CAPITULO 4
VOLUMEN DE INUNDACION POR DESBORDAMIENTO DEL RiO

El cilculo del volumen de inundacién esperado en un afio de un rio se basa en las siguientes

consideraciones:

a) El volumen de inundacion se presenta cuando es insuficiente el cauce para conducir los

gastos del hidrograma de entrada con periodo de retorno 7.

b) El volumen de inundacién se obtiene por medio del modelo de simulacién de flujo no
permanente cuando Ia elevacion de la superficie libre del agua que fluye por el cauce del rio

excede la elevacion de los bordos.
4.1 ESTIMACION DE VOLUMENES DE INUNDACION

Los volimenes de inundacién que suceden en el rio cuando presenta una avenida de periodo
de retorno 7 se acumulan durante el trimsito de la avenida calculado con el modelo de

simulacidén mencionado.

La probabilidad de excedencia P, en cualquier afio de un gasto con periodo de retorno T, esta

e

dada como

oL
T

y 1a de no excedencia serd

“.1)

~ |~
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El volumen de inundacion depende de los gastos de las avenidas que se presentan en el rio,
como cada avenida estd asociada a la probabilidad P, resulta entonces que este volumen también
estd relacionado con esta probabilidad P. Asi se puede dibujar una grafica de volumen de

inundacién contra la probabilidad P como se muestra en la figura 4.1.
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Figura 4.1 Determinacién del volumen esperado de
inundacion

Por otra parte, si p(x) es la funcion de densidad de probabilidad de 1a variable aleatoria x (en

este caso el volumen de inundacion), entonces

P(x) = f  p(x)dx (4.2)

corresponde a la funcidn de distribucidn acumulada de p(x). Por el Teorema Fundamental del

Cilculo Integral

dP(x) = p(x)dx 4.3)

multiplicando ambos miembros de esta Gltima ecuacion por x resulta
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x dP(x) = x p(x)dx 4.4)

integrando
f 'xdP() = f_" xp(x)dx = E(x) 4.5)

Este resultado muesira que el 4rea bajo la curva de la figura 4.1 es la esperanza o valor

esperado de la variable aleatoria x.
4.2 COSTO TOTAL DE LA OBRA DE MODIFICACION AL CAUCE

Se considera que para juzgar la bondad de un proyecto de una obra disefiada con base en el
periodo de retorno T con vida itil de Z afios, con la finalidad de evitar o disminuir los dafios
por inundacién; se debe comparar la suma de costos de inversién de 1a obra, de mantenimiento
de 1a misma y de los dafios por inundacidn que persistieran después de construida la obra, con
respecto al costo de los dafios que existen antes de Ia construccién de la obra (Crg ). Si la
suma de costos es menor, la obra se justifica por razones puramente econdémicas. Desde luego,
en caso de que la inundacién provocase la pérdida de vidas humanas y la obra redujera la
probabilidad de que se presentara esta pérdida, debe prevalecer el criterio de que la obra tiene

razén de ejecutarse independientemente de su costo.

La eleccién del periodo de retorno se fundamenta en que Ia suma de costos antes mencionada
sea lo mas pequefia posible. Para obtenerla se plantea como referencia de comparacion, que

su calculo se establezca al final de la vida 1til de la obra (se considera igual para todos los

disefios de la obra).
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4.2.1 Costo de inversion

Si el costo de la obra es C, v el interés bancario es i, el capital que se tendria al final de L afios

de vida ttil de la obra seria igual a

Cpo = Co(1+i)t (4.6)

4.2.2 Costo de daiios por inundacion

Por otra parte, al hacer la obra para la avenida de periodo de retorno T el costo anual por

inundaciones es

Co=C,¥ 4.7)
donde ¥V es el volumen de inundacién esperado en cada afio y C, es el costo del dafio por

cada m* de volumen de inundacién. Ademas este costo es diferido a lo largo de los L afics, de
modo que lo pagado al final del primer afio corresponderia a Cy(I +i)°. Al terminar el segundo
afio lo pagado seria Ci({I+i)° + Cp(I+i}' . Al final del tercer afic se tendrd un gasto de

Co(I+i)° + Co(l+i)! + Cofl+i)*y, asi al final del afio L resultard que

L-1
=Cp & (1+iy (4.8)

=0

C

IR

De este modo, Cr; es el costo al final del afio L por concepto de los dafios ocasionados por las

inundaciones.
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Al tomar en cuenta el valor de la suma incluida en la ecuacién 4.8 se tiene que

L-1 ciV_
Cp=Cq & (14 = Cp (Q__f,;)_}_] (4.9)
n=0

4.2.3 Costo de mantenimiento

De manera similar a lo planteado para el costo de los dafios, si C, es el costo anual de

mantenimiento de la obra de proteccién al final de L afios, el costo total de mantenimiento serd

¢,, = C, (!1;0‘-_1) @.10)

™ i

Como la suma de los costos relativos a la construccién, mantenimiento y de reparacion de los
dafios depende del periodo de retorno escogido para el disefio de la obra, se requiere de obtener
el periodo de retorno Optimo, que serd aquél para el cual la suma de costos relativos es

minima.

Asi para que se justifique econdmicamente la ejecucién de la obra, la suma de los costos

relativos minima debe ser la menor a la de 1os dafios sin obra.

Esto es, conviene seleccionar la obra para la cual

C, - C,(1+if+C, {M} . cﬂ_(_a__)‘_i}
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es minima, sea, Cy .z, = Cr.

Si Crp ., €s el costo de dafios antes de construir la obra, para que sea factible la construccién

de la obra por motivos econdmicos es necesario que Cy ., sea menor que Crp
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CAPITULO 5
EJEMPLOS DE APLICACION

El rio Papaloapan tiene como principales afluentes a los rios Santo Domingo, Tonto, Valle
Nacional, Obispo, Tesechoacin, San Juan y Tecomare (Figura 5.1). Los dos primeros
contribuyen aproximadamente con el 30 % del total que recibia el rio Papaloapan antes de la
_construccién en ellos de las presas Miguel de 1a Madrid y Miguel Alemdn. Aunque estas presas
pueden alimacenar los escurrimientos de estos dos rios, no evitan la ocurrencia de inundaciones
en extensas zonas de la parte baja de la cuenca del rio Papaloapan, incluyendo los poblados de

Cosamaloapan y Tlacotalpan. Este se debe a los gastos grandes de los restanies rios.

Lacpns ce
l_?;';Stu:u. TR;’Q R"Oijnco Alvarado
mgo  Torko y Acula
Presa Presa —r_
Migue! de la Macrid Miguel Alemén (Estacién Cuchapa)
Rio Valle L—w” =) 124 133 241253293 -

Nacional | ’
(Est. Jacatepec) Rio m.spJ T Rio

(Est. Obispo)  Tesechoacén Ric Rio
(Estacion Azueta) San Juan Tecomale

Estaciones (Lauchapan
y Custotolapan)

Figura 5.1 Croquis de localizacion de los afluentes del rio Papaloapan

Se presenta el célculo de los volimenes de inundacién de la parte del rio Papaloapan
comprendida entre los afluentes Tesechoacdn y San Juan. En estos ejemplos, se consideraron
108 secciones transversales (definidas con diez puntos contenidos en un plano vertical) con una

separacién mixima de 600 m en promedio, cubriendo una longitud de 45.8 km.
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5.1 AVENIDA MAXIMA ASOCIADA A UN PERIODO DE RETORNO

Con base en la informacién de gastos medios diarios de la estacion hidrométrica Azueta se
formé un arreglo dia-gasto donde a partir de la fecha del gasto mdximo s¢ tomaron los valores
de los gastos de siete dias antes y siete dias después. De los conjuntos de 14 gastos maximos
de cada afio, se calcularon los gastos medios en un dia, en dos dias, ... , 14 dias. Los gastos
medios anuales en m dias permitieron escoger las funciones de distribucion de probabilidad de
mejor ajuste a sus valores; ésto se hizo para m = 1 dia, 2 dias, ... , 14 dias. La funcion de

distribucién de probabilidad que di6 mejor ajuste fue la Gamna.

Para obtener la forma del hidrograma, se condiderd en el registro historico a los gastos medios
diarios de tres dias consecutivos, que incluian al méximo anual. Se defini6é como 1 al MAXimo
anual, como 2 al gasto del dfa anterior o posterior al maximo que fuese mayor y, como 3 al
menor de los gastos de los tres dias consecutivos. Se observé la frecuencia con que se
presentaron los ordenamientos 123, 312, 213, 321; como el ordenamiento 312 resultd con la
mayor frecuencia fue el selecionado. Con base en este ordenamiento, se acomodaron los tres
mayores gastos medios diarios estimados. Los gastos medios para los once dias restantes se
colocaron en los extremos derecho e izquierdo del ordenamiento de los tres mayores gastos,

evitando que el acomodo diera lugar a una forma con ascensos y descensos en los valores.

Este mismo proceso se aplicd para las estaciones Jacatepec (sobre el rio Valle Nacional) y

Obispo (sobre el rio Obispo).

En la figura 5.2 y tabla 5.1 se muestran los hidrogramas obtenidos para los distintos periodos

de retorno en una estacion hidrométrica Azueta,
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a +Tr = 2 afics
oot Tt = 3 aios
. . . : . . . . . - Tr = 4 afios
: Lo : *<Tr = 5 afios
+ Tr = 7 afios
" Tr = 10 afics
% Tr = 15 afics
*Tr = 20 afios
¥ Tr = 25 afias
7 Tr = 30 afios
B Tr w 35 afiog

; : . . “*-1r = 40 afios
0 1 2 3 4 5 66 7 8 9 1011 12 13 ~=1r = 45 afios
Dias ~+ Tr = 50 afios

2,500

Figura 5.2 Hidrogramas estimados para diferentes periodos de retorno (Estacion Azueta)

Oipi

Tabla 5.1 Hidrogramas asociados a diferentes periodos de retorno (Estacion Azueta)
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3.2 CAPACIDAD MAXIMA DE CONDUCCION DEL CAUCE

Para considerar el remanso del flujo del rio desde su desembocadura en la laguna de Alvarado
(cuando tiene el nivel mds alto por marea debido a su cercania al mar), se supuso gue en el
extremo de agnas abajo del tramo en estudio (donde confluye el rio San Juan) se tiene una

elevacion del agua de 1 m sobre el nivel medio del mar.

Para las condiciones de flujo permanente en el tramo en estudio del rio Papaloapan. Se estimé
la capacidad de conduccitén de gastos del cauce. En la figura 5.3 se muestran las elevaciones

méximas del agua obtenidas con el método descrito en el capitulo 2 junto con las de los bordos

del rio.

30

Elevacion [m ]

Elavabisn 'ﬂl’-ldlm‘ para

Distancia [km]

Figura 5.3 Elevaciones mdximas alcanzadas por el nivel del agua, para varias avenidas con
diferente periodo de retorno

Se encontrd que la capacidad del rio Papaloapan entre los afluentes Tesechoacdn y San Juan,
cuando la elevacién del agua es de 1 m sobre el nivel del mar en su seccién final, corresponde

a 1850 m/s.



5.3 VOLUMENES DE INUDACION

Se consideré que el remanse en el rfo desde su desembocadura a la Laguna de Alvarado

provocaba una elevacién del agua de 1 m sobre el nivel medic del mar en el sitio donde ingresa

el rio San Juan y que era nula la descarga de las presas Miguel Alemdn y Miguel de 1a Madrid.

Ademis, se estimé que los rios Valle Nacional y Obispo aportan un gasto constante igual a las

2/3 partes de la suma de sus escurrimientos méximos de estos rios (tabla 5.2).

Tabla 5.2 Gastos Maximos de los rios Valle Nacional Y Obispo

I Periodo de | Valle | Obispo | Valle Nacional | 2/3 Valle
retorno Nacional | (m%fs) y Obispo Nacional y
(afios) (m’/s) (m%/s) Obispo (m?/s)
2 1017.9 | 152.1 1170.0 929.5
5 1379.2 | 205.0 1584.2 1286.5
7 1494.4 | 221.0 1715.4 1412.7
10 1610.9 | 236.0 1847.8 1544.7
[ 15 1738.1 | 253.9 1992.0 1692.2 |
20 1825.4 | 265.5 2080.9 1795.2
L 25 1891.9 | 2742 2116.1 1873.8
30 19455 | 281.0 2226.7 1937 5
lt 40 20284 | 292.0 2320.4 2035.8
B 20019 | 3002 2392.1 2110.2

Se aplicé el modelo matemdtico de flujo no permanente descrito en el capitulo 3. Esto se hizo

para los hidrogramas de la figura 5.2. De este modo, se obtuvo el volumen de inundacién por

desbordamiento del rio que podria generar cada uno de los hidrogramas. En la figura 5.4 se

muestran los hidrogramas en los extremos del rio y en la tabla 5.3 se consignan los volumenes

de inudacion obtenidos.
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Se aprecia que para un periodo de Hidrograma de
2 antraca

retorno de 5 affos se presenta un

volumen de inundacidn del orden de

8.6 millones de m’ por lo cual

Gasto an milas de mY/s

existirin volimenes de inundacion

superiores a él con una probabilidad

menor a 0.2 cada afio (tabla 5.3).

Figura 5.4 Hidrogramas a la entrada y a la salida del
tramo de estudio, para un periodo de retorno de 50
afios

Tabla 5.3 Volimenes de inundacion asociados a distintos periodos de retorno

Periodo de Probabilidad de Voliimenes de
retorno T (afios) | excedencia (1-1/T) | inundacién m*x10°

0.50 0.0
0.80 8.6

0.85 49.0

690 129.4

0.93 256.0

" 20 0.95 350.2

25 0.96 436.0

30 0.968 503.9

40 0.975 613.5

50 0.98 701.8




5.4 VOLUMEN DE INUNDACION ANUAL

Con base en los volimenes de
inudacién calculados para diferentes
periodos de retorno (tabla 5.3) se
obtuvo la figura 5.5. El drea bajo
curva mostrada en esta figura
permitié definir el volumen

esperado de inundacién.
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Figura 5.5 Volumen anual esperado de inundacion

Asi el volumen de inundacién promedio que ocurre en cualquier afio resultd ser igual a 33.3

m’. Este resultado verifica que la presencia de las presas Miguel Aleman y Miguel de la Madrid

no evitan las inundaciones por desbordamiento en la parte baja del rio Papaloapan, ya que la

capacidad para conducir gastos en esta zona del rio es pequefia en comparacion con los gastos

maximos anuales.

Para aumentar la capacidad de conduccién de gastos en el rio es necesario construir obras o

bien realizar cambios en las secciones transversales del rio. Estas tiltimas consisten en el

dragado para ampliar el drea hidrdulica, aumentar la elevacién de los bordos marginales o

rectificar el rio.
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CAPITULO 6
CONCLUSIONES

El conocimiento del gasto maximo, volumen y forma de la avenida asociada a un periodo de
retorno permite llevar a cabo distintos analisis hidriulicos. En los estudios de obras hidriulicas
contribuye a evaluar su disefio u operacién. También hace posible establecer los gastos que
entran al cauce de un rio y con base en ello, estimar el volumen de inundacién por

desbordamiento del agua sobre sus margenes.

El cilculo de el gasto midximo que puede escurrir por el cauce de un rioc permite conccer la

posibilidad de que existan inundaciones por desbordamiento del agua sobre las margenes del

rio.

Simular el flujo en un cauce natural es Gtil para evaluar las consecuencias de construir obras

en el rio o llevar a cabo modificaciones del mismo.

Los métodos de tipo hidrolégico para el trinsito de avenidas en cauces constituyen una
herramienta valiosa para conocer la evolucion de las avenidas a lo largo de los rios. Mediante
el cdlculo del hidrograma en cierta seccion de interés y el gasto miximo de conduccién es

posible mejorar el cilculo del volumen de inundacién.

Con la aplicacién del modelo matematico para simular el flujo no permanente se obtiene una
adecuada estimacién del volumen de inundacién y los sitios por donde se presenta el
desbordamiento del agua. Es preferible su aplicacién a la de los otros métodos, aunque requiere

mayor cantidad de informacién y de apoyo de cémputo.
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APENDICE A

METODO HIDRAULICO PARA EL TRANSITO DE AVENIDAS

El movimiento del agua en el cauce natural se considera como flujo unidimensional. EI clculo
se basa en esquema numérico propuesto por Sanchez y Fuentes (1986). Se limita al flujo en
cauces y a voliimenes de control constantes en el espacio en los que solamente se modifica la
profundidad hidraulica. El modelo matemitico resuelve las ecuaciones de flujo no permanente

a superficie libre en un cauce natural,

Las ecuaciones de flujo no permanente a superficie libre para cauces no prismaticos se

consideran en la forma siguiente

d(dv) _p 9y (A1)
dx d¢
Oy - [»ov 138y g (A.2)
ax g ax g ar 7

En estas ecuaciones y representa a la elevacién (m) de la superficie libre del agua respecto a
un plano horizontal de referencia (corresponde a la suma del tirante mds la elevacién del
fondo), A es el area hidrdulica (m?), v la velocidad media (m/s), B el ancho de superficie libre
(m), g la aceleracién de la gravedad (m/s?), S; la pendiente de la linea de energia (m/m};

ademds, x representa a la distancia (m) y ¢ al tiempo (s).
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Seccién i1
Saccién |

Seccion 1+1

PHC

Figura A.1 Secciones en el rio

Para la escritura en diferencias finitas de las ecuaciones A.1 y A.2 se toma en cuenta 2 los

voliimenes de control mostrados en la figura A.1.

Como las elevaciones y las velocidades varian con el tiempo y la distancia, los distintos

términos de las ecuaciones A.l y A.2 se pueden escribir en diferencias finitas de la manera

siguiente:

g LSS A3

7]
ax ‘Efr(}:'d,.rq"yf,ju} "ET‘

voav Voa*tU . (V..,-U.) (A.4)

g ax Zg AX} [hd ) [
% % - ZgIA: (U, # Vi) - (U, + VL D] (4.5)
.1 v A6
Sf'_'T 5 | U, + Vf+1,j| (U + Vi, (A.6)
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d Av _ Anl,j Vt+l,;+l —AIJ DTI'J"I (A.7)

dx AX
y
a B, ,+B,
Ba_J; = 5 (K #Yya) ~ Ty + 1) (A.8)

(A.8)
donde # es un factor de peso que sirve para calcular promedios ponderados en €l tiempo con

la finalidad de mejorar la aproximacion de las derivadas temporales.

Sustituyendo las ecuaciones A.7 y A.8 en la ecuacién A.1 y las ecuaciones A.3aA.8enla A2

se obtiene
Ai.; Uz.pl _Ai«t.j V;‘A-l.;-l =F:,, (Ym,;u + Yi,_;-n-l - Yf».l,;' - Yi,j) (A.9)
Cr,; Ul.;+l + Cr.; Vr+l.j+t =Y:+[.;+E - Yf,j+1 +Dr,; (A'lﬂ)
donde
- [ A1l
F,J = Y, (Bm,; B,.J.) ( )
u. -v AX AX 2
C o= Ty e SN ) S (A.12)
v 286 2g0 At 48 ,-;“;{'3 o et
D_I—H(Y Y ) - (U + V) {A.13)
o _6_ t+1y 4 w iy 1ely

Las ecuaciones A.9 y A.10 forman un sistema lineal no homogéneo en U, ., ¥ Vigy 4, SU

solucidn puede ser escrita como
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sz,p—l = Pu Yn-l,ﬁ-l + Qr,; Y;J«—I * ‘REJ'

=5 Y +T Y

+
Vud of Tlgel 1S Tag+l “fu

En estas expresiones

F . A
P = ) + tely
y, A;,;"'Am,; C,J (Aw +Ar+l,.r)
Q = I:fu' - AH-[.]
1] Aw "'Am,; Cw (A:.; +Am,;)
R = D‘J A‘*lv! - Fh;(Yr‘l.f"'Yr.;)
t
! CIJ(A(J Ai-t.;) Aa 2 +A:+I,;
S = A"J - Fu
! CIJ(AIJ-FAMIJ) Atj+A1+lj

= Ai,,r Ft‘,f
v C',J‘(AI,J-FAH-I._{) A11+Ar+l.;
= DU'AJ.J * Fi.f(Yf*lJ*'K.f}
" C‘.j(Ar',j*‘Ar'«-[,j) Al,j A£+l,j

(A.14)

(A.15)

(A.16)

(A.17)

(A.18)

(A.19)

(A.20)

{A.21)

Cuando la ecuacién de continuidad se establece en la seccion i (Figura A.1), se obtiene

A U +0G,,  +(1-8)G, =4V

t.} tf+1 I, 1,7+

sustituyendo las ecuaciones A.14 y A.15en la A.22 se llega a
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T!—],_,‘ Yl-—l i+l + (Q:,j_Sz—l,j) Yr’,j*l +Pl,j Yz*—l,;«-l
{A.23)

fG,.. +(1-0G )

Esta expresion se plantea en las secciones intermedias. Cuando el flujo es subcritico, se

requiere una ecuacion adicional en cada uno de los extremos del rio.

Las ecuaciones A.23 junto con las de las secciones correspondientes a sus extremos, forman
un sistema de ecuaciones lineales tridiagonal, cuyas incdgniras son las elevaciones Y, en la etapa
de cdlculo j+1. Una vez obtenidas las elevaciones, las velocidades de llegada (V,.,) y de

partida (U; ) son calculadas con las ecuaciones A.14 y A.135.
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