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1. Introduccion.

El hombre a lo largo del tiempo ha buscado establecerse en lugares donde le sea facil
obtener el agua necesaria para subsistir, cerca de rios y lagos, pero esto implica grandes
riesgos, como son las inundaciones que amenazan la vida y las propiedades de las

personas.

Las inundaciones pueden ocurrir de diversas formas, como pueden ser las pluviales que
son consecuencia directa de la precipitacién, otras son debido a la marea de tormenta,

por la falla de un bordo de un rio o por una mala operacién de obras hidraulicas.

Para evitar las inundaciones o disminuir sus efectos negativos para la poblacién, existen
varias medidas de proteccion como son: medidas estructurales, obras llevadas a cabo
para evitar o reducir las inundaciones; no estructurales, reglamentos y acciones que no
requieren la construccion de obras, como puede ser el aviso oportuno para que los que

viven en las riveras de rios desalojen en la ocurrencia de una avenida.

Dichas medidas de proteccion requieren un estudio de las avenidas registradas con

anterioridad y asi evitar los dafios que traen consigo las inundaciones.

El objetivo de este trabajo es aplicar uno de los métodos de construccién de Hidrogramas,
ajustarlo a su funcion de probabilidad y extrapolarlo para diferentes periodos de retorno,
ingresarlo a un programa del Instituto de Ingenieria para ver el transito de dicho
hidrograma sobre un rio y los volumenes que se desbordan del mismo tanto para el bordo
izquierdo como el derecho; y por ultimo ver la altura que el agua puede llegar a alcanzar y

la zona que mas corre peligro por inundacion.

El presente trabajo consta de 6 capitulos. En el primer capitulo se hace una breve

descripcién sobre el contenido de la tesis y su objetivo general.

En el segundo capitulo se describe la importancia de cuantificar los escurrimientos que
fluyen en los rios empleando para ello los Hidrogramas, también se describe la
construcciéon de un hidrograma, y por ultimo, se denotan qué son las funciones de
probabilidad y cédmo se ajusta un hidrograma para extrapolar en diferentes periodos de

retorno.



En el tercer capitulo se ve el transito hidraulico de una avenida por un cauce, asi como

también se explica el método de Muskingum.

Lo que son las inundaciones pluviales y como obtener los volimenes de escurrimiento en

el cauce de un rio se presenta en el cuarto capitulo.

En el quinto capitulo se puede encontrar un ejemplo de aplicacién de los métodos
utilizados en el Rio Jamapa. Y en el capitulo 6, se incluyen las conclusiones del trabajo en

general.



2. Estimacion conjunta del gasto maximo y el volumen
del escurrimiento en hidrogramas

En este capitulo se describe la importancia de cuantificar los escurrimientos que fluyen en
los rios que pasan por algunos sitios especificos durante un intervalo de tiempo
determinado. En ello, se emplean graficas que muestran el cambio en el tiempo del
caudal del escurrimiento que atraviesa por un lugar fijo durante un cierto intervalo de
tiempo (hidrograma).

2.1 Escurrimiento

Un aspecto fundamental para comprender el desplazamiento del agua sobre la superficie
del suelo es el ciclo hidroldgico.

El ciclo hidrolégico representa los diversos procesos que ocurren con el agua en el
planeta, éste empieza con la evaporacion que ocurre desde los océanos o con las aguas
superficiales, el vapor se transporta y se condensa en la atmésfera hasta que se precipita
sobre la superficie terrestre o los océanos, el agua precipitada puede ser atrapada por la
vegetacion, convertirse en flujo superficial, infiltrarse en el suelo, correr a través de él
como flujo subsuperficial y descargar en los rios como escorrentia superficial, una parte
del agua atrapada por la vegetacion y las escorrentias superficiales se vuelve a evaporar.
El agua infiltrada puede llegar a manantiales o deslizarse hacia rios para formar
escorrentia superficial, ésta puede llegar al mar o irse evaporando, haciendo que el ciclo
reinicie.
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Figura 2.1 Ciclo hidrolégico [Ven Te Chow, 2000]

Una vez que se conoce el ciclo del agua se deduce que el escurrimiento o escorrentia es
originado principalmente por las lluvias y que se conduce por la superficie del suelo para
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llegar a arroyos y rios, es de vital importancia ya que recarga lagos y acuiferos. El
escurrimiento ayuda a diversas actividades humanas como son: riego, abastecimiento de
agua potable o almacenamiento; y a la naturaleza misma a mantener el balance hidrico
del planeta. Sin embargo, demasiada agua puede causar dafios y es que cuando las
precipitaciones son largas y de gran intensidad, llegan a desbordarse los cauces
naturales, afectando a la poblaciéon cercana a éstos con inundaciones, que a su vez
pueden traer problemas sanitarios, dafios en las viviendas y bienes de las personas
cercanas a la zona de inundacién; e incluso en caso de crecidas repentinas de rios, el
desprendimiento de hogares, carreteras, puentes, en fin cualquier infraestructura no
preparada para esto y en la situacion mas critica pérdidas humanas.

El escurrimiento que se forma principalmente con el agua producto de la precipitacion que
fluye llega a una corriente efimera, intermitente o perenne, para finalmente acabar en el
mar, un lago o presa. De acuerdo con el tipo de terreno donde escurre el agua, éste se
puede dividir en: superficial, subsuperficial y subterraneo.

Los tipos de corriente ya mencionados se diferencian en:

e Efimera: Se presenta cuando llueve e inmediatamente después.
¢ Intermitente: Ocurre la mayor parte del tiempo, principalmente en época de lluvias.
e Perenne: Ocurre todo el tiempo, su caudal es alimentado por agua subterranea.

Diferencia entre los tipos de escurrimiento:

e El escurrimiento superficial o escorrentia es la parte del agua que escurre sobre el
suelo y que llega a los cauces o rios.

e El escurrimiento subsuperficial se caracteriza por que el agua se desliza a través
de los horizontes superiores del suelo hacia las corrientes, de manera que una
parte de este escurrimiento pueda llegar rapidamente a formar parte de las
corrientes superficiales, mientras que otra le toma bastante tiempo unirse a ellas.

e El escurrimiento subterraneo es debido a la percolacién profunda del agua en el
suelo, llegando a mantos subterraneos, que posteriormente pueden descargar en
corrientes fluviales.

Los diferentes tipos de escurrimiento pueden ser, tanto rapidos como lentos, lo cual afecta
directamente al aforo de las corrientes naturales y se pueden clasificar de 2 maneras:

e Escurrimiento base: se forma por el escurrimiento subterraneo y el escurrimiento
subsuperficial retardado.

e Escurrimiento directo: se forma por el escurrimiento superficial y el escurrimiento
subsuperficial rapido, se considera como el resultado de la lluvia efectiva o en
exceso de la que se hablara mas adelante.

2.2 Hidrogramas

Se entiende por hidrograma a la representacion grafica de las variaciones de un caudal
que pasa por una seccion transversal del cauce de un rio con respecto al tiempo
mostradas en orden cronoldgico.



L0, 000 7

10,000 -

| | |

1,000 - II I |

g | il | |
c_"‘% " f‘pw\”w.ﬂl“k \J\'\% UWJ‘U

Ene. Feb. Mar. Abr. May. Jun. Jul. Ago. Sep. Oct. Nov. Dic.
a) Riachuelo Mill cerca de Belville Texas (drea de la cuenca = 376 mi’)

Figura 2.2 Hidrogama anual [Ven Te Chow, 2000]

La mayor parte de los hidrogramas de periodos de tiempo especificos son anuales y
muestran el balance a largo plazo de la precipitacion, la evaporacion y el caudal en una
cuenca. En ellos, claramente se pueden observar los picos originados por las tormentas,
que como se describié anteriormente forman parte del escurrimiento directo, mientras que
el flujo con pocas variaciones en el periodo de estiaje forma parte del escurrimiento base.

Cada pico en un hidrograma es el resultado de una tormenta y para conocer mejor el
funcionamiento de una cuenca es necesario aislar estas tormentas y ver cémo se
comporta el cauce que las transporta, esto se logra con un hidrograma de tormenta, cuyos
principales componentes son:

Caudal pico

c Componentes de un hidrograma

AB - recesidén de flujo base
BC — segmento de aumento
CD - segmento de disminucion
DE — recesion de flujo base

Tasa de flujo

Tiempo
Figura 2.3 Hidrogama de tormenta [Ven Te Chow, 2000]

En el segmento AB el flujo base disminuye gradualmente antes de que comience la
tormenta de manera intensa, el punto B marca el inicio del escurrimiento directo que
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alcanza su punto mas alto en C y termina en D, a partir del cual vuelve a ser el
escurrimiento base el que se nota en el cauce estudiado.

2.3 Calculo de la precipitacion neta

Un hidrograma sirve para calcular el escurrimiento que genera una determinada
precipitacion. Los hidrogramas no sélo permiten estudiar la escorrentia durante una cierta
precipitacién (evento concreto), también se utilizan para conocer el funcionamiento de
cuencas durante un periodo de tiempo mas largo, un mes, 2 meses, un ano, etc. (proceso
continuo), o bien predecir una tormenta de disefio calculando el hidrograma de disefo,
esto sirve para cualquier tipo de construccién de obras hidraulicas.

Para el estudio del escurrimiento en una cuenca se deben seguir estos 6 pasos.

1. Calculo de la precipitacion neta, (precipitacion que va a generar escorrentia

superficial).

Separacion de la precipitacion neta.

3. Estimacién del caudal generado de la precipitaciéon neta, (método racional,
hidrograma sintético, hidrograma unitario).

4. Suma del caudal basico de la cuenca si es que existia.

5. Obtencion del transito de la avenida.

6. Determinacion de areas inundables.

n

Durante un periodo de precipitacion en una zona, no toda la precipitacién generara
escorrentia directa, parte de la precipitacion quedara retenida sobre la vegetacion, en
depresiones superficiales o se infiltrara en el suelo.

Para el calculo de la P neta, es necesario hacer estudios de la capacidad de infiltracién en
el suelo del agua, asi que el S.C.S. (Soil Conservation Service) creé un método que
mediante tablas y ecuaciones, evallua el porcentaje de precipitaciones que produce
escorrentia directa en funcién del: tipo de suelo, utilizacion de la tierra, pendiente y
humedad previa en el suelo basada en las precipitaciones de 5 dias anteriores.

2.3.1 Tiempo de concentracién

Se define como el tiempo que tarda para que todos los puntos de la superficie en una
cuenca contribuyan al caudal de salida de ésta.

Se han desarrollado multiples ecuaciones que dan un valor aproximado al tiempo de
concentracion, entre ellas:

e Instruccion de carreteras 5.2-1C (Espana).

L

te = 03(g533

Y076 .. (2.1)
Donde: t. Tiempo de concentracion (horas).

L Longitud del cauce (km).
S Pendiente media (m/m).

11



e Kirpich (1997).
L
t. = 398(@

Donde: t. Tiempo de concentracion (minutos).
L Longitud del cauce (km).
S Pendiente media (m/m).

Y077 (2.2)

e Bransby Williams (1993).

te =146 xL* A701 x 502 (2.3)
Donde: t. tiempo de concentracion (minutos).
L Longitud del cauce (km).
S Pendiente media (m/m).
A Superficie de la cuenca (km?).

2.4 Método racional

Si toda el agua que cae sobre una cuenca produjera escorrentia el caudal quedaria asi:

mm

3
Q("%) = 1(55) AGem®) 3 .. 2.4)

Si la intensidad I es la precipitacion real y no la neta, se tiene que aplicar un coeficiente
de escorrentia C, ya que como explicamos anteriormente, no toda la precipitacion llega al
caudal:

CIA
Q=572
Donde: Q Caudal (m?%s)
C Coeficiente de escorrentia (0.1 a 0.7)
I Intensidad de precipitacion (mm/h)

A Superficie de la cuenca (km?)

Al ser tan simple este método sélo se puede utilizar para el calculo de cuencas pequefias
y con precipitaciones de corta duracién y homogéneas.

2.5 Hidrograma Unitario

Como su nombre lo indica, es el hidrograma de escurrimiento de una precipitacion
unitaria, repartida uniformemente sobre la cuenca, con una intensidad de lluvia constante
y un periodo de tiempo especifico (1 mm durante una hora).

Los hidrogramas unitarios disponen de dos propiedades muy importantes, la propiedad de
afinidad y la propiedad de aditividad.

La propiedad de afinidad dice: si se dispone de un hidrograma unitario de 1 mm en 1 hora,
se puede construir un hidrograma para cualquier intensidad de precipitacion.

12



2 mm.[ "

1mm. |-

Figura 2.4 Propiedad de afinidad [Sanchez San Roman, 2012]

La propiedad de aditividad dice: si se tiene un hidrograma unitario de 1 mm en 1 hora y se
quiere encontrar el hidrograma para una lluvia de 1 mm en 2 horas, se dibujan 2
hidrogramas unitarios desplazados 1 hora en sentido horizontal y se suman las ordenadas
de sus puntos.

1 mm.f-

AD=AB+AC

Figura 2.5 Propiedad de aditividad [Sanchez San Roman, 2012]

Estas propiedades se pueden utilizar al mismo tiempo, asi se puede dibujar facilmente un
hidrograma para cualquier precipitacion.

2.5.1 Construccidn del hidrograma unitario

A partir de datos de lluvias y caudales

Para la construccién de un hidrograma unitario se necesita tener los hietogramas de
diferentes precipitaciones y encontrar una que sea de corta duracién y homogénea por
toda la cuenca, se estudia el hidrograma generado para tal precipitacion y se separa la
escorrentia directa de la escorrentia basica, se calcula el volumen de esa escorrentia

13



directa y se divide entre el area de la cuenca, obteniendo la lamina de agua producida por
dicha precipitacion. Del hidrograma de la escorrentia directa se dividen las ordenadas
entre la altura de la lamina de agua ya calculada, por ultimo, del hietograma inicial se
busca una precipitacion correspondiente a la altura de la lamina de agua y ese sera el
tiempo correspondiente al hidrograma recién construido.

2.6 Hidrogramas sintéticos

Estos hidrogramas sirven para darse cuenta de como es que una precipitaciéon
homogénea y de corta duracién, circula por una cuenca (por lo general pequefia). Todo
esto a través de datos fisiograficos de la cuenca como son: superficie, pendiente media,
longitud del cauce, etc.

Cuando no se dispone de hidrogramas medidos, se usan hidrogramas obtenidos en otros
sitios. La forma del hidrograma es parecida a la de un triangulo, que proporciona el caudal
de punta (Qp), el tiempo base (f,), y el tiempo en el que se produce la punta (t,); ademas
de la duracion de la precipitacion neta (de, D) y el tiempo de retardo (fr).

hpe‘
de
hpe
] .
derzJ! i 1
QL : A
i
!
: Qp
;
!
-
! Y
— th—p t

A
&
v

Figura 2.6 Hidrogama sintético forma triangular [Fuente:
http://clima.dicym.uson.mx/paglabhidra/ARCHIVOS/DENNIS/Tipos%20de %20hidrogramas.pdf]

2.6.1 Hidrograma triangular del SCS

El SCS a través de estudios de varias cuencas llego a las siguientes formulas:

Tiempo de la punta (horas) tptiempo de la punta (h)
tp =0.5D +t, = 0.5D + 0.6t ... (2.6) D duracién de la precipitacion neta (h)

Tiempo base (horas) t,- tiempo de retardo (h)

tp = 2.67ty ... (2.7) t. tiempo de concentracion (h)
Caudal de la punta (m?s) t, tiempo base (h)

_ PA )8 Q, Caudal de la punta (m%/s)
e = 1.8t, - (28) P Precipitacion neta (mm)
A superficie de la cuenca (km?)

14




El coeficiente de tiempo base depende principalmente del tipo de terreno donde se
encuentre la cuenca, siendo el 2.67 el mas utilizado; a continuacion los demas
coeficientes propuestos por Wanielista (1997):

Zona urbana pendientes pronunciadas tp = 2.25t,
Promedio SCS tp = 2.67t,
Mezcla rural/urbano tp = 3.25t,
Rural, colinas tp = 4.33t,
Rural, pendientes suaves ty = 6.5t,
Rural, muy plano ty, = 13t,

2.6.2 Hidrograma adimensional del SCS

El SCS a través de estudiar varios hidrogramas y transformando sus coordenadas para
que el gasto pico fuese igual a 1 y el tiempo de la punta fuese 1, haciéndolos todos del
mismo tamafo, llegd a la conclusién de que la mayoria de ellos tenia una forma similar al
de la siguiente figura y que sus coordenadas son las siguientes.

t/tp
0.0
0.1
0.2
0.3
0.4
0.5
0.6
0.7
0.8
0.9
1.0
1.1
1.2
1.3

Q/Qp t/tp
0.000 14
0.015 1.5
0.075 1.6
0.160 1.8
0.280 2.0
0.430 2.2
0.600 24
0.770 2.6
0.890 2.8
0.970 3.0
1.000 3.5
0.980 4.0
0.920 4.5
0.840 5.0
Tabla 2.1

Q/aQp
0.750
0.650
0.570
0.430
0.320
0.240
0.180
0.130
0.098
0.075
0.036
0.018
0.009
0.004

1.0

08 1----- e e

06 f----f---

Q/Qp

1
|
[ R B e L EEEEEEEE

02 4o N

0.0

Figura 2.7 Hidrogama adimensional del SCS [Sanchez San
Roman, 2012]

Teniendo en cuenta que si dispone como dato del gasto pico y el tiempo de la punta de
una precipitaciéon en una cuenca, multiplicando ambos por sus respectivas coordenadas,
se obtiene un hidrograma similar al que se esperaria en una cuenca real.
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2.6.3 Hidrograma de Témez

Las férmulas a utilizar son las siguientes:

Tiempo de retardo (horas) t,- tiempo de retardo (h)
t, = Etc ~1ps t, = 0.35¢, ...(2.9) t. tiempo de concentracioén (h)
8 D Duracion de la precipitacion neta (h)
t, = 0.5D + ¢, ... (2.10) tp tiempo de la punta (h) ;
Tiempo base (horas) Qp paudal de la punta (m“/s)
t, =D +t,...(2.11) t, tiempo base (h)
Caudal de la punta (m¥/s) P precipitacién neta (mm)
PA A superficie de la cuenca (km?)
Qp = ..(212)

1.8t,

Tiempo de la punta (horas)

2.6.4 Hidrograma de Clark

Es un hidrograma sintético que genera el HU considerando el tiempo de retardo que
genera la cuenca, éste también incluye el célculo del transito de la precipitacion, esto a
través de lineas isdcronas (lineas que surgen de unir los puntos de igual tiempo de
traslado de una gota en la cuenca), el intervalo entre lineas (15 min, 30 min, 1 h, 2 h, etc.)
y el numero de lineas depende del tamarfio de la cuenca en estudio.

Se calculan las areas entre dichas lineas y bajo una precipitaciéon unitaria se miden los
volumenes de agua generados, que junto con el tiempo que hay entre lineas isdcronas,
generan un gasto de entrada.

Se identifica cual es el valor del coeficiente de almacenamiento de la cuenca y se dispone
entonces a calcular el gasto de salida de la cuenca:

it o -0 dondec=—2L_ (213
Q; = > c+Qi_4 ), on ec_2R+At"'(' )

Donde:

Q;,Q;,_1 Caudal de salida

Ii_1,1I; Caudal de entrada

At cambio en el tiempo

R coeficiente de almacenamiento del deposito

Se encuentra la media del gasto de salida por el mismo desplazado un At, ese sera el
resultado del hidrograma unitario.
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2.7 Construccion de un hidrograma unitario a partir de otro diferente

La curva S o hidrograma S (HS) es un hidrograma generado bajo una precipitacion
unitaria de duracién infinita. Esta puede construirse graficamente mediante la propiedad
de aditividad, sumando una serie de HU iguales desplazados un intervalo de tiempo.

Los HS se refieren a una intensidad de precipitacion, por lo cual siempre quedan en
mm/h, cm/h, etc. Ejemplo: si el HU del que se construye el HS fuera de 1 mm en 1 hora, el
HS resultante quedaria en 1mm/h, mientras que si el HU fuese de 1 mm en 4 horas, el HS
quedaria de 0.25 mm/h.

En la construcciéon de un hidrograma y aplicando sus propiedades de aditividad y afinidad,
se pueden construir de 2 formas distintas, cuando se tiene una precipitacién neta de
distinta duracion.

Para el cambio en la precipitacion neta bastara con multiplicar las ordenadas del
hidrograma con el que se cuenta por el factor de conversion del hidrograma que se quiere
por ejemplo: si se tiene uno de 1mm en 1 hora y se necesita uno para 3 mm en una hora,
bastara con multiplicar las ordenadas del primer hidrograma por 3; ahora si se cuenta uno
de 1 cm en una hora y se quiere uno de 1 pulgada en una hora, se dividen las ordenadas
del primero entre 2.54.

Cuando se tiene un cambio en la duracion se genera un HS para el HU con el que se
tiene, este HS se desplaza un intervalo de tiempo, el cual es el que se busca y se restan
sus ordenadas, las ordenadas resultantes se multiplican por el factor buscado y ese es el
hidrograma buscado. Ejemplo: se tiene un HU de 1 mm en 1 hora y se busca uno de 1
mm en 3 horas, se genera su HS de 1mm/h, se restan las ordenadas del mismo HS
desplazado un intervalo de tiempo de 3 horas, las ordenadas obtenidas se multiplican por
1/3 y ese es el hidrograma buscado.

2.8 Hidrogramas que relacionan el gasto maximo y el volumen del
escurrimiento

Los datos de las precipitaciones y escurrimientos que se usan en los ajustes de
probabilidad requieren de pruebas estadisticas para analizar sus caracteristicas de
homogeneidad e independencia.

a) Prueba de aleatoriedad

Una de las pruebas para demostrar que los datos que conforman la muestran son
aleatorios; es decir, que un valor no dependa de uno anterior y que no afecta la ocurrencia
de otro posterior, es la prueba de Anderson.
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b) Prueba de Anderson

Esta prueba se basa en la determinacion del coeficiente de autocorrelacion serial rk’ para
diferentes tiempos de retraso k. Cuando se analiza un solo registro j=1, la ecuacion para
calcularlo es:

ni—k ] . ] _ . .
D (x/ =37 (], — %) Jj muestra de datos analizada .
Te = TR «(2.14) | k tiempo de retraso (k = 1,2, ...,2)

ZL:TL(xl - X ) , 3 .
n; numero de datos de la muestra |
xJ media de la muestra |

Para un 95% de confianza los limites de r;| se obtienen con la siguiente ecuacion:

~1+196/n; —k—1
le—k

1} (95%) = .. (2.15)

Con los valores estimados para rk’ contra los tiempos de retraso k y los valores

correspondientes a los limites de confianza, se elabora una grafica llamada correlograma
de la muestra. Si solo el 10% de los valores de 7] sobrepasan los limites de confianza se
consideran los datos de la muestra analizada como independientes.

c) Pruebas de homogeneidad
Las pruebas de homogeneidad sirven para revisar que los datos de una muestra sean de
una unica poblacion, lo que haria factible obtener resultados representativos de ella. Las
pruebas utilizadas para revisar la homogeneidad son: t de Student, Cramer y Helmer.

d) Prueba de Helmer

Consiste en analizar el signo de las desviaciones de cada evento de la serie respecto a su
media. Si una desviacion de cierto signo es seguida por otra del mismo signo se dice que
hubo una secuencia (S), por el contrario si una desviacién de cierto signo es seguida por
otra del signo contrario se dice que hubo un cambio (C). Si es homogénea la serie, la
diferencia entre el nimero de secuencias y cambios debe estar dentro de los limites de un
error probable, el cual se calcula con la siguiente ecuacion:

S—Cz=+Vn—1.....(2.16)

e) Pruebatde Student

Para esta prueba se divide la muestra en 2 partes iguales, se saca el valor del estadistico
td con la siguiente férmula:

X1 — X
td = L -2 e (2.17)
2 2 1/2
[n151 + n,S5; (i+ 1 )]
nq + n, — 2

n1n_2
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Si el valor de td es igual o menor al valor estadistico tc de la distribucién t de Student de
2 colas de cuadro siguiente y con n; + n, — 2 grados de libertad, es homogéneo.

Nivel de Nivel de
Grados de significancia Grados de significancia
libertad (5%) libertad (5%)
1 12.706 18 2.101
) 4.303 19 2.093
3 3.182 20 2.086
4 2.776 21 2.080
5 2.571 22 2.074
6 2.447 23 2.069
7 2.365 24 2.064
8 2.306 25 2.060
9 2.262 26 2.056
10 2.228 27 2.052
11 2.201 28 2.048
12 2.179 29 2.045
13 2.160 30 2.042
14 2.145 40 2.021
15 2.131 60 2.000
16 2.120 120 1.980
17 2.110 oo 1.960
Para 2 colas (Tabla 2.2)

Prueba de Cramer

/)

Para ver si la prueba es homogénea se calcula el valor estadistico tk, el cual tiene una
distribucién t de Student de dos colas como el que se mostré anteriormente, con v =n — 2
grados de libertad, y se calcula con las siguientes ecuaciones.

i=K+n

- Zi=k+1™1
k= —_Tl1 e (2.18)
Ty = (xKS_ ) . (2.19)
_ ny(n—2) 1/2
tk = [n ST D) (tg) ... (2.20)

n Numero de registros de toda la muestra
x Media de toda la muestra

S Desviacion estandar de toda la muestra
n,; Numero de registros de la submuestra

Xx Media de la submuestra

K=n—-n

Tx Parametro que relaciona las medias de
la muestra y submuestra

Una vez obtenido el valor de tk se entra en

el recuadro anterior y se obtiene un valor de

nivel de significancia, dependiendo de los grados de libertad, si tk<nivel de significancia,

los datos son homogéneos.
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2.8.1 Ajustes de funciones de probabilidad

La aplicacién de las funciones de probabilidad, tiene como objetivo determinar la magnitud
de los parametros de disefio que mejor se ajusten a los datos reales (por ejemplo las
lluvias maximas registradas en una estacion pluviométrica o pluviografica, o bien los
caudales maximos anuales de un rio) y que su extrapolacion a los periodos de retorno
sean los mas adecuados con la finalidad de determinar el gasto de disefio para la obra en
cuestion.

Los resultados de ajustes de funciones de probabilidad tienen varios propdsitos en la
ingenieria, como pueden ser: disefio de presas, puentes, alcantarillados, estructuras de
control; determinar el beneficio econémico de proyectos, delinear planicies de inundacion
y determinar el efecto de invasiones o construcciones en éstas.

Las siguientes tablas (2.3, 2.4) incluyen, para cada distribucion, la funcién de densidad de
probabilidad y el rango de la variable, ademas de las ecuaciones para estimar los
parametros de la distribucion a partir de los momentos de la muestra.

Ecuaciones de los
parametros en términos

Distribucién Funcion de densidad de probabilidad Rango de los momentos de Ia
) muestra
1 — w? —
Normal flx)y = exp (A (x2o-":) -0 = x = ®% n=2X o= 5
o\2w
1 — 2
Lognormal flx) = exp (* b 20‘;‘) ) x>0 By =5, 0, =5,
) xoN2T ¥
donde y =log x
Exponencial R flx) = Ae™™ x=0 A= %
x
AByB-1 o= X
Gamma f(x)=T‘6) x= 0 A=s—%
donde I = funcién gamma 2
g=* - _L
T2 cove

Tabla 2.3 Distribuciones de probabilidad [Ven Te Chow, 2000]
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Ecuaciones para los

PP . parametros en términos
Distribucién Funcién de densidad de probabilidad Rango de los momentos de la
muestra
By — ey —Alx—e 2
Pearson tipo I1I f()zw =€ A= o B = 2
(gamma de tres r'g \/’E Cs
pardmetros)
€=XxX— 5 \/1_3
Ay — g)flgmAb—9 ‘
Log Pearson flx) = % logx = € A=,
tipo I11 (@ VB
donde y =log x 2
(&0))
e=y-— 5,\"@
(Suponiendo que Cy(y) es positivo)
Valor extremo fix) = 1 exp [_ —u exp (_x — u)] = @
tipo T o o ko
—6 <L x < 0

u=x—0572a«

Tabla 2.4 Distribuciones de probabilidad [Ven Te Chow, 2000]

Para hacer un ajuste de funcion de probabilidad se deben seguir los siguientes pasos:

Ordenar los datos de la serie de mayor a menor.
A cada valor de la serie se le debe asignar un valor de frecuencia empirica,
siguiendo una distribucion de probabilidad empirica como la ley de Weibull.
Se determinan los parametros de ajuste de diferentes distribuciones de
probabilidad tedricas, como son:

e Normal.

e Log Pearson tipo Il

e Distribucion de Valores Extremos

e Gumbel.
Los parametros de ajuste de estas distribuciones de probabilidad se obtienen
segun los procedimientos adaptados para cada una de ellas entre los que se
encuentran: Método de los momentos y Método de la maxima verosimilitud, que se
detallaran mas adelante.

Las técnicas de estimacién de parametros de las cuales se habla son:

2.8.1.1 Método de los momentos

Es un procedimiento que sirve para encontrar un estimador de uno o mas parametros
poblacionales. Consiste en plantear un sistema de ecuaciones, cuyo tamano depende del
numero de parametros a estimar: Esto se hace al igualar los momentos poblacionales con

los muestrales.
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Los momentos muestrales se obtienen con las siguientes ecuaciones:

Media -

_ 1
X = Ez x; ... (2.21)

i=1

Varianza sesgada 1
§2,, = ;Z<xi —%)..(2.22)
i=1

: n
Varianza no sesgada Siseq = — 1539g .(2.23)
Coeficiente de asimetria 1 _
7 Zi (6 = )
Sesgado sesg = . (2.24)
(S%4)3/?
Coeficiente de asimetria 2
no sesgado Yinsesg = mgsesg - (2.25)
Coeficiente de curtosis lZn_ (x; — %)*
Sesgado sesg = B (2.26)
(S%g)
Coeficiente de curtosis n3
no sesgado kinsesg = (n—1)(n-2)(n-23) ksesg ..(2.27)
Desviacion estandar S =+/52..(2.28)
. . 0 e S
Coeficiente de variacion cv = .. (2.29)

2.8.1.2 Método de la mdxima verosimilitud.

Dice que el mejor valor de un parametro de una distribucién de probabilidad debe ser el
valor que maximice la verosimilitud o probabilidad conjunta de ocurrencia de una muestra
observada. Supongase que el espacio muestral se divide en intervalos de longitud dx y se
toma una muestra de observaciones independientes e idénticamente distribuidas x;, xo,
..., Xp. El valor de la densidad de probabilidad para X=x; es f(x;), y la probabilidad de que la
variable aleatoria ocurra en el intervalo que incluye x; es f(x;) dx. Debido a que las
observaciones son independientes, su probabilidad de ocurrencia conjunta esta dada por
la ecuacion P(AnB) = P(A)P(B), como el producto f(x1)dx f(x2)dx... f(xn)dx =
(T, f(x)]ldx™, y puesto que el tamafio del intervalo dx es fijo, el maximizar la
probabilidad conjunta de la muestra observada es equivalente a maximizar la funcion de
verosimilitud.

n

L= Hf(xl-) ..(2.30)

i=1

Ya que la gran mayoria de las funciones de probabilidad son exponenciales, es
conveniente trabajar con la funcién de logaritmo de la verosimilitud.

InL = z Inf(x;) .. (2.31)
i=1
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A continuacién se detallan las distribuciones tedricas de probabilidad, con sus
respectivos métodos de ajuste de parametros.

2.8.2 Distribucién Normal
Presenta la siguiente funcion de densidad de probabilidad.

Fl) = — (5. (2.32)
\V2m

g

Los estimadores por momentos y maxima verosimilitud son:
u=x

1
n—1

% =

Z(xi —5)2..(233)
i=1

Los eventos de disefio se obtienen con la siguiente ecuacion:
xpr =u+oUr..(2.34)
Donde, para una probabilidad de 0<F(x)<0.5:

bo + b,V + byV?

Ur =V o s b2 + bV

. (2.35)

V= | {ﬁ} . (2.36)

..(2.37)

e

F(x) =

Con los siguientes valores:
by = 2.515517, b; = 0.802853, b, = 0.010328, b; = 1.432788, b, = 0.189269, b; = 0.001308.

Para una probabilidad: 0.5<F(x)<1se cambia la ecuacion (2.36) quedando:

V= \]ln {m} .. (2.38)

Por ultimo se le cambia el signo al valor obtenido de Uy.

2.8.3. Distribucién Gumbel.
Presenta la siguiente funcion de densidad de probabilidad.

fl) = ée‘(%)e-e_(iu) ..(2.39)

Los estimadores por momentos son:

W =% — 0455 ...(2.40)
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a =0.78S ...(2.41)

Los estimadores por maxima verosimilitud son:

n

p=n-— z eVi . (242)

i=1

n
R=n-— Zyi + Zyie_yi ..(2.43)

n
i=1 i=1

Xi — |
y; = ‘T .. (2.44)

Los criterios de convergencia son:

IR

0, —

IR

0

R |
R

Los incrementos se calculan con las siguientes ecuaciones:

a;
ou; = (1.11P; — 0.261!2,-)I . (2.45)

)
da; = (0.26P; — 0.61Rj); ..(2.46)

A partir de estos incrementos se calculan los nuevos valores con las siguientes
ecuaciones:

(Zj+1 = (Zj + aa] (24‘8)
Los eventos de disefo para esta distribucion se obtienen mediante la siguiente ecuacioén:

xp = u—a*In{—In[F(x)]}... (2.49)

2.8.4 Log Pearson tipo III

Presenta la siguiente funcion de densidad de probabilidad.

A8 (y — G)B—le—l(x—e)
rae)

Para esta distribucion se toman los logaritmos de la informacion hidrolégica, y = log x. Se
calcula la media y, la desviacion estandar s,, y el coeficiente de asimetria C;. El factor de
frecuencia depende del periodo de retorno T y del coeficiente de asimetria C;. Cuando
Cs = 0 el factor de frecuencia es igual a la variable normal estandar U;. Cuando C; # 0, K;
se aproxima:

f(x) = - (2.50)
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1 1
Kr=U+ (U2 - 1)k + §(Ut3 —6U,)k? — (U> — 1)k® + Uk* + §k5 ..(2.51)

Donde k = C;/6
El valor de U, para un periodo de retorno dado se calcula con la ecuacién (2.35)
Los eventos de disefio para esta distribucion se obtienen mediante la siguiente ecuacién:

yr =y +Kr *s,..(2.52) xp = 1077 ... (2.53)

2.8.5 Distribucion de Valores Extremos

Presenta la siguiente funcién de densidad de probabilidad.

X—Uu

fx) = %exp [— —exp (— %)] ..(2.54)

(04

Para este tipo de distribucion se utiliza la siguiente expresién.

Ky = —§{0.5772 +1n [m (T . 1)]} ... (2.55)

Los eventos de disefio para esta distribucion se obtienen mediante la siguiente ecuacion:
xT =x+ KTS e (2.56)

2.9 Hidrograma a partir de Gastos medios diarios.

Al haber en la mayor parte de las bases de datos hidrométricos en México, gastos medios
diarios, es muy conveniente este método de analisis, que analiza dichos datos y los
convierte en Hidrogramas de tormentas para la cantidad de dias que se requiera.

Para hacer el analisis en una cuenca, primero se tienen que ubicar las estaciones
hidrométricas dentro de la misma, se analizan los datos que estas estaciones tienen,
deben de tener 20 aflos o mas de recoleccion de datos, en cada ano deben de tener al
menos un 90% de datos completos, las que no lleguen a cumplir con dichos parametros
no sirven para el analisis.

De las estaciones que si cumplan los criterios anteriores, se obtienen sus gastos medios
promedios para 2, 3, 4, 5, 6, ..., n dias que se consideren necesarios y se obtendra un
gasto maximo anual para cada uno.

Cuando ya se tienen los gastos maximos anuales promedio para cada grupo de dias (2, ,3
/4, ..., n) se obtienen los acumulados para cada gasto maximo anual, de forma que el de
2 dias se multiplica por 2, el de 3 dias se multiplica por 3 y asi sucesivamente.

Una vez que se obtienen los gastos maximos anuales acumulados, se les ajusta a cada
serie de dias (2, 3, 4, ..., n), la funcién de probabilidad que menor error estandar tenga y
se extrapolan para los periodos de retorno deseados.
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Los gastos resultantes para cada dia ahora deberan ser restados por su dia anterior hasta
llegar a 1, es decir al de n dias se le resta el de n-1 dias, al de 4 dias se le resta el de 3
dias, etc., para cada periodo de retorno deseado.

Por ultimo estos datos se acomodan de manera que tengan la forma de un hidrograma,
para esto se analizan los datos histéricos de cada estacién y el que tenga una forma mas
adecuada es el que se utiliza como similar, de manera que el punto mas alto siempre lo
va a tener el dato que aparezca en 1 dia.
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3. Transito hidraulico de una avenida por el cauce de un
rio

En este capitulo se vera el calculo de una avenida por un cauce desde un enfoque
hidraulico, que describe la forma en que fluye una precipitacion a lo largo de un rio, dando
altura y volimenes de agua transportada. Se utilizan las ecuaciones de Saint Venant y se

les da solucion empleando un modelo numérico implicito que esta basado en un criterio
Lagrangiano. Asi como algunos aspectos del método hidraulico de Muskingum.

El transito de avenidas es el movimiento de una onda que se ocasiona al trasladarse una
creciente, principalmente causada por lluvias en la parte alta de una cuenca. Conforme
avanza la onda aguas abajo, hace que los niveles de agua y velocidad de la misma
aumenten, alcanzando su nivel maximo cerca del tiempo en que pasa el pico o gasto
maximo de la avenida. Por lo anterior es importante calcular el transito de avenidas,
obtener el gasto, el nivel y la velocidad a lo largo del rio en un instante dado. El nivel de
agua de una creciente es necesario porque este nivel delinea la planicie de inundacion y
determina la altura requerida por estructuras tales como puentes, diques, etc. y porque el
disefio de cualquier estructura de almacenamiento de la creciente tal como un embalse de
detencion o estanque requiere de una estimacion del hidrograma de flujo de entrada.

Existen dos tipos de enfoque para el transito de avenidas. Uno de ellos es el llamado
método hidrolégico, que se basa en simplificaciones de las ecuaciones fundamentales,
siendo el mas conocido el método de Muskingum. Estos métodos se usan principalmente
en estudios preliminares, en tramos relativamente cortos o cuando se dispone de poca
informacién del rio.

El otro enfoque en el que se va a profundizar en este capitulo es el del transito hidraulico
con el que se resuelven las ecuaciones de Saint-Venant, que se obtienen a partir de las
ecuaciones de cantidad de movimiento y conservacion de masa. Los modelos de transito
hidraulico de avenidas pueden utilizarse para describir la transformacién de la lluvia en
escorrentia en una cuenca para producir el hidrograma de flujo a la salida de ésta, y luego
tomar dicho hidrograma como la informacion de entrada en el extremo de la corriente
aguas arriba de un rio o un sistema de tuberias y transitarla hacia el extremo de la
corriente aguas abajo.

Cabe mencionar que actualmente existen dos factores que han modificado el avance en
este tema: la accesibilidad de programas de computo y la disponibilidad de informacién
topografica obtenida con apoyo de los sistemas de informacion geografica, que
proporciona una buena calidad de informacién, aunque si se tuviera informacion mas
precisa de topografia y rugosidad, de aforos y mediciones de caudales, asi como datos
con informacién mas confiable de puentes, alcantarillas, etc. Se lograrian mejores
resultados.

3.1 Ecuaciones de Saint-Venant

Las ecuaciones de Saint-Venant describen el flujo unidimensional no permanente en un
canal abierto, que son aplicables para el transito hidraulico.
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Las siguientes suposiciones son necesarias para la deduccion de las ecuaciones de
Saint-Venant:

1. El flujo es unidimensional; la profundidad y la velocidad varian solamente en la
direccion longitudinal del canal.

2. Se supone que el flujo varia gradualmente a lo largo del canal, de tal manera que

la presion hidrostatica prevalece y las aceleraciones verticales pueden

despreciarse.

El eje longitudinal del canal es aproximadamente una linea recta.

La pendiente del fondo del canal es pequena y el lecho es fijo.

5. Los coeficientes de resistencia para flujo uniforme permanente turbulento son
aplicables de tal forma que relaciones tales como la ecuacion de Manning pueden
utilizarse para describir los efectos de resistencia.

6. Elfluido es incompresible y de densidad constante a lo largo del flujo.

Rl

Las ecuaciones de Saint-Venant tienen varias formas simplificadas, cada una de las
cuales define un modelo de transito distribuido unidimensionalmente. Las variaciones de
las ecuaciones en sus formas conservativas y no conservativas se usan para definir varios
modelos de transito hidraulico de flujos unidimensionales, tal como se muestran en la
siguiente tabla.

Resumen de las ecuaciones de Saint- Venant#

Ecuacién de continuidad

Forma conservativa Q_Q + ﬁ =0
dx at
Forma no conservativa iy + },ﬂ] + iv =0

Ecuacion de momentum

Forma conservativa

12 li(ﬁ) v g2 - g5 - s =0

Adxl A ax
Término de Término de Término Término Término
aceleracién aceleracion de fuerza  de fuerza de fuerza
local convectiva de presion  gravitacional de friccién

Forma no conservativa (elemento de ancho unitario)

I v+ 22 - es, - sy =0
| Onda cinematica
! Onda de difusién

{ Onda dindmica

* Despreciando flujo lateral, cortante por viento, pérdidas por corrientes de eddy y suponiendo que 8 = 1.

Tabla 3.1 Resumen de las ecuaciones de Saint-Venant [Ven Te Chow, 2000]
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Las ecuaciones anteriores comunmente se resuelven con procedimientos numéricos
como son los esquemas de diferencias finitas, el método de las caracteristicas o el
método del elemento finito. Una de las soluciones es el modelo matematico para flujo
unidimensional, basado en el método de las caracteristicas y del cual se hablara mas
adelante. Estos métodos describen en forma precisa el proceso de transito tanto en el
tiempo como en el espacio pero requieren informacion detallada de rugosidades,
geometria del cauce, condiciones de frontera y de técnicas numéricas un poco complejas;
los principales factores que determinan la seleccidén del método para realizar un transito
son los datos disponibles y la informacion de salida que se requiera.

También existen programas de cémputo que ayudan en la resolucion del transito
hidraulico de avenidas en un cauce, entre los que se encuentran:

1) HEC RAS.
2) Info Works River Simulation.

3.2 Modelo matematico para flujo unidimensional

Un flujo unidimensional se considera cuando un flujo de agua se presenta en un rio con
tirantes pequefios y pendientes suaves, logrando que el componente vertical de la
velocidad del agua sea pequefio en comparacion al horizontal. Bajo esta consideracion
los tirantes y velocidades para distintos tiempos en cualquier punto del rio en estudio, se
pueden obtener empleando un modelo numeérico implicito como el que se presenta a
continuacién, que esta basado en un criterio Lagrangiano, considerando que los
volumenes de control son constantes en el espacio.

El método puede ser consultado en la publicacion 22 de la Comision Federal de
Electricidad, flujo subcritico.

Las ecuaciones a utilizar son: la ecuacion de la conservacidon de la cantidad de
movimiento y la ecuacion de continuidad.
Jd(Av) dy

=B—..(3.1
0x ot GD

dy viv 10v g 3

ox [g6x+g6t+ 7|32
Donde:

Y elevacion de la superficie del agua respecto a un plano horizontal de referencia (suma

del tirante mas la cota de plantilla), en m.

A érea hidraulica, en m2.

V velocidad media, en m/s.

B ancho de la superficie libre, en m.

g aceleracion de la gravedad, en m/s%

S pendiente de la linea de energia, en m/m.

x distancia longitudinal, en m.

t tiempo, ens.
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Para escribir las ecuaciones anteriores (3.1, 3.2) en diferencias finitas se toman en cuenta
los volumenes de control mostrados en la siguiente figura.

PHC

— Gi,i
L (i+1)
Yi-1,]
Ui-1,j _ mn_-’ ;
| -““m_“’ Yi+1,j

Ax

Figura 3.1 Secciones a lo largo del cauce (“Métodos Hidraulicos e Hidrolégicos para el Transito de Avenidas en Cauces”,
Ravelo, 2005)

Se establece entonces que las elevaciones del agua en la seccién (i) y en la (i+1) son
respectivamente Y; ; y Y;,, ;. Ademas, en la seccion (i) la velocidad de ingreso a ella es V;
y la de salida U;; y se supone que en la misma puede entrar a un cauce o salir de él un
gasto G; ; (es positivo cuando es gasto de entrada y negativo si es gasto de salida hacia el
exterior del cauce).

Las variables del flujo de agua estan referidas al instante t = jAt, donde At es el intervalo
de tiempo y a la distancia x = idx, siendo 4x la longitud entre las secciones (i) e (i+1).

Debido a que las elevaciones y velocidades cambian con el tiempo y la posicién, los
términos de las ecuaciones 3.1 y 3.2 se pueden escribir en diferencias finitas de la

siguiente forma:

dy 6 1-6
Ix = Ax (Yi+1,j+1 - Yi,j+1) + A_x(YiH.J' - YiJ) - (33)

vov _ (Ui,j + Vi+1,j) (Vi+1,j+1 —Uij+a
g 0x 2 Ax;

1 dv 1

E E - 2gAt [(Ui'j+1 + Vi+1J+1) - (Ui.j + Vi+1,j)] (3.5)

) . (34)

1 n?
5= 4,473 |Uij + Viar,j|(Uijn + Vier j) - (3.6)

ij
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0Av  Aiy1jVigrjri —Aij Upjaa
= - : e .. (3.7
dx Ax; (3.7)

dy By + B
== % [(Vigrjer + Yijs1) = (Yigrj + Yij)] - (3.8)

Donde 6 es un factor de peso (0 < 68 < 1) que sirve para obtener promedios ponderados
en el tiempo, con la finalidad de mejorar la aproximacion de las derivadas temporales.

Sustituyendo las ecuaciones 3.7 y 3.8 en la ecuacion 3.1 y las ecuaciones 3.3 a 3.8 en la
ecuacion 3.2 se obtiene:

4 Ul]+1 - Al+1] Vl+1]+1 - AAx (Bl+1] + Bl]) (Yl+1]+1 + YL}+1 Yi+1,j - Yi,j) (3-9)

0 1-6
E(Yi+1,j+1 - Yi,j+1) + T(Yiﬂ,j - Yz]) =

Vitrje1 Uijs1 1
= 29x (Usj = Vierj) + M(Ui,j +Vier,j = Ugjer = Vier,j+1) - (3.10)
La ultima expresion se puede escribir como:

Ui,j_Vi+1,j 1 1n Ui,j_Vi+1,j 1 1n
ZgAXi ZgAt 4 g|U11+VL+1]| l]+1+ ZgAXi ZgAt 4 431.|U11+VL+11| L+1]+1_
l.] l]

0 1-6
i, Bivtien = Yijen) + == (Yo = Yig) = o At(UU+Vl+1]) .(311)

Como se nota las ecuaciones 3.9 y 3.11 forman un sistema lineal no homogéneo con
incognitas U; ;.1 Y Vi41,j+19ue se pueden escribir como:

a1 Uij+1 + a12Vigg,j+1 = b1 .. (3.12)
azz Uiji1 + a22Vig1,j41 = b2 ... (3.13)
Siendo:
;= Ay .. (3.14)
a1 = Ai - (3.15)

a =Ui,j_Vi+1] 1 17’1. |U
22 2gAX 2gAt 4 ‘3* b
Tij

by = e1Yiy1j41 t el ji1 + f1..(3.17)

+ Vigrj| - (3.16)

b, = eZYi+1,j+1 + e+ f2..(318)

ey = (Bl+1] +B;j) ... (3.19)

4At
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fi = e1(Yiurj + Yij) . (3:20)

0
=—_..(3.21
=) Ax, ( )
1-6 1
f2= A_xi(YHl,j ~Y;) - 2ght (Ui + Vigrj) - (3.22)
La solucion del sistema de ecuaciones formado por las ecuaciones 3.12y 3.13 se da de la
forma siguiente:

_ biaz; —byay; 1 a2
Uij+1 =

= b, — b, ...(3.23)
az(a;; —asz)  aq —ag; ! azz(ag; — agz) 2

b,a;; — byay;

—— — ...(3.24
azz(ag — aqz) ( )

Vi+1,j+1 =

Sustituyendo las ecuaciones 3.17 y 3.18 en las anteriores, da lugar a dos expresiones
fundamentales del método:

Uij+1 = PijYij41 + Qi jYij+1 + Ryj . (3.25)
Visrj = SijViser,jer — TijYijer + Wi ... (3.26)
En las cuales:
_ €1Gp3 — €349
B az2(a11 — aq2)
€10y + er0a12

g =—="""".(3.28
Qs az(as; — aqz) ( )

.(3.27)

R. . = frazz — a4 (3.29)
M ag(ag —agp) T

_ —e1dy; T eyl

S = ...(3.30
" ag,(agg — as) ( )
€10z + €011
T, =227 27 (331)
M ag,(agy — agp)
—f1Q22 + f2a
W, = Dttt g g

az(ag; — agp)

Como se ve en la figura 3.1 la ecuacion de continuidad en la seccién i para el gasto
promedio de entrada en el tiempo es:

G_ = 96i,j+1 + (1 - B)Gi’j (333)
Se puede escribir:
ApjUijpr + 060G je + (1= 0)Gyj = Ay jVijia

Al considerar las ecuaciones 3.25 y 3.26 se establece que:
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1
Tio1Yieajer + (Quj = Sici)Vijer + PijYienjer = Wioe; — Ry + I(eGi,j+1 +(1-6)G;;) ... (3.34)
ij

La cual es una ecuacién lineal con tres incégnitas planteada para la seccion i localizada
entre la segunda y la penultima seccion del tramo en estudio que puede ser escrita como:

@i_1; = Ti_y .. (3.35)
a;; = Qij — Si—1,j - (3.36)

Air1,i = Pi,j (337)
1
bi,j = Wi—l,j - Ri,j + A_ (eGi,j+1 + (1 - B)GU) (338)
LJ

Al plantear la ecuacion 3.34 para las secciones intermedias del tramo en estudio se forma un
sistema de ecuaciones lineales tridiagonal cuyas incognitas son las elevaciones del agua
Y;j+1- Ya que se resuelve este sistema, con las expresiones 3.25 y 3.26 se obtienen las

velocidades de flujo U; j11 Y Vigq,j+1-
1. Condiciones de frontera.

De acuerdo con el método de las caracteristicas para el calculo del flujo no permanente a
superficie libre en régimen subcritico, se requiere de una condicién de frontera aguas arriba y
otra aguas abajo.

1.1. Condiciones de frontera aguas arriba.

En la primera seccion (i=1) el gasto es conocido. De modo que el gasto promedio de
entrada (Ec. 3.33) es igual al de salida A,,;U;,j,1; por lo tanto:

A1 jUrjr1 = 0Gj + (1 —0)Gy
Al tomar en cuenta la ecuacion 3.25 (i=1):

A;j(PyjYyj41 + Qi Y1 j41R1j) = 0Gy 1 + (1 — 60)Gy ... (3.39)

Por lo cual, el término independiente y los coeficientes de la primera ecuacién del sistema
de ecuaciones quedan:

ajr = Q4,5 - (3.40)

Ay = Pl,j (341)

1
by =—Ry; + i (G141 + (1 —0)Gyj) ... (3.42)
J

1.2. Condicién de frontera aguas abajo.
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Se considerara como condicion de frontera una elevacion conocida de la superficie, sea
Yf, asi:

YM+1,j+1 = YM+1,j = YF - (3.43)
La velocidad de flujo segun la ecuacion 3.26 del ultimo tramo (i=M):
Vijr1 = Sm-1,;Yr — Tm-1,jYm,j+1 + W-1,j - (3.44)
Al proponer en la penultima seccion la ecuacién de continuidad (1=M):
Ay jVmjs1 + 06y jo1 + (1= 0)Gryj = Ay, jUn js1
Tr-1,;Yu-1,j+1 + (Qu,j — Sm-1,j)Yur,j+1 = Wi—1,j — Ru,j — Pu,j¥r
Por lo que el término independiente y los coeficientes de la ecuacién M son:
aym-1 = Ty-1,j - (3.45)
apy-1m-1 = Qu-1,j — Sm—2,j - (3.46)
by = Wy_1,; — Ru,j — P jYr . (3:47)

La siguiente ecuacion se usa para asegurarse que la descarga de esta seccion sea con
una elevacion de agua igual o mayor a la minima (h. ; para el instante j).

2
Ac,j+1 _ 14 M,j+1

heji1 = ..(3.48)

Bc,j+1
Donde V), se obtiene con la ecuacion 3.26 (i=M)
Vumj+1 = Sm,jYr = Tmj¥m,j+1 + W j

Donde:
A.j Y B.j son el areay el ancho de superficie correspondiente al tirante critico.

Vu,j+1 €s la velocidad de entrada a la seccién M + 1.
Por lo que Yz sera:

hp + Zp sihy > he
F={ PSR T e (3.49)

hC,j +ZF si hf < hc’]’+1

Donde:
Zr Y hi son la elevacion del fondo de la seccion i = M + 1.
hy es el tirante conocido en tal seccion.

2. Sistema de ecuaciones lineales.

Con lo que se vio anteriormente, el sistema de ecuaciones lineales tridiagonal a resolver
es el siguiente:

Seccioni =1
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a1 = Q)

Az = Pl,j
1

by = —Ry; + r(@(;l,j+1 +(1-6)Gy;)
1'}

Secciones intermedias i = 2,M — 1
ai—1,i = Ti-1,
ai; = Qij — Si—1,j
Qi1 = Pij
Seccion pendltima i = M
aym-1 = Tm-1,j
aym = Qm,j — Sm-1,j

by = Wy-1,; — Rm,j + Pu,;Vr

3. Solucion del sistema de ecuaciones lineales.

Se utilizara el algoritmo de Thomas, por lo que es necesario seguir estos 4 pasos:

e Paso 1: Formacioén del sistema de ecuaciones lineales.

El sistema con N ecuaciones esta dado de esta manera:

Para: i=1
fi = a;i
gi = Aji+1
Para: i=2,N-1
€ = aji-1
fi =a;
gi = Qiji+1
Para: i=N
€ = 0aji1
fi =Aaj;

Los términos independientes se representan con b;.

e Paso 2: Transformaciones hacia abajo.

Para: k=2N
fx = fif-1 — Gr-1€x
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Ik = Gk — fr-i
bx  bifx-1 — br-1€x

e Paso 3: Calculo del valor de la incégnita N.
Xy = bn/fn

e Paso 4: Calculo de otras incognitas.

Para k = N — 1,1 (disminuyendo de 1 en 1)

Xy = (b — G Xi+1)/ fx

En conclusion los pasos a seguir para este modelo matematico son:

1.

w

10.
11.

12.
13.

14

15.
16.
17.
18.

Leer datos de coeficientes de rugosidad, distancias entre secciones, de las secciones
transversales de fondo, etc.
Considerar yy.
Hacerj =1.
Leer valores iniciales de elevaciones de agua y velocidades:
Yii Uir,Vis1a
Leer el hidrograma de entrada en la primera seccion (cada At):
Gl,l ) Gl,Z ’ Gl,3 y uee
Desde i = 1 hasta M calcular las siguientes incégnitas con las expresiones 3.27 a 3.32
Pij,Qij,Rij,Si;,Tijy W
Definir los coeficientes a; ; y los términos independientes b; del sistema de ecuaciones
lineales con las expresiones 3.48 a 3.58.
Con los pasos 1 a 4 resolver el sistema de ecuaciones lineales.
Dei =1 a M hacer:
Yijv1 = Xi
Considerar Yy 41,j41 = Yr.
Desde i = 1 hasta M — 1 calcular:
Ui j+1 con la ecuacion 3.235.
Vis1,j+1 CON la ecuacion 3.26.
Para i = M calcular V; ;,, con la ecuacion 3.26.
Si se desea escribir los resultados ir al siguiente paso, de otro modo ir al paso 15

. Escribir j + 1 y desde i = 1 hasta M

Yij+1, Uijrr Ve j+1
Hacerj=j+1
Sij > N continuar en el paso 18, de no ser asi ir al paso siguiente
Ir al paso 4
Fin
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3.3 Método hidrologico.

Estos métodos utilizan la ecuacion de continuidad y una relacién entre el almacenamiento
con el gasto de salida, dependen de uno o mas parametros cuyos valores son particulares
del tramo del rio en estudio; y la mayoria se plantea a partir de un hidrograma de entrada
y otro a la salida del rio.

Se aplica la ecuacién de continuidad en el rio donde se relaciona el cambio en el
almacenamiento con la diferencia entre el gasto en una seccion aguas arriba y otra aguas
abajo, asociando el almacenamiento y los gastos.

A su vez los requerimientos computacionales y de informacion para estos métodos son
minimos, pero sus resultados son limitados en exactitud, ademas que no toman en cuenta
cambios de geometria en las secciones ni efectos de remansos.

A continuacién se describe el método mas conocido y usado que es el método de
Muskingum.

3.3.1 Método de Muskingum.

Este método considera al canal como un depdsito donde el agua tarda un cierto tiempo en
recorrerlo, ademas de que tiene la capacidad de retener cierta cantidad de agua en el
mismo, por lo que la ecuacion inicial seria:

Volumen de entrada — Volumen de salida = A almacenamiento ... (3.50)

Si se divide entre At:

A almacenamiento
At

Q entrada — Q salida = ..(3.51)
Si se dice que I es el gasto de entrada, O es el gasto de salda y S;—S;_; es
A almacenamiento entonces la ecuacioén queda:

Si—Si1
I—0=—..(352
AL (3.52)
Como los caudales I y 0 no son constantes a lo largo del At considerado, se considera al
caudal de entrada y de salida como la media de los valores al principio y al final de At, por
lo que la ecuacion anterior (3.52) queda:

i+ 0;i1+0; S —Si4
— = ...(3.53
2 2 At ( )

En el método de Muskingum al depédsito donde se genera el almacenamiento se le
descompone en dos partes, “almacenamiento en prisma” proporcional al caudal de salida;
y “almacenamiento en cufia”, que es funcién de la diferencia entre el caudal de entrada y
el de salida:

Sprisma = K 0 ... (3.54a)
Seuia =b (I = 0) ... (3.54b)
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Donde:
K Constante para ese tramo de cauce referente al almacenamiento en prisma.
b Constante para ese tramo de cauce referente al almacenamiento en cufia.

Figura 3.2 Almacenamiento en un cauce segun el método de Muskingum [Sanchez San Roman, Transito de Hidrogramas
http://hidrologia.usual.es]

Sumando los almacenamientos en prisma y cufia:
S = Sprisma + Scuiia

b K—b
=K0+b(1—0)=b1+(K—b)0=K[E1+TO]:

—K[bl+<1 b)O] 3.55

=K\ e ...(3.55)

Si se dice que X = b/K, la ecuacion 3.55 queda:
S=K[XI+(1-X)0]..(3.56)

Sustituyendo la ecuacion 3.56 en 3.53:

iy + 1 01y +0;  KIXIi+ (1—X)0;] — K[XIi_y + (1 — X)0;4]

2 2 At - (3:57)
Despejando 0; de 3.57:

o i —KX + 0.5At o KX + 0.5At i K — KX — 0.5At 258

ET UK —KX +05At 1 YK — KX + 0.5At i‘lK—KX+0.5AT"'( 8)

La expresion 3.58 se reduce para simplificar de la siguiente manera:

Oi = Coli + Clli—l + Czol'_l (359)

Donde:
0, 1; Caudales de entrada y salida tras el tiempo At.
0;_1,1;_1 Caudales de entrada y salida al final del At anterior.
—KX+0.5At
Co=—r
K—KX+0.5At
KX+0.5At
C]_ -
K—-KX+0.5At
K—-KX—0.5At
CZ e —
K—KX+0.5AT

38



4. Inundaciones pluviales.

En este capitulo se describen los principales tipos de inundaciones, algunas afectaciones
que le acarrean a la sociedad y donde se pueden localizar; y por dltimo se describe el
calculo de los gastos de salida de un rio por desbordamiento y sus volumenes de
inundacion que generan estos gastos.

Una inundacién es la ocupacion temporal por parte del agua de zonas que normalmente
estan libres de ésta, ya sea por desbordamiento de rios, por lluvias torrenciales, deshielo,
por subida de mareas o por las olas causadas por maremotos (tsunamis).

Las inundaciones tienen distintas repercusiones para la gente y el gobierno del lugar
afectado, las mas directas son las pérdidas materiales o humanas. Cabe mencionarse
que hay zonas que resultaran mas afectadas que otras a la hora de una inundacion, esto
se debe a las caracteristicas topograficas, la ubicacion y la infraestructura del lugar, asi
como la cercania a cuerpos o corrientes de agua, o a lugares con antecedentes de
problemas de inundacion.

Ademas de las afectaciones directas de una inundacion, se producen serias
repercusiones indirectas, en su mayoria econémicas, ya que impiden que se lleven a cabo
actividades comerciales de forma temporal o definitivamente, causando pérdidas de
empleos o fuentes de ellos; también se ven afectadas estructuras viales.

Las inundaciones pluviales ocurren como consecuencia de la precipitacién, cuando el
terreno se ha saturado y el agua de lluvia excedente comienza a acumularse, con una
permanencia de horas e inclusive dias. Su principal caracteristica es que dicha
acumulacién es debida al agua precipitada sobre esa zona y no la que llegase a escurrir
de alguna otra region, como puede ser la parte alta de una cuenca. La magnitud de dicha
inundacion depende principalmente de la intensidad de la lluvia, su distribuciéon en espacio
y tiempo, tamafo y forma de la cuenca hidrolégica; ademas de las caracteristicas del
suelo, vegetacion, drenaje natural o artificial.

4.1 Causas de la precipitacion.

Como ya se ha visto en capitulos previos, las precipitaciones forman parte del ciclo
hidrolégico y ayudan a conservar el balance natural en la Tierra, pero las precipitaciones
tienen patrones que pueden ser reconocidos y que se generan por las siguientes causas:

4.1.1 Ciclones tropicales.

Los ciclones tropicales pueden provocar tormentas de larga duracion, del orden de varios
dias y abarcar gran terreno, por ello son causa de inundaciones en las principales
cuencas del pais, especialmente las cercanas al Golfo de México o al Océano Pacifico.
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Las regiones donde se originan los ciclones se les conocen como zonas ciclogenéticas.
Los que llegan a México provienen de la sonda de Campeche, Golfo de Tehuantepec,
Caribe y sur de las islas Cabo Verde.

Figura 4.1 Ciclén tropical aproximandose por el Golfo de México [Fuente:
http://www.atlasnacionalderiesgos.gob.mx/index.php/riesgos-hidrometeorologicos/ciclones-tropicales-huracanes].

Un porcentaje alto de la poblacion y de los centros de toma de decisién federales se
encuentran en el altiplano como es el caso de la Cuidad de México y su alrededores,
misma que se encuentra a 250 km de la costa, a 2250 m sobre el nivel del mar y
protegida del embate directo de los ciclones del Pacifico y del Atlantico por barreras
montafiosas muy altas por ambos lados. De esta manera, una gran cantidad de
mexicanos perciben un ciclén tropical como una dia con llovizna continua en los
alrededores de la capital cuando, al mismo tiempo, los compatriotas costeros estan
sujetos a efectos ocasionalmente dramaticos (Rosengaus, 1998). Los huracanes arrastran
consigo enormes cantidades de humedad que al precipitarse, generalmente con mayor
intensidad cuando el ciclon encuentra una barrera montanosa, provocan fuertes tormentas
y deslizamientos de tierra. El huracén Pauline tuvo intensidades de lluvia de 120 mm/h y
ldmina total de 414 mm.

4.1.2Lluvias orograficas.

Se produce por el ascenso de una columna de aire humedo al encontrarse con barreras
montanosas, en este ascenso el aire se enfria, lo que da lugar a su condensaciéon y
posteriormente la precipitacién en el lado por donde sopla el viento (barlovento).

En la distribucién de las lluvias el relieve es un factor importante, ya que puede actuar
como una barrera que modifica la direccion de los vientos. Esta distribucion de
precipitacién es irregular entre las dos vertientes de una misma cadena montafiosa y mas
cuando su eje es perpendicular a la direccion de los vientos dominantes.
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Figura 4.2 Lluvia orogréfica [http://www.ecured.cu/index.php/Lluvia_orogr%C3%A 1fical.

Dentro de la Republica Mexicana existe un accidentado relieve orografico que gracias a
su orientacion trastoca enormemente las caracteristicas de la lluvia, logrando que ésta
sea mucho mas intensa cerca del océano Pacifico y del Golfo de México, y no tanto en el
altiplano central de nuestro pais.

4.1.3Lluvias invernales.

Son aquellas relacionadas con el desplazamiento de frentes de aire frio que proceden de
la zona del Polo Norte. En los frentes frios la masa de aire empuja a la otra masa caliente
que la hace elevarse enérgicamente, esta drastica ascension origina chubascos fuertes y
tormentas. La zona mas afectada en el pais por este tipo de lluvia es la noroeste, sin
embargo también se ven afectadas la vertiente del Golfo y la peninsula de Yucatan.

Figura 4.3 Frente frio [http://www.fondear.org/infonautic/mar/Meteo/Frentes/Frentes.htm].
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4.1.4 Lluvias convectivas.

Se originan con el calentamiento de la superficie terrestre, se tiene que notar que algunas
regiones de la superficie absorben mejor el calor de los rayos solares, provocando que
este tipo de lluvias se dé mas en
ciudades donde el concreto y el
asfalto ocupan una gran
superficie terrestre. El aire al
entrar en contacto con estas
“zonas calidas” se calienta mas
que en los alrededores, dando
lugar a corrientes verticales.
Estas corrientes se enfrian
rapidamente en la capa de la
troposfera, produciendo asi la
condensacién del vapor de agua
y la formacién de nubes densas.
Este tipo de lluvia es muy tipica
de la Ciudad de Meéxico,
causando inundaciones en las
zonas de menor elevacion.

Figura 4.4 Inundacién en D.F.
[http://www.dgcs.unam.mx/boletin/bdboletin/2012_214.html].

4.2 Zonas de inundacion

La importancia de ubicar las zonas de inundacion radica en la construccidn de
infraestructura necesaria para mitigar los efectos de una inundacién o incluso evitarlas.
Esto debido a que normalmente se construyen estructuras para proteger una region , por
lo que muchas veces esto lleva a que éstas causen afectaciones en otros sitios, en las
que se debe hacer un analisis integral o del conjunto que cubra la totalidad del area que
llegaria a ser anegada.

Los principales factores que indican donde se encontraran dichas zonas, son la topografia
del terreno en estudio, el tipo de suelo, la cantidad de agua precipitada o intensidad de
ésta y el area de aportacion de la cuenca.

4.2.1Topografia del terreno.

Dentro del estudio de las inundaciones, la topografia del terreno es el factor de mayor
relevancia, ya que el agua escurre naturalmente por gravedad hacia las zonas de menor
elevacion, también se pueden detectar encharcamientos debido a cunetas, pendiente del
terreno, etc.

Dentro del estudio de la topografia del terreno, actualmente se cuenta con varias
herramientas para hacer menos complicado, rapido y con buena precisién dichos
estudios. Algunas herramientas son:
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e Sistemas de informacion geografica (SIG):
e Vuelos LIDAR.

e Estudios de topografia.

e Cartas topograficas.

Cabe mencionar que una de las principales deficiencias en México es la falta de estudios
topograficos asi como la actualizacién para ciertos periodos de tiempo, ya que el pais es
muy cambiante, lo cual afecta a gran parte del territorio nacional, contando con buena
informacion soélo las partes mas urbanizadas del mismo.

Figura 4.5 Curvas de nivel Rio Atoyac [Instituto de Ingenieria, 2015].

4.2.2 Tipo y caracteristicas del suelo.

Otro de los factores importantes para el estudio de inundaciones, es el tipo y
caracteristicas del suelo que exista en la zona, ya que conociendo esto es posible saber o
suponer la cantidad de agua que puede escurrir, la capacidad de infiltracion, la
intercepcion por vegetacion u obras humanas (paredes, banquetas, casas, etc.), el
almacenamiento de la humedad en el suelo, el flujo subsuperficial, la evotranspiracion y
percolacion.

Una de las caracteristicas de suelo mas influyentes para el estudio de las inundaciones es
el uso de suelo, que pueden ser:

e Barbecho.
e Cultivos en surco.
e Cereales finos.
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e Legumbres.

e Pradera natural o pastizal.

e Pradera permanente.

e Bosque.

e Cascos de hacienda.

e Caminos de terraceria.

e Caminos con pavimentos duros.
e Superficie impermeable.

Ademas que también depende de la humedad que el suelo tenga en dias adyacentes,
como pueden ser: seca, media o condicion promedio, himedas o saturadas.

4.2.3 Cantidad e intensidad de agua precipitada.

La cantidad e intensidad de agua precipitada influye directamente en el area de
inundacion, la cantidad porque puede saturar los suelos o llenar los sistemas de
alcantarillados u obras preventivas logrando que el agua sobrante inunde la zona. La
intensidad influye en que al haber mucha precipitacién en poco tiempo, las corrientes
naturales o artificiales se vuelvan violentos torrentes, llevandose consigo lo que se
encuentre a su paso. A su vez la cantidad de agua precipitada sirve para calcular los
volumenes de inundacién y los niveles maximos que puede alcanzar el agua sobre el
terreno.

4.2.4 Area de aportacién de la cuenca.

La influencia del area de aportacion de la cuenca influye debido a que al ser mas grande
mayor recepcion de lluvia puede tener y por lo tanto los volimenes de agua seran
mayores con respecto a una de menor tamarfo, a su vez hay que tener en cuenta si la
cuenca en estudio tiene una salida natural o si sera necesario crear una artificial para
evitar las inundaciones.
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HIDALGO,

MEXICO,

MORELOS) 'y
Figura 4.5 Cuenca del Valle de México [Rogerio Mireles Morales, 2013].

4.3 Gastos sobre los bordos de un rio.

Cuando una avenida extraordinaria pasa sobre el cauce de un rio, cabe la posibilidad de
que esta misma sobrepase los bordos del rio, ocasionando que el agua se salga hacia los
costados, si la avenida tiene un largo periodo de tiempo asi como un gran volumen de
agua, puede ocasionar inundaciones en las zonas aledafas al rio como se vio en el
apartado anterior.

El agua que excede la altura de los bordos se le conoce como un gasto de salida del rio.
Este gasto se calcula con base en la ecuacion de un vertedor de cresta ancha, su calculo
puede corresponder a una descarga libre 0 a una ahogada de acuerdo a las elevaciones
del agua en el rio y en la llanura cercana a él.

4.3.1 Descarga libre.

Donde Zy,Z., Z; son las elevaciones del agua en el rio, del bordo, y del nivel del agua en
la llanura respectivamente (figura 4.6 y 4.7).
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Rio

-

Llanura

Zr
Zc
ZL

Figura 4.6 Descarga libre

Si se cumple:

2
3Gr 2> 7~ Zc ..(41)

Entonces el gasto se obtiene por medio de la ecuacién siguiente:

G == QL(ZR - Zc)l.S (42)
Donde :
0, = u.by2g ... (43)

Donde:

b Longitud del bordo donde existe vertido (m).

g La aceleracion de la gravedad (m/s?).

U Un coeficiente de descarga (aproximadamente 0.54).

4.3.2 Descarga ahogada.

Para este caso:

2
3Ur =2 <ZL—Zc..(44)
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Rio Llanura

Zr
Zc
Z.

Figura 4.6 Descarga ahogada

El gasto se calcula con la siguiente ecuacion:

G=0,Z, —Z)Zr — Z, ... (4.5)

Donde:

Siendo 4 un coeficiente de descarga para el caso cuando:
2
§(ZR - ZC) = ZL - ZC (4‘7)

Las ecuaciones 4.2 y 4.5 deben dar el mismo gasto. Para ello, se requiere cumplir que:

D.(Zg — Zc)1'5 =04(Z, — Zc)\/ Zp—Zp ...(48)
Simplificando 4.7 en 4.8 queda:

1/2

0, = @Ag(z) — 0.38490,

Ya con los gastos sobre los bordos calculados y considerando el tiempo que persisten, se

obtiene el volumen de inundacién de la avenida transitada por el cauce.
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5. Ejemplos de aplicacion
Aplicacion al rio Jamapa en el estado de Veracruz. Para ejemplificar los métodos vistos se
hace un ejercicio, sobre el Rio Jamapa en Veracruz, de desbordamiento de éste.

5.1 Hidrogramas de entrada al tramo de interés del rio Jamapa

Se emplean Hidrogramas para gastos medios diarios descritos en el Capitulo 2, ellos se
transitan por el cauce del rio Jamapa con el Modelo matematico para flujo unidimensional
planteado en el capitulo 3 y por ultimo se calcula la altura de inundacion en areas
aledanas al rio como se menciono en el capitulo 4.

Los hidrogramas se obtuvieron con el método de gastos medios diarios para 10 dias, con
la informacion obtenida del Banco Nacional de Datos de Aguas Superficiales (BANDAS)
de CONAGUA, de las estaciones 28039 y 28040, “Paso del Toro” y “El Tejar’
respectivamente. Se obtuvieron los gastos maximos anuales para 1, 2, 3,4,5,6,7,8,9y
10 dias de la tabla 5.1.

Maximos anuales
Afio 1 2 3 4 5 6 7 8 9 10
1952|  456.00 44835 44030 410.03| 376.14| 348.33| 324.40 302.05| 310.72| 317.91
1953 279.40 240.55| 206.80| 182.28| 166.84| 153.23| 141.45| 137.68| 134.06| 130.25
1954|  467.90 377.40| 31240 289.13( 287.58| 284.43| 284.79| 270.66| 263.07| 262.96
1955 566.20 549.90| 445.70| 398.30[ 395.50| 395.15| 374.39] 352.50| 344.51| 353.17
1956 348.40 331.70| 317.40| 287.65| 269.12| 267.92| 268.29| 266.60| 253.26| 241.67
1957 326.00 272.05| 217.77| 201.73| 198.98| 188.37| 178.69] 169.59| 162.50[ 155.48
1958|  470.80 449,80 383.77| 34298 334.02| 316.30 299.40| 284.76| 267.71| 259.17
1959 399.40 382.25| 362.73| 346.30[ 326.36] 308.98] 291.21| 280.84| 269.49| 261.58
1960] 457.10 431,85 387.33| 363.48] 331.50| 308.08| 290.94| 274.75 259.39| 248.38
1961  448.50 408.75 349.47| 31550 283.76| 256.60| 250.17| 245.60| 235.73| 224.24
1962 329.90 278.40| 251.03| 220.58| 209.34| 200.33| 185.27| 170.22| 156.93| 145.61
1963 275.50 27150 223.47| 194.80 171.74 152.67| 138.60| 128.05| 120.65| 114.00
1964  204.30 175.40| 158.17| 145.90| 133.23| 121.22| 116.01] 108.20| 103.64| 106.06
1965 201.20 183.50{ 157.80| 141.76| 133.12| 12451 117.79| 111.36] 106.93| 105.81
1966 378.60 350.65| 316.63| 308.58| 283.92| 258.20| 237.81| 220.40| 207.77| 195.45
1967 387.90 364.05| 340.33| 317.88| 311.74| 293.53| 268.66| 246.43| 227.75| 211.98
1968 221.20 206.50| 181.77| 165.13( 151.30] 152.02| 151.37| 150.11| 144.10f 138.88
1969 616.00 543.50| 488.40| 458.03| 416.20| 392.45| 397.77| 395.33| 390.37| 376.67
1970  403.60 396.85| 373.07| 331.15| 310.64| 290.87| 267.51| 246.44| 22859 214.19
1971 195.90 181.70| 150.48| 132.56| 121.01] 118.48| 116.62| 113.94| 110.43| 106.90

1972 747.00 658.05 602.80 505.60 443.52 400.17 368.59 343.73 323.74 306.66
Tabla 5.1 Gastos Maximos Anuales de la estacién “Paso del Toro”.
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Se obtienen los gastos maximos anuales acumulados para cada dia, consignados en la
tabla 5.2.

Acumulados

Afio 1 2 3 4 5 6 7 8 9 10

1952 456.00 896.70| 1320.90( 1640.10| 1880.70| 2090.00( 2270.80| 2416.40( 2796.50|3179.10
1953 279.40 481.10f 620.40[ 729.10f 834.20f 919.39( 990.17( 1101.40| 1206.50|1302.51
1954 467.90 754.80| 937.20| 1156.50| 1437.90| 1706.60| 1993.50| 2165.30| 2367.60|2629.60
1955 566.20| 1099.80( 1337.10| 1593.20 1977.50( 2370.90| 2620.70( 2820.00| 3100.60|3531.70
1956 348.40 663.40| 952.20| 1150.60| 1345.60| 1607.50| 1878.00| 2132.80| 2279.30| 2416.70
1957 326.00 544.10] 653.30] 806.90] 994.90| 1130.20| 1250.80| 1356.70| 1462.50| 1554.84
1958 470.80 899.60| 1151.30( 1371.90| 1670.10| 1897.80| 2095.80| 2278.10( 2409.40|2591.70
1959 399.40 764.50| 1088.20| 1385.20| 1631.80| 1853.90| 2038.50| 2246.70| 2425.40| 2615.80
1960 457.10 863.70| 1162.00| 1453.90| 1657.50| 1848.50| 2036.60| 2198.00( 2334.50( 2483.80
1961 448.50 817.50| 1048.40| 1262.00|] 1418.80| 1539.60| 1751.20| 1964.80| 2121.60(2242.40
1962 329.90 556.80|] 753.10| 882.30| 1046.70| 1202.00| 1296.87| 1361.74| 1412.34|1456.12
1963 275.50 543.00] 670.40| 779.20| 858.72|] 916.02| 970.18| 1024.38| 1085.84(1140.00
1964 204.30 350.80] 474.50| 583.60| 666.13| 727.33| 812.04] 865.60| 932.72|1060.62
1965 201.20 367.00) 473.40| 567.04| 665.58| 747.05| 824.56| 890.91| 962.40|1058.12
1966 378.60 701.30] 949.90| 1234.30| 1419.60| 1549.20| 1664.70| 1763.22| 1869.92|1954.51
1967 387.90 728.10| 1021.00| 1271.50| 1558.70| 1761.20| 1880.60| 1971.43| 2049.74|2119.81
1968 221.20 413.00f 545.30] 660.50[ 756.50[ 912.10 1059.60( 1200.90| 1296.87| 1388.84
1969 616.00) 1087.00 1465.20| 1832.10( 2081.00( 2354.70( 2784.40( 3162.60| 3513.30|3766.70
1970 403.60 793.70| 1119.20| 1324.60| 1553.20| 1745.20| 1872.60| 1971.50| 2057.30(2141.86
1971 195.90 363.40( 451.45| 530.25[ 605.05 710.86| 816.36] 911.55| 993.85|1068.95
1972 747.00] 1316.10] 1808.40( 2022.40| 2217.60| 2401.00( 2580.10( 2749.80| 2913.70| 3066.60

Tabla 5.2 Gastos maximos anuales acumulados de “Paso del Toro”.

Se les ajusta a cada serie de datos (para cada una de las columnas la tabla 5.2)
acumulados la funcion de probabilidad que menor error estandar tenga con el programa
AX.

Con la distribucion de probabilidad seleccionada, se obtienen los caudales para diferentes
periodos de retorno, en el caso de Paso del Toro la que menor error estandar proporcioné
fue el ajuste de Gumbel Maxima Verosimilitud como se nota en la tabla 5.3.

‘Ajuste de Funciones de Probabil

YL s

Figura 5.1 Programa Ax.
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. Resumen de errores estandar

Archivo analizado: 1DIA~1.AJU !. E

Funcion Momentos Maxima Yerosimilitud
2 parametros 3 parametros 2 parametros 3 parametros
Mormal _BOS | - _BOS | -
Lognormal 31.640 30.725 29.499 29.049
Gumbel oM | - 28463 | -
Exponencial 92312 | 189983 | -
Gamma 30.239 30.347 31.804 11111.000
Doble Gumbel 37.270
Minimo error estandar: 28 463
Calculado por la funcion: Gumbel [m x. ver_]

Figura 5.2 Resumen de errores estandares del programa Ax para un dia de la estacién “Paso del Toro”.

AJUSTES DE FUNCIONES DE PROBABILIDAD

Dias 1 2 3 4 5 6 7 8 9 10

TR [GUMBEL MAX| GUMBEL MAX |GUMBEL MAX|GUMBEL MAX|GUMBEL MAX|GUMBEL MAX[GUMBEL MAX|{GUMBEL MAX|GUMBEL MAX|GUMBEL MAX
2 365.58 670.97| 891.46| 1076.73| 1263.72| 1431.14| 1580.83| 1720.01] 1852.99 1978.28

5 495.72 915.22| 1230.81| 1494.24| 1757.74] 1990.53| 2200.86| 2392.47| 2580.62| 2758.86
10 581.88| 1076.94| 1455.48| 1770.68| 2084.82| 2360.9] 2611.38| 2837.69| 3062.38 3275.66
20 664.53| 1232.06| 1670.99] 2035.84 2398.57| 2716.16] 3005.15| 3264.77| 3524.49( 3771.4
50 7715 1432.85| 1949.95( 2379.06| 2804.69| 3176.02| 3514.86| 3817.56| 4122.64| 4413.08
100 851.67| 1583.31| 2158.99| 2636.26| 3109.01] 3520.61] 3896.81| 4231.81| 4570.83 4893.92
200 931.54| 1733.23| 2367.27) 2892.52| 3412.23| 3863.95| 4277.36| 4644.54| 5017.47 5373.02
500 1036.92] 1931.01] 2642.06| 3230.61| 3812.26| 4316.92| 4779.43| 5189.07| 5606.67| 6005.09
1000 1116.56] 2080.49| 2849.73| 3486.13| 4114.6| 4659.26| 5158.89] 5600.61f 6051.98| 6482.79
2000 1196.17) 2229.92| 3057.33| 3741.55| 4416.83| 5001.48] 5538.2 6012| 6497.12] 6960.32
5000 1301.39] 2427.41] 3331.71| 4079.14| 4816.27| 5453.78| 6039.53| 6555.72( 7085.45| 7591.46
10000 1380.98] 2576.79| 3539.25| 4334.49| 5118.41] 5795.9] 6418.74| 6966.99| 7530.47| 8068.86

Tabla 5.3 Ajustes de probabilidad para cada dia de “Paso del Toro”.
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Una vez que se tienen estos datos que son los acumulados, se tienen que hacer por dia
como se explicd en el capitulo 2.

Pordia
TR 1 2 3 4 6 7 8 9 10
2 365.58 305.39 220.49 185.27 186.99 167.42 149.69 139.18 132.98 125.29
5 495.72 419.5 315.59 263.43 263.5 232.79 210.33 191.61 188.15 178.24
10 581.88 495.06 378.54 315.2 314.14 276.08 250.48 226.31 224.69 213.28
20 664.53 567.53 438.93 364.85 362.73 317.59 288.99 259.62 259.72 246.91
50 771.5 661.35 517.1 429.11 425.63 371.33 338.84 302.7 305.08 290.44
100 851.67 731.64 575.68 477.27 472.75 411.6 376.2 335 339.07 323.04
200 931.54 801.69 634.04 525.25 519.71 451.72 413.41 367.18 372.93 355.55
500 1036.92 894.09 711.05 588.55 581.65 504.66 462.51 409.64 417.6 398.42
1000 1116.56 963.93 769.24 636.4 628.47 544.66 499.63 441.72 451.37 430.81
2000 1196.17 1033.75 827.41 684.22 675.28 584.65 536.72 473.8 485.12 463.2
5000 1301.39 1126.02 904.3 747.43 737.13 637.51 585.75 516.19 529.73 506.01
10000| 1380.98 1195.81 962.46 795.24 783.92 677.49 622.84 548.25 563.48 538.39

Tabla 5.4 Valores diarios ajustados de “Paso del Toro”.

Por ultimo, se les acomoda de tal manera que dé la forma de un hidrograma con base en
la informacion obtenida del banco de datos.

Hidrogramas para diferentes TR

2 5 10 20 50 100 200 500 1000 2000 5000] 10000
149.7 210.3 250.5 289.0 338.8 376.2 4134 462.5 499.6 536.7 585.8  622.8
220.5 315.6 378.5 438.9 517.1 575.7 634.0 7111 769.2 827.4 904.3 962.5
365.6 495.7 581.9 664.5 7715 851.7 9315 1036.9| 1116.6] 1196.2| 1301.4] 1381.0
305.4 419.5 495.1 567.5 661.4 7316 801.7 894.1 963.9] 1033.8| 1126.0f 1195.8
185.3 263.4 315.2 364.9 429.1 4773 525.3 588.6 636.4 684.2 747.4(  795.2
187.0 263.5 314.1 362.7 425.6 472.8 519.7 581.7 628.5 675.3 737.1  783.9
167.4 232.8 276.1 317.6 3713 411.6 451.7 504.7 544.7 584.7 637.5| 6775
139.2 191.6 226.3 259.6 302.7 335.0 367.2 409.6 4417 473.8 516.2| 5483
133.0 188.2 224.7 259.7 305.1 339.1 372.9 417.6 4514 485.1 529.7  563.5
125.3 178.2 213.3 246.9 290.4 323.0 355.6 398.4 430.8 463.2 506.0f 538.4

Tabla 5.5 Hidrogramas para “Paso del Toro”.
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Se siguen los mismos pasos con los datos de “El Tejar”.

Figura 5.3 Hidrogramas “Paso del Toro”.

Gastos maximos anuales para 1, 2, 3,4, 5,6, 7, 8,9y 10 dias

Maximos anuales
Afo 1 2 3 4 5 6 7 8 9 10
1952 347.1| 338.2 314.9] 274.0 244.3| 218.8| 197.8 187.9( 198.8| 205.8
1953 109.8 89.4| 77.0f 683 62.0 57.0| 52.7 49.7| 48.4| 46.7
1954 264.7| 191.6( 148.7] 128.9( 133.4| 131.9( 130.3 124.0f 125.1] 128.6
1955 549.3( 414.3| 348.6] 298.0 264.8| 240.9( 228.9 226.1| 217.2] 209.8
1956( 324.7| 219.3| 167.3| 140.7| 122.5| 113.7| 114.2| 110.6| 105.9| 104.8
1957 89.6 76.3] 716 73.1 69.7 66.5| 619 58.4 55.0/ 521
1958( 307.1| 272.5| 233.8| 212.3| 194.6| 181.4| 173.2| 165.4| 156.7| 148.2
1959( 178.1| 172.9| 158.0| 142.1| 131.4| 122.3| 114.9| 107.4| 101.9] 97.3
1960 347.8| 242.6| 196.4| 172.5 160.6| 151.4( 142.3 133.3| 126.5( 124.3
1961 455.1| 408.0| 346.0| 303.7| 271.4| 244.7| 223.5| 212.9| 205.0| 196.1
1962 211.2| 173.8| 135.6] 112.2( 103.3 95.7 88.0 80.9 74.9 69.9
1963 147.8| 140.0( 118.9| 102.5 88.9| 788 711 65.2| 60.7[ 57.0
1964 126.0f 104.7 90.0| 80.7 72.5| 65.6] 60.8 56.6] 529 51.7
1965 159.9| 133.4| 109.8 95.9 85.6 77.5 70.5 65.0 62.9 60.6
1966 205.1| 194.8| 169.1| 160.7| 147.8| 137.5| 126.8| 117.1| 112.4| 106.9
1967 430.6| 347.2| 278.8| 247.1] 234.2| 211.5| 190.2 172.8| 158.5| 146.5
1968 232.0f 151.7| 114.0 93.7 85.4| 79.4) 783 75.0 710 66.9
1969 406.6| 360.3| 367.1| 323.2| 295.1| 278.7| 290.3| 284.1| 275.7| 266.4
1970 192.9] 186.6| 165.2( 159.0/ 156.0( 150.0 140.0 130.0 121.1f 116.7
1971 121.4 95.5| 83.2[ 79.8 73.8] 69.0 66.3 64.1] 611 58.0
1972 591.4| 577.2| 532.2] 452.2( 401.2| 355.1f 316.6 290.2| 268.3| 248.8

Tabla 5.6 Gastos Maximos Anuales de la estacion “El Tejar”.
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Gastos maximos anuales acumulados para cada dia:

Acumulados
Afo 1 2 3 4 5 6 7 8 9 10
1952| 347.1| 676.4| 944.8| 1095.9| 1221.3| 1313.0| 1384.5| 1502.9| 1789.5| 2057.9
1953 109.8| 178.8( 231.0f 273.3] 309.8| 341.8| 368.6 397.4| 435.7| 466.6
1954 264.7| 383.3|] 446.1| 515.6 666.9] 791.2| 911.9 992.2| 1125.9( 1285.6
1955| 549.3| 828.6| 1045.9| 1192.0| 1323.9| 1445.1| 1602.6 1809.1| 1955.2| 2097.6
1956| 324.7| 438.7| 501.8| 562.9| 612.4| 682.1| 799.4| 884.5| 952.7| 1047.8
1957 89.6] 152.7| 214.8] 292.3| 348.7| 398.8| 433.3 467.4] 494.7] 520.6
1958 307.1 545.0| 701.4( 849.1 973.2] 1088.5| 1212.1 1323.3| 1410.4| 1482.1
1959 178.1| 345.8| 474.0/ 568.5| 656.9| 733.6| 804.0| 859.5| 917.1| 972.5
1960| 347.8| 485.2| 589.1| 690.0f 803.2| 908.3| 995.9| 1066.4| 1138.8| 1242.7
1961 455.1| 816.0 1038.0| 1214.9| 1357.0| 1468.3| 1564.2| 1703.3( 1845.4| 1961.3
1962 211.2| 347.6| 406.9| 448.6| 516.6/ 574.5| 616.0 647.6| 674.5| 698.7
1963 147.8| 280.0| 356.8| 410.1| 444.3( 472.5 497.6 521.5| 546.3] 570.4
1964 126.0 209.4| 270.0| 322.9| 362.6| 393.8| 425.7| 452.4| 476.4( 517.1
1965 159.9( 266.8| 329.5| 383.7| 428.0| 464.7| 493.5| 520.2| 565.7| 605.9
1966 205.1| 389.7| 507.2( 642.8( 738.9] 825.3] 887.7 936.6| 1011.5( 1069.1
1967 430.6] 694.4| 836.4] 988.3| 1170.8| 1268.8| 1331.5| 1382.4( 1426.3| 1465.2
1968 232.0| 303.4| 341.9] 374.8| 427.2| 476.5| 547.8 600.3| 639.4( 669.5
1969| 406.6| 720.7| 1101.4| 1292.9| 1475.5| 1672.5| 2031.8| 2273.1| 2481.2| 2663.8
1970 192.9| 373.3| 495.5| 636.2] 779.9] 900.2| 980.1| 1040.3( 1089.6| 1167.2
1971 121.4| 191.1 249.7) 319.4] 368.9| 413.8| 463.8 512.6] 549.6( 580.0

1972 591.4| 1154.4| 1596.6| 1809.0| 2006.2| 2130.8| 2216.1| 2321.8| 2414.4| 2487.9
Tabla 5.7 Gastos Maximos Anuales acumulados de la estacion “El Tejar”.

Se les ajusté a cada serie de datos acumulados la funcién de probabilidad que menor
error estandar tenga con el programa AX, obteniendo asi la funcion de Doble Gumbel; y
se extrapolan para diferentes periodos de retorno.

i REE

Funcion Momentos M axima Yerosimilitud
2 parametros 3 parametros 2 parametros 3 parametros
Mormal 3Fh43 | 3Fh43 | e
Lognormal 33.657 28587 27421 28982
Gumbel 28289 | 0 - 327F4 | e
Exponencial a0 | - g3e8y | 00
Gamma 26.135 27 478 29.284 25.274
Doble Gumbel 23.232

Minimo error estandar:  23.232

Calculado por la funcion: Doble Gumbel

Figura 5.4 Resumen de errores estandares del programa Ax para un dia de la estacién “El Tejar”.
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AJUSTES DE FUNCIONES DE PROBABILIDAD
Dias 1 2 3 4 5 6 7 8 9 10
TR |D Gumbel [D Gumbel [D Gumbel |D Gumbel |D Gumbel |D Gumbel [D Gumbel [D Gumbel |D Gumbel |D Gumbel
2 240.7 399.2 507.5 599.6 692.6 770.1 839.0 897.1 971.3| 1046.1
5 426.6 697.1 901.6| 1063.3| 1217.3| 1347.1| 1487.5| 1636.7| 1794.1] 1947.6
10 524.6 913.4| 1221.4| 1414.6] 1590.1] 1733.2| 1906.1| 2080.4f 2238.0 2380.3
20 594.8| 1089.1] 1492.1| 1696.6| 1891.0 2038.3| 2212.4| 2358.5| 2515.2] 2652.3
50 677.1) 1297.4] 1814.0| 2028.9| 2247.8| 2399.1| 2568.8| 2676.0 2833.8] 2968.5
100 736.6| 1448.01 2046.6| 2268.6| 2505.8| 2659.9| 2825.0f 2903.5| 3063.0f 3198.0
200 795.1] 1596.3| 2275.4| 2504.3| 2759.8| 2916.1| 3076.7| 3126.1| 3288.5| 3425.7
500 872.0 1790.6| 2575.4| 2813.8| 3093.0f 3251.9| 3406.5( 3418.0f 3584.1f 37282
1000 930.3| 1938.3| 2802.7| 3047.0] 3344.3] 3506.1| 3654.8 3636.8 3808.1 3959.4
2000 988.3| 2084.8| 3027.3| 3279.3] 3597.6| 3758.4| 3903.1f 3857.4| 4033.9] 4195.5
5000 1065.7| 2277.1] 3332.6] 3591.5| 3935.3|] 4100.1| 4229.0( 4145.8| 4330.3|] 4510.3
10000 1121.9] 2423.6| 3557.2 3809.3|] 4186.6] 4338.5| 4477.3| 4363.0f 4546.0] 4759.6
Tabla 5.8 Ajustes de probabilidad para cada dia de “El Tejar”.
El arreglo por dia.
Por dia
TR 1 2 3 4 5 6 7 8 9 10
2 240.7 158.5 108.3 92.1 93.1 77.4 68.9 58.1 74.2 74.8
5 426.6 270.5 204.5 161.7 154.0 129.9 140.3 149.2 157.4 153.5
10 524.6 388.9 308.0 193.2 175.5 143.1 172.9 174.3 157.7 142.2
20 594.8 494.3 403.0 204.5 194.4 147.3 174.1 146.1 156.8 137.1
50 677.1 620.3 516.5 214.9 218.9 151.3 169.7 107.2 157.8 134.7
100 736.6 711.4 598.6 222.0 237.2 154.1 165.2 78.5 159.5 135.1
200 795.1 801.2 679.1 228.9 255.4 156.4 160.6 49.4 162.3 137.3
500 872.0 918.6 784.8 238.3 279.3 158.8 154.6 11.5 166.1 144.1
Tabla 5.9 Valores diarios ajustados de “El Tejar”.
Se les acomoda en forma de hidrograma.
Hidrogramas para diferentes TR
2 5 10 20 50 100 200 500
92.05 161.7 193.17 204.47 214.94 222 228.94 238.33
158.47 270.5 388.85 494.31 620.31 711.43 801.16 918.55
240.73 426.56 524.58 594.81 677.12 736.6 795.11 872.04
108.32 204.49 307.98 403.02 516.54 598.56 679.1 784.84
93.07 154.03 175.47 194.37 218.91 237.16 255.44 279.26
77.43 129.86 143.11 147.31 151.29 154.1 156.37 158.84
68.91 140.34 172.92 174.11 169.7 165.15 160.58 154.63
58.11 149.17 174.29 146.06 107.19 78.46 49.44 11.47
74.2 157.41 157.66 156.78 157.76 159.5 162.33 166.14
74.84 153.53 142.24 137.1 134.72 135.07 137.26 144.14

Tabla 5.10 Hidrogramas “El Tejar”.
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Figura 5.5 Hidrograma “El Tejar”.

Ya que los ramales de ambas estaciones confluyen aguas abajo en el Rio Jamapa, se
juntan, quedando de la forma siguiente:

Unificacién de Hidrogramas
5 10 20 50 100 200 500
241.74 |372.03 |443.65 |493.46 |553.78 598.2 642.35 700.84
378.96 |586.09 |767.39 |933.24 |1137.41 |1287.11 |1435.2 1629.6
606.31 |922.28 |1106.46|1259.34 | 1448.62 |1588.27 |1726.65 |1908.96
413.71 |623.99 |803.04 |970.55 |1177.89 |1330.2 |1480.79 |[1678.93
278.34 |417.46 |490.67 |559.22 |648.02 714.43 | 780.69 867.81
264.42 |393.36 |457.25 |510.04 |576.92 626.85 |676.08 740.49
236.33 |373.13 |449 491.7 541.03 576.75 |612.3 659.29
197.29 |340.78 |400.6 |405.68 |409.89 413.46 |416.62 421.11
207.18 |345.56 |382.35 |416.5 462.84 498.57 |535.26 583.74
200.13 |331.77 |355.52 |384.01 |425.16 458.11 |492.81 542.56
Tabla 5.11 Unificacion de Hidrogramas “El Tejar”y “Paso del Toro”.
Unificacion de hidrogramas
2500
2000 —?
- —_—5
E 1500 —_—10
% 1000 —20
© —50
500 100
0 200
a4 6 10 12 500
Dias

Figura 5.6 Unificacion de Hidrogramas “El Tejar” y “Paso del Toro”.
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5.2 Secciones transversales del tramo en estudio del rio Jamapa

Una vez obtenidos los hidrogramas, se tiene que hacer un estudio de zonas de
inundacion, para esto se obtienen cartas topograficas de la zona y con ellas se conocen
las principales depresiones en donde podria quedarse el agua.

Figura 5.7 Curvas de nivel cerca del tramo en estudio del rio Jamapa.
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Con la carta topografica se obtienen las areas de inundacion para distintas profundidades
como se muestra en la figura 5.8.

AL

Figura 5.8 Cuenca del Rio Jamapa con areas de inundacion.
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Una vez obtenidas las areas de inundacién se conocen los volumenes por curva de nivel.

Ya que se obtienen los volumenes se generan graficas con lineas de tendencia y sus
respectivas ecuaciones para las zonas ubicadas a la derecha e izquierda del rio en la

Volimenes lado derecho
Curva |Area(km2) |Volumen (m3)
0.5 0.2073 43,148.54
1 0.67 248,062.30
1.5 29.61 14,506,088.00
2 31.767 29,833,529.00
2.5 36.231 47,584,618.00
3 37.774 66,071,075.00

Tabla 5.12 Volimenes de inundacioén del lado derecho por curvas de nivel

Volumenes lado izquierdo
Curva |Area(km2) |Volumen (m3)
0.5 0.07 11,969.88
1 0.2776 92,443.97
1.5 7.13 3,259,909.00
2 8.786 7,218,576.00
2.5 14.994 14,502,281.00
3 15.885 22,210,728.00

Tabla 5.13 Volimenes de inundacion del lado izquierdo por curvas de nivel

region donde se han presentado inundaciones

Altura sobre el nivel del mar (m)

3.5

Volumenes lado derecho

10,000,000 20,000,000 30,000,000 40,000,000 50,000,000 60,000,000 70,000,000

Figura 5.9 Gréfica de volimenes con linea de tendencia y ecuacién, lado derecho.

y=0.0611x"207%

Volumen (m?3)
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Figura 5.10 Gréafica de volumenes con linea de tendencia y ecuacion, lado Izquierdo.

Por lo tanto, las ecuaciones de las lineas de tendencia de forma exponencial son:

e Lado derecho: y = 0.0611x%2075
e Lado izquierdo: y = 0.0733x02129

5.3 Transito de los hidrogramas de distinto periodo de retorno por el rio
Jamapa

Con los datos obtenidos de las lineas de tendencia se programa el software TRAVENGJ,
del Instituto de Ingenieria, UNAM, que hace el transito de los hidrogramas obtenidos
anteriormente para diferentes periodos de retorno por el cauce en estudio.

Antes de correr el TRAVENGJ se necesita un perfil general del rio, asi como sus
secciones transversales.

Bl

BD F

ALTURA (MSNM)

CADENAMIENTO

Figura 5.11 Perfil Gral. Del Rio Jamapa.
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Estos se tienen que introducir al programa CRITNUE4, que obtiene los datos de caudales
maximos por seccion, entre otros datos.

SECCION 29  (SECCIDN JaAMAPA S+600

23 , -1.530, 200.00, 24.930, 3.550, 5.080

TIRANTE
.508
.016
.524
.032
.540
.186
717
.248
L7709
.310

0
1
1
2
2
3
]
4
4
5

AREA PER. MOJ. ANCHO AYT GASTOMAX
33.3%7 67.782 67.552 81.86 73.
b8 .307 70.430 69.968 334.71 211,

104.465 73.078 72.385 764.71 393
141.850 79.726 74.802 1377.95 611,
180.463 78.374 7?7.219 2180.2Z2  995.
266 .795 102 .395 101.717 3754.47 1353.
J2Z.050 107.197 106.400 5Z87.07 1754.
379.791 111.999 111.683 7113.97 2199,
443.769 202 .761 201.729 9249.15 Z0b1.
573.304 269.484 268.390 11886.45 Z624.

W U U WD G0 O Q0 - R U

Figura 5.12 Programa CRITNUEA4.

El programa TRAVENGJ al correrlo, no soélo proporciona los volumenes escurridos a los
terrenos aledanos, sino que también indica la altura maxima que el agua puede alcanzar a
nivel del mar o del terreno adjunto, para los diferentes periodos de retorno.

585.

EL
(

-0.
-1.
-1.
-1.
-1.
-1.
2.
2.
2.

EV. TIRANTE ELEV.+ VELOCI- GASTO GASTO 4.17
nl (m) TIRANTE DAD(mss) (m3-=) .IZ20 10.DER
1063. 11.48
893.
753,
630,
b63.
646
715.
957.
1164.

W MMM =]
S =MNMNWLEADD
Pk b b b ek S D ek ek
[cl o oo lololololo]

Lagunas de inundacion

. VoL(1)=
. VOL(Z2)=

2

0.467
0.036

. HL(1)= 2.62 YL(1)=
. HL(Z2)= 3.15 YL(Z)=

. HLMAX(1)=
. YLHAX(1)=

. HLMAX(Z)=
. YLMAX(Z)=

UOL. AL MAR

2.98
1.98

3.33
£.33

332.586

Figura 5.13 Programa TRAVENGJ, trabajando para un periodo de retorno de 50 afios.
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Dentro del programa se pueden notar varias secciones que a continuacién se describen:

En la parte de arriba se pueden notar en algunas secciones su area (AREA), la
altura del fondo de rio (ELEV.), el tirante del agua con respecto al fondo del rio
(TIRANTE), el tirante del agua con respecto a la altura sobre el nivel del mar
(ELEV + TIRANTE), la velocidad del rio (VELOCIDAD), el gasto (GASTO) y por
ultimo el gasto lateral ya sea del lado izquierdo o derecho (Q. 1ZQ y Q. DER),
estos ultimos pueden ser negativos debido a que el agua regresa al rio.

ELEV. TIRANTE ELEV.+ VELOCI- GASTO GASTO 4.17

(n) (m) TIRANTE DAD(mss) (m3-s) lat. .12 [).DER
.18 1063 .00 . .16 11.48
893. . .14 3.35
753. . .00 6.18
690. . .72 41.80

-0.36 6.77 .41
-1.
-1.

663. . .00 0.00
646. . .34 0.08
15, . 82 -8.141
957. . .68 -Z2.650
1164. . 00 -14.81

R T S 3 = IS

Figura 5.14 Informacién de las secciones del programa TRAVENGUJ.

5.4 Zonas inundadas.

Cuando existe desbordamiento del rio en las zonas aledafas se anegan, cuando se tiene
gue el espesor del agua es mayor a 0.25m, se dice que corresponden a una inundacion.

En el lado izquierdo del programa se puede notar la informacién correspondiente a
las lagunas de inundacion como son: volumenes de agua desbordada del lado
izquierdo y derecho en millones de m® (DER. VOL e IZQ. VOL); nivel de agua en
la laguna de inundacion, en msnm, que va variando conforme pasa la avenida
(DER. HL y 1ZQ. HL); la altura maxima del agua en la laguna de inundacion
alcanzada durante la avenida del lado derecho ya sea con respecto al nivel del
mar o al nivel de suelo (DER. HLMAX y DER. YLMAX); la altura maxima del agua
en la laguna de inundacion alcanzada durante la avenida del lado izquierdo ya sea
con respecto al nivel del mar o al nivel de suelo (IZQ. HLMAX y IZQ. YLMAX); y
por ultimo el volumen de agua en millones de m3 que llega al mar o al otro lado del
rio (VOL. AL MAR), el VOL. AL MAR se puede enfocar a la cantidad de agua que
atraviesa el rio en estudio, si fuese el caso de una presa la cantidad de agua que
tendria que captar.
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Lagunas de inundacion

DER. VOL(1)= 0.467
. VOL(2)= Z0.036
. HL{1)= Z.62 ¥YL(1)= 1.62
. HL(Z2)= 3.15 ¥YL(Z)= Z2.15

. HLMAX(1)= Z2.98
. YLHAX(1)= 1.98

. HLHAX (2=

3.33
. YLHAX(Z2)= 2

.33

VOL. AL MAR 332.586

Figura 5.14 Datos de las lagunas de inundacién del programa TRAVENGJ.

En la parte de abajo del programa se puede ver una representaciéon grafica del rio
en 3 colores, de azul el fondo del rio, de color rosa el margen derecho del rio y de
color rojo el margen izquierdo del rio, también de color amarillo se ve como va
cambiando el nivel del agua conforme pasa la avenida; todo esto sobre un fondo
azul. Abajo sobre un fondo color anaranjado se ve un esquema del rio donde se
pueden apreciar a qué altura se va desbordando con unas marcas amarillas sobre
y debajo de una linea azul claro (sobre la linea significa un desbordamiento del
lado izquierdo y debajo del lado derecho) que representa el cauce del rio.

Figura 5.15 Representacion gréfica de la avenida sobre el rio en el programa TRAVENGJ.
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Los datos que se obtienen del programa son los siguientes.

R Derecha Izquierda
HL Max YL Max HL Max YL Max

2 1.00 0.00 1.00 0.00

5 2.32 1.32 2.15 1.15

10 2.56 1.56 2.70 1.70

20 2.73 1.73 3.06 2.06

50 2.98 1.98 3.33 2.33

100 3.14 2.14 3.52 2.52
200 3.27 2.27 3.71 2.71
500 3.53 2.53 3.82 2.82

Estos se pueden graficar quedando el nivel de agua (YL Max) contra su periodo de

Tabla 5.14 Nivel de agua alcanzada por la inundacién de ambos lados.

retorno como se muestra a continuacion.

3.00

2.00

Nivelde agua
[
i
R

1.00

0.00

100

200

300 400
TR

500

— lzquierda

600

Figura 5.16 Grafica de Nivel de agua y su periodo de retorno.
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5.5 Valor esperado de la profundidad de las inundaciones a ambas margenes
del rio Jamapa

Con los datos obtenidos de altura de inundacién (tabla 5.14) se puede conocer la
inundaciéon promedio anual para ambas margenes, esto mediante un acomodo en una
grafica donde en las ordenadas se encuentren los valores de las alturas de inundacion y
en las abscisas los valores de 1/Tr; de esta grafica el area bajo la curva corresponde al
valor esperado de inundacion, como se muestra en la grafica 5.17 y la tabla 5.15.

Esperanza Matematica

3.00

g
wn
[=]

g
=)
=)

Niveldel Agua
— .
L
[=]

Derecha
1.00 — lzquierda
0.50
0.00
0 0.1 0.2 0.3 0.4 0.5 0.6
1/TR
Figura 5.17 Grafica de Esperanza matematica.
Valor Derecha lzquierda Derecha lzquierda
esperado
1/Tr YL Max YL Max Areas Areas
0.5 0.00 0.00
0.2 1.32 1.15 0.198 0.173
0.1 1.56 1.70 0.144 0.143
0.05 1.73 2.06 0.082 0.094
0.02 1.98 2.33 0.056 0.066
0.01 2.14 2.52 0.021 0.024
0.005 2.27 2.71 0.011 0.013
0.002 2.53 2.82 0.007 0.008
Inundacién promedio anual (m) 0.519 0.520

Tabla 5.15 Inundacién promedio anual.
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Por lo que se registra una altura promedio anual sobre el nivel del terreno de 0.52m para
el lado derecho y de 0.52m para el lado izquierdo.

5.6 Medida estructural para reducir las inundaciones

Ya que el valor esperado de la profundidad de inundacién causaria dafos a las viviendas
se considerd conveniente reducirlo mediante la disminucion de la cantidad de agua que
se desborda del rio, para esto es necesario el uso de alguna medida estructural
(construccion de una obra contra inundaciones), esto se refiere a las estructuras que se
hacen para aminorar o evitar el desbordamiento del rio a las areas aledanas, entre las
cuales se encuentran:

e Construccion de una presa: Como su nombre lo indica requiere de construir un
obstaculo que merme el paso de las aguas rio abajo, para esto es necesario
estudios de topografia y de geotecnia de la zona.

e Ampliacién del canal: Al ensanchar un canal o rio se aumenta su capacidad de
conduccién de agua, lo cual implica que ésta es conducida aguas abajo y que no
se salga del cauce, para esto es necesario la desviacion temporal del canal para
trabajar en seco.

e Elevacion de los bordos del rio: Se elevan los bordos del rio una altura adecuada,
esto se hace para evitar los desbordamientos del rio y aumentar su capacidad de
conduccion, para ello es necesario mover e implantar una gran cantidad de
material.

e Sistema de bombeo: Se usan cuando el agua queda estancada en algunas zonas
del rio donde ésta no alcanza a salir debido a las diferencias de altura, también se
pueden utilizar para enviar el agua a otro lado donde no afecte a la poblacion
cercana.

e Desazolve de un rio: Esto se hace para aumentar la capacidad de conduccién de
agua de un rio ya que con el tiempo se va disminuyendo su capacidad debido a
los sedimentos que puede traer aguas arriba que pueden ser desde basura hasta
materia organica como troncos, ramas, lodo, etc.

¢ Drenaje: Un sistema de drenaje adecuado impide o retrasa el paso del agua al rio
en cuestiéon o dentro del mismo rio ayuda a la conduccion aguas abajo.

o Revestimiento del rio: evitan el desprendimiento de los taludes del rio en cuestién
y asi logran mitigar el azolve de dicho rio.

Dentro del ejemplo, del rio Jamapa, se estudiod la elevacion de los bordos del rio. Se
propone subir los bordos de las margenes del rio un metro de altura como se muestra en
la figura 5.18 y asi disminuir el desbordamiento del mismo y por lo tanto, haya menos
altura de inundacion promedio anual.
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Figura 5.18 Perfil General del Rio Jamapa con los bordos modificados.

Una vez que se le sube el metro de altura a los bordos y en algunos casos medio metro,
se tienen que volver a ingresar las secciones transversales al programa de CRITNUE4

para que dé nuevos datos de gastos maximos.
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Con estos datos se reprograma el TRAVENGJ y se le vuelven a correr los hidrogramas de
varios periodos de retorno y se repite el proceso anterior.

ELEV. TIRANTE ELEV.+ VUELOCI- GASTOD GASTO 4.01
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A2 .85 43 .65 1141.68 .0 0O .00
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. YLHAX(1)= Z.49
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VOL. AL MAR 316.733

Figura 5.20 Programa TRAVENGJ con las nuevas secciones para un periodo de retorno de 50 afios.

Obteniendo la tabla y la grafica siguientes:

R Derecha Izquierda
HL Max |YL Max HL Max |YL Max
1.00 0.00 1.00 0.00
5 1.55 0.55 1.02 0.02
10 3.03 2.03 1.49 0.49
20 3.26 2.26 2.34 1.34
50 3.49 2.49 3.19 2.19
100 3.63 2.63 3.51 2.51
200 3.76 2.76 3.74 2.74
500 3.91 2.91 3.94 2.94

Tabla 5.16 Nivel de agua alcanzada por la inundacion de ambos lados, con bordos modificados.
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Figura 5.21 Gréfica de Nivel de agua y su periodo de retorno para bordos modificados.

Una vez obtenidos estos datos para los bordos modificados, se puede conocer la
esperanza matematica o nivel de agua promedio anual de desborde, comparandola con la
anterior para notar si hay mejoria.

Figura 522. Gréfica de Esperanza matematica para bordos modificados.
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Valor Derecha lzquierda Derecha lzquierda
esperado
1/Tr YL Max YL Max Areas Areas

0.5 0.00 0.00

0.2 0.55 0.02 0.083 0.003

0.1 2.03 0.49 0.129 0.026

0.05 2.26 1.34 0.107 0.046

0.02 2.49 2.19 0.071 0.053

0.01 2.63 2.51 0.026 0.024

0.005 2.76 2.74 0.013 0.013

0.002 291 2.94 0.009 0.009

Inundacion promedio anual (m) 0.438 0.172

Tabla 5.17 Inundacién promedio anual para bordos modificados.

Al comparar las inundaciones promedio anuales se puede notar que para el lado derecho
no se disminuyen lo suficiente ya que pasan de 52 cm a 44 cm, mientras que para el lado
izquierdo se bajan de 52 cm a 17cm por lo que se nota una gran mejoria.

Una vez conocidos los bordos del rio que habrian de levantarse, suponiendo una base de
2m de ancho, se puede calcular la cantidad de material para hacer dichos levantamientos,

que es la siguiente:

Volumen de material necesario (m?)
Cadenamiento B. Izquierda | B. Derecha
0+000 a 0+200 400 400
0+200 a 0+400 400 400
0+400 a 0+600 400 300
0+600 a 0+800 400 100
0+800 a 1+000 400 200
1+000 a 1+200 400 400
14200 a 1+400 200 400
1+400 a 1+600 200 400
1+600 a 1+800 400 400
1+800 a 2+000 200 400
2+000 a 2+200 0 400
2+200 a 2+400 0 400
2+400 a 2+600 200 400
2+600 a 2+800 200 400
2+800 a 3+000 200 400
3+000 a 3+200 400 400
3+200 a 3+400 400 400
3+400 a 3+600 400 400
3+600 a 3+800 400 400
3+800 a 4+000 400 400
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4+000 a 4+200 400 400
4+200 a 4+400 300 400
4+400 a 4+600 300 400
4+600 a 4+800 400 300
4+800 a 5+000 400 100
5+000 a 5+200 300 200
5+200 a 5+400 100 400
5+400 a 5+600 0 400
5+600 a 5+800 200 200
5+800 a 6+000 400 0
6+000 a 6+200 400 100
6+200 a 6+400 400 300
6+400 a 6+600 400 400
6+600 a 6+800 400 400
6+800 a 7+000 400 400
7+000 a 7+200 400 400
7+200 a 7+400 300 400
7+400 a 7+600 100 400
7+600 a 7+800 0 400
7+800 a 8+000 0 400
8+000 a 8+200 100 400
8+200 a 8+400 200 400
8+400 a 8+600 100 400
8+600 a 8+800 0 400
8+800 a 9+000 200 300
9+000 a 9+200 300 300
9+200 a 9+400 300 400
9+400 a 9+600 400 300
9+600 a 9+800 400 300
9+800 a 10+000 400 300
10+000 a 10+200 400 300
10+200 a 10+400 400 400
10+400 a 10+600 400 200
10+600 a 10+800 400 0
10+800 a 11+000 400 200
Total 16000 18400

Tabla 5.18 Volumenes de material necesarios para subir los bordos del Rio Jamapa.

Por lo que para el bordo derecho se necesitan 18,400 m® de material y para el izquierdo

16,000 m®.
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6. Conclusiones.

Se encontro el volumen que se desbordaba del rio Jamapa vy la altura que puede llegar a
alcanzar en areas aledafias a éste.

Se partié de los hidrogramas obtenidos por el método de los gastos medios diarios, el cual
se ajusta a una funcién de probabilidad por medio del programa Ax y se extrapola para
diferentes periodos de retorno. Dicho programa trabaja con los métodos de modelos
matematico para flujo unidimensional y los gastos sobre los bordos de un rio, vistos en los
capitulos 3y 4.

La altura del agua que puede llegar a alcanzar en el ejemplo del Rio Jamapa va desde
1.32 m para un periodo de retorno de 5 afos a 2.53 m para un periodo de retorno de 500
anos para el lado derecho, mientras que para el lado izquierdo va desde 1.15 m para un
periodo de retorno de 5 afios a 2.82 m para un periodo de retorno de 500 afos (tabla
5.14), siendo de vital importancia sefalar que al afio se espera un nivel de agua promedio
de 0.52 m para ambos lados (tabla 5.15).

Para mitigar las inundaciones se requieren tomar medidas para que esto disminuya, la
opcion que se planted fue subir los bordos del rio un metro con respecto a los originales.

Al subir los bordos de algunas secciones 1 m y algunas otras 0.50 m se encontré una
menor cantidad de agua desbordada asi como un menor nivel de agua que va desde 0.55
m para un periodo de retorno de 5 afios a 2.91 m para un periodo de retorno de 500 afios
para el margen derecho, mientras que para el margen izquierdo va desde 0.02 m para un
periodo de retorno de 5 afios a 2.94 m para un periodo de retorno de 500 afos (tabla
5.16), teniendo un promedio anual de 0.44 m para el margen derecho y uno de 0.17 m
para el izquierdo (tabla 5.17).

Comparando las tablas 5.16 con la 5.14 que al aumentar la altura de los margenes
derecha e izquierda hay una disminucién en el nivel de agua maxima alcanzada para los
periodos de retorno de 2 y 5 afios en el margen derecho mientras que para el margen
izquierdo hay una disminucién desde un periodo de retorno de 2 afios hasta el de 100
afios, en los demas periodos tanto para el margen derecho como para el izquierdo hay un
aumento en el nivel de agua maxima alcanzada, esto debido a que el agua desbordada ya
no regresa de forma natural al rio y se queda atrapada fuera de éste, por lo que también
se puede recomendar ampliar las secciones transversales del rio y ver cuanta agua se
desborda.

Al hacer este ejemplo también se aprecié la necesidad de disponer de informacion, tanto
hidrolégica como topografica, ya que ambas carecen de lo mas nuevo en tecnologia o
detalle para lograr mejores resultados.

Las estaciones hidrométricas son pocas en comparacién a la cantidad de rios y cuencas
que hay en México y hay que evitar que dejen de funcionar por periodos largos de tiempo
que van desde meses a afios.
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Ofra dificultad es que los datos topograficos con los que se cuentan para este tipo de
zonas de estudio son antiguos y necesitan actualizarse o modernizarse usando las
nuevas tecnologias que ya existen para poder obtener mejor calidad de informacion,
ademas de mayor detalle a la hora de conocer las secciones de un rio o de las areas
cercanas a éste, ya que los estudios topograficos de hoy en dia se han centrado
principalmente a detallar solo las zonas urbanizadas de México.
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