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RESUMEN

La préctica comun para evaluar el riesgo de inundaciones aguas abajo de una presa consiste en obtener
las avenidas de disefio para diversos periodos de retorno y simular su transito por el vaso de acuerdo con
las reglas de operacion de la obra de excedencias, suponiendo que dichas avenidas se presentan cuando
el nivel en el vaso se encuentra en el nivel de aguas maximas de operacion (NAMO).

En este trabajo se presenta una metodologia para evaluar el riesgo de inundaciones aguas abajo de una
presa tomando en cuenta que, cuando se presentan las avenidas de disefio, el nivel en el vaso es una
variable aleatoria que depende de la politica de operacion a largo plazo de la presa. Para la aplicacion de
la metodologia propuesta se utiliza el caso de la presa El Cuchillo, situada en el estado de Nuevo Ledn en
Meéxico; se presentan primero los métodos usados para la estimacion de las avenidas asociadas a distintos
periodos de retorno, asi como para la definicién de la politica de operacion a largo plazo de la presa,
de manera que al simular con esta tltima el funcionamiento de la presa se deducen las probabilidades
asociadas al nivel en el embalse durante la época de avenidas.

Al simular el transito de las avenidas asociadas a cada periodo de retorno se obtienen las probabilidades
condicionales asociadas a los caudales maximos de descarga, para finalmente estimar el riesgo de
inundaciones aguas abajo de la presa.

Palabras clave: Politicas de operacién, frecuencia, afectaciones, costos, curva guia, niveles 6ptimos, riesgo.

ABSTRACT

The common practice to assess the flooding risk downstream of a dam is to obtain design floods for
different return periods and simulate their transit through the reservoir according to the operation rules
of the spillway, assuming that those floods occur when the level in the reservoir is in the normal water
level (NWL).

This paper presents a methodology for assessing the flooding risk downstream of a dam considering
that the level in the reservoir when the design flood is presented, is a random variable that depends on
the long-term operation policy of the dam. For the application of the proposed methodology El Cuchillo
Dam is used, located in Nuevo Leon state in Mexico, the methods used for estimating floods associated
to different return periods and for defining the long-term operation policy of the dam are presented
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first; therefore, simulating the dam operation based in that policy, the probabilities associated with the

reservoir level during flood period are deducted.

When simulating flood routing associated to each return period, conditional probabilities associated
with the maximum discharge flow are obtained, and finally the flooding risk downstream of the dam can

be estimated.

Keywords: Operating policies, frequency, affectations, cost, guide curve, optimum levels, risk.

INTRODUCCION

El problema de determinar la politica de operacién
optima a largo plazo en un sistema de presas ha sido
el tema de numerosas investigaciones y publicaciones
en los ultimos afios.

Rebolledo S. [1] analiza la “Operacién 6ptima de
un sistema hidraulico formado por dos presas en
paralelo”; Avilés H.R. [2] la “Optimacién en linea
de presas hidroeléctricas”; Contreras C.C. [3] la
“Operacion 6ptima de sistema de presas en cascada”;
Arganis J.M. [4] estudia la “Operacién 6ptima de
un sistema de presas en cascada para generacion
hidroeléctrica tomando en cuenta condiciones reales
de operacién y el uso de muestras sintéticas para
el prondstico”.

Sanchez C. y Wagner G., [5] presentan la
“Determinacion de reglas de operacién dptima para
dos embalses, utilizando un algoritmo genético” y
en el 2004 el “Modelo numérico para la operacion
optima de un hidrosistema de aguas superficiales” [6].

En particular la operacién 6ptima del sistema de
presas del rio Grijalva ha sido objeto de estudio. Al
respecto, Dominguez M.R. [7] plantea el problema
de determinar politicas de operacién mensual que
maximizan una funcién objetivo que toma en cuenta
la generacion de energia a largo plazo y que procura
evitar derrames y déficit; Dominguez M.R. [8]
complementa el estudio de 1993, definen politicas
de extraccion trabajando el sistema de presas. La
Angostura y Malpaso, en funcién del almacenamiento
final del mes previo en ambas presas; Dominguez
M.R. [9] hace una revisién del funcionamiento y
operacion de las presas del rio Grijalva; Dominguez
M.R. [10] adapta el modelo de optimacién de politicas
de extracciones del sistema de presas, considerando
el valor relativo de la energia “de pico” respecto a
la “de base”, incorporando restricciones de energia
minima propuesta por la Comisién Federal de

Electricidad (CFE); Dominguez M.R. [11] genera
nuevas politicas de operacién, que toman en cuenta
los eventos hidrolégicos ocurridos en el 2005.

Por otra parte, Dittmann, Froehlich, Pohl y Ostrowski
[12], proponen un funcionamiento dindmico a largo
plazo mediante el uso de algoritmos evolutivos,
demostrando que el estado de funcionamiento
dindmico es superior a la regla de operacion esttica.

Vigyan B.J. [13] realiza el planteamiento de tres
curvas guia de operacién para la presa de Tawa en
India, las que se ajustan a las diversas demandas y
propdsitos del embalse.

Pradhan S. N., Tripathy U.K. [14] optimizan la
operacion del embalse multipropésito de Hirakud
(India), empleando un algoritmo genético reflejando
la eficiencia de los resultados.

Sin embargo, en estos trabajos no se considera
explicitamente el efecto que producen las politicas
obtenidas en el riesgo de inundaciones aguas abajo
de las presas, por lo que este trabajo se enfoca al
andlisis de las politicas de operacion en los embalses
considerando el riesgo asociado a las afectaciones
aguas abajo de las presas.

SITIO DE ESTUDIO

El rio Bravo tiene una longitud de 3.034 km y drena
una drea de 607.965 km?2.

Nace en las montafias San Juan en el Estado de
Colorado, EE.UU., fluye por medio del valle de
San Luis hacia el sur, pasando por Nuevo México
por medio de Albuquerque y Las Cruces hacia El
Paso, Texas (Figura 1).

Actualmente el rio Bravo es sobrexplotado, es

decir, la demanda de agua excede la capacidad de
abastecimiento del rio.
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k.

Superficie en la parte mexicana 226.275 km?
Numero de municipios 124
Longitud del Rio Bravo

(de Cd. Juéarez al Golfo de México) 2.000 km?
Escurrimiento medio anual 6.800 hm?
Precipitaciéon media anual 425 mm
Recarga anual de acuiferos 2.530 hm?
Descarga de aguas residuales 625 hm?

Figura 1. Caracteristicas generales de la cuenca
del rio Bravo.

En la cuenca del Rio Bravo/Grande se han construido
un gran niimero de presas como La Amistad, Caballo,
El Cuchillo, Elephant Butte, F. Madero, Falcén, Luis
L. Leo6n, Red Bluff y San Gabriel, La Boca, Cerro
Prieto, Marte R. Gémez, Las Blancas, entre otras;
de las que, la presa El Cuchillo, ubicada dentro de la
Subcuenca del rio San Juan, se tomara como ejemplo
para desarrollar la presente investigacion (Figura 2).

Figura 2. Ubicacién de la presa El Cuchillo.
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METODOLOGIA

Existen diversos criterios para determinar las
avenidas que se emplean en el disefio de una obra
de excedencias; sin embargo, cualquier metodologia
que se use para tal fin debe cumplir tres aspectos:

i.  Que considere la correlacién pico-volumen,
ii. Que permita reproducir avenidas similares a
las observadas en el periodo de registro, y
iii. Que conduzca a la definicion de distintos tipos
de avenidas que, en cada caso, podran modificar
los resultados segtin las caracteristicas del vaso

en donde se transiten.

La metodologia propuesta consiste de los siguientes
pasos:

a) Analisis de los registros

A fin de garantizar la confiabilidad de los registros
(ya sean horarios, diarios o0 mensuales) se analiza
la congruencia de los mismos, revisando que no se
presenten errores de captura, los que puedan afectar
significativamente el desarrollo del anélisis.

b) Avenidas de disefio

El procedimiento utilizado permite estimar la forma
de la avenida de disefio a partir del analisis de los
caudales medios diarios histéricamente registrados.
Para ello se determinan los caudales medios maximos
anuales para distintas duraciones. El caudal medio
maximo para una duracién de un dia corresponde al
caudal medio diario maximo anual. Para obtener los
caudales medios maximos para las otras duraciones
se procede a encontrar para cada afio de registro el
promedio maximo para n dias consecutivos segin
la duracién que se analice:

. 2;+n—1 Qk

QMn = max;
n

(N

donde

é » caudal medio médximo para n dias de duracion
O, caudal medio diario el dia k

n duracién en dias
i contador del dia en que inicia el lapso de
duracion n.
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De esta forma, para cada valor de duracién (1,
2, ..., n) se cuenta con una muestra de m valores
de caudales maximos anuales, a los que se puede
ajustar una funcién de distribucién. Las funciones
de distribucién ajustadas (una para cada duracién)
permiten entonces estimar la avenida (sintética)
de disefio para cualquier periodo de retorno (7).

La construccién de curvas del tipo Caudal —Duracién—
Periodo de retorno de los eventos extrapolados
permite observar su comportamiento, tomando en
cuenta que la tendencia que se obtiene para periodos
de retorno menores o iguales que el nimero de
afios de registro debe conservarse para periodos de
retorno mayores, de manera que si esto no ocurre,
deben revisarse las extrapolaciones.

Corroborando lo anterior, es necesario pasar de las
avenidas sintéticas a avenidas reales. Para ello, con
cada periodo de retorno que se seleccione, primero
se convierten los caudales medios asociados a
distintas duraciones en caudales medios diarios
mediante las ecuaciones recursivas:

a(7,)=0,(T,) 2)

Qk(Tr):kék(Tr)_(k_l)ék—l(Tr) 3
donde

0 X (Tr) caudal medio estimado para una duracién
de k dias y un periodo de retorno 7,
qx (Tr) caudal medio diario, m3/s.

Finalmente, los caudales medios diarios g (7,),
cuya secuencia tiene una tendencia decreciente,
deben de reordenarse para que tomen la forma de
un hidrograma histérico representativo, una forma
sencilla de hacer el ordenamiento es el uso del
método de bloques alternos, en el que al centro
de la avenida se coloca el caudal individual de un
dia; hacia adelante se coloca el caudal de dos dias,
hacia atras del caudal del centro se coloca el de
tres dias y asi, se van colocando el de cuatro dias
hacia adelante, el de cinco dias hacia atras, hasta
construir la forma de la avenida.

¢) Operacion 6ptima

Con la finalidad de mejorar la operacién de la presa
en estudio, se optimiza la misma, asignando diversos

tipos de restricciones y penalizaciones, ya sea por
derrame o déficit de agua; para ello, se integran los
registros en intervalos quincenales con la finalidad
de realizar su andlisis en politicas a largo plazo. Lo
anterior, a manera de repartir el volumen en intervalos
semejantes durante todo el afio considerando la época
de avenidas y de estiaje. Partiendo del volumen ttil de
la presa, se define el niimero de estados que contendra
cada uno de los grupos conformados.

Con dichos grupos, mediante el empleo de la
programacién dindmica estocdstica, se determinan
los maximos beneficios esperados en un horizonte
de planeacion de N etapas que lleven a la definicién
de politicas de operacién Optima, para todos los
posibles estados iniciales y extracciones de una presa.

Para llevar a cabo la optimizacién se emplea como
funcién objetivo la maximizacién del valor esperado
del beneficio total por generacién, imponiendo
penalizaciones por déficit o derrames en la presa.

Fyy; = Max E(GE - C,DERR-C,DEF)  (4)
donde

E( ) operador valor esperado

GE  energia generada, GWh

DERR derrame, hm3

DEF  déficit, hm3

C coeficiente de penalizacién por derrame
C, coeficiente de penalizacién por déficit.

Partiendo de dicha optimizacién, se efectia la
simulacién analitica del vaso, comparando los niveles
obtenidos con respecto a los histéricos.

d) Transito de avenidas

Como resultado del funcionamiento de vaso
optimizado se obtienen los niveles mds frecuentes
en el embalse (histograma de elevaciones medias),
los que serdn las condiciones de inicio en el transito
de las avenidas de disefio generando un escenario
de andlisis que parte de niveles asociados a su
probabilidad de ocurrencia (Pg,,).

Se efectua el transito de las avenidas estimadas para
2,5,10,20, 50, 100, 200, 500, 1.000, 2.000, 5.000
y 10.000 afios de periodo de retorno y para cada
elevacidn inicial obtenida de la operacién 6ptima,
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asimismo se analiza otro escenario considerando
como elevacion inicial la del NAMO del embalse.

Del resultado de la simulacion se obtienen los
caudales méaximos de descarga, los que son
asociados a su probabilidad de excedencia (Py).
Con la finalidad de determinar caudales maximos
de descarga en cifras cerradas (1.000, 2.000, etc.)
se grafican los resultados obtenidos determinando
la tendencia a la cual se ajustan (Figura 3), para
asociarles su probabilidad de excedencia y periodo
de retorno correspondientes (Tabla 1).

e) Analisis de la probabilidad de excedencia
conjunta

Para determinar la probabilidad de excedencia
conjunta asociada al caudal maximo de descarga
se realiza la suma total de los productos de cada
probabilidad de ocurrencia asociada a la elevacién
inicial (Ppg,,) por la probabilidad de excedencia
(Pg), empleando la férmula:

P =zk=lPQ,-PElevk (5
donde

Pg; probabilidad de excedencia conjunta para un
caudal Q;

Po; probabilidad de excedencia del caudal Q; dada
una elevacion inicial k

Elevacion inicial 156 MSNM

8.000

7.000

6.000 Y = - 746,10UN(X) + 532,87 | |

& 5000 -
= 4.000
=
g3.000
©2.000
1.000
000

000 001 0,02 003 004 005
Probabilidad (1/Ty)

Figura 3. Curva caudal maximo de descarga vs.
Probabilidad de excedencia.
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P, probabilidad de ocurrencia asociada a la
elevacidn inicial k.

Tabla 1. Probabilidad de excedencia conjunta.

Elev Inicial Caudal (m%/s) 8,000
msnm T, Py Pge, Py Py
156 22,208.18 | 0,00005 | 0,11538 | 0,000005
158 14,155.66 | 0,00007 | 0,18269 | 0,000013
160 6,251.65 | 0,00016 | 0,34615 | 0,000055
162 3,526.60 | 0,00028 | 0,35577 | 0,000101
P;8.000 | 0,000174

En la Tabla 1 se ejemplifican los calculos
correspondientes a un caudal de 8.000 m?/s.

Como resultado se obtendran tantas probabilidades
de excedencia conjunta (P7) como caudales hayan
sido analizados, los que deberdn ser comparados
con los resultados obtenidos considerando como
elevacion inicial el NAMO.

f) Transito hidraulico por el cauce y costos por
afectacion

Empleando los caudales maximos de descarga
seleccionados se realiza el transito hidraulico por
el cauce, aguas abajo del embalse, determinando
las areas afectadas por la inundacion.

Dicha area es multiplicada por un costo unitario
de afectacion, determinando los costos asociados
a diversas probabilidades de excedencia.

Finalmente, al generar la curva Costos vs.
Probabilidades de excedencia conjunta, se determina
el riesgo esperado, definido por el area bajo la
curva, el que puede compararse con el obtenido
considerando el NAMO como elevacion inicial.

APLICACION

Anélisis de los caudales medios mensuales
Con la finalidad de validar las avenidas de
disefio de la presa El Cuchillo, se llev6 acabo su
actualizacién partiendo de los registros diarios
proporcionados por la Comision Nacional del
Agua (CONAGUA).
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Para tal efecto, se calcularon las aportaciones al
vaso de almacenamiento considerando los ingresos
por cuenca propia como la suma del incremento (o
decremento) en el almacenamiento (DELTA V) +
las salidas medidas (SALIDAS). De lo anterior, se
obtuvo una muestra de caudales medios diarios para
un periodo de registro del afio 1995 a 2009 (Tabla 2),

Tabla 2. Caudales medios mensuales Presa El
Cuchillo, m3/s.

Afio Ene | Feb | Mar | Abr | May | Jun
1995 1,60| 051 021 0,10 1,60| 1,64
1998 1,51 0,60 080| 0,13| 0,01]| 1,05
1999 1,99 028 0,65 129 186| 9,16
2000 094| 0,68 0,19| 047 187| 344
2001 3,15 223 097| 0,69 3,65 2,74
2002 642 230 096| 098] 037| 1,19
2003 23,821 15,21 1046| 3,89| 8.25| 17,24
2004 18,80 | 11,45 29,60 | 65,07 | 40,21| 12,82
2005 7,86| 11,04 14,38 | 4.87| 1433| 2,39
2006 1542 857| 5,18| 2.86| 6,36| 3,60
2007 10,86 | 10,75| 3,77| 6,38 | 13,30| 12,20

2008 596 245| 071] 1,18| 141| 047

2009 10,30( 6,03| 3,13 089 3,69| 1,05
Promedio | 836| 5,55| 546| 6,83 745| 531
Max. 23,82 | 1521] 29,60 | 65,07| 40,21| 17,24
Min. 094 028 0,19] 0,10] 0,01] 047

Mediana | 642| 245| 097| L1,18| 3,65| 2,74
Des. est. 726| 522| 846]| 17,61| 10,89| 5,57
Coef. var. | 0,87| 0,94| 1,55]| 2,58| 146| 1,05

Aio Jul | Ago | Sep | Oct | Nov | Dic
1995 1,251108,54 | 4593| 7,59| 3,61| 2,22
1998 0,02 1,25| 43,60 21,94 1,31 0,07
1999 15,61 1437 883| 9,68| 1,77| 1,09
2000 034 0,14| 7,64| 65,75| 8,72 527
2001 1,63| 1,83[138,53| 39,44 37,02 | 12,64
2002 13,92 1,25(128,46| 54,33| 92,02|22,19
2003 16,42 20,53 (215,27 | 177,86 | 47,26 15,00
2004 10,80 | 9,80|151,08| 53,19 18,77 | 10,73
2005 105,11 | 39,91 | 38,11 122,15| 40,31 (17,79
2006 493 291| 40,64| 19,77 11,76 | 11,99
2007 37,891 20,65| 38,84| 12,08| 6,41| 4,05
2008 10,06 | 18,46 (409,05 71,66 | 29,43 | 15,88
2009 0,60| 2,99 43,96 | 24,43 | 13,48 18,12
Promedio | 16,81 | 18,67 100,76 | 52,30| 23,99 10,54
Max. 105,11 | 108,54 | 409,05 | 177,86 | 92,02 | 22,19
Min. 0,02 014 7,64 7,59 1,31| 0,07
Mediana | 10,06| 9,80 43,96| 39,44 | 13,48|11,99
Des.est. | 28,52 29,38 | 112,13 | 49,63| 25,64 | 7,29
Coef. var. | 1,70 1,57 [L11 0,95 1,07 10,69

sin considerar los afios 1996 y 1997 debido a que
sus datos son incompletos.

Actualizacién de las avenidas

Se realiz6 un andlisis probabilistico para el ajuste
de los valores medios diarios maximos anuales,
mediante el empleo de funciones de distribucién
de probabilidad, lo que permiti6 la obtencién de
valores extrapolados a diferentes periodos de
retorno.

Para realizar los cdlculos correspondientes a los
ajustes, para las diferentes funciones de distribucién
de probabilidad, se utiliz6 el programa AXO [15].

Los registros medios diarios mdximos para
duraciones de 1 a 15 dias [16] se analizaron
estadisticamente con distintas funciones de
distribucidn, seleccionando la funcion Doble
Gumbel [17-18] como la de mejor ajuste. Para
cada duracién se determinaron los caudales
medios maximos asociados a distintos periodos
de retorno (2, 5, 10, 20, 50, 100, 200, 500, 1.000,
2.000, 5.000 y 10.000 afios) y se revisé su tendencia
mediante la construccién de las curvas caudales
—duracién— periodo de retorno (Figura 4).

A partir de esos resultados se convirtieron las
avenidas sintéticas en reales, determinando la

15.000

6.000

Caudal (M?/S)

3.000

Dias

o= e e D Afios
1 () AflOS
—— 5() ATOS
s— 200 Afios
w1000 Afios
(—5.000 Afios

— 5 ATIOS
() Afios
— 100 Aflos
—500 Aflos
s— 2 000 Aflos
10.000 Afios

Figura 4. Curva caudales —duracion— periodo de
retorno.
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forma de la avenida mediante el método de alternar
bloques [19], en el que a la mitad de la duracién
total se coloca el valor maximo (Q,), hacia delante
se coloca el caudal (Q,), hacia atras el caudal (Q5),
y asi sucesivamente. Los resultados obtenidos para
las avenidas asociadas a diversos periodos de retorno
se aprecian en la Tabla 3 y de manera grafica en
la Figura 5.

Operacion optima
Considerando los caudales medios diarios
presentados en la Tabla 2, asi como las caracteristicas

Tabla 3. Caudales medios diarios para distintos
eventos de disefio, en m3/s.

T, | 2 5 10 20 50 100
1| 62 105 247 271 294 308
2| 63 126 251 474 600 720
3| 67 132 298 569 803 952
4| 76 154 368 594 934 | 1.176
5 | 101 203 408 665 947 | 1.204
6 | 117 254 465 706 | 1.095 | 1.321
7 | 190 372 682 910 | 1.152 | 1.376
8 | 465 | 1.047 | 2.177 | 3.886 | 5.689 | 6.943
9 203 834 | 1.879 | 1.844 | 1.986 | 2.151
10 | 166 342 507 706 | 1.097 | 1.371
11 | 106 216 415 676 | 1.009 | 1.250
12| 92 187 369 621 938 | 1.180
13| 72 137 336 590 835 971
14 | 66 131 254 546 767 947
15| 63 118 247 409 590 637
T, | 200 | 500 | 1.000 | 2.000 | 5.000 | 10.000
1 318| 330 351 379 395 275
2| 848|1.014| 1.121| 1.247| 1.413| 1.536
3 11.096| 1.287| 1.440| 1.585| 1.775| 1.917
4 11.409|1.702| 1.858| 2.009| 2.223| 2.382
511457 | 1.715| 1.952| 2.178| 2.531| 2.764
6 | 1.487|1.790| 2.045| 2.327| 2.665| 2.916
7 11.647|2.010| 2.270| 2.540| 2.806| 3.250
8 18.162]9.748 | 10.949 | 12.122| 13.736 | 14.836
9 12.338|2.589| 2.788| 2.986| 3.249| 3.444
10 | 1.646|2.002| 2.269| 2.538| 2.782| 3.046
11 | 1.483]1.790| 2.009| 2.266| 2.566| 2.830
12 | 1.415] 1.713| 1.941| 2.170| 2.525| 2.611
13 |1.174| 1.441| 1.636| 1.814| 2.071| 2.275
14 | 1.053]1.194| 1.300| 1.405| 1.519| 1.727
15| 672 717 759 795 816 853
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Figura 5. Avenidas de disefio.

del embalse presentadas en la Tabla 4, se realizé
la optimizacion de la operacién a largo plazo [20-
22]. Para lo anterior, la matriz de escurrimientos
a emplear en la simulacién analitica del vaso se
construyé para intervalos quincenales.

Por otra parte, con la finalidad de mitigar las pérdidas
posibles por déficit o derrames en la operacién de
la central, se reparti6 el volumen medio anual de
escurrimientos en intervalos semejantes durante
todo el afio, es decir, considerando la época de
avenidas y estiaje se definieron grupos integrando los
meses en el afio, con el mes inmediato subsecuente
o antecedente, por ejemplo, mayo con abril, o
mayo con junio. En la Tabla 5 se presentan los
volumenes y grupos definidos.

Tomando en cuenta el volumen util de la presa
(1.123,00 hm?), se determiné repartirlo, en 50
estados compuestos por 22,46 hm? cada uno.
Se definieron las frecuencias absolutas de los
volimenes de escurrimiento correspondientes a
cada estado y cada grupo de meses definidos en
la Tabla 5; las frecuencias relativas, se obtuvieron
dividiendo las frecuencias absolutas entre el total
de afios de la muestra, y se consideraron como
una primera aproximacién a las probabilidades
asociadas a los ingresos.
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Tabla 4. Caracteristicas generales. Tabla 5. Matriz de grupos (hm?).
Generales Afio Grupo 1 Grupo 2 Grupo 3
Nombre oficial Solidaridad 1995 6,32 11,88 290,72
Municipio China 1997 1,30
Estado Nuevo Leén 1998 7,96 2,78 3,36
99° 17’ de 1999 7,73 70,52 38,50
Coordenadas Longitud ceste 2000 5,93 14,85 0,37
Hidrologia 2001 18,21 21,25 4,90
. 2002 27,86 41,33 3,34
Area de la cuenca 8924 km? 2003 138.69 110.76 54.99
Escurrimiento minimo anual 30,70 hm? 2004 326,99 169,84 26,26
Escurrimiento medio anual 666,00 hm’ 2005 98,92 326,11 106,90
Escurrimiento maximo anual 2.776,50 hm? 2006 83,31 39,57 7,81
Caudal de disefio (Tr 10.000 afios) 15.000 | m¥s 2007 31,73 168,72 55,31
Caudal médximo registrado 7.500 m’/s 2008 27,04 31,93 49,45
N 2009 52,86 14,23 8,02
Cortina _ Media 65.87 78.75 46,51
Tipo materica‘gl;:;ua oo Mediana 33,26 39,57 17,14
Desv. est. 85,55 93,30 76,72
Elevacion de la corona 169,66 | msnm Coof var. 0.77 0.84 0,61
Longitud de la corona 4.480 m Minimo 5,93 2,78 0,37
Altura maxima 44 m Méximo 326,99 326,11 290,72
Ancho de la corona 10 m
Ano Grupo 4 Grupo 5 Grupo 6
Embalse 1995 119,04 20,33 15,29
Azolves 147,64 msnm 1997 3.04 7,55 2271
NAMO 162,35 | msnm 1998 113,00 58,75 3,58
NAME 166,66 | msnm 1999 22,90 25,92 7,53
Bordo libre 3,00 m 2000 19,80 176,11 36,72
Capacidad al nivel de Azolves 100 | hm? 2001 359,06 105,62 129,81
Capacidad al NAMO 1123 | hm? 2002 332,96 145,53 297,94
Capacidad NAMO al NAME 661 | hm iggi ;g?zg ‘I‘E’i; 133’22
Capacidad total 1784 | hm’ 2005 9878 | 32718 152,14
/}%rea al NAMO 12.795 ha 2006 105.35 52.95 62.59
Area al NAME 18.092 ha 2007 100,68 32,36 2747
Obras de Excedencias 2008 1.060,26 191,95 118,80
Elevacion de la cresta 151,75 | msnm 2909 113,94 65,44 83,46
Longitud total de la cresta 112 m Med}a 242,81 13061 85,58
Caudal maximo observado 7500 | ms Mediana 11347 85.53 69.99
Desv. est. 287,58 132,54 81,62
Compuertas 7 | Radial Coef var. 0,84 0,99 1,05
Dimensiones (ancho x alto) 13x 16 m Minimo 3,94 7,55 3,58
Maximo 1.060,26 476,37 297,94
Grupo Meses
Al graficar las frecuencias relativas contra el intervalo 1 Enero + Febrero + Marzo + Abril
de volumenes se observaron discontinuidades, por 2 Mayo + Junio + Julio
lo que se suavizaron cuidando mantener la forma 3 Agosto
general y obligando a que la suma fuera igual a 1. 4 Septiembre
En la Tabla 6 se presentan las frecuencias relativas 5 Octubre
para cada grupo de meses. 6 Noviembre + Diciembre
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Tabla 6. Frecuencias relativas. Intervalo Grupo4 | Grupo5 | Grupo6
Intervalo Grupo1l | Grupo2 | Grupo3 449,21-471,66 0,0083 0,0025
0,00-22,46 | 0,0870 0,0855 0,2786 471,67-494,12 | 0,0083 0,0025
22474492 | 0,1304 | 02222 | 0,1493 494,13-516,58 | 00083 | 0,0025
44936738 | 02174 | 0,1538 | 0,0995 516,59-539.04 | 0,0083
67.39-89.84 | 02000 | 0,1026 | 0,0597 539,05-561,50 | 0,0083
89,85-112,30 0,1000 0,0855 0,0597 Zg;:g;:gggﬁg 8:882;
112,31-134,76 0,0700 0,0427 0,0597 606.43-628.88 0.0083
134,77-157,22 0,0600 0,0342 0,0398 628.89-651,34 0.0083
157,23-179.68 | 00500 | 00342 | 0.0398 65135673.80 | 0.0083
179,69-202,14 0,0400 0,0342 0,0398 673.81-696,26 0,0042
202,15-224,60 | 0,0300 0,0256 0,0398 696,27-718.,72 0,0042
224,61-247,06 0,0200 0,0256 0,0199 718,73-741,18 0,0042
247,07-269,52 0,0256 0,0199 741,19-763,64 0,0042
269,53-291,98 0,0256 0,0199 763,65-786,10 0,0042
291,99-314,44 0,0171 0,0199 786,11-808,56 | 0,0042
314,45-336,90 0,0171 | 0,0100 808,57-831,02 | 0,0042
336,91-359,36 00171 | 0,0100 831,03-85348 | 0,0042
359,37-381.82 00171 | 0,0100 853,49-87594 | 0,0042
381,83-404,28 0,0085 0,0100 87;’11913:;98’40 (1)’8842 100 100
404,29-426,74 0,0085 0,0050 Minimo 0,0042 0,0025 0,0248
426,75-449,20 00085 | 0,0050 Media 00251 | 00435 | 00588
449,21-471,66 0,0085 | 0,0050 Maximo 0,1136 | 01787 | 0,1386
471,67-494,12
Suma 1,00 1,00 1,00
Minimo 0.0200 0.0085 0.0050 Con los resultados obtenidos de las frecuencias
Media 0.0913 0.0476 0.0476 relativas 's,ua\,llzjddas se desarroll6 12'1 s1mu1ac1§n de
Maximo 02174 02222 0.2786 la operacién ORtlmE} dftl e'mbalse, eistl.mada mediante
la programacién dindmica estocdstica [23].
Intervalo Grupo4 | Grupo5 | Grupo 6
0.00-22.46 | 0.0379 0.0199 0,0495 El resumen anual de los resultados de la simulacién
2047-4492 | 0.1136 0.0397 0.1386 de la politica de operacién ptima se presenta en la
44.93-6738 | 00758 0.1787 0.1188 Tabla 7. Por otra parte, los promedios quincenales
67.39-89.84 | 0.0500 0.1390 0.0891 de las variables mas relevantes se presentan en la
89.85-112,30 | 0,0379 0.1191 0,0891 Tabla &; en particular, los niveles medios quincenales
112,31-134,76 | 0,0417 0,0993 0,0594 en el embalse se comparan con los histéricos como
134,77-15722 | 0,0417 0,0993 0,0594 se muestra en la Figura 6. En dicha figura se puede
157,23-179,68 0,0500 0,0596 0,0495 apreciar que la politica de operacién obtenida de
179,69-202,14 | 0,0583 0,0397 0,0495 la simulacion, conserva los niveles por arriba del
202,15-224,60 0,0758 0,0397 0,0495 régimen medio histdrico (con lo que se incrementa
224,61-247,06 0,0583 0,0397 0,0495 la generacién), sin llegar al nivel mdximo de
247,07-269,52 0,0500 0,0397 0,0495 operaciéon (NAMO).
269,53-291,98 0,0379 0,0199 0,0495
291,99-31444 | 0,0333 0,0199 0,0248 Partiendo de los niveles en el embalse obtenidos en la
314,45-336,90 | 0,0250 0,0099 0,0248 simulacidn, se elaboré el histograma de frecuencias
336,91-359,36 | 0,0250 0,009 | 0,0248 relativas de las elevaciones para los meses de agosto
359,37-381,82 | 0,0167 0,0050 0,0248 a noviembre (considerdndolos como el periodo de
381,83-404,28 0,0167 0,0050 avenidas). Como resultado se conform¢ la Figura 7,
404,29-426,74 | 0,0167 0,0050 la cual presenta dichas frecuencias relativas para
426,75-449,20 0,0167 0,0050
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intervalos de clase de 2 m.
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Almacen. | Elevacion Energia
167 Aiio promedio | promedio total
hm? msnm GWh
= 162 2002 801,11 159,55 31,00
% 2003 972,36 161,10 40,76
g 157 2004 1.015,17 161,47 51,16
£ 2005 989,32 161,25 41,09
g 2006 877,42 160,28 31,77
5 152 o 2007 635,92 157,85 20,46
= 2008 732,72 158,86 23,30
147 1 I I 2009 878,94 160,30 33,32
S =23 g g S = 5 S S =5 Promedio| 783,30 159,27 28,71
§§§§§53%§g§§ Suma - - 373,15
Quincenas (Dias)
— Is\dh?ﬂ}f’asc%ﬁmmos Tabla 8. Funcionamiento analitico del embalse
Figura 6. Niveles histéricos vs. Operacién Gptima. para la politica de operacién Gptima.
Resumen quincenal.
Elevacion | Almacen. | Energia
Tabla 7. Funcionamiento analitico del embalse para Quincena | Mes promedio | promedio | total
L:; iziltlca de operaci6n éptima. Resumen msnm h? GWh
. 1Q ENE 159,75 826,45 1,43
Derrame | Déficit| 1ngrese |Extraccion 2Q 159,57 | 805,92 1,39
Afio historico total 1Q . 159.38 785.95 1.26
hm? hm? hm? hm? 2Q 159,19 765,27 1,17
1995 0,00| 0,00 463,83 626,10 1Q MAR 159,01 749,38 1,00
1998 0,00| 0,00 375,59 526,50 2Q 158,88 736,89 0,90
1999 0,00 | 0,00 146,99 467,60 1Q 158,76 726,76 0,86
2000 0,00 0,00 | 45327 359,10 20 |*BR Misses | 71796 | 074
2001 0,00] 0,00 | 63848 447,70 1Q |y [ 15860 | 71614 [ 057
300 | ai674] 000 | Tasost | Taerin| 22 155,57 | 71221 | 056
’ ’ — — 1 158,52 705,86 0,53
2004 82,27| 0,00 | 1.139,78 | 1.139,80 2Q JUN 158.47 70230 053
2005 287,741 0,00 | 1.112,78 | 1.133,60 Q : : ¢
2006 0,00] 000 | 34926 | 68830 1Q |y [13842 | 69625 | 051
2007 0,00[ 0,00 [ 450,84 | 508,60 2Q 15848 | 71766 | 048
2008 493,59 | 0,00 | 1.458,05 | 1.040,40 1Q AGO 158,57 717,75 1,05
2009 0,00| 0,00 338,47 718,40 2Q 158,62 730,67 1,09
Promedio 98,49 0,00 710,91 740,15 1Q SEP 158,98 789,78 1,80
Suma 1.280,34| 0,00 | 9.241,87 | 9.621,90 2Q 159,62 861,52 1,95
Almacen. | Elevacion Energia 1Q OCT 160,33 910,30 2,09
Afio promedio | promedio total 2Q 160.43 906,96 2,12
1Q 160,43 908,92 1,49
hm3 msnm GWh NOV
1995 849,66 160,04 28,93 == 10038 | 59389 Lo7
1998 754,93 159,08 23,03 1Q DIC 160,19 869,65 L77
1999 57147 | 157,05 18.22 2Q 15996 | 84464 | 175
2000 525,51 156,49 13,02 Suma - 28,71
2001 578,32 157,14 17,09 Promedio 159,22 781,42 -
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Figura 7. Histograma de elevaciones medias mas
frecuentes.

Transito de avenidas

Se llevé a cabo la simulacion del transito de avenidas
considerando diferentes niveles iniciales en el
embalse, con la finalidad de obtener la magnitud
del caudal maximo de descarga correspondiente.

Para la simulacion del transito de las avenidas, se
empled la curva Elevaciones - Capacidades mostrada
en la Figura 8.

Por otra parte, en la Figura 9 se muestra la curva
Elevaciones - Caudales del vertedor.

180
g
170 /,
E 160 S
2
: |\
z 150
<
2
Q
E; 140
m
130
120
0 1.000 2.000 3.000
Capacidades (HM?)

Figura 8. Curva Elevaciones - Capacidades.
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Para el andlisis de los transitos de avenidas se realizé
la simulacién, mediante el empleo del programa
“Transito de una avenida por un vaso” [24]. Para
tal efecto se consideraron dos escenarios posibles:

1. Partiendo como elevacidn inicial de la cota del
NAMO (162,35 msnm).

2. Tomando como elevaciones iniciales las
correspondientes a los cuatro niveles mas
frecuentes obtenidos de la simulacién analitica
del embalse (Figura 7).

Las avenidas de entrada al vaso son las presentadas
en la Figura 5 y la Tabla 3, las cuales corresponden
a los periodos de retorno de 2, 5, 10, 20, 50, 100,
200, 500, 1.000, 2.000, 5.000 y 10.000 afios.

170 //
165 /
/

/

160 /
155 /

150

Elevaciones (MSNM)

0 5.000 10.000
Caudal (M?/S)

15.000

Figura 9. Curva Elevaciones - Caudales.

Escenario 1 - Nivel Inicial 162,35 msnm (NAMO)
Se realizaron las simulaciones correspondientes al
transito de avenidas; a continuacion se presentan los
resultados de la simulacidn realizada para el caso
de la avenida 10.000 afios de periodo de retorno
(Figuras 10y 11).

De las Figuras 10 y 11 se puede apreciar que para
avenidas con periodos de retorno hasta de 10.000
afios no se alcanzaria el NAME (Nivel de Aguas
Maximas Extraordinarias) de la presa; la maxima
elevacion alcanzada seria de 166,57 msnm por lo
que el nivel alcanzado quedaria 0,09 m por debajo
del NAME (166,66 msnm).
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El analisis descrito se realizé del mismo modo  Tabla 9. Resumen del transito de avenidas.
para cada una de las avenidas asociadas a diversos

periodos de retorno, los resultados se presentan en C*}“fial Caudal | N“fel
i Condicign | 3MO | 11 gvimo | Volumen | maximo
la Tabla 9. Por otra parte, en la Figura 12 se grafican de jolumen | maxit

los periodos de retorno (afios) con respecto a las entrada | 9€ s2lida embalse

elevaciones maximas alcanzadas en el embalse, para
mostrar la tendencia de los resultados.

T, (Afios) m’/s m’/s hm? m
2 465,25 497,83 | 1.126,46 162,35
5 1.047,02 | 1.126,83 | 1.127,26 162,36

16.000

L 10 2.176,78 | 2.353,41 | 1.128,81 162,37
14.000 14 8p6 20 | 388576 | 4236.84 | 113120 | 16239
50 5.688,69 | 5.454,17 | 1.156,76 | 162,58
12.000 100 | 694335 | 580400 | 123510 | 163,14
2 10.000 200 | 8.162.49 | 6.340.43 | 1.314,62 | 163,72
‘E 8724 500 9.748,29 | 6.899,69 | 1.41827 | 164,42
= l 1.000 | 10.949,10 | 7.309.02 | 149729 | 16491
E 6.000 ' \ 2.000 | 12.122,41 | 7.773,08 | 1.574,41 | 165,46
© 4,000 5.000 | 13.735,71 | 8.364,95 | 1.680,56 | 166,15
. 1 ELEVACION NAME 166.66 MsNm ||
ELEVACION CORONA 100,86 Mavm 10.000 | 14.835,69 | 8.723.75 | 1.756.21 | 166,57
2.000 ELEVACION MAXIMA 166.57 MSNm
’ Q.DESCARGADO 8724 MB
0 - | | | | | !
' ' ‘ ‘ ‘ ' ' 167
0 50 100 150 200 250 300 350
Tiempo (Hrs)
Caudal de Entrada .y 166
Caudal de Salida E
Figura 10. Transito de la avenida. Elevacion inicial § 165
h=162,35 msnm. 7, = 10.000 afios. -
o
3 164
5
2.000 =
1.800 1784 163
1756
1.600
I \ 162 -
_1.400 1 10 100 1.000 10.000
= ’ \ Tr (Aflos)
\:g* 1200 J \ s | e N amE
E 1.000 Figura 12. Curva T, - Elevaciones.
g
g 800
Q
8 E ONNAME 166,66 . . . P
£ 600 1 Etg:ﬁloﬂ CORONA 169,66 :::: ] Escenario 2 - Niveles medios mas frecuentes en
< ELEVACION MAXIMA 166,57 MSNM el embalse
400 1] VMAXALMACENADO 1756 HM | ., e . . .
QMAXDESCARGADO 8724 M35 Se realiz6 el analisis de las avenidas simulando
200 || Tempo pE Pico 195 HRs 1 su trdnsito partiendo de diversos niveles iniciales
0 1 T T T en el embalse, para ello se empleé el histograma
0 50 100 150 200 250 300 350 de niveles (Figura 7) obtenido de la optimizacién
Tiempo (Hrs) de la politica de operacién del embalse. De dicho
Almacenamiento histograma se obtuvieron como resultado cuatro

Figura 11. Almacenamiento durante el trdnsito de ~ niveles mds frecuentes en el embalse (Tabla 10),
la avenida. Elevacién inicial # = 162,35  cuyas frecuencias relativas corresponderan a las
msnm. 7, = 10.000 afios. probabilidades de ocurrencia (Pgy,,) a ser analizadas.
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Tabla 10. Frecuencias de niveles en el embalse.

Intervalos @ 2,0 m Frecuencias Frecue:ncias
absolutas relativas
154,0 156,0 12,00 0,115
156,0 158,0 19,00 0,183
158,0 160,0 36,00 0,346
160,0 162,0 37,00 0,356
Suma 104 1

Empleando los niveles iniciales definidos en la
Tabla 10y las avenidas de disefio presentadas en la
Figura 5, se realizaron los transitos de las mismas
por el embalse, como se describe a continuacién:

Nivel inicial 156 msnm

Partiendo de la elevacion inicial a la cota 156
msnm, se realizaron las simulaciones del transito
de las avenidas para los periodos de retorno desde 2
hasta 10.000 afios, determinando su caudal maximo
de descarga, volumen médximo en el embalse, asi
como la elevacion maxima alcanzada (Tabla 11)
para definir la probabilidad de excedencia de
los caudales médximos de descarga considerando
valores de 1.000 a 8.000 m3/s, a cada 1 000 m3/s,
se realizé una interpolacién entre los resultados
obtenidos, asignandoles su correspondiente periodo
de retorno, como se muestra en la Tabla 11 y la
Figura 13.

1,0000

0,1000

0,0100

0,0010

>

Probabilidad (1/Tr)

0,0001

0,0000
0 2.000 4.000 6.000 8.000
Caudal de descarga (M?/S)

Figura 13. Curva caudal maximo de descarga vs.
Probabilidad de excedencia - Nivel inicial
156 msnm.
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Tabla 11. Resultados de los transitos de avenida -
Nivel inicial 156 msnm.

T, r P Qmax Ent Qmax desc
afios UT, m/s m3/s
22.208 | 0,0000 8.000,00
10.000 | 0,0001 14.835,69 7.400,53
5.813 | 0,0002 7.000,00
5.000 | 0,0002 13.735,71 6.874,14
2.000 | 0,0005 12.122,41 6.180,57
1.522 | 0,0007 6.000,00
1.000 | 0,0010 10.949,10 5.677,09
500 | 0,0020 9.748,29 5.182,79
398 | 0,0025 5.000,00
200 | 0,0050 8.162,49 4.544,10
100 | 0,0100 6.943,35 4.006,15
99 | 0,0101 4.000,00
50 | 0,0200 5.688,69 3.461,48
27 | 0,0366 3.000,00
20 | 0,0500 3.885,76 2.700,09
11 | 0,0907 2.000,00
10 | 0,1000 2.176,78 1.839,74
5| 0,1848 1.000,00
5| 0,2000 1.047,02 849,45
2 | 0,5000 465,25 376,24
Tr p Vol Nivel,,,,,
afos UT, hm? m
22.208 0,0000
10.000 0,0001 1.514,95 165,02
5.813 0,0002
5.000 0,0002 1.413,34 164,39
2.000 0,0005 1.286,14 163,51
1.522 0,0007
1.000 0,0010 1.196,46 162,86
500 0,0020 1.105,66 162,20
398 0,0025
200 0,0050 988,72 161,25
100 0,0100 900,58 160,48
99 0,0101
50 0,0200 812,68 159,67
27 0,0366
20 0,0500 692,93 158,45
11 0,0907
10 0,1000 609,65 157,52
5 0,1848
5 0,2000 543,14 156,70
2 0,5000 511,35 156,31

El procedimiento descrito se aplic6 considerando los
niveles iniciales a las cotas 158, 160 y 162 msnm.
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Resumen general de los resultados obtenidos
para diversos niveles iniciales

A continuacion, en la Figura 14 se presenta el analisis
grafico de las distribuciones de probabilidad de los
caudales maximos de descarga para los diversos
niveles iniciales estudiados:

Donde P; es la probabilidad conjunta de excedencia
asociada al caudal méximo de descarga Q;; P,
es la probabilidad de que el transito se inicie en la
elevacién k, y Py, , la probabilidad de que el caudal
maximo de descarga sea mayor o igual que Q; dada
la elevacion inicial k.

A continuacién, en la Tabla 12, se presentan las

probabilidades conjuntas obtenidas para cada uno
de los caudales analizados:

Tabla 12. Probabilidad de excedencia conjunta.

Caudal (M?/S)

0123456 7891011
Z=-Lx (L (TR/(Tr — 1))

b Elevacion 156 MSNM

=== Elevacion 158 MSNM

sl Elevacion 160 MSNM

e Elevacion 162 MSNM

st Elevacion 162 MSNM (NAMO)
Figura 14. Resumen general de los caudales asociados

a diversos niveles iniciales.

Analisis de la probabilidad de excedencia conjunta

En el escenario nimero dos se describieron los
resultados obtenidos del transito de las avenidas
ante diversos niveles iniciales. Al considerar las
probabilidades de excedencias obtenidas para
cada caudal de descarga con la probabilidad de
ocurrencia correspondiente a cada elevacion inicial
(Pgley), se determind la probabilidad de excedencia
conjunta (Py).

Para ello, se realizd, para cada caudal entre 1.000 y
8.000 m*/s 1a suma del producto de la probabilidad
asociada a cada nivel inicial (Pgy,,) por la probabilidad
de excedencia del caudal correspondiente (P /),
es decir:

162
b= Z w156 L0, Prten, (6)

Elev. inicial Caudal (m%s) 8.000
msnm T, Py Py Py Py,
156 22.208 | 0,00005 | 0,11538 | 0,00001
158 14.156 | 0,00007 | 0,18269 | 0,00001
160 6.252 | 0,00016 | 0,34615 | 0,00006
162 3.527 | 0,00028 | 0,35577 | 0,00010
P;8.000 | 0,00017

Elev. inicial Caudal (m%s) 7.000
msnm T, Py Py, Py Py,
156 5.813 | 0,00017 | 0,11538 | 0,00002
158 3.433 | 0,00029 | 0,18269 | 0,00005
160 1.373 | 0,00073 | 0,34615 | 0,00025
162 727 | 0,00138 | 0,35577 | 0,00049
P;7.000 | 0,00081

Elev. inicial |  Caudal (m¥s) 6.000
msnm T, Py Py, Py Py,
156 1.522 | 0,00066 | 0,11538 | 0,00008
158 833 | 0,00120 | 0,18269 | 0,00022
160 301 | 0,00332 | 0,34615 | 0,00115
162 150 | 0,00668 | 0,35577 | 0,00238
P;6.000 | 0,0382

Elev. inicial Caudal (m?s) 5.000
msnm T. PQ Py, PQ Py,
156 398 0,00251 | 0,11538 | 0,00029
158 196 0,00510 | 0,18269 | 0,00093
160 56 0,01798 | 0,34615 | 0,00622
162 37 0,02732 | 0,36000 | 0,00983
P;5.000 | 0,01728

Elev Inicial Caudal (m?s) 4.000
msnm T, PQ Py, PQ Py,
156 99 0,01010 | 0,11538 | 0,00117
158 49 0,02042 | 0,18269 | 0,00373
160 26 0,03792 | 0,34615 | 0,01313
162 21 0,04767 | 0,36000 | 0,01716
P;4.000 | 0,03519
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Elev. inicial Caudal (m%/s) 3.000
msnm Tr PQ PEleV PQ PEleV
156 27 0,03664 | 0,11538 | 0,00423
158 17 0,05820 | 0,18269 | 0,01063
160 16 0,06318 | 0,34615 | 0,02187
162 13 0,07591 | 0,36000 | 0,02733
P;3.000 | 0,06406
Elev. inicial Caudal (m%/s) 2000
msnm Tr PQ PElev PQ PElev
156 11 0,09069 | 0,11538 | 0,01046
158 11 0,09500 | 0,18269 | 0,01736
160 11 0,09500 | 0,34615 | 0,03288
162 9 0,11565 | 0,36000 | 0,04163
P;2.000 | 0,10234
Elev. inicial Caudal (m%/s) 1.000
msnm T, Py Pgy | PoPr,
156 5 0,18480 | 0,11538 | 0,02132
158 5 0,18989 | 0,18269 | 0,03469
160 6 0,18000 | 0,34615 | 0,06231
162 4 0,22425 | 0,36000 | 0,08073
P;1.000 | 0,19905
1,000
0,1000
B
2
'-g 0,0100
©
e
A~
0,0010
0,0001
2.000 4.000 6.000 8.000
Caudal (M3/S)
==fum Nivel inicial variable

wllles NAMO 162,35 MSNM

Figura 15. Resumen Probabilidades de excedencia
conjunta. Presa El Cuchillo.

Del analisis realizado se elabor6 la Tabla 13 y la
Figura 15 en donde se muestra la tendencia de
la probabilidad de excedencia conjunta asociada
a cada caudal maximo de descarga, comparada
con la obtenida considerando el nivel inicial a la
elevacién del NAMO.
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Tabla 13. Resumen Probabilidad de excedencia

conjunta.

Caudal, m%/s PyPp, PyNAMO
1.000 0,19905 0,26049
2.000 0,10234 0,12881
3.000 0,06406 0,08283
4.000 0,03519 0,05629
5.000 0,01728 0,03119
6.000 0,00382 0,00846
7.000 0,00081 0,00169
8.000 0,00017 0,00034

Transito hidraulico por el cauce

Considerando los caudales de salida utilizados en
el andlisis se procedi6 a simular su transito por el
cauce. Para ello, se empled el modelo digital de
elevaciones de la pagina de ASTER GDEM [25]
(ASTER Global Digital Elevation Model), realizando
el andlisis en el drea comprendida entre el vertedor
de la presa El Cuchillo hasta el embalse de la presa
ubicada aguas abajo (Marte R. Gémez). Dicha area
fue delimitada empleando la plataforma Global
Mapper ® [26].

Para llevar a cabo la simulacién del transito de la
avenida por el cauce, el modelo digital de elevaciones
fue exportado al programa HEC - RAS ® [27],
considerando los distintos caudales analizados.

Los resultados obtenidos de la simulacion de HEC -
RAS, se incorporaron al programa LAMINA ®
[28], en el que a partir de los niveles del agua
obtenidos por cada seccién del cauce determina
el drea o superficie inundada. En la Tabla 14, se
presentan las dreas de afectacién asociadas a su
correspondiente probabilidad de excedencia para
los dos escenarios considerados.

Costos por afectacion

Partiendo de costos por hectdrea de afectacién
obtenidos en el Proyecto Hidroeléctrico Chicoasén I1
(90.000 pesos en el afio 2014), se considerd prudente
emplear un indice de inflacién media del 1% al
2015, correspondiendo a un costo por hectarea de
afectacion de alrededor de 90.900 pesos; dicho
costo fue multiplicado por las dreas de afectacién
(Tabla 14), determinando los costos asociados a
diversas probabilidades de excedencia (Figura 16).
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Tabla 14. Costo por area de afectacion.

Tabla 15. Costo total de riesgo esperado.

Nivel de inicio variable

0 Area Costo P
m3/s ha Mill. de pesos T,
1.000 0,00 0,00 0,1991
2.000 409,24 36,83 0,1023
3.000 639,53 57,56 0,0641
4.000 787,94 70,92 0,0352
5.000 876,30 78,87 0,0173
6.000 933,82 84,04 0,0038
7.000 981,59 88,34 0,0008
8.000 1.011,04 90,99 0,0002

NAMO

0 Area Costo Py
m/s ha Mill de pesos UT,
1.000 0,00 0,00 0,2605
2.000 409,24 36,83 0,1288
3.000 639,53 57,56 0,0828
4.000 787,94 70,92 0,0563
5.000 876,30 78,87 0,0312
6.000 933,82 84,04 0,0085
7.000 981,59 88,34 0,0017
8.000 1.011,04 90,99 0,0003
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0,2000

0,1500

PF=1/Tr
V4
V4
/

N\
0,1000 N
\\\

\%\
N\

0 20 40 60 80 100

Costo por afectacion
Millones de pesos)

0,0500

0,0000

== == == Nivel inicial variable NAMO

Figura 16. Costos asociados a diversas probabilidades
de excedencia.

De la Figura 16, el costo esperado se determina
como el drea bajo las curvas graficadas, cuyo valor

Analisis Millones de pesos
Nivel inicial variable 8,20
NAMO 10,74

se presenta en la Tabla 15, en la que se comparan
los dos escenarios estudiados.

CONCLUSIONES

La estimacién del riesgo por inundacién aguas
abajo de una presa se hace tradicionalmente
suponiendo que las avenidas de disefio ingresan
cuando el nivel en el vaso es el del NAMO, lo que
implica una sobrestimacién de dicho riesgo. En
este trabajo se propone un método que permite
obtener una estimacién mds completa del riesgo
de inundaciones aguas abajo de una presa, el que
se aplica a la zona situada aguas abajo de la presa
El Cuchillo.

El desarrollo del método incluye el célculo de las
avenidas de disefio para diferentes periodos de
retorno, la definicién de la politica de operacién a
largo plazo que hace éptima una funcién objetivo,
el transito de las avenidas de disefilo —primero por
el vaso de la presa suponiendo distintas elevaciones
iniciales y luego por el rio—, y la estimacién de
los dafios.

La metodologia propuesta optimiza y/o mejora la
operacion de los embalses en diversos puntos, por
ejemplo, permite garantizar la confiabilidad de los
registros (ya sean horarios, diarios o mensuales).

Como parte del resultado del funcionamiento analitico
de vaso optimizado, se obtienen los niveles mas
frecuentes en el embalse (histograma de elevaciones
medias), los que serdn las condiciones de inicio en
el transito de las avenidas de disefio generando un
escenario de andlisis que parte de niveles asociados
a su probabilidad de ocurrencia (Pgy,,)-

Por otra parte, del transito de las avenidas de disefio
partiendo de diferentes elevaciones iniciales, se
obtuvieron las probabilidades de excedencia (P),
detallando si la obra de excedencias cuenta con la
capacidad de descarga necesaria ante la presencia de
avenidas maximas sin que el NAME sea sobrepasado.
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Lo anterior, permite garantizar la seguridad integral
de las obras, guiando al operador a mantener el
embalse por debajo un determinado nivel (curva
guia), o en su caso, determinando la inclusién de
una obra de excedencias auxiliar para preservar el
NAME no sea sobrepasado.

La presente metodologia define la probabilidad de
que una gama de eventos se llegasen a presentar,
considerando como otra variable la elevacién inicial
en el embalse. Lo anterior involucra una condicién
realista en la presa, ya que convencionalmente se
supone que ante cualquier evento la elevacion en
el embalse es el NAMO.

Se puede concluir, que al emplear la metodologia
propuesta, se refleja un ahorro sustancial en los dafios
esperados, al comparar los costos obtenidos bajo
un nivel inicial variable con respecto a un analisis
convencional realizado bajo el NAMO, en donde
el dltimo sobreestima los costos.

Para el caso de la presa El Cuchillo la avenida de
disefio original (Tr 10 000 afios) considera un caudal
maximo de entrada de 15.000 m3/s, valor que se
modificé muy ligeramente (a 14.836 m?/s) con los
datos actualizados.

La optimizacién de la politica de operacién en
embalse, permite operar con los niveles en la
presa por arriba de los histéricos, incrementando
el volumen ttil en el embalse sin superar la cota
del NAMO. Al simular el funcionamiento de la
presa con los ingresos histéricos se estimaron las
frecuencias de las elevaciones en el embalse para
la época de crecientes.

Del simular el transito de las avenidas de disefio,
partiendo de diferentes elevaciones iniciales, se
obtuvieron las probabilidades de excedencia conjunta
ecuacion (5) asociadas a los caudales maximos de
descarga.

Como se puede apreciar en la Figura 16 y en la
Tabla 15, el procedimiento propuesto, que considera
los diversos niveles iniciales en el embalse, permite
una estimacién mas precisa del riesgo de inundacién
aguas abajo de la presa, mientras que el procedimiento
tradicional (considerando un nivel inicial a la cota
del NAMO) sobreestima los costos del dafio por
inundacion.
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