mayores que los de AMP/PMP. Otros autores sefialan gque las presas
necesitan unidades de apoyos, que den aviso cuando las condiciones
medidas en la cuenca, permitan pronosticar una avenida gque ponga en
emergencia a la unidad de control de la presa y a las poblaciones que
pueden ser afectadas por el derrame de esa avenida; consideran que estas

medidas resultan mds econdmicas a la sociedad y lo que se puede gastar
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en mejoras a la presa se invierta en otras labores itiles a la sociedad.

Las inquietudes por los métodos antiguos referentes a las pérdidas
que ocurren en las cuencas han prosperado, principalmente, los mé&todos
de Horton y el del SCS, al hacerlos funcionables para tormentas
intermitentes. Por otro lado, la ecuacién del nimero de escurrimiento es
una ecuacién empirica que posiblemente sea la mejor para transformar una

probabilidad de excedencia de lluvia a una de escurrimiento.

8.2 Algunos aspectos relevantes

8.2.1 Acerca del riesgo y el criterio de calculo de la avenida

Dada la importancia que tiene, se dedicardn unos cuantos
comentarios acerca del riesgo, orientados principalmente a hacer méas

objetivo el anilisis racional presentado en el capitulo 2.

El riesge es la probabilidad de pérdidas o daflos a personas o
propiedades y cada esfuerzo humano involucra un riesgo; los éxitos o
fracasos de cualquier evento dependen decisivamente de como se

manejen.

En las grandes obras de ingenieria, principalmente, cuando se
trata de presas y su obra vertedora, el diseflador se debe de cuestionar
sobre los aspectos siguientes: a) identificando las fuentes del riesgo,
b) evaluande sus efectos, c¢) implantando las respuestas y politicas

para reducirlo o controlarlo.

Para calcular la avenida de disefio del vertedor de una presa de
almacenamiento interesa conocer con que periodo de retorno se va a
dimensionar, con las consecuencias respectivas de costos y riesgo. Para

lograr ese objetivo, la toma de decisién se compendia en dos ideas :

lo.- La seleccidn del criterio de seguridad

Fundado en dos ramas importantes:

a) El criterio de "no riesgo" (no se debe admitir falla) y

b) El ecriterio basado en la probabilidad (se tolera alguna
probabilidad de falla)
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S(1) een

20.-

s, se 1lega a decidir :

a réha'a), se selecciona la PMP

, Limitante: EN APARIENCIA, no se corre riesgo
: o éste es muy bajo
{(2) con la rama b), se puede elegir un riesgo o sea un
periodo de retorno

y se puede subdividir en dos procedimientos:

-Disefio econdmico, se obtiene con un periodo de retorno
econSmicamente Sptimo, Teo
(basado en el costo promedio anual)
Limitante: La dificultad de estimar los costos
esperados por dafios.
- Disefo préctico, se determina el periodo de retorno
m&s adecuado, T, con base en la
experiencia, por medio de criterios
précticos vertidos en tablas
Limitante: El costo de la obra puede ser

muy alto.

El procedimiento de cdlculo de la avenida de disefio del vertedor

{ADV) para el criterio seleccionado se puede subdividir en:

a) con la PMP se utilizan los métodos hidrometeoroldgicos

para obtener la avenida maxima probable (AMP)

b) con el Teo se obtiene mediante un andlisis estadistico
o hidrometeorolégico

la avenida o gasto de disefic 6ptime (ADO)

c) con el T se obtiene mediante un analisis estadistico
o hidrometeorolégico

la avenida o gasto de disefio prictica (ADP)

Probablemente el lograr una conciliacién de estos criterjios sea una

solucidn ideal.
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8.2.2 Acerca de la seleccién de los métodos de calculo de la avenida

;. Las opciones presentes se dirigen a seleccionar un mé&todo de
cdleculo de 1la avenida entre los métodos estadisticos y los
hidrometeoroldgicos. En los pirrafos siguientes se presentarin algunas
consideraciones generales que complementen o reafirmen las expuestas en

el texto.

- En el inciso anterior se describen los calculos de las avenidas
en funcidén de un periodo de retorno (Teo o T) y la PMP pero la seleccidn
de los métodos de céalculo se orienta hacia los hidrometeorolégicos y

hacia los estadisticos. Este es un primer criterio de seleccién.

- Si se da el caso en gue la escasez de datos de aforo incline la
balanza a la seleccién de un método hidrometeoroldégico, puede ser de
gran ayuda la fig 2.1. En ocasiones se corre el riesgo de gue la cuenca
esté influenciada por ciclones y en otras estd protegida por barreras
montafosas pero afin asi cabe la posibilidad de que en la cuenca se
presenten 1lluvias extremas. En caso de no contarse con informacidén
hidroldgica en la cuenca, se puede recurrir a una cuenca vecina con

condiciones parecidas a la del estudio.

~ Cuando se cuenta con informacién de aforos y de lluvias pueden
usarse los métodos hidrometeoroldégicos (MHM) o los métodos estadisticos
(ME), para seleccionarlos pueden utilizarse los criterios de la fig 2.1
y de la 2.2. Esta ultima ayuda a una estimacidén sencilla y ré&pida del

orden del periodo de retorno de la PMP.

~Si por algin motive se selecciona o se trabaja con los métodos
estadisticos, es importante tener en mente que con ellos se obtienen,
con base en una muestra seleccionada, gastos picos para diferentes
periodos de retorno, que serdn los gastos picos de las avenidas de
disefio para el vertedor de la presa. En presas que tengan poca
regulacién el gasto pico seleccionado determinard la capacidad de disefio
del vertedor. En los casos que el volumen de regulacidén sea
considerable, el gasto de descarga dependerid del volumen y la forma de
la avenida y también del gasto pico correspondiente a un periodo de
retorno seleccionado. En estos casos conviene seguir el método expuesto
en el capitulc 6, método estadistico considerando volumen gue aporta una

forma al hidrograma.
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8.3 Rgéomendaciqpes
8.3.1‘Acerca del acopio de datos bésicos

“'La falta de informacién bédsica suficiente parece que casi es una
expresién calificativa de las investigaciones hidrolégicas. La
cantidad de 1informacién wvaria de «cuenca a cuenca. Es dificil
encontrar informacién suficiente para los estudios hidrolSgicos, pero
son importantes los esfuerzos que realizan los organismos responsables
de controlar las presas (CNA, CFE) por resguardar la informacién que se

ha heredado y que se estd procesando.

Faltan muchos esfuerzos orientados a la obtencién de informacién,
principalmente para ser usados en los métodos hidrometeoroldgices y

estadisticos; los datos mds importantes en cada caso son:

a) Los tipos de datos hidrometeorolégicos necesarios para
el anidlisis de la avenida m&xima probable (AMP) consisten en registros
de gastos aforados instantdneos, precipitacién, viento, temperatura de
rocio méxima persistente en 12 h. y pérdidas (las que resulten de

trabajos experimentales).

b) En los métodos estadisticos, principalmente son
requeridos gastos maAximos instanténeos, gastos promedios diarios,
gastos promedios para 6 horas y para 1 hora. De estos dos f{ltimos
generalmente no se dispone aungue permitirian obtener la forma de los
hidrogramas con mayor precisién. Se recomienda continuar con la captura

y respaldar en discos compactos la informacién.

¢) En la medida de lo posible deben realizarse esfuerzos
para resguardar la informacién de avenidas histéricas. La determipacién
de las paleocavenidas tiene que ser una labor conjunta entre
paleontélogos, hidrélogos y expertos en transporte de sedimentos.
Conviene realizar estudios de este tipo en las regiones que manejan las
presas de mayor importancia econémica-politico-social de México. En un
primer estudio podrian participar los bidlogos y de preferencia

dendrélogos,

Esta informacién, un poco dificil de obtener y de comprender, puede

ser de mucha utilidad en estos umbrales del afic 2000. Daria la
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oportunidad de ensayar nuevos métodos de prediccién de avenidas,
comparar con las predicciones de métodos hidrometeorolégicos y
estadisticos y observar si se continua con estos métodos, si se avanza
en la blsqueda de nuevas metas en la investigacidén o se cambia a las

teorias de excedencia paramétricas o no paramétricas.

d) La elaboracién de un registro nacional sobre tormentas
severas por cuenca, con su ubicacidn geogrédfica y fecha de ocurrencia
puede ser de mucha utilidad para la obtencién de la PMP, principalmente,
cuando se quiera transpon2r. El1 utilizar los nuevos criterics de
transposicidn estocéstica de tormentas requieren de mucha informacidn,

pero puede que lleguen a ser la norma a seguir en los proximos afios.

e) Elaboracién de un album con las PMP calculadas en México

indicandose los datos bisicos de origen de cada una.

-Tomar en consideracién las calidad de los datos (de precipitacién
y escurrimiento) que se han utilizado en 1los estudios, esto es la
confiabilidad de los registros tanto de lluvia que cayeron en la cuenca
come de los escurrimientos que ingresaron al sitio de la presa. Aunque
esto es un andlisis que debe realizarse antes de emprender los estudios
es conveniente tener el resultado presente en el momento de seleccionar

la avenida.

8.3.2 Andlisis de las consecuencias potenciales de la falla

- El1 dafio potencial gque .ocasionan las fallas es dificil de
cuantificar, perc necesariamente se tiene que contar con un valor
monetario que ayude a elegir alternativas que demuestren que los
beneficios sociales obtenidos en un lapso de tiempo son mayores que los
dafios que pudieran ocasionarse en caso de ocurrir un desastre y de los
que se ocasionan al construir la presa. Esta situacidn obliga a orientar

en tres niveles esta investigacidn:

- Planeacién

Planear para reducir dafios y costos. Los que planeen los disefios de
las presas deben tener una alta conciencia del ambiente natural y
humano. Las especialidades que sean necesarias deben de reunirse para

analizar el planeamiento del emplazamiento de la presa para tener una
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visién amplia del p_x:obléma (ref 8.1)
= Andlisis

Partiendo del riesgo con que se disefa, es conveniente
definir el modo de falla, por ejemplo rotura de presa (ref 8.2), asi
como los dafios y vidas afectadas. Con el analisis se obtendra la
dimensién del dafio. Bisicamente consiste en valuar el =riesgo:
identificar las fuentes, poblaciones expuestas y sus efectos, ambiente y

vida salvaje.
- Cuantificacidn

La cantidad de los dafios de la avenida se determinan por su
severidad (ref 8.3). A partir de los resultados del andlisis, se pueden
cuantificar monetariamente, mediante manejos de alternativas, las
pérdidas potenciales de vidas, los niveles de dafos a propiedades y el
impacto ambiental. La pérdida de vidas humanas y de monumentos
histéricos tienen valor intangible (ref 8.4). Hay aproximaciones
basadas en seguros de vida que se usan para colocar un valor mcnetario
sobre la vida humana, para obtener indices de valuacidén econdmica, por

ejemplo de beneficio-costo (refs 8.5 y B.6).

Concluidas las valuaciones, se selecciona la alternativa y se
procede a comunicar como serdn manejados o controlados los niveles de
riesgo presentes. Finalmente, deben exponerse medidas que pueden ser
tomadas para reducir los impactos ambientales y ecolégicos de un

gistema.
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