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PRESENTACION

La publicacion de las Guias Técnicas de Seguridad de Presas necesita una explicacion
sobre su finalidad y la conveniencia de disponer de ellas. En los parrafos siguientes se intenta
dar algunas de las razones que aconsejaron al Comité Espanol de Grandes Presas a lanzarse a
la tarea de redactar unas Guias Técnicas de Seguridad de Presas.

Es previsible que la actividad de construccion de presas contintie en Espafa con notable
intensidad. Por otra parte el gran niimero de presas existentes exige una gran dedicacion a su
explotacion, conservacion, mantenimiento y reparacion. De aqui se deduce que sera necesario
que un gran nimero de ingenieros dedique su esfuerzo a trabajos relacionados con las presas.

Las técnicas implicadas en el proyecto, la construccion y la explotacion de presas son
muchas, muy variadas y es practicamente imposible que una persona pueda llegar a dominar-
las todas en grado suficiente. Ademas, estas técnicas estan evolucionando muy rapidamente y
es muy dificil estar al dia en todo lo que se publica y experimenta en el mundo. La formacion
permanente en estos temas requiere un tiempo y un esfuerzo dificilmente disponible, pero es
necesario que los ingenieros espanoles conozcan las técnicas especificas y sean capaces de
analizar situaciones complicadas y nuevas con la finalidad de mantener y mejorar la seguridad
de las presas actuales y futuras.

El concepto de seguridad de una presa es complejo y depende de un gran namero de varia-
bles y circunstancias. La seguridad absoluta es inalcanzable pero es preciso acotar el riesgo y
para ello existen métodos suficientemente desarrollados que es preciso conocer y aplicar. La
experiencia de los sucesos anteriores es una fuente de informacion que debe ayudar a aumen-
tar la seguridad de las presas.

Hasta ahora esta experiencia habia cristalizado en la Instruccion para Proyecto, Construc-
cion y Explotacion de Grandes Presas, donde se acumulaba la experiencia de muchos anos y
de muchas personas, lo que daba lugar a una serie de prescripciones de obligado cumplimien-
to, permitiendo asi que los ingenieros con poca experiencia disfrutaran de los resultados obte-
nidos por los que les precedieron. Sin embargo, esta forma de proceder asumia implicitamente
que cumpliendo la Instruccion se garantizaba la seguridad de la presa.

La Instruccion era muy detallada y dejaba poco margen de maniobra al ingeniero y ademas
daba la impresion de que en el momento de su redaccion se disponia de la totalidad de los
conocimientos necesarios para obtener una obra absolutamente segura, aunque la experiencia
ha demostrado que la realidad es tan compleja que no se somete al articulado de una norma.
Ademas, las presas (como toda obra humana) envejecen y lo que es seguro hoy puede no serlo
dentro de unos anos.

Por estas razones la Instruccion dejo de ser operativa y se ha sustituido por el Reglamento
Técnico de Seguridad de Presas y Embalses que tiene una filosofia completamente diferente.



En el nuevo Reglamento se senala lo que debe hacerse pero no estipula la forma de hacerlo,
dejando a los ingenieros una gran libertad para desarrollar su actividad. La consecuencia obli-
gada es que recae sobre ellos una gran responsabilidad, que no queda aliviada con la excusa
de haberlo hecho todo de acuerdo con la Instruccion. En esta verdad reside la grandeza y la
servidumbre de la profesion: deben analizarse con profundidad los problemas, pues somos
responsables de sus consecuencias y todo el mundo sabe que las consecuencias pueden tener
repercusiones de gran entidad.

La aplicacion del Reglamento Técnico de Seguridad de Presas y Embalses puede dar lugar
a situaciones ambiguas, pues algunos ingenieros experimentaran dudas respecto a lo que
deben hacer y la busqueda de informacion suficiente puede distraerles de lo importante del
problema y hacerles consumir mucho tiempo, no siempre disponible.

Para intentar ayudar a los ingenieros de presas, el Comité Espanol de Grandes Presas ha
tomado conciencia de estos problemas y ha creido que era su obligacion preparar unas Guias
Técnicas de Seguridad de Presas, que contuvieran con suficiente detalle lo que podria llamar-
se la “buena practica” en el arte de proyectar, construir y explotar presas, con la finalidad de
llenar la laguna que pueda presentarse a algunos ingenieros en la aplicacion del Reglamento
Técnico.

Para la redaccion de las Guias Técnicas, el Comité ha movilizado a sus miembros, entre los
cuales hay ingenieros de gran experiencia y prestigio, que han colaborado desinteresadamen-
te, con la finalidad de aportar sus conocimientos para beneficio de la profesion. Sin embargo,
para determinados aspectos se ha buscado la colaboracion de personas ajenas al Comité, con
lo cual se ha ampliado el espectro de conocimientos disponibles.

Las Guias Técnicas se han estructurado en nueve publicaciones distintas, cada una de las
cuales cubre un aspecto diferente de la seguridad, pero todas ellas estan coordinadas y dirigi-
das a un objetivo tnico: ayudar a aumentar la seguridad actual y futura de las presas.

Los titulos de las nueve Guias son los siguientes:

GUIAN? 1 SEGURIDAD DE PRESAS

GUIA N°2 CRITERIOS DE PROYECTO DE PRESAS Y OBRAS AJENAS

GUIA N¢3 ESTUDIOS GEOLOGICO-GEOTECNICOS Y PROSPECCION DE MATERIALES
GUIA N®4 AVENIDA DE PROYECTO

GUIAN°5 ALIVIADEROS Y DESAGUES

GUIAN®6 CONSTRUCCION DE PRESAS Y CONTROL DE CALIDAD

GUIA N°7 AUSCULTACION DE LAS PRESAS Y SUS CIMIENTOS

GUIA N°8 EXPLOTACION Y CONSERVACION DE PRESAS

GUIA N®9 ASPECTOS AMBIENTALES



Cada una de las Guias ha sido encargada a un Comité Técnico dentro del Comité Espaiol
de Grandes Presas que para su redaccion ha buscado las colaboraciones que ha estimado con-
venientes. La version final ha sido o sera revisada por un comité especial, llamado Comité de
Guias y su publicacion aprobada por el Pleno del Comité Espanol de Grandes Presas.

Es de justicia mencionar que el apoyo econdmico recibido de la Direccion General de
Obras Hidraulicas ha hecho posible lanzarse a un trabajo de esta envergadura, que quedaba
fuera de las disponibilidades del Comité Espanol de Grandes Presas. En este momento se esta
trabajando activamente en la redaccion de las Guias y tenemos la esperanza de poder publi-
carlas en breve plazo.

La Guia que hoy se publica es la n® 4 Avenida de Proyecto y ha sido preparada por un
comité presidido por D. Luis Berga al cual desde aqui queremos agradecerle el gran esfuerzo
que ha realizado y que hacemos extensivo a sus colaboradores.

La publicacion de las Guias Técnicas quiere ser una contribucion del Comité Espanol de
Grandes Presas con el objetivo de aumentar la calidad técnica de nuestros proyectos, incre-
mentar la seguridad de las presas y ayudar a los ingenieros que dedican su trabajo y su tiempo
al apasionante mundo de las presas.

No se descarta que con el paso del tiempo sea necesario proceder a la revision de algunos
capitulos de las Guias para adaptarlos a los avances técnicos que el futuro aconseje. Por ello
rogamos a los lectores de ellas que hagan llegar al Comité Espanol sus comentarios y sugeren-
cias para tenerlos en cuenta en el momento de su eventual revision.

No puede terminarse esta presentacion sin agradecer profundamente el gran esfuerzo que
han hecho todos los que han colaborado en ellas encontrando tiempo para escribir sus aporta-
ciones, asistiendo a numerosas reuniones y prestando en todo momento su apoyo a este
esfuerzo comtn que esperamos sea de utilidad y en el cual el Comité Espanol de Grandes Pre-
sas ha puesto una gran ilusion.

Muchas gracias a todos.

J.L. Guitart
Presidente del Comité Espanol de Grandes Presas
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PROLOGO

La Instruccion para el Proyecto, Construccion y Explotacion de Grandes Presas de 1967,
después de mas de veinticinco anos de vigencia, ha quedado desfasada en diversos campos de
la tecnologia de presas, entre los que destaca, por ser un elemento esencial en la seguridad, el
tema de la Avenida de Proyecto. Por ello, y con la finalidad primordial de conseguir una
mayor seguridad en las presas espanolas se ha aprobado el actual “Reglamento Técnico sobre
Seguridad de Presas y Embalses”. Este Reglamento tiene un caracter mas amplio y general, y
se ha desarrollado en base a unos planteamientos mas abiertos a los cambios y nuevas tenden-
cias en la técnica presistica. Ello se enmarca en la linea de la mayoria de las normativas y
regulaciones actuales que analizan la problematica de la seguridad de presas y su proyecto,
construccion y explotacion con un enfoque muy global. Las reglas mas concretas se materiali-
zan en otro tipo de recomendaciones y c6digos que deben ser utilizados por los ingenieros en
tanto como guias y no como un conjunto de reglas a seguir a ciegas, sin considerar las alterna-
tivas y variaciones que pueden estar justificadas en determinados casos.

Los criterios basicos fijados en el Reglamento para la evaluacion de la avenida de proyecto
son también muy generales. Surge asi, la necesidad de concretar en guias técnicas los temas
referentes a la seguridad hidrolégica, y en particular a la evaluacion de la Avenida de Proyecto.

El objetivo de esta Guia Técnica es doble. En primer lugar se trata de desarrollar de forma
sintética el estado del arte de la interrelacion entre avenidas y presas, fundamentalmente en lo
relativo a métodos y criterios para la estimacion de avenidas. Y en segundo lugar dar unas
RECOMENDACIONES para la evaluacion de las avenidas a considerar en el proyecto, cons-
truccion y explotacion de presas.

Finalmente, quiero agradecer a los Ingenieros de Caminos D. Enrique Velasco y D. Marti
Sanchez y al Ingeniero Técnico Topografo D. Luis Velasco, ya fallecido, su activa y entusiasta
colaboracion en la redaccion del Anejo de Métodos de Calculo de Avenidas.

Luis Berga
Presidente del Comité de la Avenida de Proyecto del Comité Nacional Espanol de Grandes
Presas.
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1
INTRODUCCION

Las presas constituyen un elemento esencial para la regulacion de los recursos hidraulicos
y contribuyen de manera muy significativa al progreso de la humanidad. Por otro lado estas
construcciones hidraulicas deben soportar las condiciones extremas de la naturaleza que en
forma de avenidas extraordinarias inciden sobre ellas. En la interrelacion entre avenidas y pre-
sas, el balance es claramente positivo, pues en numerosas ocasiones los embalses producen
una laminacion muy importante de los hidrogramas de las avenidas, lo que significa una
reduccion real y muy significativa de los danos que las crecidas producirian aguas abajo (1).
Pero también estas obras hidraulicas suponen un riesgo potencial para los asentamientos
aguas abajo debido a la muy remota posibilidad de su rotura debida al vertido sobre corona-
cion en situaciones de avenida, lo que daria lugar a caudales que raramente se presentarian en
condiciones naturales (2). Por ello, las técnicas ingenieriles tratan de asegurar al maximo la
seguridad hidroldgica de estas obras, reduciendo al minimo los riesgos potenciales que pue-
den suponer su rotura (3,4).

1.1. Las avenidas y la seguridad de las presas

La experiencia historica muestra que las avenidas extremas suponen un riesgo importante
para la seguridad de las presas, y que esta problematica hidrologica-hidraulica debe de tener
una especial atencion tanto en el proyecto de las presas, como en su explotacion y operacion
en situaciones de avenida.
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Existen numerosos estudios y datos estadisticos sobre roturas e incidentes en grandes pre-
sas, y la Comision Internacional de grandes Presas (ICOLD) ha realizado un gran esfuerzo
para que la comunidad presistica internacional aprovechara al maximo el conocimiento de las
causas que a lo largo de los tiempos han provocado las roturas, con el fin de avanzar en las
condiciones de gran seguridad que tienen cada vez mas estas obras (4-14).

Resumiendo los datos existentes hasta el ano 1975 se puede concluir que de las 15.800 pre-
sas construidas hasta aquella época, excluida China, se habian producido 150 roturas, lo que
representaba alrededor del 1% de las presas, porcentaje con el que estan de acuerdo la mayor
parte de autores (9). De estas roturas, 105 fueron debidas a factores hidraulicos tanto internos
como externos, de las que 61 casos tuvieron como causa desencadenante ¢l vertido del agua
por encima de la coronacion de la presa. Asi pues, el vertido sobre coronacion (“Overtop-
ping”) representaba el 41% de los casos y suponia la causa mds importante de rotura, que
alcanzaba casi el 0,4 % de las presas existentes en el ano 1975.

Las causas que pueden producir el vertido sobre coronacion son diversas, y para un analisis
mas detallado de las mismas es conveniente establecer la siguiente clasificacion (4):

1. Vertido sobre coronacion debido a una insuficiencia de los 6rganos de desagiie (OV).

Para su estudio hay que comparar el valor de la avenida real (Qr) con la avenida de pro-
yecto (Qp), y si Qr >Qp pueden producirse dos situaciones: La primera es la del vertido
real sobre la coronacion debido a la insuficiencia de los aliviaderos de la presa (OV,), y
la segunda es la laminacion de la avenida, con o sin agotamiento del resguardo, debido a
que el embalse presentaba un nivel menor que el maximo nivel normal. Este altimo caso
supone un importante aviso para la futura explotacion de la presa y se deberdan tomar las
oportunas medidas para aumentar la capacidad de los 6rganos de desagiie o disponer los
resguardos adecuados para las situaciones de avenida.

2. Vertido sobre coronacion debido a problemas de explotacion y operacion de los 6rganos
de desagiic (OV),).

En este caso también se pueden diferenciar dos situaciones. La primera hace referencia
a la circunstancia de que con un funcionamiento adecuado de los organos de desagiie se
hubiera laminado la avenida sin problemas, y la segunda se circunscribe con el caso de
que aunque hubieran funcionado adecuadamente los aliviaderos se hubiera producido
igualmente el vertido sobre la presa, con lo que en realidad se superpone con la causa de
la insuficiencia de los 6rganos de desagiie.

3. Vertido durante la construccion sobre una parte importante de la presa (OV3).

En base a esta clasificacion, los casos descritos de roturas se distribuian de la manera
siguiente:
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CAUSAS CASOS PROCENTAJE
oV, 41 67%
oV, 7 12%
oV, 13 21%

61 100%

En cuanto a la tipologia de las presas en estos 61 casos de rotura por vertido sobre corona-
cion, 44 (el 72%) se habian producido en presas de materiales sueltos con un porcentaje que
se habia mantenido constante en los altimos anos y con una gran incidencia durante la cons-
truccion. En cambio los casos de rotura en presas de fabrica eran sélo 17 (el 28%) con una
disminuciom muy importante en los ultimos cincuenta anos (Figura n® 1). Si se analizaba la
distribucion de estas roturas debidas a vertido sobre coronacion segun la altura de las presas
se observaba que el mayor porcentaje se encontraba en las presas menores de 30 m. (con el
60% de los casos), y la incidencia era muy pequena en las superiores a los 100 m. Esto pare-
cia indicar que se prestaba mucha mayor atencion al estudio y cdlculo de la avenida de pro-
yecto de las presas mas importantes que a las de poca altura, que de este modo contribuian
muy significativamente a situar el vertido sobre coronacion como causa mas frecuente de
rotura.

Si se tienen en cuenta ademas de la rotura otros incidentes importantes en las presas, se
observa que de los 1105 accidentes referidos hasta el ano 1975, 145 correspondian a vertidos
sobre coronacion, de los que 61 eran las roturas ya referidas y los restantes 84 correspondian a
vertidos que habian producido danos parciales importantes (erosiones, socavaciones, etc.).
Ello representaba que casi en ¢l 1% de las presas se habian producido problemas que tenian
por causa principal el vertido sobre coronacion.

Para ampliar y poner al dia los estudios de rotura de presas, y asi ver la validez actual de
los analisis del ano 1975, la ICOLD cre6 en 1982 un Comité de Seguridad de Presas, en el
que habia un Sub-Comité que tenia por objetivo principal el estudio de la casuistica de rotura
de presas. Posteriormente, en el ano 1988, para continuar con este trabajo se estableciéo un
Comité “Ad hoc” para realizar la interpretacion estadistica de los casos de rotura de presas
(ICOLD. “Ad Hoc Committe on Statiscal Interpretation of failures of Dams”).

Este Comité ha finalizado sus trabajos y ha elaborado en el ano 1995 el Boletin 99 sobre el
“Analisis estadistico de roturas” (14). Las conclusiones principales de este informe y que tie-
nen relacion con las avenidas son las siguientes:

1. Las roturas en grandes presas se han reducido muy significativamente durante las alti-
mas décadas. Asi, mientras que con anterioridad a 1950 el porcentaje de roturas era del
2,3%, en las presas construidas posteriormente a 1950 ha sido del 0,5%. Ello es muestra
evidente de los logros alcanzados en el campo de la seguridad de presas.
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2. La causa principal mas frecuente de rotura sigue siendo el vertido sobre coronacion, con
un porcentaje que alcanza el 36% de las roturas. El 87% de las roturas debidas a esta
causa se ha producido en presas de materiales sueltos (15).

En Espana existen pocos estudios globales referentes a roturas e incidentes en grandes pre-

sas (4, 16-19). De la revision de la casuistica se puede concluir que los mds importantes son
los de las nueve presas que se detallan en la Tabla n® 1.

TABLA N* 1. ROTURAS DE PRESAS EN ESPANA

NOMBRE RIO TIPO H V  TERMINO ROTURA CAUSADELA
(m) (Hm’) CONSTR. (ANO) ROTURA

1. EL GASCO Guadarrama PG (M) 54 46 - 1799 Rotura del paramento
aguas abajo

2. PUENTES Guadalentin PG (M) 50 52 1791 1802  Sifonamiento del
cimiento

3. GRANADILLAR Granadillar PG(M) 20 0.1 1933 1933 Inestabilidad taludes

4. XURIGUERA Xuriguera PG 42 11 1902 1944 Deslizamiento margen
derecha de la presa

5. VEGA DE TERA Tera CB 4 73 1956 1959 Colapso de los
contrafuertes

6. ODIEL-RIO TINTO  Odiel ER 3 33 1970 1968 Vertido sobre
coronacion

7. JERTE (Ataguia) Jerte ER 16 — — 1977 Vertido sobre
coronacion

8. TOUS Jicar ER-PG 71 51 - 1982  Vertido sobre
coronacion

9. FUENSAGRADA Leguaseca MV 20 0.06 1958 1987  Deterioro del hormigon

y fenomenos expansivos

PG PRESA DE GRAVEDAD

PG(M) PRESA DE GRAVEDAD DE MAMPOSTERIA
CB PRESA DE CONTRAFUERTES

TE PRESA DE TIERRA

ER PRESA DE ESCOLLERA

MV PRESA DE BOVEDAS MULTIPLES
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Fig.1 EVOLUCION DE LOS CASOS DE ROTURA DE PRESAS
' DEBIDO A VERTIDO SOBRE CORONACION

Comparando esta casuistica con el nimero de presas existentes se deduce que el porcentaje
global de roturas en nuestro pais estd proximo 0,8%, ligeramente inferior a los datos medios
mundiales.

La causa mas frecuente de rotura ha sido el vertido sobre coronacién con un 34% de las
roturas, que representa alrededor de un 0,3% de las presas existentes. Todas las roturas debi-
das a esta circunstancia se han producido en presas de materiales sueltos.

Para analizar con maés detalle la problematica del vertido sobre coronacion en las presas

espafolas en la Tabla n® 2 se muestran los casos mas importantes que han podido ser referen-
ciados (4).

TABLA N2 2. DISTRIBUCION DE VERTIDOS SOBRE CORONACION DE PRESAS.

CASUISTICA ESPANOLA
TIPO DE VERTIDO N¢ DE PRESAS % TIPOLOGIA ROTURAS
ov, 5 20 4 PG, 1ER —_
ov, 3 12 2 PG, 1ER 1ER
OV, 17 68 13 PG, 3ER, 1TE 2ER

TOTAL 25 100 19PG, SER, 1TE 3ER
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Puede observarse que se han producido cinco casos de vertidos tipo OV, la mayor parte
de los casos en presas de gravedad y sin grandes danos.

Los vertidos tipo OV, han sido tres, con una rotura. La mayor parte de los casos (diecisie-
te) corresponden a vertidos durante la construccion (tipo OV3), con dos roturas en presas de
materiales sueltos y sin mayores dafios en las presas de fabrica. De los veinticinco casos refe-
renciados, diecinueve (el 76%) se presentaron en presas de gravedad sin que el vertido ocasio-
nara mayores problemas ni en la presa ni en su entorno, y los seis restantes se produjeron en
presas de materiales sueltos, y dieron lugar a los tres casos de rotura y a otros danos de desi-
gual importancia.

Estos datos estadisticos y el analisis de la casuistica presentada no hacen mas que corrobo-
rar la enorme importancia que tienen las avenidas en la vida de las presas y en su seguridad, y
lo esencial que es el conocimiento preciso de la interrelacion entre avenidas y presas en el
proyecto, construccion y explotacion de estas obras. La problematica planteada es compleja y
por ello ha sido una preocupacion constante en el mundo de la ingenieria de las presas, con el
objetivo de lograr la maxima seguridad hidrolégica. Asi, esta tematica ha sido tratada en
numerosas ocasiones en los Congresos Internacionales de Grandes Presas, y para un analisis
mas detallado pueden consultarse los siguientes (20-27):

CONGRESO LUGAR ANO CUESTION

4th New Delhi 1951 12

9th Istanbul 1967 33
11th Madrid 1973 41
13th New Delhi 1979 50
14th Rio de Janeiro 1982 52
15th Lausanne 1985 59
16th San Francisco 1988 63

De todo ello pueden extraerse las siguientes conclusiones y RECOMENDACIONES gene-
rales:

- Es esencial para la seguridad de las presas el adoptar criterios de minimo riesgo para la
evaluacion de la avenida proyecto.

- Las presas de materiales sueltos son muy vulnerables a las avenidas y al vertido sobre
coronacion, incluso durante la construccion. Por ello deben extremarse las condiciones
de seguridad frente a las avenidas, y al desagiie de los caudales durante la ejecucion.
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- En las presas de pequena altura (<30 m.) debe prestarse la misma importancia al estudio
y célculo de avenidas que en el resto de las presas, debido a la gran incidencia que
representan sus roturas en la casuistica global.

- En los casos en que los organos de desagiie principales de las presas estan dotados de
elementos mecanicos deben extremarse el mantenimiento y la explotacion de estos
desagiies, para que sean operativos en su totalidad en condiciones normales y en situa-
ciones de avenida.

1.2. Antecedentes de la normativa espanola sobre la avenida de proyecto

Los antecedentes mas proximos de la normativa en nuestro pais se remotan al ano 1959
con la creacion de la Comision de Normas para Grandes Presas, encargada de redactar una
Instruccion para las presas. Un afio después se publicaron, unas “Normas Transitorias para
Vigilancia de Presas” que tenian un caracter muy general y se referian fundamentalmente a la
inspeccion y organizacion de la vigilancia de las presas. Asi, en el Art. 13 sélo se indicaba
que “los dispositivos de desagiie son elementos que deben de proyectarse con el maximo cui-
dado y estudiar las consecuencias que pudieran derivarse de una inutilizacién temporal”.

El trabajo de la Comision de Normas, se plasmo en el ano 1962 en la “Instruccion para el
Proyecto, Construccion y Explotacion de Grandes Presas™ aprobada por Orden Ministerial de
21 de Agosto de 1962.

El Art. 18 de esta Instruccion sefialaba que “en la determinacion de la maxima riada previ-
sible, debe evitarse en lo posible, el uso de formulas empiricas, cuyos resultados son extraor-
dinariamente variables y poco dignos de confianza” y se proponia la utilizacion de métodos
probabilisticos, de correlacion con otras cuencas, y de métodos hidroldgicos con transforma-
cion lluvia-escorrentia para contraste con los otros métodos. En el Art. 20 se indicaba que “la
capacidad de desagiie de los aliviaderos se determinara en funcién de la CRECIDA
MAXIMA PREVISIBLE. Como minimo, debera preverse la evacuacion del caudal de riada
cuya frecuencia probable sea de una vez en quinientos afos”. Vemos pues, que se trataba de
un criterio general, abierto, y amplio, que fijaba la capacidad de los 6rganos de desagiie para
el concepto de “CRECIDA MAXIMA PREVISIBLE” (CMP), pero que no indicaba como
habia que calcularla, ni si era funcion de los riesgos aguas abajo. Ademas, la referia a los
métodos probabilisticos al senalar que como “minimo” debia ser la de periodo de retorno de
quinientos anos, por lo que en la practica podia entenderse que se fijaba la de los quinientos
anos, aunque formalmente esto no era asi.

Esta Instruccion tendria en principio una vigencia sélo hasta el 31 de Diciembre de 1963
para recoger y analizar las observaciones que se formulasen por los organismos oficiales y por
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las empresas particulares, pero ante el gran nimero de propuestas de modificacion, se amplio
sucesivamente el plazo hasta el ano 1967. Anteriormente en 1965 se reorganizé la Comision
de Normas en la nueva “Comision Permanente de Normas de Grandes Presas™ que es la que
se encarg6 de revisar las modificaciones y redactar la nueva normativa. Asi, en el ano 1967 se
aprobo por Orden Ministerial de 31 de Marzo, la “Instruccion para el Proyecto, Construccion
y Explotacion de Grandes Presas”.

El Art.14 de la Instruccion se referia al estudio hidrolégico, y los temas relacionados con
las avenidas se trataban fundamentalmente en los siguientes apartados:

14.2. En relacion con los caudales que tengan que considerarse, habra que incluirse una
recopilacion de datos historicos.

14.3. El estudio hidrolégico no se limitara al analisis de los caudales del rio, sino que
habra que evaluar sus causas determinantes: precipitaciones, escorrentias, fisiografia,
etc.

14.4. La informacion obtenida tanto referente a las causas climatologicas. lluvias, etc.,
como de sus efectos, caudales, aportaciones, hidrogramas, etc., habra que contrastar-
se por correlacion con otras cuencas, cuando entre ambas no existan condiciones
variantes sensibles, como son: posicion fisiografica del valle, naturaleza geologica y
vegetal de la superficie determinante de escorrentias, morfologia del cauce, etc.

14.6. Se procurara establecer una funcién entre caudales maximos anuales y periodos de
recurrencia, a la cual habrd que llegar por extrapolacion estadistica del régimen del
rio observado directamente, o por deduccion mediante la aplicacion de coeficientes
adecuados a la superficie de la cuenca receptora, intimamente unidos a sus caracteris-
ticas altimétricas, climatologicas, geologicas, fisiograficas, etc. Cuando ambos proce-
dimientos sean posibles los resultados habran de cotejarse. En todo caso es obligado
una ponderacion meticulosa de los resultados finales habida cuenta de la debilidad de
los métodos a nuestro alcance.

Asi pues, en cuanto a la metodologia para el estudio de avenidas se establecia claramente
el empleo de los métodos probabilisticos (Art. 14.6), con el estudio de los caudales para dife-
rentes periodos de retorno. Los datos bdsicos serian las series de caudales maximos anuales,
y/o las precipitaciones maximas en diferentes intervalos segun las caracteristicas de la cuenca,
para obtener mediante los modelos de transformacion lluvia-caudales los hidrogramas de las
avenidas para diversos periodos de retorno. Hay que senalar también que la redaccion del Art.
14.6 se podria interpretar de manera mas amplia y obtener los valores de los caudales de ave-
nida mediante la aplicacion de formulas empiricas de tipo probabilistico, o curvas envolventes
regionales suficientemente contrastadas para la cuenca. Ademas se incluirian en el estudio los
datos historicos (Art. 14.2) para compararlos con los obtenidos mediante los métodos senala-
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dos. En todo caso habria que cotejar todos los resultados y ponderar meticulosamente los
resultados para definir finalmente las avenidas para diferentes periodos de retorno.

La Instruccion en lo referente a la evaluacion de la Avenida de Proyecto, senalaba en su
Art. 14.7 que “A efectos de la capacidad del sistema de desagiie (Art.18), se denominara
“AVENIDA MAXIMA” aquella cuyo periodo de recurrencia sea de S00 aios. A los mismos
efectos llamaremos “avenida normal” aquella cuyo periodo de recurrencia sea como maximo
de 50 anos, pero calculada siempre con vistas a no alterar de modo esencial, las condiciones
de riesgo preexistentes. Podrd ser mayor en el caso de que inmediatamente aguas abajo del
emplazamiento de la presa, existiera un embalse de capacidad suficiente para laminar la ave-
nida prevista, o por otras circunstancias que se justificaran debidamente”.

Con esta evaluacion de la avenida de proyecto desaparecian los matices y posibilidades
contempladas en 1962, y se fijaba estrictamente para el dimensionamiento de los 6rganos de
desagiie la avenida de periodo de retorno de 500 anos.

Este criterio, teniendo en cuenta el estado actual del arte en este campo, era de los que
podriamos denominar de la primera generacion, de tipo general, valido en todas las presas, sin
tener en cuenta ni ¢l tamafo de la presa, ni su tipologia, ni la valoracion de los riesgos poten-
ciales aguas abajo debido a la remota posibilidad de la rotura de la obra. Ademas, comparando-
lo con los conceptos, criterios y tendencias actuales en la evaluacion de la avenida de proyecto,
se puede concluir en que esta parte de la Instruccion de 1967 esta desfasada, por lo que era
necesario replantearse esta problematica y poner al dia todos estos criterios y evaluaciones (4).

La Instruccion de 1967, después de mas de veinticinco anos de vigencia, no solamente ha
quedado desfasada en este tema de la avenida de proyecto, sino como puede suponerse por la
constante evolucion de la técnica en el campo de las presas, en muchos otros, por lo que era
necesario el plantear en nuestro pais una puesta al dia de la normativa vigente.

Ya desde el afio 1967 la Comision Permanente de Normas de Grandes Presas ha analizado
diversas propuestas de modificacion y ha celebrado los Coloquios Nacionales de Presas de
Santander en 1979, Barcelona en 1984, Valencia en 1985 y Santander en 1986. Todo ello ha
servido de base para la elaboracién del actual REGLAMENTO TECNICO SOBRE SEGURI-
DAD DE PRESAS Y EMBALSES, como Normativa mas amplia y general y con otra filoso-
fia de planteamiento.

1.3. Reglamento técnico sobre seguridad de presas y embalses

El Nuevo Reglamento tiene como objetivo principal el conseguir una mayor seguridad en
las presas espafolas, tanto en las que se van a construir en el futuro, como en las existentes en
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la actualidad. Este reglamento tiene un caracter mas amplio y general que la Instruccion de
1967, y su desarrollo es mas abierto introduciéndose unicamente los conceptos metodolégicos
necesarios para alcanzar un alto grado de seguridad, sin entrar en detalles especificos mas téc-
nicos. El criterio fundamental se basa en que “las exigencias de seguridad de la presa deberan
estar de acuerdo con la magnitud del riesgo™ (Art. 8.1), para lo cual se realiza una clasifica-
cion de las presas en tres categorias, tal como se expone en el Art. 3.2:

Art. 3.2. En funcion del riesgo potencial que pueda derivarse de su posible rotura o de su fun-
cionamiento incorrecto, todas las presas deberan clasificarse, de acuerdo con la
“Directriz de Planificacion de Proteccion Civil ante el riesgo de inundaciones” en
una de las siguientes categorias:

Categoria A. Presas cuya rotura o funcionamiento incorrecto puede afectar grave-
mente a nicleos urbanos o a servicios esenciales, asi como producir danos materiales
o medioambientales muy importantes.

Categoria B. Presas cuya rotura o funcionamiento incorrecto puede ocasionar danos
materiales o medioambientales importantes o afectar a un reducido nimero de
viviendas.

Categoria C. Presas cuya rotura o funcionamiento incorrecto puede producir danos
materiales de moderada importancia y sélo incidentalmente pérdida de vidas huma-
nas. En todo caso a estas categorias perteneceran todas las presas no incluidas en las
Categorias A o B.

Asi pues, las condiciones de seguridad y entre ellas la seleccion de la avenida de proyecto
deben ser mayores segun la categoria de la presa sea A, B o C.

El Reglamento dedica la Seccion Segunda “AVENIDAS Y DESAGUES”, al tema de los
estudios de avenidas y a fijar los criterios basicos de seguridad en relacion con las avenidas.

El Art. 10 se refiere a los estudios de avenidas y en el se indica que se realizara una evalua-
cion de los hidrogramas de las avenidas afluentes al embalse y sus probabilidades de ser supe-
radas en un ano, es decir para diferentes periodos de retorno. Se prescribe pues el empleo de
métodos de calculo de tipo probabilistico, considerando cuando sea posible los datos histori-
cos. Asimismo se senala que se realizaran estudios frecuenciales de las avenidas segin los
meses, y que los estudios de avenidas estaran enmarcados en una vision global del conjunto
de la cuenca, con la consideracion de los efectos de los embalses aguas arriba y aguas abajo, y
con el analisis de los impactos aguas abajo de la presa para diferentes caudales desagiiados.

El Art. 11 se refiere a las avenidas a considerar y es el articulo esencial en el que se fijan
los criterios basicos para la seleccion de la avenida de proyecto, siendo determinante para ello
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el riesgo asumible y por lo tanto la categoria de la presa. El Reglamento define dos tipos de
avenidas afluentes al embalse a considerar en ¢l proyecto y explotacion: la avenida de proyec-
to y la avenida extrema. La AVENIDA DE PROYECTO es la méaxima a tener en cuenta para
dimensionar el aliviadero, los sistemas de desagiie y las estructuras de disipacion de energia,
de forma que funcionen adecuadamente. Por otro lado y para alcanzar una mayor seguridad
hidrologica se define otra avenida mayor a considerar, la AVENIDA EXTREMA, que es la
avenida mayor que la presa debe soportar, y supone un escenario limite al cual puede estar
sometida la presa sin que se produzca su rotura, si bien admitiendo margenes de seguridad
mas reducidos. En cada caso y en funcion de la clasificacion de la presa, se definirian razona-
damente ambas avenidas. En cuanto a la determinacion de la avenida a considerar durante la
construccion, el riesgo asumible también sera el criterio basico.

El Art. 12 define los conceptos de Nivel Mdximo Normal (NMN), que es el maximo nivel
que puede alcanzar el agua del embalse en explotacion normal, de Nivel para la Avenida de
Proyecto (NAP) y de Nivel para la Avenida Extrema (NAE), que son los que alcanzaria el
embalse en las situaciones de la avenida de proyecto y de la avenida extrema.

El Art. 13 define los resguardos relativos a los niveles establecidos en el Art. 12, que son el
resguardo normal, relativo al NMN, y el resguardo minimo, relativo al NAP, fijando las exi-
gencias que tienen que cumplir estos resguardos para que sean capaces de absorber las sobree-
levaciones debidas al oleaje, aparte de las correspondientes avenidas.

Finalmente para la avenida extrema se tolera un agotamiento del resguardo permitiendo
vertidos ocasionales en las presas de hormigoén de las Categorias B y C, justificando su posibi-
lidad, y solo accidentales por oleaje en las presas de hormigon de la Categoria A. En general
en las presas de materiales sueltos no se admiten vertidos por coronacion.

Asi pues, el Reglamento se decanta por una metodologia de estudio de avenidas de tipo
probabilistico, suplementando, cuando sea posible, los valores de los caudales de avenidas
con las avenidas historicas. A partir de los resultados obtenidos, en forma de hidrogramas
para diferentes periodos de retorno, y teniendo en cuenta como factor determinante el riesgo
asumible y la Categoria de la presa se tienen que evaluar razonadamente las avenidas a consi-
derar en las fases de proyecto y construccion.

Por otra parte, y en la misma linea conceptual del conjunto del Reglamento, los criterios
basicos fijados para evaluar la avenida de proyecto son muy generales. Ello va en la linea de
la mayoria de normativas y regulaciones actuales que analizan la problematica de la seguridad
de las presas y su proyecto, construccion y explotacién con un enfoque muy global. Las reglas
mas concretas se materializan en otro tipo de recomendaciones y cédigos que deben ser utili-
zados por los ingenieros en tanto como guias y no como un conjunto de reglas rigidas a seguir
a ciegas, sin considerar las variaciones que pueden estar justificadas en determinados casos.
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1.4. Objetivos de la guia

De las consideraciones anteriores, se desprende la necesidad de completar el Reglamento
con unas GUIAS TECNICAS en las que se concreten, en forma de recomendaciones, los cri-
terios basicos para la seguridad de las presas y en este caso para la Seguridad Hidrologica, y
las caracteristicas y condicionamientos técnicos que deben de tenerse en cuenta referente a las
avenidas en el proyecto, construccion y explotacion de las presas. Para ello la Direccion
General de Obras Hidraulicas encargé al Comité Nacional Espanol de Grandes Presas la
redaccion de una Guia Técnica del Reglamento sobre Seguridad de Presas y Embalses refe-
rente a la AVENIDA DE PROYECTO.

El objetivo de esta Guia es doble: por una parte exponer ¢ informar de forma resumida el
estado del arte de la interrelacion entre avenidas y presas, y mas concretamente de la temdtica
de la avenida de proyecto, comentando y desarrollando las experiencias mundiales y espano-
las. Y por otro lado concluir en RECOMENDACIONES sobre las evaluaciones de las aveni-
das a considerar en el proyecto y construccion de las presas.

Para ello, aparte de lo ya expuesto en esta Introduccion, se van a desarrollar los siguientes
capitulos.

- CRITERIOS PARA LA EVALUACION DE LA AVENIDA DE PROYECTO.
- METODOS DE ESTIMACION DE AVENIDAS. RECOMENDACIONES.

- RECOMENDACIONES PARA LA DETERMINACION DE LA AVENIDA DE PRO-
YECTO Y DE LA AVENIDA EXTREMA.



2
CRITERIOS PARA LA EVALUACION
DE LA AVENIDA DE PROYECTO

2.1. Desarrollo y evolucion de los criterios basicos para la derminacion de la avenida de
proyecto

Conceptualmente es conveniente diferenciar entre métodos de calculo y criterios de eva-
luacion para la seleccion de las avenidas a considerar en las presas, aunque existe una estrecha
interrelacion entre ambos. Los criterios basicos son los que fundamentalmente determinan los
riesgos asumibles, y posteriormente se desarrollan mediante los diversos métodos de calculo,
ya sean de tipo deterministico o probabilistico.

En general los criterios basicos a establecer tendrian que venir dados, principalmente, por
el grado de riesgo aceptable durante la construccion y explotacién de la presa en funcion de
los danos potenciales aguas abajo. En la mayoria de las grandes presas las consecuencias de
su rotura serian tan importantes que tedricamente no es tolerado ningun tipo de riesgo y se
plantean criterios de protecciéon maxima y total seguridad, aunque nunca se podra lograr el
riesgo nulo. En otras obras més pequenas los danos potenciales pueden no ser tan importantes
y entonces es posible la aceptacion de riesgos mayores. En cualquier caso, la definicion de los
criterios para determinar la avenida de proyecto, vienen dados por el riesgo que una determi-
nada comunidad esta dispuesta a aceptar y por lo tanto dependera, mas que de consideraciones
técnicas, de los aspectos socioecondmicos, morales y politicos del problema.

Asi, los planteamientos tedricos que se hacen en los estudios de los andlisis economicos de
riesgos, tienen en la actualidad muy poca aplicacion en las presas de alto riesgo, ya que en la
practica, debido a la importancia de la vida humana y a otras consideraciones morales y politi-
cas, se van a criterios maximalistas que comporten una gran seguridad. (27).
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Para tener una referencia de los criterios usados hasta el presente en la determinacion de la
avenida de proyecto, es interesante resefiar los resultados de dos encuestas realizadas a través
de la ICOLD. La primera se inicio en el ano 1969 y fue presentada en el 11 Congreso Interna-
cional de Grandes Presas, celebrado en Madrid en 1973 (28), con el titulo de “Criteria and
practices in the design of spillways”. En ella se muestra que en aquellos afos la mayoria de
los paises utilizaban métodos probabilisticos, aunque ya se indicaba que no podian aplicarse
correctamente si no se disponia de series suficientemente extensas (como minimo 30 anos). El
criterio a considerar era pues el del periodo de retorno, que en general estaba comprendido
entre los 1.000 y los 10.000 anos. Asi, Francia, Bélgica, Alemania, India y Portugal, entre
otros lo fijaban en 1.000 anos. Austria variable entre 500 y 5.000 anos segin la importancia
de la obra, Polonia ente 1.000 y 5.000, Méjico y Suecia ente 1.000 y 10.000, y Canadé en
10.000 anos.

La segunda encuesta se inici6 en el afio 1979 bajo la iniciativa del “Committee in design
and analysis of dams” de la ICOLD vy trataba de conocer los “Criterios basicos para el proyec-
to de presas” conteniendo un apartado especifico dedicado a “Hidrologia y Sistemas de desa-
giie”. Los resultados de este estudio empezaron a publicarse en el ano 1982 (29, 30). En ella
se indica ya que en Estados Unidos se usaba el criterio de la PMF, y que en numerosos paises
se empleaban criterios probabilisticos con periodos de retorno iguales o superiores a los 500
anos (Tabla n® 3). También en algunos paises (Japon, Filipinas, Portugal) la avenida de pro-
yecto a considerar, variaba con la tipologia de la presa, siendo mayor para las presas de mate-
riales sueltos.

TABLA N*® 3. ENCUESTA DEL “COMMITTE ON ANALYSIS AND DESIGN OF DAMS”

ICOLD 1982.
AVENIDA DE PROYECTO
— PMF
— PERIODO DE RETORNO
ANOS N° DE PAISES
200 1
500 6
1.000 11
10.000 3

—~ EN ALGUNOS PAISES LA AVENIDA DE PROYECTO A CONSIDERAR VARIABA
CON LA TIPOLOGIA DE LA PRESA, SIENDO MAYOR PARA LAS PRESAS DE
MATERIALES SUELTOS.



Criterios para la evaluacion de la Avenida de Proyecto 23

El analisis de estas encuestas muestra la gran variabilidad de planteamientos y criterios
empleados en los diferentes paises, con el empleo de criterios maximalistas basados en la
PME, o con el uso de métodos probabilisticos con periodos de retorno muy diferentes (de 200
a 10.000 anos), aunque en la mayor parte de los casos eran iguales o superiores a los 1.000
anos. Pero el hecho mas destacable era que en general la determinacion de la avenida de pro-
yecto se basaba en criterios empiricos y globales, aplicables a todas las presas, cualquiera que
fuera su situacion, importancia, tamano, volumen de embalse, y principalmente sin tener en
cuenta en su evaluacion los riesgos creados por la presa ni los dafios potenciales que su rotura
podria producir aguas abajo. En base a estos analisis surgio6 la necesidad de plantearse nuevos
criterios, en los que, como en cualquier estudio de riesgos, el factor mas importante y determi-
nante para la seguridad sean los riesgos potenciales que la presa crea aguas abajo. La nueva
filosofia consiste pues, en plantearse la seguridad hidroldgica de las presas en cada caso espe-
cifico, segun su importancia y situacion, y en relacion con las afecciones e impactos que una
hipotética rotura podria crear aguas abajo (31).

En realidad esta filosofia venia ya expresandose desde los anos cuarenta (32, 33), pero en
aquella época los analisis de los efectos de la onda de rotura eran muy limitados y las relacio-
nes conocidas entre la altura de la propagacion de la onda y su extension eran funcion de la
altura de la presa y del volumen del embalse, por lo que las primeras recomendaciones que
aparecieron en los anos cincuenta estaban basadas en el “tamano” de la presa, dado por su
altura y el volumen de embalse, y en los asentamientos existentes y previsibles futuros aguas
abajo. Entre ellas cabe citar las del “ASCE (Task Force on spillway design floods)” (34) en
las que se clasifican las presas en tres categorias: 1) Presas en la que su rotura no puede ser
aceptada, 2) Presas en las que su rotura da lugar a pérdidas econémicas muy importantes, y 3)
Presas en las que su rotura da lugar a dafos pequefnios. También en esta linea se puede men-
cionar el trabajo del Comité de Grandes Presas de Estados Unidos que clasifica las presas en
cuatro categorias para el disefio de los 6rganos de desagiie (35). Sin embargo, estas recomen-
daciones tenian un cardcter mas bien cientifico y no adquirieron una practica general, pero
supusieron una referencia esencial en la evolucion conceptual para la determinacion de la ave-
nida de proyecto en grandes presas, y constituyeron un antecedente para que en el ano1974 el
“U.S. Army Corps of Engineers” publicara las “Recommended Guidelines for Safety Inspec-
cion of Dams” (36,37). Estas recomendaciones representaron una innovacion muy importante
para el proyecto de las presas y para el programa nacional de seguridad de presas en los Esta-
dos Unidos, y al estar encuadradas dentro de este Organismo Federal, rdpidamente adquirie-
ron una gran aplicacion en otros Organismos Federales y en numerosos Estados. También fue-
ron punto de referencia para la normativa de numerosos paises, y han constituido la base de
multitud de programas de seguridad de presas.

En estas recomendaciones se clasifican las presas en funcién de su tamano y de los riesgos
potenciales aguas abajo. El tamano de la presa y su embalse se establece en funcion de la altu-
ra de la presa y del volumen de embalse en tres categorias: Pequeno, intermedio y grande
(Tabla n® 4). La valoracion del riesgo potencial aguas abajo se realiza segun sean las posibles
pérdidas en vidas humanas y econémicas, y asi, se clasifican los riesgos en bajos, significati-
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vos y altos (Tabla n° 5). Hay que sefialar que en cuanto la posibilidad de pérdidas de vidas
humanas afecta a un nicleo urbano la presa ya se clasifica de riesgo alto. En base a estos dos
criterios de tamano y riesgo potencial quedan clasificadas las presas en nueve categorias, y
para cada una de ellas se le asigna una avenida de proyecto.

TABLA N* 4. RECOMENDACIONES DEL “U.S ARMY CORPS OF ENGINEERS”
PARA LA AVENIDA DE PROYECTO

CLASIFICACION DE LAS PRESAS Y EMBALSES SEGUN SU TAMANO

TAMANO CAPACIDAD ALTURA
(Hm') (m)
PEQUENO 0.06- 1.2 76-122
INTERMEDIO 1.2 -61.7 12.2 -30.5
GRANDE >61.7 > 30.5

TABLA N? 5. CLASIFICACION DE LAS PRESAS Y EMBALSES
SEGUN SU RIESGO POTENCIAL

RIESGO PERDIDAS DE VIDAS HUMANAS  PERDIDAS ECONOMICAS
BAJO NO PREVISIBLES PEQUENAS
(No existen viviendas (Zonas de bajo desarrollo
permanentes) y agricultura)
SIGNIFICATIVO POCAS APRECIABLES
(Sin desarrollo urbano y (Zonas de desarrollo industrial
solo pequeno nimero de y/o agricola de tipo medio)
viviendas)
ALTO NUMEROSAS IMPORTANTES
(Nucleos urbanos) (Zonas de gran desarrollo

industrial y/o agricola)
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Estos criterios, de segunda generacion, son todavia mixtos, en base al tamano de la presa y
su embalse, y a los riesgos potenciales aguas abajo. Por otra parte los deslindes para estable-
cer las clasificaciones son totalmente arbitrarios y la evaluacion de los danos aguas abajo es
de tipo subjetivo y cualitativa.

A partir de estos conceptos han surgido numerosas variantes para la clasificacion de las
presas para la determinacion de la avenida de proyecto, que se aplican en los diferentes esta-
dos de U.S.A. y en otros paises (38, 39). Asi, en algunos casos el tamano se fija por el valor
de la altura por el embalse, o se establecen clasificaciones mas amplias con mas subclases, o
se toma como criterio basico s6lo el tamano o el riesgo.

En la Tabla n® 6, se muestra un resumen de los criterios basicos empleados en diferentes
paises para la clasificacion de las presas para la determinacion de la avenida de proyecto.
Puede observarse que existen una gran variedad de formulaciones que van desde criterios de
tipo general (independientes de la ubicacion de la presa) hasta criterios multiples en los que
intervienen fundamentalmente el tamano de la presa y embalse, las caracteristicas de la obra y
el destino de los caudales regulados, y los riesgos potenciales aguas abajo. Sin embargo, a
pesar de la variedad de formulaciones actuales, las tendencias mas modernas conducen a con-
ceptos mas racionales en los que para la evaluacion de la avenida de proyecto se establece
como criterio basico y fundamental los riesgos potenciales creados aguas abajo.

Por otro lado hay que tener en cuenta que las reglamentaciones y normativas para la eva-
luacion de la avenida de proyecto existentes en diferentes paises presentan también situacio-
nes muy diversas, que demuestran que la problematica de la seleccion de las avenidas a consi-
derar en las presas viene condicionada como ya hemos indicado mds por los aspectos morales,
sociales y politicos, que los puramente técnicos. Asi, en algunos paises, entre los que cabe
citar a Francia (40), no tienen reglas formales sino que emplean practicas aceptadas que se
pueden adaptar y modificar para situaciones concretas. En otros casos existen recomendacio-
nes realizadas por organismos técnicos o profesionales o por centros gubernamentales que sin
tener fuerza legal, son aceptadas generalmente por los ingenieros que proyectan las presas. Tal
es el caso de USA (38, 41), Gran Bretana (39), Australia (42), Canada (43), India (44), Suda-
frica (45). Finalmente existen paises con normas legales (Leyes y Reglamentos), en los que se
fija estrictamente los valores a considerar por la avenida de proyecto, entre los que cabe citar
a Suecia (46), Japon (47), Portugal (48), y Checoslovaquia (49).

A pesar de la existencia de esta gran variedad de formulaciones la situacion actual muestra
que, para las presas clasificadas como de alto riesgo, el objetivo es conseguir un alto nivel de
seguridad, con lo que se adoptan criterios maximalistas imponiéndose la PMF o periodos de
retorno muy altos para la avenida de proyecto. En cambio, para las presas de riesgo interme-
dio o bajo, existe una mayor dispersion en la formulacion de criterios y en la evaluacion de la
avenida proyecto, con valores que oscilan entre diversos porcentajes de la PMF, o entre perio-
dos de retorno relativamente bajos.



Tabla 6.

Criterios para la clasificacion de las presas para la seleccion de la Avenida de Proyecto

PAIS

CRITERIOS BASICOS

OBSERVACIONES

U.S.A.

Gran Bretaia

Francia
Suiza
Australia
Portugal

China

Rusia

Japon
Checoslovaquia
Finlandia
Suecia

Espafia (Nuevo Reglamento)

Riesgos potenciales. Tamafo

Riesgos potenciales

Riesgos potenciales. Tamano

Generales

Riesgos potenciales

Riesgos potenciales. Tamano. Tipo presa

Multiples (Tamaiio, potencia instalada, drea regable, tipo presa,
riesgos)

Multiples (Tamaiio, tipo de cimentacion, potencia instalada, drea
regable, riesgos)

Generales, tipo presa.

Riesgos potenciales, volimenes de embalse y de avenida.
Riesgos potenciales

Riesgos potenciales

Riesgos potenciales

Gran variedad de clasificaciones

General standard and minimum standard si el vertido sobre
coronacion es tolerable.

Sin recomendaciones. Practica en cada caso
Escenarios limites.

Danos incrementales

Escenarios limites.

Escenarios limites.

Escenarios limites.

Importancia del resguardo

Escenarios limites.

Clasificacion en dos clases

Escenarios limites.
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Desde otro punto de vista, las tendencias en numerosos paises muestran que cabe la posibi-
lidad de diferenciar dos avenidas en el proyecto de las presas y asi mejorar la seguridad hidro-
l6gica (31, 46, 50):

Avenida extrema, que supone un escenario limite al que puede estar sometida la presa
sin rotura, pero con un pequeno coeficiente de seguridad. En este caso es posible admitir
un vertido sobre coronacion limitado en las presas de hormigon. No se permite el verti-
do sobre coronacion en las presas de materiales sueltos.

Avenida de proyecto, es la que tiene que considerarse en el calculo hidraulico de los
organos de desagiie y de las estructuras de disipacion de energia, con un margen de
seguridad dado por el resguardo.

En conclusion, y como resumen del estado del arte actual del conocimiento en cuanto a los
criterios y determinaciones de la avenida de proyecto, pueden destacarse los siguientes puntos:

o

2.2.

. Los criterios de tipo general, vélidos para cualquier ubicacion de las presas, van desapa-

reciendo, y se van implantando formulaciones en las que el elemento basico para la
determinacion de la avenida proyecto es la evaluacion de los dafios potenciales aguas
abajo, clasificindose las presas seglin sean estos riesgos potenciales.

Las normas, recomendaciones y practicas en uso existentes pueden diferenciarse en
general en dos grandes grupos:

U.S.A., Inglaterra, Australia y los paises de su drea de influencia emplean la PMF en los
casos de presas de alto riesgo.

En la mayor parte de los paises europeos se usan los métodos probabilisticos, con perio-
dos de retorno para las presas de alto riesgo comprendidos entre los 1.000 y 10.000
anos.

. Posibilidad de considerar dos avenidas en el proyecto de las presas: La avenida de pro-

yecto y la avenida extrema.

Criterios basicos para la evaluacion de la avenida de proyecto en el Reglamento
Técnico sobre seguridad de presas y embalses

El nuevo Reglamento Técnico sobre Seguridad de Presas y Embalses evidentemente se
enmarca dentro del estado actual del arte de la evaluacion de la avenida de proyecto, que
hemos sintetizado en el apartado anterior y que ha servido de base para la redaccion del
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Reglamento, fijando como CRITERIO BASICO para la Seguridad Hidrologica el del riesgo
asumible, y clasificando las presas en las tres categorias A, B y C. Para ello se estableceran
los diversos escenarios de avenidas que pudieran producir la rotura de la presa y se identifica-
ran los impacto en vidas humanas, estructuras habitadas, servicios esenciales, actividades eco-
noémicas y socio-culturales y en el medio ambiente.

Asimismo, se recoge el nuevo concepto de considerar dos avenidas en el Proyecto y explo-
tacion de las presas, primero la Avenida de Proyecto, propiamente dicha, y luego una avenida
mayor, la Avenida Extrema que supone un escenario limite que la presa debe poder soportar
sin que se produzca su rotura.

Con estos criterios se aumenta significativamente la seguridad hidroldgica de las presas, y
en el Capitulo IV de esta Guia se dan unas RECOMENDACIONES para su determinacion,
segtn la tipologia y la categoria de la presa, en las que también se ha recogido la experiencia
espanola e internacional. Los valores de las avenidas son en general mayores que los fijados
en la Instruccion de 1967, siguiendo el criterio y la filosofia de alcanzar una mayor seguridad
fundamentalmente en las presas de la categoria A, en las que los valores a considerar para la
avenida extrema pueden llegar a los 10.000 anos de periodo de retorno.

Los riesgos potenciales aguas abajo debidos a una hipotética rotura, y por lo tanto la cate-
goria de la presa, son, como hemos expuesto, el criterio basico para la evaluacion de las ave-
nidas de proyecto y extrema, pero se RECOMIENDA que el proyectista tenga en cuenta tam-
bién la concurrencia e incidencia de otros factores:

- Fiabilidad de los datos basicos. Debe comprobarse la fiabilidad de los datos metereolo-
gicos ¢ hidrologicos, y prestarse especial atencion a los casos en que las series de datos
naturales sean cortas y/o las cuencas sean pequenas, en los que deben usarse ademas de
los métodos usuales métodos de correlacion hidroldgica, historicos, o estudios regiona-
les, para dar consistencia al estudio hidrolégico.

- Tipo de presa y cimientos. Debe tenerse en cuenta la susceptibilidad de la presa a la
rotura debida a vertido sobre coronacion. Este vertido esta totalmente prohibido en pre-
sas de materiales sueltos. Las presas de hormigon (de gravedad, arco o boveda) en
cimientos y laderas de buena calidad pueden ser capaces, en algunas ocasiones de situa-
ciones extremas de soportar el vertido ocasional (con laminas pequenas y durante tiem-
pos no muy prolongados).

- Tipologia de los 6rganos de desagiie. El proyecto y la explotacion de los 6rganos de
desagiie deben asegurar su funcionamiento en cualquier situacion, y muy particularmen-
te en estado de avenida. En el caso de aliviaderos con compuertas se puede preveer en
los estudios de desagiie de las avenidas el que una de las compuertas no sea operativa.
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- Laminacién de la avenida por el embalse. Las avenidas a considerar, Avenida de Pro-
yecto y Avenida Extrema, se refieren a las avenidas afluentes al embalse, que deben ser
propagadas y laminadas por el embalse a partir de un nivel inicial. Los resultados de
esta laminacion junto con el disefio de los organos de desagiie serviran para el calculo
de las avenidas desagiiadas.

- Existencia de presas aguas arriba y aguas abajo. El estudio hidrolégico se realizara con
una vision del conjunto de la cuenca, y la determinacion de la avenida en el proyecto
estard en consonancia con el esquema general de la operacion de los embalses existentes
y de las aportaciones en su caso de las cuencas intermedias.

Un tema que requiere una consideracion mas detallada es el referente al empleo de criterios
probabilisticos (Periodos de retorno) o deterministicos (PMF - “Probable Maximum Flood™)
en la evaluacion de la Avenida de Proyecto. Para tener una referencia de los criterios usados
en los paises de nuestro entorno hemos realizado un estudio comparativo de la seleccion de la
Avenida de Proyecto en 13 paises europeos (51), del que pueden extraerse las siguientes con-
clusiones:

1. Leyes, reglamentos y guias. La mayoria de los paises europeos tienen normas estrictas
para la seleccion de la avenida de proyecto, aunque en algunos casos no estén explicita-
das en los textos legales, y se contemplan en guias o recomendaciones que aunque no tie-
nen una imposicion legal, son seguidas generalmente por los ingenieros proyectistas de
presas. Sin embargo, existen atin pocos paises, con considerable experiencia en el campo
de las presas, por ejemplo Suiza y Francia, en los que la seleccion se realiza en base a
practicas bien establecidas pero no reguladas, aunque informalmente se emplean reglas
generales que son dictadas y controladas por diversos organismos administrativos.

2. Avenida de Proyecto. En la mayor parte de los casos los criterios basicos para la deter-
minacion de la avenida de proyecto se basan en métodos probabilisticos con el estudio
de las avenidas para diferentes periodos de retorno, y sélo en un pais (Reino Unido) se
emplea la PMF, para las presas de la categoria A. Aun en este caso y para las presas de
inferior categoria se combinan los métodos deterministicos con el empleo de avenidas
para diferentes periodos de retorno. La avenida de proyecto es la correspondiente a un
periodo de retorno de 1.000 afios en seis paises, 5.000 anos en uno, 10.000 anos en
cinco, y la PMF en uno.

3. Avenida Extrema. En la mayoria de los paises el concepto de avenida extrema como
escenario limite de seguridad no se contempla en las regulaciones. Para los cuatro paises
que han incorporado este criterio la PMF se considera en dos casos, la avenida de
10.000 en un caso, y un coeficiente de 1,5 sobre la avenida de 1.000 anos en otro caso.
Naturalmente es en los paises con criterios méas conservadores en la Avenida de Proyec-
to donde se aumenta la seguridad hidrolégica con la consideracion de esta situacion
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extrema. Es importante seialar ademas que las tendencias actuales en las regulaciones
mas recientes incorporan este concepto esencial para lograr una mayor seguridad hidro-
logica.

PMP (“Probable Maximum Precipitation”). Existen solamente tres paises con datos
generales y publicados de la PMP. En los otros paises o no existen datos de la PMP o
estos valores son muy parciales habiéndose calculado y aplicado en un nimero reducido
de cuencas. En algunos paises se estin empezando a iniciar investigaciones para el futu-
ro calculo de la PMP.

Asi pues, como conclusion hay que senalar que casi la totalidad de los paises europeos
usan métodos probabilisticos para la seleccion de las avenidas a considerar en el proyecto.
Ello es debido a una mayor tradicion hidrolégica en la aplicacion de estos criterios y métodos,
y a unas series mas largas de datos hidroldgicos basicos, lo que ha dado lugar a una mayor
experiencia en el estudio y desarrollo de los métodos probabilisticos en comparacion con el
uso del criterio de la PMF, para el que todavia no existen suficientes datos basicos y estudios
disponibles para lograr unas aplicaciones practicas suficientemente desarrolladas y fiables.

Siguiendos estos razonamientos y dada la situacion hidrologica de nuestro pais, en esta
Guia se RECOMIENDA en la actualidad y en general, la aplicacion de criterios de tipo proba-
bilistico para la evaluacion de las avenidas a considerar en el proyecto en base a los siguientes
puntos principales:

Asi lo indica el Reglamento Técnico sobre Seguridad de Presas y embalses en su articu-
lo 10.1.

La experiencia de los paises europeos nos muestra que en casi la totalidad de los paises
se emplean criterios de tipo probabilistico.

En nuestro pais existe una gran tradicién hidrolégica y experiencia historica en la apli-
cacion de este tipo de criterios, con series de datos de lluvias y caudales relativamente
extensas, para la aplicacion de los métodos probabilisticos.

En la actualidad no existen de forma generalizada los datos basicos metereologicos
(punto de rocio, transposicion, etc) para la obtencién de la PMP. Ademds se requiere un
desarrollo especial para el calculo y obtencion de la PMP de las precipitaciones de tipo
“mediterraneo”.



3
METODOS DE ESTIMACION DE AVENIDAS.
RECOMENDACIONES

3.1. Introduccion

El objetivo de este capitulo III es dar las RECOMENDACIONES sobre los métodos de
estimacion y célculo de avenidas, para la aplicacion del Reglamento Técnico sobre seguridad
de Presas y Embalses.

En un anejo a esta Guia se describen y desarrollan los métodos de calculo de avenidas exis-
tentes, para que el ingeniero proyectista o explotador de presas tenga una referencia general
de métodos a aplicar y de las recomendaciones propuestas. Sin embargo no es objeto de esta
Guia el describir con detalle todos y cada uno de los métodos, por lo que el anejo de los méto-
dos de cdlculo se limita a hacer una sintesis de los mismos, dirigiendo al lector a la bibliogra-
fia especializada en el caso de necesitar un desarrollo mas completo.

Se ha puesto mayor énfasis en el analisis de las ventajas e inconvenientes de cada método,
dando unas recomendaciones para su aplicacion en la estimacién de las avenidas, y conclu-
yendo con unas recomendaciones de la metodologia a aplicar en el desarrollo del Reglamento
Técnico sobre Seguridad de Presas y Embalses.

Existen en la actualidad dos grandes grupos de métodos de estimacion de avenidas: los de
tipo deterministico y los de tipo probabilistico. En los métodos deterministicos se calculan de
forma univoca los caudales de la maxima avenida en base a datos fundamentalmente hidrome-
tereoldgicos, y entre ellos destaca el método de la “Avenida Maxima Probable”: PMF (“Pro-
bable Maximum Flood”). En los métodos de tipo probabilistico se realiza un estudio en base a
los datos disponibles (lluvias y/o caudales). Se ajustan diversas leyes de extremos para deter-
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minar, por extrapolacion estadistica, los caudales punta y los hidrogramas de avenidas para
diferentes periodos de retorno.

El Reglamento sobre seguridad de presas y embalses se decanta por criterios que se apoyan
en métodos de tipo probabilistico. En esta Guia Técnica se han expuesto también diversos
argumentos por los que parece mas adecuado actualmente en nuestro pais el empleo de crite-
rios probabilisticos para la evaluacion de las avenidas a considerar en el proyecto, contruccion
y explotacion de presas, por lo que estas recomendaciones se refieren fundamentalmente a
este tipo de métodos.

El desarrollo de los métodos que se hace a continuacion se ha dividido en dos grandes
apartados segun sean los datos basicos a considerar: métodos basados fundamentalmente en
datos de caudales y métodos basados fundamentalmente en datos de lluvias.

3.2. Métodos basados en datos de caudales

3.2.1. Métodos Historicos

Los métodos historicos presentan la ventaja de que permiten, mediante los correspondien-
tes estudios historicos de avenidas, completar y alargar la serie de datos hidrologicos para la
aplicacion de los métodos analiticos. Sin embargo presentan incertidumbres en las valoracio-
nes cuantitativas y/o cualitativas de las avenidas historicas, por lo que los estudios deben de
efectuarse con sumo cuidado y teniendo siempre en cuenta las transposiciones a las condicio-
nes hidrolégicas actuales. Estos métodos, aunque han sido olvidados en numerosas ocasiones
para el cdlculo de avenidas extremas en grandes presas, constituyen una herramienta unica y
muy importante para aumentar la confianza en la extrapolacion estadisitica, por lo que siem-
pre que sea posible, y en los casos en que se disponga de suficiente informacion historica y
los datos de los caudales historicos sean fiables, se RECOMIENDA su empleo para tener unas
referencias temporales mas amplias y para incorporar los datos hidrolégicos historicos a las
series hidroldgicas tanto locales como regionales.

3.2.2. Métodos empiricos y curvas envolventes

Los métodos empiricos y las curvas envolventes presentan la ventaja de su sencillez, por lo
que en Espana se utilizaron durante bastantes anos diversas formulas empiricas y curvas
envolventes (Gonzilez Quijano, Zapata, Temez, Gete-Oncins, etc). Sin embargo esta sencillez
ha dado lugar a su utilizacion abusiva e inadecuada en cuencas con caracteristicas diferentes
de las que fueron deducidas. Se RECOMIENDA que si existen datos empiricos y/o curvas
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envolventes a escala regional o nacional, se utilicen sus resultados unicamente como érdenes
de magnitud y.como referencia y contraste de los resultados obtenidos con la aplicacion de los
otros métodos hidrologicos analiticos.

3.2.3. Métodos estadisticos

En los métodos estadisticos o probabilisticos se considera que ¢l caudal es una variable ale-
atoria que esta sujeta al analisis frecuencial y que por lo tanto puede ser estudiada mediante
diversas leyes estadisticas de fendmenos extremos.

El valor de la variable aleatoria que corresponde a un periodo de retorno de T afios viene
dando por la probabilidad de ser superada en un afio, segln:

P(Q=Qp)=1/T
La probabilidad de que esa magnitud sea superada en t anos sera:
P(Q>Qp)=1-(1-1/T)t

El resultado del andlisis frecuencial se suele limitar a las relaciones caudal-periodo de
retorno (estimacion de cuantiles), sin embargo, debido a que algunas estimaciones precisan
una extrapolacion estadistica notable, es recomendable en cada caso cuantificar el error de la
estimacion y analizar los intervalos de confianza.

La mayoria de estudios de frecuencias tienen por objetivo definir la variable caudal extre-
mo, sin embargo, en muchos casos las variables volumen y duracion de la avenida son igual-
mente necesarias, aunque en la mayoria de las ocasiones esto no es posible debido a la inexis-
tencia de datos basicos, por lo que deben efectuarse afinidades entre hidrogramas historicos
representativos e hidrogramas de proyecto, o emplear modelos hidrometereoldgicos.

La aplicacion del analisis frecuencial a cada caso concreto requiere el concurso de un
hidrologo experto y utilizar el conocimiento de la region, la familiaridad con su comporta-
miento hidrolégico, con la calidad de los datos hidrologicos disponibles, los factores causan-
tes de las riadas, los elementos naturales o artificiales que las controlan, la experiencia en las
distribuciones aplicadas en analisis frecuencial en la region y el sistema de ajuste de pardme-
tros asociado.

En la aplicacion de estos modelos estadadisticos se RECOMIENDA que se analicen los
siguientes aspectos: el estudio de fiabilidad de los datos, el tratamiento de los valores fuera de
rango, tanto inferiores como superiores, la estimacion de los vacios de las serie, la introduc-
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cion de los datos historicos, y el tratamiento conjunto entre los caudales de diseno obtenidos
por el analisis estadistico y los obtenidos por modelos hidromotereologicos.

La evaluacion de las avenidas de proyecto y extrema en grandes presas requiere la estima-
cion de cuantiles (Qp - T) para valores elevados del periodo de retorno, lo que da lugar a una
importante extrapolacion con respecto a la serie de registros sistematicos.

Para aumentar la fiabilidad de estas estimaciones se RECOMIENDA, tal como se ha indi-
cado y en los casos que sea posible, el realizar estudios historicos de avenidas, para incorporar
los datos historicos al andlisis frecuencial.

La informacion histdrica se puede clasificar en tres grandes grupos:

- Informacion historica binomial censurada. Se refiere al nimero de avenidas que han
superado un cierto umbral de percepcion, es decir un cierto valor en su nivel o caudal.

- Informacion historica censurada. (52) Se refiere al nimero y valor del caudal de las ave-
nidas que han superado un cierto umbral de percepcion.

- Informacion historica sobre la avenida extrema. (53) Se refiere al valor maximo del cau-
dal de avenida durante el periodo historico analizado.

Estos datos historicos pueden incorporarse a los estudios de estimacion de cuantiles
mediante diversos métodos estadisticos, ya sea en estimaciones de cardcter local o regional,
mejorandose sensiblemente su fiabilidad (54-57). En general las ganancias estadisticas son
significativas, y con los modelos usuales las mejoras son més importantes usando la informa-
cion historica binomial censurada o la censurada.

En el anejo de esta Guia sobre los métodos de cdlculo se desarrollan las diversas leyes o
modelos de extremos mas utilizados en la estimacion de avenidas (Tabla n® 2) y los diversos
métodos de estimacion de cuantiles con datos locales, locales y regionales, o inicamente
regionales.

En general para la eleccion del Modelo Estadistico se tendrd en cuenta las funciones de
distribucion mas usuales (Gumbel, GEV, LP3, TCEYV, etc.), los diversos métodos de ajuste de
pardmetros, y los distintos procedimientos de estimacion de cuantiles con datos locales, loca-
les y regionales e historicos, y se plantearan diversas formulaciones (funciones de distribu-
cion-métodos de ajuste-datos) cuyos resultados se compararan para decidir finalmente cual es
la estimacion de cuantiles mas adecuada y cuales son sus limites de confianza.

Esta comparacion de tipo estadistico se realizard viendo con las técnicas tradicionales la
bondad del ajuste, pero ademas se realizaran analisis del comportamiento estadistico del coe-
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ficiente de sesgo y otros parametros para poder deducir cual es el nivel de acoplamiento del
modelo con los datos muestrales.

Por otro lado, los estudios de robustez y de ganancia estadistica pueden ser muy ftiles en el
analisis de la potencia predictiva del modelo, que es muy importante en el caso de grandes
presas al tener que estimar cuantiles para periodos muy elevados.

Para la eleccion del modelo se tendra en cuenta la experiencia hidroldgica de la zona o
region y cuales son tradicionalmente los métodos mas adecuados para las caracteristicas clima-
ticas y metereologicas regionales, asi como la cantidad y fiabilidad de los datos disponibles.

Dentro del numeroso conjunto de formulaciones que deberian analizarse siguiendo los con-

ceptos descritos se RECOMIENDA que se tenga en cuenta, en principio, el siguiente esquema
de formulaciones:

TABLA N°7. LEYES Y METODOS DE ESTIMACION RECOMENDADOS

LEY DE N¢ DE METODO DE DATOS LOCALES
DISTRIBUCION PARAMETROS ESTIMACION Y REGIONALES
DE PARAMETROS
GUMBEL 2 MOMENTOS LOCALES
SQRT 2 MOMENTOS LOCALES
GEV 3 MOMENTOS PONDERADOS LOCALES Y
PROBABILISTICAMENTE REGIONALES
LP3 3 LOGARITMO MOMENTOS LOCALES Y
REGIONALES
TCEV 3 MAXIMA VEROSIMILITUD LOCALES Y
REGIONALES

Para la evaluacion de las avenidas en grandes presas, la experiencia muestra que en general
la Ley de Gumbel, tradicionalmente utilizada en nuestro pais puede dar lugar a valores relati-
vamente bajos para avenidas de periodos de retorno elevados, por lo que se RECOMIENDA
que se comparen sus resultados con los obtenidos mediante la aplicacion de las leyes SQRT y
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TCEV, lo que supone en muchos casos el uso conjunto de datos locales y regionales. Estas
consideraciones tienen especial relevancia en las cuencas mediterraneas con coeficientes de
sesgo muestrales elevados y valores extremos de avenidas (aforadas o histéricas) muy altos,
con lo que la aplicacion de las leyes de la SQRT y TCEV daran lugar a valores mas realistas y
conservadores (57-59).

Los métodos estadisticos de estimacion de avenidas presentan la ventaja de asociar a los
valores de los caudales una probabilidad lo que permite cuantificar el riesgo asumible y los
hace indispensables en los andlisis de riesgo.

Aunque han sido criticados en numerosas ocasiones debido a las incertidumbres y errores
que tiene, han tenido y siguen teniendo un papel muy importante en el calculo de avenidas de
proyecto y extremas en grandes presas.

Para su correcta aplicacion hace falta tener un buen conocimiento de las caracteristicas
hidrologicas de la cuenca y de los modelos estadisticos que se adaptan mejor a la tipologia y
mecanismos de la génesis de las avenidas.

Sin embargo, presentan diversos inconvenientes, entre los que destaca el de suponer un
caracter totalemente aleatorio a los caudales de las avenidas, sin incorporar ninguna base
hidrolégica ni determinista. El principal inconveniente proviene de la incertidumbre y error
muestral que supone la extrapolacion de series relativamente cortas a cuantiles de altos perio-
dos de retorno, como es el caso de la estimacion de las avenidas en grandes presas de alto
riesgo con valores del periodo de retorno iguales o superiores a 1.000 anos.

Por ello en estos casos se RECOMIENDA el utilizar las leyes de distribucion propuestas y
aumentar la fiabilidad de las estimaciones mediante los analisis regionales y, en los casos en
que sea posible, con la incorporacion de datos histdricos, lo que dard una mayor robustez en el
analisis probabilistico.

Ademas del estudio de la problematica de la fiabilidad para altos periodos de retorno hay
que analizar, ponderar y tener en cuenta otras incertidumbres y posibles errores que pueden
presentarse, tales como:

- Errores en la medicion de caudales. Errores en las curvas de tarado de las estaciones de
aforo y extrapolacion de las curvas de gasto para avenidas extremas y regimenes varia-
bles.

- Hetereogeneidad de los datos. Ya sean por variaciones espaciales o temporales, como la
variacion de las condiciones hidraulicas de los cauces, o de las modificaciones hidrolo-
gicas de las cuencas (deforestacion, urbanizacion, etc.)
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- Presencia de diferentes mecanismos de formacion de avenidas. esto puede dar lugar a
una doble o triple poblacion que planteara el que tengan que aplicarse distribuciones
compuestas que reflejen esta casuistica.

- Errores estadisiticos en la eleccion de la funcion de distribucion y en el método de estima-
cion de los parametros, pudiendo no ser la mas adecuada a las caracteristicas de la muestra.

También hay que tener en cuenta que los analisis frecuenciales de avenidas solo calculan
en principio los valores de los caudales punta, por lo que serd siempre necesario la aplicacion
de otros métodos de calculo o hipétesis hidrologicas, para evaluar los hidrogramas de las ave-
nidas para diferentes periodos de retorno, tal como prescribe el Reglamento sobre seguridad
de presas y embalses.

La seleccion final de los cuantiles considerara todos los aspectos descritos y las limitacio-
nes estadisticas consustanciales con los métodos probabilisticos y se basard en un adecuado
juicio hidrolégico e ingenieril.

3.3. Métodos basados en datos de lluvias (métodos hidrometereologicos)

Los métodos hidrometereoldgicos permiten estudiar el comportamiento hidrolégico de una
cuenca como respuesta a la accion de la precipitacion, teniendo en cuenta el estado en que se
encuentra la propia cuenca (humedad, vegetacion, etc.).

El objetivo de este tipo de métodos y modelos consiste en evaluar los hidrogramas de ave-
nidas y la influencia que tienen los diversos mecanismos que mas inciden en el comporta-
miento hidrolégico de la cuenca y en la distribucion espacial y temporal de la lluvia. La gran
ventaja del analisis hidrometereoldgico consiste en la coordinacion de toda la informacion
hidrologica, metereologica y de estado de la cuenca.

Ademas permiten abordar el estudio en cuencas no aforadas por extrapolacion de los para-
metros hidrolégicos regionalizados, obtenidos por la experiencia en cuencas aforadas con el
comportamiento hidrolégico similar. Extrapolacion que siempre debe de realizarse con sumo
cuidado y teniendo en cuenta estrictas condiciones de “homogeneidad” entre las cuencas.

Sin embargo, la variedad de datos disponibles y la dificultad de evaluar y representar de
una manera sencilla los mecanismos con influencia en la respuesta hidrolégica, da lugar tam-
bién a ciertas incertidumbres en los caudales de avenida, que unidas, en los casos de avenidas
con alto periodo de retorno, a las incertidumbres de tipo estadistico hacen que estos métodos
sean Gnicamente aproximativos.
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Por ello SE RECOMIENDA la utilizacion de estos métodos complementados con los esta-
disticos, en aquellas secciones del rio en las que se disponga de datos adecuados, tanto en el
andlisis de diseno (series de maximos anuales), como en la simulacion de situaciones reales de
evolucion temporal a lo largo de episodios concretos.

Los métodos hidrometereologicos estudian por separado cada una de las fases del fenome-
no, aunque, en la realidad se den conjuntamente, ¢ incluso, puedan existir unas ciertas relacio-
nes entre ellos:

- Anilisis de la evolucion espacio-temporal de las lluvias.
- Transformacion de la lluvia en escorrentia.
- Concentracion y transporte de la escorrentia (respuesta de la cuenca).

En el anejo de esta Guia sobre los métodos de célculo de avenidas se hace una descripcion
de cada uno de estos apartados, por lo que aqui s6lo se van a exponer los conceptos esenciales
y las RECOMENDACIONES para la aplicacion del Reglamento Técnico sobre Seguridad de
Presas y Embalses.

3.3.1. Analisis de precipitaciones

En la aplicacion de los modelos hidrometereolégicos los datos basicos son las lluvias dia-
rias y en los casos de disponer de suficientes estaciones pluviograficas la evolucion temporal
de la Iluvia (hietograma). Al inicio del estudio se RECOMIENDA hacer una comprobacion de
la fiabilidad de estos datos basicos con el empleo de técnicas estadisticas de soporte al analisis
de fiabilidad: dobles masas, autocorrelaciones, etc.

Las técnicas estadisticas que se utilizan para el analisis frecuencial de las precipitaciones
son las mismas que las indicadas en el apartado 2.3, referidas entonces a caudales, por lo que
son validas las mismas RECOMENDACIONES alli expuestas, si bien la mayor abundancia
de estaciones pluviométricas y una mayor longitud temporal de las series permiten unos anali-
sis locales y regionales mas completos. Tal y como ya se ha indicado debe de prestarse espe-
cial atencion en las cuencas mediterraneas a la probable existencia de dos poblaciones o ten-
dencias, y por consiguiente al empleo de funciones de distribucion que contemplen este fend-
meno (p.e. Leyes SQRT y TCEV).

Para la obtencion de las leyes de intensidad-duracion-frecuencia (IDF) de una estacion se
RECOMIENDA en el caso de que existan suficientes datos la elaboracion directa de las cur-
vas intensidad-duracion para diferentes periodos de retorno, realizando un analisis frecuencial
para diferentes intervalos de tiempo. En caso contrario, es decir si no existen datos suficientes,
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se pueden emplear las leyes intensidad-duracion propuesta en la Instruccion 5.2 - IC de Dre-
naje Superficial de Carreteras (MOPU, 1990). Estas curvas IDF permiten considerar la distin-
ta torrencialidad de las precipitaciones de la zona mediante un tGnico parametro regionalizado
a escala nacional (59-62). La expresion de esta Instruccion es la siguiente.

28ill i

siendo:
I, (mm/h): Intensidad media correspondiente al intervalo de duracion t.

Iy (mm/h): Intensidad media diaria de precipitacion correspondiente al periodo de retorno
considerado. Es igual a Pd/24.

P4 (mm): Precipitacion total diaria correspondiente al periodo de retorno considerado.
I

. : Cociente entre la intensidad horaria y la diaria, independiente del periodo de retorno
d

y que esta calculado para todo el territorio nacional.
t: Duracién del intervalo relativo a I, en horas.

Para la obtencion de la distribucion temporal de las lluvias de diseno (hietograma) se
RECOMIENDA el empleo, si existen datos suficientes, de curvas adimensionales obtenidas
mediante el analisis estadistico de aguaceros, o el uso de las curvas IDF. En general a falta de
datos mas especificos podra suponerse una forma simétrica del hietograma de diseno, o en su
caso realizar homotecias sobre hietogramas reales.

Para el estudio de las estructura espacial de las precipitaciones de diseno se RECOMIEN-
DA que en general, y en base a los datos de las precipitaciones diarias maximas mensuales, en
series concurrentes de cuarenta anos o mas, se empleen los modelos de precipitacion media o
de desviacion tipica de la precipitacion. También pueden aplicarse factores de reduccion de
las precipitaciones, que en general disminuyen con el drea y aumentan con la duracion tempo-
ral. En una primera aproximacion pueden aplicarse en nuestro pais el factor de reduccion areal
K= 1- log A/ 15, siendo A el drea en Km® (62). En los casos en que sea necesario efectuar
interpolaciones espaciales de la precipitacion diaria maxima anual de RECOMIENDA en los
casos que sea posible la aplicacion del modelo de distribucion espacial, o en su caso el méto-
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do de las isoyetas interpretadas si hay tendencias orograficas claras. Si no se detectan tenden-
cias el método de Kriging es adecuado.

3.3.2. Transformacion lluvia-escorrentia. Concentracion y transporte

Para la evaluacion de la lluvia neta se RECOMIENDA el empleo de los métodos de Hor-
ton o del S.C.S. (“Soil Conservation Service”), que son los mas utilizados en la prictica. Sin
embargo hay que senalar que para la calibracion de los parametros del método de Horton se
necesitan suficientes datos foronémicos, por lo que el método del S.C.S. presenta la ventaja
de que permite una primera evaluacion de sus parametros a partir de las caracteristicas fisicas
de la cuenca y de un supuesto estado de humedad inicial. Este método del SCS se ha adaptado
a las condiciones de nuestro pais, y es el que se utiliza en la Instruccion 5-2 IC de drenaje de
Carreteras, en la que figuran las estimaciones de dichos parametros .

Una vez calculado el hietograma neto es necesario determinar el hidrograma correspon-
diente para lo que se RECOMIENDA el empleo de la metodologia del hidrograma unitario.
En el caso de disponer de suficientes datos de eventos de avenidas (en general entre cinco y
diez sucesos) se podra determinar el hidrograma unitario especifico de la cuenca de estudio.
En caso contrario se podran utilizar hidrogramas sintéticos, cuyos pardmetros deberan cali-
brarse con datos de algunas avenidas reales, o en altimo término evaluarse a partir de diver-
sas formulas empiricas, como se indica en el Anejo de Métodos de Célculo de Avenidas. En
general se RECOMIENDA que este tipo de metodologia se aplique a cuencas con superficies
no mayores de 3.000 Km®. En cuencas de mayor tamano deberé realizarse una division en
subcuencas, y aplicar combinadamente la superposicion y transporte de los hidrogramas
obtenidos.

Para el cdlculo de la propagacion de los hidrogramas de avenida general se RECOMIEN-
DA la utilizacion de métodos hidrolégicos simplificados de propagacion de ondas de avenida.
En algunos casos muy singulares, donde se necesite conocer con mucho mas detalle y preci-
sion la propagacion de las avenidas en tramos del rio superior al embalse podran utilizarse las
ecuaciones de Saint-Venant unidimensionales o bidimensionales.

De los métodos hidrologicos de propagacion de RECOMIENDA ¢l método Puls en el caso
de embalses o cauces con relativa importancia en la laminacion, y los métodos de Muskingum
0 Muskingum-Cunge en los tramos donde la laminacién de la avenida es mas reducida. En
todo caso, y si existen datos de propagacion de avenidas reales deberan calibrarse los parame-
tros de los modelos de propagacion, o evaluar adecuadamente con datos hidraulicos los valo-
res a dicho parametros.
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3.3.3. Modelos hidrometereologicos convencionales

En los ultimos decenios han aparecido en el dominio de la hidrologia practica una gran
variedad de modelos hidrometereoldgicos que tienen como base los conceptos desarrollados
en los apartados anteriores, agrupados en diversas formulaciones o que introducen otros
esquemas integrales tales como la simulacién de combinaciones de almacenamientos lineales
o no lineales.

En base a ellos existen numerosas variantes y combinaciones de modelos que, siguiendo
criterios hidrologicos, se han desarrollado para unas determinadas zonas con unas caracteristi-
cas hidroldgicas especificas y con unos datos capaces, tanto en cantidad como en calidad, de
identificar el fendmeno analizado a una determinada escala de precision.

No es lugar de esta guia técnica el detallar cada uno de estos modelos, por lo que para su
mejor conocimiento se remite a las referencias bibliograficas (63-74).

Entre estas aplicaciones, cabe destacar por su mayor difusion y utilizacion los desarrolla-
dos por el U.S.Army Corps of Engineers “HEC-1" (75-78), por el Soil Conservation Service
(79), por el U.S. Environmental Protection Agency (80), por el Illinois State Water Survey
(81), y por diversas agencias y organismos europeos (82-86).

En nuestro pais el modelo HEC-1 y el del Soil Conservacion Service son los mas utiliza-
dos, y en principio son los que mejor se adaptan a nuestra experiencia. Sin embargo se
RECOMIENDA que la aplicacion de estos modelos no debe hacerse de forma indiscriminada,
sino en base a un buen conocimiento de las caracteristicas hidrolégicas de cada cuenca (mor-
fologia, pendientes, usos y coberturas vegetales, grados de humedad, climatologia, regimenes
de lluvias extremas, etc.) y siempre por hidrélogo experimentado en el cédlculo de avenidas
extremas para el proyecto de grandes presas. De esta forma se podra establecer si las bases e
hipétesis del modelo hidrologico son las adecuadas para su aplicabilidad a la cuenca de estu-
dio y principal y fundamentalmente si se disponen de los datos suficientes (en calidad y canti-
dad) para la calibracion local de los pardametros del modelo, lo que debe ser una condicion
indispensable para la fiabilidad de los resultados obtenidos.

3.3.4. Recomendaciones generales

Los modelos hidrometereolégicos presentan la ventaja de que, en general, permiten dispo-
ner de datos series de lluvias de mayor extension que de caudales y, también, de un mayor
nimero de episodios de lluvias extremas. Ademds, para un mismo periodo es mas significati-
vo el valor de las lluvias maximas que el de los caudales, ya que no todas las precipitaciones
altas dan lugar a caudales extraordinarios.
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Estos modelos, cuando se dispone de datos suficientes, son sencillos y précticos y por ello,
como es éste el caso, estan incluidos en numerosas Reglamentaciones y Recomendaciones
internacionales y nacionales.

Entre los inconvenientes que presentan estos modelos podemos citar el del caracter lineal
de una parte de sus componentes, cuando en realidad el proceso hidrolégico es no-lineal, y su
gran sensibilidad a los errores en los valores de la humedad previa, la infiltracion y en general
a los principales parametros conceptuales que tienen.

En la aplicacion de los modelos hidrometereoldgicos al calculo de avenidas tiene que con-
siderarse la idoneidad de las caracteristicas hidrolégicas de la cuenca para la aplicacion del
modelo y, analizar si el tamafio de la cuenca es el apropiado para la validez de las hipotesis
basicas establecidas en la modelizacion. En general estos modelos tiene su dominio de aplica-
cion en cuencas pequenas o medianas (de miles de Km’® a pocas decenas de miles de Km?),
por lo que en cada caso se estudiard la necesidad de division en subcuencas y el estableci-
miento intermedio de modelos de transporte.

Se RECOMIENDA se realice una busqueda y recopilacion de la numerosa informacion
dispersa que existe en numerosas ocasiones (Instituto Metereolégico Nacional, Confederacio-
nes Hidrograficas, Servicios de Explotacion de Presas, etc.) ya que es muy importante el ana-
lizar los datos disponibles y estudiar, al menos, de cinco a diez episodios de avenidas, con el
fin de poder realizar una buena calibracion local de los pardmetros del modelo. En cualquier
caso y, con vistas a la extrapolacion que supone el calculo de las avenidas de proyecto y extre-
ma, se tendran en cuenta las recomendaciones establecidas para la aplicacion de los métodos
estadisticos y las limitaciones y errores que pueden tener los datos basicos (lluvias, curvas de
tarado de aforos, etc.), asi como su influencia en el analisis de episodios extremos.

En el caso de que no existan datos locales de la cuenca y se disponga de estudios regiona-
les, se podra hacer una estimacion regional de los pardmetros teniendo siempre en cuenta de
manera estricta el concepto de homogeneidad y evaluando, en cualquier caso, la precision y
fiabilidad de los resultados obtenidos.

Para la evaluacion de las avenidas en grandes presas se RECOMIENDA la realizacion de
un andlisis de sensibilidad de los pardmetros del modelo y, muy especialmente, de los que
afectan a la humedad inicial del suelo y a las pérdidas, con el fin de disponer de suficientes
datos para la seleccion y determinacion de las avenidas a considerar en el proyecto.

Por otra parte, la estimacion de los parametros (pérdidas y transformacion) puede presentar
amplias variaciones, por lo que se RECOMIENDA el que se adopten criterios conservadores
teniendo en cuenta el objetivo de maximizacion de caudales, pues se trata de obtener valores
con probabilidades de superacion muy bajas.
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3.4. Seleccion de la metodologia para la evaluacion de las avenidas en presas

3.4.1. Introduccién

En los apartados anteriores se han desarrollado dos grupos de métodos para la evaluacion
de las avenidas que provienen de dos enfoques diferentes del proceso hidrolégico. El primer
grupo corresponde a los métodos basados en datos de caudales y consisten principalmente en
los métodos de las curvas envolventes, los métodos historicos y los estadisticos. En el segun-
do grupo se enmarcan la amplia variedad de modelos hidrometereoldgicos.

En cualquier caso, hay que tener en cuenta que el Reglamentario Técnico sobre seguridad de
presas y embalses senala en su Art. 10.1 que en el estudios de Avenidas “se evaluaran los hidro-
gramas de las avenidas afluentes al embalse v sus posibilidades de ser superados en un aino.
Para esta evaluacion se consideraran los datos o referencias de las avenidas precedentes.”

Asi pues, la nueva normativa prescribe la aplicacion de un método probabilistico, con la
evaluacion de las avenidas para diferentes periodos de retorno, teniéndose que calcular los
hidrogramas correspondientes a dichas avenidas.

De esta manera vy, al proporcionar en general los métodos estadisticos basados en datos de
caudales unicamente valores de caudales punta, se RECOMIENDA que para la evaluacion de
las avenidas se empleen, de manera complementaria y combinada, los métodos estadisticos
basados en datos de caudales y los métodos hidrometereoldgicos. Asi, ademés se obtendran dos
grupos de resultados que servirdn para un mejor contraste y una mejor seleccion de las avenidas.

Por otro lado, hay que tener en cuenta que los periodos de retorno a considerar en las avenidas
en presas son muy elevados, lo que significa, unas probabilidades de superacion anual muy redu-
cidas, por lo que siempre habra que efectuar extrapolaciones importantes, ya en base a los datos
de caudales, o en base a los de las Iluvias. Por ello, se habra de tener en cuenta el estado actual
del conocimiento en la aplicacion de los diversos métodos, y las recomendaciones, dominios de
aplicacion y ventajas e inconvenientes descritos en €sta guia técnica para cada uno de ellos.

Ademads, en la seleccion de la metodologia adecuada, hay que tener en cuenta otros facto-
res que se detallan en el apartado siguiente.
3.4.2. Factores a tener en cuenta en la seleccion de la metodologia

En general, en la seleccion y aplicacion racional de un método de evaluacion y determinacion de
las avenidas en presas, se RECOMIENDA que se tenga en cuenta los siguientes factores (4, 46, 50):
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A) Factores que inciden en los mecanismos de formacion y propagacion de las avenidas
(factores hidrologicos):

B)

©)

a)

b)

Climatologia de la region y de la cuenca. Tipologia de las lluvias, distribucion
espacial y temporal, variabilidad. Estacionalidad de los episodios y andlisis metere-
olégico de las situaciones tipicas que producen lluvias extremas.

Caracteristicas de las cuencas. Situacion, orientacion respecto a los vientos dominan-
tes en situacion de avenidas, tamano, topografia, elevacion, pendientes, forma, geolo-
gia, suelos, vegetacion, caracteristicas fisicas de la red de desagiie y, en general, todas
aquellas que tienen incidencia en las caracteristicas hidrolégicas de la cuenca.

Régimen hidrol6gico general. Tipologia nival, pluvio-nival, o pluvial. Caracteristi-
cas atlanticas o mediterraneas. Estacionalidad. Mecanismos de formacion y propa-
gacion de las avenidas. Regimenes hidrologicos en situacion de avenidas. Variabili-
dad y situaciones extremas. Naturaleza de los caudales punta, hidrogramas, volu-
menes de avenida, tiempos de respuesta, etc.

Datos basicos. Es esencial, para la fiabilidad de los resultados obtenidos mediante la
aplicacion de los diversos métodos, disponer de suficientes datos en cantidad y con
calidad adecuada. Estos datos se someterdn a los test estadisticos adecuados para el
analisis de su fiabilidad:

a)

b)

Tipologia de los datos (lluvias, nieves, caudales, niveles de lagos, niveles y volu-
men de embalses, explotacion de embalses, etc.)

Cantidad (densidad de redes metereoldgicas y forondmica, series de datos, calibra-
ciones). Es deseable disponer y trabajar con series de datos superiores a los 30 6 50
anos y al menos con eventos de avenidas importantes entre 5 y 10 sucesos.

Frecuencia (hietogramas, limnigramas, hidrogramas, datos instantineos, horarios,
diarios, mensuales, anuales).

Fiabilidad (datos de avenidas extraordinarias, curvas de tarado de estaciones, cam-
bios de escala, deteccion de errores, correlaciones, etc.)

Historicos (evaluacion de avenidas histdricas, informacién complementaria,
ampliacion de series de datos).

Otros factores técnicos, legales y sociales:

a)

Existencia de normas legales y recomendaciones técnicas. Como ocurre en la situa-
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cion espanola, en la que como ya se ha indicado se prescribe el empleo de métodos
de tipo probabilistico (Art. 10).

b) Experiencias en avenidas y rotura de presas.
c) Importancia de la presa y de los danos potenciales aguas abajo.
d) Tradicion hidroldgica. En la aplicacion y confianza en determinados métodos.

e) Experiencias de los hidrélogos.

3.4.3. Recomendaciones y Conclusion

En funcién de los datos disponibles y de su cantidad y calidad, asi como de las caracteristi-
cas climatologicas e hidrolégicas de la cuenca, y de la tradicion y experiencia hidrologica de
la region, se elegira un método o grupo de métodos para la evaluacion de las avenidas a consi-
derar en el proyecto.

En general, se RECOMIENDA el empleo combinado y complementario de métodos esta-
disticos basados en datos de caudales y métodos y modelos hidrometereoldgicos, con lo que
se dispondra de dos grupos de valores que permitiran tener un mejor conocimiento del feno-
meno de las avenidas y de su evaluacion.

Los datos empiricos y de las curvas envolventes, si existen, a escala regional y nacional,
podran unicamente ser utilizados como referencia y contraste de los resultados obtenidos en la
aplicacion de los dos métodos anteriormente recomendados.

En los casos en que los datos disponibles solo alcancen una serie corta de anos o sean poco
fiables y, cuando los caudales de avenidas muestren grandes variaciones o sea necesario efec-
tuar evaluaciones para periodos de retorno superiores a los 1.000 anos, la extrapolacion esta-
disitica se realizara con gran precaucion y de manera conservadora, siguiendo las recomenda-
ciones dadas por esta Guia.

En cualquier caso y siempre que sea posible, con la finalidad de aumentar la fiabilidad de
las estimaciones estadisticas, se RECOMIENDA realizar analisis regionales y estudios histo-
ricos, para dar mayor robustez a los analisis de tipo probabilistico.

Para concluir hay que senalar que, a pesar de los avances de la hidrologia en las altimas
décadas, la evaluacion de los caudales de avenidas no es una ciencia exacta, y menos, en el
caso de la determinacion de las avenidas de alto periodo de retorno, por lo que siempre exis-
ten ciertas incertidumbres.
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Por ello es esencial que los estudios se realicen por hidrélogos experimentados y mediante
diferentes analisis de sensibilidad de los resultados, contrastando los valores obtenidos por los
diferentes métodos siendo el juicio ingenieril el que determinarad finalmente los valores a
adoptar.



4.

RECOMENDACIONES PARA

LA DETERMINACION DE LA AVENIDA

DE PROYECTO Y DE LA AVENIDA EXTREMA

4.1. Consideraciones generales

La seguridad de las presas es un elemento esencial a tener en cuenta en el Proyecto, Cons-
truccion y Explotacion de presas, y los datos estadisticos y la experiencia historica muestra
que en particular debe prestarse una especial atencion a la Seguridad Hidrologica. Asi, el
Reglamento Técnico sobre Seguridad de Presas y Embalses dedica el Capitulo III: Avenidas y
Desagiies (Articulos 10° al 15) a este tema. Con ¢l fin de concretar y especificar el contenido
del Reglamento se van desarrollando en esta Guia unas recomendaciones para la determina-
cion de la avenida de proyecto y de la avenida extrema, con el objetivo de lograr que los inge-
nieros proyectistas dispongan de unas referencias comunes, y con ello mejorar los niveles de
seguridad de las presas espanolas frente a los fendmenos extremos de las avenidas. El proce-
dimiento que se va a emplear sera el de transcribir los diferentes articulos del Reglamento
para después desarrollar unas RECOMENDACIONES para su aplicacion.

4.2. Estudio de avenidas
El Art. 10° del Reglamento se refiere al “Estudio de Avenidas”, y en el se detalla:
“Articulo 10° -Estudio de Avenidas

10.1. Se evaluaran los hidrogramas de las avenidas afluentes al embalse y sus probabilida-



48 Guia Técnica n® 4. Avenida de Proyecto

des de ser superadas en un ano. Para esta evaluacion se consideraran los datos o refe-
rencias de las avenidas precedentes.

10.2. Se determinara la distribucion frecuencial de las avenidas segun los meses, para tener
en cuenta su eventual coincidencia con los niveles previsibles en distintas épocas del
ano.

10.3. Se analizara y evaluara la incidencia de los caudales desaguados por los embalses de
aguas arriba y la laminacion que produzcan por los de aguas abajo.

10.4. Se estudiaréan los efectos producidos aguas abajo de la presa para diferentes caudales
desaguados asi como su combinacion con distintos valores de caudales circulantes
por el cauce procedentes de otras posibles aportaciones.”

Del analisis de los métodos de calculo de avenidas que se ha realizado en el Capitulo III,
de los datos disponibles en nuestro pais, de nuestra experiencia y tradicion hidrologica, y de
los métodos empleados en diversos paises europeos de nuestro entorno, se RECOMIENDA
que el estudio de avenidas se realice fundamentalmente mediante el empleo de métodos pro-
babilisticos que a partir de datos de lluvia y de caudales proporcionan los hidrogramas y los
caudales punta de las avenidas para diferentes periodos de retorno (inverso de las probabilida-
des de ser superadas en un ano). Es muy conveniente en el empleo de las diversas leyes de
probabilidad el disponer, mediante los correspondientes métodos historicos, de valores “extre-
mos” de avenidas, con el objetivo de que las extrapolaciones para periodos de retorno eleva-
dos tengan un sentido racional. Asi, se RECOMIENDA siempre que sea posible, que se reali-
cen estudios historicos para tener en cuenta los valores de las avenidas extremas en las leyes
de frecuencia. En la aplicacion de los métodos de calculo para la evaluacion de las avenidas se
tendran también en cuenta las RECOMENDACIONES dadas en el Capitulo III. A partir de
los estudios de avenidas se determinaran los hidrogramas de las avenidas afluentes al embalse
para los diferentes periodos de retorno a considerar en el proyecto, construccion y explotacion
de las presa.

En los estudios de avenidas se determinard la distribucion frecuencial de las avenidas por
meses a efectos de su posible consideracion en la laminacion de las avenidas en el embalse, ya
sea en el proyecto, en embalses con funcion total o parcial de laminacion de avenidas, durante
la construccion, o para ser tenida en cuenta en las Normas de Seguridad de la presa y embalse.

Los estudios de avenidas se enmarcan en una consideracion global de la formacion, propa-
gacion y laminacion de avenidas en el conjunto de la cuenca, por lo que deberan analizarse la
existencia de presas aguas arriba y aguas abajo, asi como la tipologia de los aliviaderos y
organos de desagiie, y sus sistemas de explotacion. Para ello se RECOMIENDA que se efec-
taen diversas simulaciones de las posibilidades de laminacion del resto de presas de la cuenca
y de sus reglas de explotacion, con el fin de poder evaluar de la manera mas realista y segura



Recomendaciones para la determinacion de la avenida de proyecto y de la avenida extrema 49

posible las avenidas afluentes al embalse, y su secuencia temporal para su consideracion en el
proyecto, construccion y explotacion.

Igualmente, y segtn se indica en el Reglamento, se analizaran en el proyecto, mediante los
correspondientes modelos hidraulicos de propagacion de avenidas, los efectos producidos
aguas abajo de la presa para diferentes caudales ¢ hidrogramas desaguados, que se RECO-
MIENDA se incorporen a las Normas de Seguridad y a los Planes de Emergencia, y que debe-
ran ser tenidos en cuenta en la explotacion de la presa.

4.3. Avenidas a considerar
El Articulo 11° del Reglamento se refiere a las “Avenidas a considerar”, y en €l se detalla:
“Articulo 11 -Avenidas a considerar

11.1. El criterio basico para la seleccion y la determinacion de la avenida de proyecto sera
el del riesgo potencial asumible.

11.2. En el proyecto y en la explotacion se definiran razonadamente, en funcion de la clasi-
ficacion frente al riesgo de la presa, dos tipos de avenidas afluentes al embalse:

a) Avenida de Proyecto. Maxima avenida que debe de tenerse en cuenta para el
dimensionamiento del aliviadero, los 6rganos de desagiie y las estructuras de disi-
pacion de energia, de forma que funcionen correctamente.

b) Avenida Extrema. La mayor avenida que la presa puede soportar. Supone un esce-
nario limite al cual puede estar sometida la presa sin que se produzca su rotura, si
bien admitiendo margenes de seguridad mas reducidos.

11.3. En funcion del riesgo potencial asumible durante la fase de construccion de la presa
se determinaran las avenidas a considerar en el proyecto de los desvios provisionales
y organos de desagiie. Se tendra en cuenta necesariamente la distribucion de frecuen-
cias de las avenidas segun los meses.

Asi pues, el criterio basico para la evaluacion, seleccion y determinacion de las avenidas a
considerar en el proyecto serd el riesgo asumible, es decir el de los riesgos potenciales aguas
abajo. El proyectista ademas de considerar los riesgos potenciales aguas abajo, podra tener en
cuenta otros factores, tales como la fiabilidad de los datos basicos disponibles y de los méto-
dos de calculo de avenidas empleados, la tipologia de la presa y las caracteristicas de su
cimentacion, y la tipologia de sus organos de desagiie.
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Para la determinacion de las avenidas a considerar en las presas, estas se clasifican, en fun-
cion del riesgo potencial que pueda derivarse de la posible rotura o funcionamiento incorrec-
to, en tres categorias (Art. 3.2 del Reglamento):

- Categoria A. Presas cuya rotura o funcionamiento incorrecto puede afectar gravemente
a nucleos urbanos o a servicios esenciales, asi como producir danos materiales o medio-
ambientales muy importantes.

- Categoria B. Presas cuya rotura o funcionamiento incorrecto puede ocasionar dafnos
materiales o medioambientales importantes o afectar a un reducido nimero de vivien-
das.

- Categoria C. Presas cuya rotura o funcionamiento incorrecto puede producir danos
materiales de moderada importancia y s6lo incidentalmente pérdida de vidas humanas.
En todo caso a esta altima categoria perteneceran todas las presas no incluidas en las
Categorias A o B.

Para el calculo de los danos potenciales que pudieran producir la rotura, se analizaran los
diversos escenarios de rotura que pudieran producirse en la presa, y mediante los métodos
hidraulicos adecuados se identificaran los impactos que la rotura potencial pudiera producir
en las vidas humanas, estructuras habitadas, servicios esenciales, actividades economicas y
socio-culturales, y en el medioambiente.

A los efectos de la clasificacion de las presas segun su riesgo potencial, se RECOMIENDA
el tener en cuenta no s6lo la situacion actual, sino también la planificacion futura de las zonas
de inundacion, con el fin de que posteriormente a la construccion de la presa no se produzcan
variaciones significativas en su clasificacion.

La evaluacion de los danos potenciales aguas abajo que debe de realizarse para la clasifica-
cion de las presas, puede referirse a los danos “incrementales” producidos por la rotura, es
decir, a los danos adicionales producidos aguas abajo debido a la propagacion de la onda de
rotura, sin tener en cuenta los dafos que se hayan producido debidos a la propia propagacion
de las avenidas a considerar en el proyecto.

En el proyecto y en la explotacion se determinardn, en funcion de la clasificacion de la
presa, dos tipos de avenidas afluentes al embalse:

1. AVENIDA DE PROYECTO. Es la mixima a tener en cuenta para dimensionar el alivia-
dero, los sistemas de desagiie y estructuras de disipacion de energia, de forma que fun-

cionen adecuadamente.

2. AVENIDA EXTREMA. Es la avenida mayor que la presa debe soportar, y supone un
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escenario limite al cual puede estar sometida la presa sin que se produzca su rotura, si
bien admitiendo mérgenes de seguridad mas reducidos.

Estas avenidas a considerar en las presas se refieren a las avenidas de entrada al embalse, y
para el diseno de los 6rganos de desagiie se tendra en cuenta el efecto de laminacion de las
avenidas, producido por la propagacion de la avenida en el embalse.

Una vez clasificadas las presas seguin su riesgo, se RECOMIENDA que las avenidas a con-

siderar: AVENIDA DE PROYECTO Y AVENIDA EXTREMA sean las correspondientes a
los siguientes periodos de retorno (en anos):

DETERMINACION DE LAS AVENIDAS DE PROYECTO

PERIODOS DE RETORNO EN ANOS

CATEGORIA AVENIDA AVENIDA
DE LA PRESA DE PROYECTO EXTREMA
A 1000 5000 - 10000
B 500 1000 - 5000
L& 100 100 - 500

En las presas de la Categoria B y C, podran justificarse otros valores de las avenidas extre-
mas mediante la realizacién de andlisis econémicos del riesgo, con el fin de determinar la
capacidad 6ptima de los elementos de desagiie.

En las grandes presas de materiales sueltos, se RECOMIENDA seleccionar como avenida
extrema el valor correspondiente al limite superior del periodo de retorno.

En el proyecto y construccion de presas deberd prestarse especial atencion al desvio del
rio, especialmente en las presas de materiales sueltos. Las avenidas a considerar en el proyec-
to del desvio se determinaran en funcién del riesgo asumible durante la construccion de la
presa (Art. 11.3). En general, se RECOMIENDA que en las grandes presas de la Categoria A
el riesgo aceptable sea del orden de magnitud del correspondiente a la avenida de proyecto de
la propia presa durante su vida util.

En las presas de hormigén de la Categoria A, se RECOMIENDA que la probabilidad de
superacion de los caudales durante el periodo efectivo de la construccion sea inferior al 20
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%,y las de las Categorias B y C entre el 20% y el 25%. En las presas de materiales sueltos de
la categoria A esta probabilidad sera inferior al 5%, y las Categorias By C entre el 5y 10%.

En las presas de la Categoria A se RECOMIENDA, ademas, que estos valores se analicen,
y en su caso se modifiquen, en funcion de los resultados obtenidos de un estudio econémico
del riesgo, en el que se tengan en cuenta el coste de las obras de desvio y el coste de los danos
en la propia obra y aguas abajo.

4.4. Niveles de embalse y laminacion en el embalse
El Art. 12° del Reglamento se refiere a los “Niveles de embalse”, y en €l se detalla:
Articulo 12° -Niveles de embalse
“En fases de proyecto y explotacion se definirdn los niveles de embalse siguientes:

a) Nivel Maximo Normal (NMN). Es el maximo nivel que puede alcanzar el agua del
embalse en un régimen normal de explotacion. Su valor se justificara en el Proyecto y
en las normas de Explotacion del embalse.

b) Nivel para la Avenida de Proyecto (NAP). Es el maximo que se alcanza en el embalse,
considerando su accion laminadora cuando recibe la avenida de proyecto.

¢) Nivel para la Avenida Extrema (NAE). Es el maximo nivel que se alcanza en el embal-
se si se produce la avenida extrema, habida cuenta la accion laminadora del mismo.”

El nivel maximo normal (NMN) es el médximo nivel de operacién del embalse en situacio-
nes de explotacion normal. Se RECOMIENDA que las presas con compuertas este nivel se
defina, en general, como el que pueda crear aguas abajo una avenida no superior a las de 50
anos de periodo de retorno, en el caso de que estuvieran abiertas todas las compuertas. En
casos especiales cuando exista un embalse aguas abajo, o cuando la capacidad del desagiie del
cauce sea suficiente, y en las presas de las Categorias B y C, donde se justifique adecuada-
mente en las Normas de Explotacion y Seguridad la imposibilidad de errores en la apertura de
las compuertas, en valor anterior podra aumentarse hasta 100 afos de periodo de retorno.

Laminacion en el embalse

Los criterios a adoptar para los estudios de propagacion y laminacion de las avenidas en el
embalse, se deduciran de los estudios hidrolégicos y de regulacion, y en cada caso en particu-
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lar se estableceran las reglas reales de operacion del embalse, que serviran de base a los estu-
dios de laminacion del hidrograma de la avenida que entra en el embalse.

En general se RECOMIENDA adoptar las siguientes consideraciones :

- Nivel inicial del embalse: En los embalses de regulacion el nivel inicial del embalse sera
el maximo de la operacion normal del embalse, o sea su Nivel Méaximo Normal (NMN).
En los casos de usos multiples en los que esté previsto un volumen de reserva perma-
nente para la laminacion de avenidas, el nivel establecido seréd el nivel inicial. En los
casos en que las avenidas extremas tuvieran un cardcter marcadamente estacional,
podran establecerse volimenes de reserva estacionales y con suficiente amplitud con el
fin de poder establecerse niveles estacionales para las diferentes avenidas. En los embal-
ses de laminacién de avenidas, el nivel inicial serd el establecido en los estudios de
laminacion.

- Capacidad de los 6rganos de desagiie. Para el estudio de laminacion de las avenidas se
tendran en cuenta la capacidad de los elementos de desagiie principales, aliviaderos
principales, aliviaderos de emergencia, diques fusibles, desagiies de medio fondo y de
fondo, siempre que en todo caso esté asegurado su correcto funcionamiento en situacio-
nes de avenida. En cuanto a las tomas y en particular a las tomas hidroeléctricas, en
general no se considerara la contribucion de las tomas de explotacion, y en cada caso
debera de justificarse su fiabilidad y su funcionamiento en situaciones de avenida.

- Limitaciones de niveles en el embalse. Si existen prescripciones o limitaciones efectivas

en los niveles de embalse, o en los remansos aguas arriba, deberdn de tenerse en cuenta
en los estudios de laminacion.

4.5. Resguardos
El Art. 132 del Reglamento se refiere a los “Resguardos”, y en €l se detalla:
“Articulo 13° -Resguardo
13.1. Se entiende por resguardo la diferencia entre el nivel de agua del embalse en una
situacion concreta y la coronacién de la presa. A los efectos de definicion del res-
guardo se entendera como cota de coronacion la més elevada de la estructura resis-

tente del cuerpo de la presa.

De acuerdo con los niveles de embalse establecidos en el articulo 129, se definen los
resguardos para las dos situaciones principales del embalse:
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- Resguardo Normal. Es el relativo al Nivel Maximo Normal (NMN). Este resguar-
do ademds de ser suficiente para el desagiie de las avenidas, sera igual o superior a
las sobreelevaciones producidas por los oleajes maximos, incluyendo los debidos
a los efectos sismicos.

- Resguardo minimo. Es el relativo al Nivel de la Avenida de Proyecto (NAP). Este
resguardo sera igual o superior a las sobreelevaciones producidas por los oleajes
en situaciones de avenidas, y para su determinacion se tendrd en cuenta el desagiie
de la avenida extrema.

Para la determinacion de estos resguardos se consideraran los asientos presumibles debidos
a fenémenos sismicos u otras causas de caracter extraordinario.

13.2. Para la avenida extrema se tolerara un agotamiento parcial o total del resguardo, con
las siguientes condiciones:

- En las presas de materiales sueltos salvo que estén proyectadas especificamente
para ello, no se admitiran vertidos sobre coronacion, teniendo en cuenta el oleaje
producido por los vientos.

- En las presas de hormigén de Categoria A s6lo se admitiran vertidos accidentales
por oleaje. En las Categorias B y C se podra justificar la posibilidad de vertidos
superiores.”

Se RECOMIENDA que el resguardo normal sea igual o superior a las sobreelevaciones de
nivel del embalse producidos por los efectos de los oleajes maximos, y sobreelevaciones y
asientos debidos a fendmenos sismicos, ademas de los posibles asientos debidos a las consoli-
daciones de las cimentaciones y de los materiales de las presas de materiales sueltos. También
se tendra en cuenta, en su caso, el posible efecto sobre los niveles normales de los desliza-
mientos potenciales de las laderas del embalse.

El resguardo minimo sera igual o superior a las sobreelevaciones del nivel de embalse pro-
ducidos por los efectos del oleaje en situaciones de avenida, y también a las sobreelevaciones
debidas a asientos y posibles deslizamientos en situaciones de avenidas. Mediante este res-
guardo el embalse y la presa deben de ser capaces ademas de laminar y desaguar la avenida
extrema. Se RECOMIENDA que en las presas de la categoria A, estos resguardos sean como
minimo de 0,5 m a 1 m en presas de hormigén, y de 2 a 3 m en presas de materiales sueltos.
No se tomaré en consideracion la existencia de parapetos.

Segun el Reglamento, para la avenida extrema en las Presas de Hormigon se admiten verti-
dos accidentales por oleaje en las Presas de la Categoria A, y superiores para las de categorias
By
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Se RECOMIENDA que el vertido sobre coronacion en las presas de hormigon sea el
correspondiente a laminas y caudales relativamente pequenos y durante cortos periodos de
tiempo, justificando en todo caso que dicho vertido no ha de producir dafios importantes a la
presa o su cimentacion, y no se ponga en riesgo la seguridad de la presa. Igualmente se
RECOMIENDA el no permitir el vertido sobre coronacion en las presas de materiales sueltos,
salvo en pequefias estructuras que hayan sido expresamente disenadas para ello, y tras estu-
dios y modelos que permitan asegurar el correcto funcionamiento estructural ¢ hidraulico de
la presa.
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1. METODOS BASADOS EN DATOS DE CAUDALES.

1.1. Métodos historicos

Antes de disponer de datos sistematicos de registros de avenidas y de los actuales métodos
analiticos, se utilizaba el estudio histérico de los niveles excepcionales que el agua habia
alcanzado en algun punto representativo o en diversos tramos de los rios.

El incremento en la utilizacion de los métodos analiticos (1), basados en series de registros
medidos en puntos especialmente preparados y, por tanto, con una fiabilidad permanente y una
documentacion amplia; asi como la dificultad que tienen algunos métodos para introducir
valores cualitativos (2), con un alto grado de incertidumbre, han provocado que, incluso hoy en
dia, se mantenga infrautilizada la documentacion historica, lo que da lugar a que las
evaluaciones del nivel que pueden alcanzar las aguas estén basadas en métodos con una cierta
precision numérica, pero que se apoyan en series de datos que cubren con dificultad el centenar
de anos, salvo algunas excepciones (3,4).

Como consecuencia de este gran desarrollo de la hidrologia analitica las avenidas historicas
no son normalmente tenidas en cuenta en los métodos de determinacion de las avenidas en
grandes presas. Sin embargo los estudios historicos pueden, en numerosas ocasiones completar
y alargar la serie de datos para la aplicacion de los métodos analiticos.

La hidrologia de avenidas historicas puede definirse como el estudio de las avenidas
anteriores a las mediciones directas y sistematicas mediante los procedimientos hidrologicos
modernos. El objetivo principal de los métodos historicos es obtener datos cualitativos y/o
cuantitativos de caudales de avenidas, para asi completar y obtener series mas largas de datos de
avenidas extremas de tal forma que se pueda aumentar la fiabilidad de los métodos
probabilisticos, y ademas comprobar los valores historicos con los resultados obtenidos
mediante otros métodos analiticos (5).

Los datos bésicos que se necesitan son los niveles alcanzados por las aguas durante las
avenidas historicas. Para ello deben de realizarse estudios de marcas en diversos tramos y
estructuras fluviales, asi como encuestas, investigacion de archivos, etc.. Después debe de
transformarse la informacion sobre los calados en los valores de los caudales de las avenidas
extremas mediante calculos hidraulicos (extrapolacion de la curva de gasto, régimen uniforme
en la seccion o régimen gradualmente variado en tramos de rio). Esta transformacion debe de
ejecutarse con mucha precaucion ya que constituye un paso muy importante para dar fiabilidad
a los datos de caudales historicos.

Las limitaciones basicas del método son entre otras la incertidumbre derivada de las
variaciones que sufre el lecho del cauce tanto en las secciones transversales como en las
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pendientes longitudinales y, en general, de la posibilidad de que las condiciones hidraulicas del
rio puedan haberse alterado notablemente en un periodo de varios siglos. En el transcurso de los
sucesos de avenidas en zonas de caracter aluvial se pueden producir importantes erosiones
modificando su comportamiento hidraulico. Hay que tener en cuenta las obras fluviales y las
nuevas construcciones que pudieran alterar el comportamiento del desagiie. Todas estas
incertidumbres sobre la evolucion del cauce, revelan la importancia de estudiar las avenidas
histdricas en zonas donde haya relativa certeza sobre la invariabilidad del curso del rio y la de
cada una de sus secciones transversales a lo largo de periodos historicos, tal es el caso de las
zonas rocosas, los viejos puentes construidos sobre roca, ciudades con antiguas protecciones
hidraulicas, presas antiguas, etc. (6).

Otros aspectos de los métodos historicos son los relativos al estudio de las paleoavenidas,
que se basan en la geomorfologia y sedimentologia fluvial, de forma que mediante el estudio de
la estratificacion de los sedimentos, su granulometria y datacion pueden obtenerse diversos
intervalos de recurrencia de avenidas historicas (7, 8, 9).

A la dificultad de obtener la suficiente documentacion sobre los efectos de los episodios
historicos, se anade, la necesidad de tener un conocimiento aproximado de las condiciones de la
cuenca, del cauce y del clima en que se di6 cada suceso, para poder comparar dicha

documentacion con los datos y con los efectos que se produciria en ese punto en las condiciones
actuales (10, 11, 12, 13, 14, 15, 16).

En la actualidad, tal como describiremos en el capitulo de los métodos estadisticos, se
reconoce la importancia que tiene el andlisis de los episodios historicos para la determinacion de
los niveles extremos que puede alcanzar la lamina de agua (17, 18, 19, 20), asi como las
limitaciones que tienen los actuales métodos estadisticos para evaluar las caracteristicas de los
fenomenos extremos a partir de series cortas de datos. De esta manera se han desarrollado
metodologias para incorporar los datos historicos a las series hidrologicas tanto locales como
regionales, con la finalidad de aumentar la fiabilidad (21, 22, 23).

Asi pues, los métodos historicos, aunque han sido olvidados en numerosas ocasiones para el
cdlculo de avenidas extremas en grandes presas, constituyen una herramienta muy importante
para aumentar la confianza en la extrapolacion estadistica, claro esta, en los casos en que se
disponga de suficiente informacion histérica y los datos de los caudales histéricos sean
relativamente fiables.

1.2. Métodos empiricos

Los métodos empiricos provienen, en general, del resultado del analisis de una zona
considerada homogénea hidrologicamente, al que se le ha aproximado mediante un proceso de
ajuste, una expresion matematica mas o menos sencilla y con una cierta interpretacion fisica
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que, permite interpolar los resultados del analisis a todos los puntos del interior de la zona en
estudio.

La sencillez de aplicacion con que se generan estas expresiones ha dado pie a la utilizacion
abusiva e inadecuada en cuencas con caracteristicas diferentes a las que se ajusté cada expresion
concreta.

Existe un gran numero de formulas empiricas para la determinacion de avenidas ( 24, 25, 26)
y en general se pueden clasificar segtin los tres grupos siguientes:

1. Férmulas en las que el caudal es unicamente funcion del area de la cuenca: Q = aA".

2. Formulas en las que el caudal es funcion del area de la cuenca y de sus caracteristicas
topograficas y meteorologicas: Q = (A,P,L;...).

3. Formulas en las que ademas interviene el periodo de retorno: Q, = f (A,T,...).

En Espana se utilizaron hace bastantes anos, las formulas empiricas para el calculo de los
caudales de avenida, y entre ellas cabe citar las de Gonzéalez Quijano, Zapata, Creager, Heras,
Temez y Gete-Oncins ( 27, 28, 29, 30).

1.2.1. Caudal punta y caudal medio diario

En algunas secciones de control de los rios, se conoce un valor representativo del caudal
medio diario maximo anual ( Q_, m’/s ), normalmente para los primeros anos de la serie, pero no
) . - P 3
se dispone del caudal instantdneo maximo anual o caudal punta ( Q_, m’/s ).

Para trabajar con la mayor cantidad de datos disponibles, diversos autores han investigado las
relaciones promedias entre esos valores. La superficie de la cuenca influye en esta relacion,
puesto que, a igualdad del resto de caracteristicas, a menor tamano de cuenca, mayor es la
diferencia entre los dos valores. En general las expresiones utilizadas tienen la forma:

A, a

Qi=(1+(—) )Q.
A

Tabla 1. Valores de los parametros de la relacion Q - Q,

A, (kmz) a;
Fuller 26 0,3

Gete-Oncins 373 0.3
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Sin embargo en cada caso particular es necesario estudiar, si existe, una correlacion entre los
caudales medios diarios y los instantdneos, a fin de poder ampliar la serie de caudales maximos
anuales instantaneos.

1.2.2. Correlacion de cuencas

La aplicacion de las expresiones empiricas permite la interpolacién y, con limitaciones,
pequenas extrapolaciones, de las series de caudales de unos puntos a otros, siempre teniendo en
cuenta el caracter aproximativo de la transposicion.

Las caracteristicas con mayor influencia en la respuesta de una cuenca hidrografica a nivel
regional son la superficie de la cuenca vertiente y la climatologia de la zona, representada por su
precipitacion anual, por ello las expresiones de correlacion mas utilizadas tienen la forma:

a a

Ql Pi AI

== 5=

Q P, A,

donde Q; Caudal de diseifio circulante en el punto "i" (i=1,2).

P, Precipitacion anual media en la cuenca que drena al punto "i" (i=1,2).
A, Superficie de la cuenca que drena al punto "i" (1=1,2).
a, Exponente a ajustar: a, = 0 (tipo Myer), a, = | (tipo Temez).
a, Exponente a ajustar: 1/2 <a, < 3/4 normalmente.

Como ya hemos senalado, la principal ventaja de los métodos empiricos es su sencillez, pero
la simple observacion del proceso de formacion y propagacion de las avenidas permite
comprender el caracter aproximado de esta metodologia, por lo que en la actualidad los valores
obtenidos por métodos empiricos deben considerarse unicamente como 6rdenes de magnitud, y
el calculo de las avenidas de proyecto y extremas debe de realizarse utilizando otros métodos.
Ademas, nunca deben utilizarse fuera de los dominios en los que fueron deducidos.

1.3. Curvas envolventes

Una de las metodologias para resumir los valores de los caudales de avenida obtenidos
mediante métodos empiricos, probabilistas o deterministicos a escala regional es el de las curvas
envolventes.
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En este método se dibujan los valores de los caudales maximos de las avenidas obtenidos en
una region homogénea en relacion con la superficie de la cuenca y se traza la curva envolvente.
Similar proceso puede hacerse con los valores para diferentes periodos de retorno, o los
referentes a caudales especificos.

Tras un andlisis a nivel mundial Francou y Rodier (31, 32, 33) obtuvieron la siguiente
formula:

Qi A ko
—=(-)
Q Ao
donde
A, Superficie total de la Tierra que experimenta precipitacion, incluyen los
. 2
lagos, pero se excluyen desiertos y zonas heladas ( 10° km?).
Q. Envolvente mundial de los caudales instantaneos maximos anuales (m’/s).
Qp Aportacion media anual de los rios que drenan la superficie A, ( 10°m’/s ):
K Coeficiente regional, el valor de K varia en el mundo entre 0 y 6, de

manera general, en funcion de diversos factores climaticos y geograficos.

La expresién de Francou Rodier es vélida para superficies superiores a 100 km® (zona de
avenidas), y en ella, en el grafico logQ-logA, las curvas K constante son rectas que se unen en
el punto (logQ,, logA,), tomando una envolvente a nivel mundial con un valor de K de 6.5.

La metodologia de obtencion de caudales de avenidas mediante el empleo de las curvas
envolventes es muy simple, pero deben de tenerse en cuenta los mismos comentarios hechos en

el método de formulas empiricas. Solo son valores que deben considerarse como una referencia
muy general.

1.4. Métodos estadisticos

1.4.1. Introduccion

En los métodos estadisticos o probabilisticos se considera que el caudal es una variable
aleatoria que esta sujeta al andlisis frecuencial y que por lo tanto puede ser estudiada mediante
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diversas leyes estadisticas de fendmenos extremos. Para ello la poblacion debe ser homogénea y
estacionaria.

El valor de la variable aleatoria que corresponde a un periodo de retorno de T afios viene
dado por la probabilidad de ser superada en un ano, segun:

P(Q=Q,) = 1/T

La probabilidad de que esa magnitud sea superada en t afios sera:

P(Q=Q)=1-(1-1T)

Para conocer las propiedades estadisticas de una determinada variable aleatoria se estudia su
distribucion de frecuencias mediante el diagrama de barras de ocurrencias en cada intervalo del
rango de valores de la variable, y los estadisticos principales: moda o valor de mayor frecuencia
absoluta, media o valor promedio, desviacion estandar o grado de dispersion alrededor de los
valores centrales y el coeficiente de variacion o cociente entre la desviacion estandar y la
media. En algunos casos se utiliza el coeficiente de sesgo como momento de tercer orden
representativo del grado de asimetria de los datos respecto de la media.

Hay que tener en cuenta, antes de iniciar el tratamiento de los datos que pueden estar
afectados de errores, tanto instrumentales como humanos y ambientales. Estos errores deben de
corregirse adecuadamente y pueden clasificarse en dos grupos:

1. Errores accidentales. Habitualmente son debidos al observador y a veces a la
incertidumbre del instrumento de medida y a las condiciones ambientales. Se caracterizan
por su caracter arbitrario.

2. Errores sistematicos. No presentan caricter totalmente arbitrario, sino que pueden ser
consecuencia de una causa que origine cierta tendencia en los datos, o variar de alguna
manera regular, produciendo incluso periodicidades.

El analisis de frecuencias parte, en la mayoria de los casos, de la hipdtesis de independencia
de las series de la variable considerada y de distribucion idéntica de las diversas series. La
existencia de correlacion entre series o de tendencias internas limita o invalida el analisis.

El resultado del andlisis frecuencial se suele simplificar a las relaciones caudal-periodo de
retorno (estimacion de cuantiles), sin embargo, debido a que algunas estimaciones precisan una
extrapolacion estadistica notable, es recomendable en cada caso intentar cuantificar el error de
la estimacion (34, 35) y analizar los intervalos de confianza.
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La mayoria de los estudios de frecuencias tienen por objetivo definir la variable caudal
extremo, sin embargo, en muchos casos las variables volumen y duracion de la avenida son
igualmente necesarias, aunque en la mayoria de las ocasiones esto no es posible debido a la
inexistencia de datos basicos.

La aplicacion del andlisis frecuencial a cada caso concreto requiere el concurso de un
hidrélogo experto y utilizar el conocimiento de la region, la familiaridad con su comportamiento
hidrolégico, con la calidad de los datos hidrolgicos disponibles, los factores causantes de las
riadas, los elementos naturales o artificiales que las controlan, la experiencia en las
distribuciones aplicadas en analisis frecuencial en la region y el sistema de ajuste de parametros
asociado.

El principal problema estadistico de la modelacién basada en el anilisis frecuencial, es la
seleccion de la funcion de distribucion para los caudales de avenidas, asociado con la seleccion
del procedimiento de estimacion de los parametros del modelo.

1.4.2. Eleccion del modelo y de las leyes de probabilidad

Las series de duracion completa (SDC) consideran todos los datos asequibles y de ellas se
seleccionan aquellos valores que tienen mayor utilidad en la determinacion de valor de disefno.

En general se utilizan dos criterios de seleccion:

Las series de duracion parcial (SDP) consisten en la agrupacién de todos los valores
superiores a un umbral.

Las series de valores extremos (SVE) incluyen los valores méaximos que se producen
durante el intervalo de tiempo prefijado, normalmente se utiliza el intervalo anual,
obteniendo las series de caudales maximos anuales, que son los que se van a desarrollar
en este capitulo.

En la tabla n® 2 se muestran las leyes de extremos que se pueden utilizar para la estimacion
de avenidas para diferentes periodos de retorno, dandose sus funciones de densidad o de
distribucion y el nimero de parametros de cada modelo.

El objetivo de esta guia no es el describir de forma detallada los procesos relativos al calculo
y aplicacion de cada uno de los modelos, por lo que se remite al lector a los textos
especializados y a las referencias que se dan en la bibliografia (36, 37, 38, 39). Por ello, sélo se
van a desarrollar las principales caracteristicas de las leyes de extremos que pueden ser mas
utilizadas en nuestro pais en la estimacion de avenidas extremas, sin que ello represente ningin
impedimento para la aplicacion de cualquiera de las leyes indicadas en la tabla n® 2.



Tabla 2. Funciones de densidad “f(Q)” y de distribucion “F(Q)” usadas en los métodos de estimacion de avenidas.

Distribucion N |Abrev. |Expresion Condiciones Referencias Observaciones
Valor extremo tipo | 2 [EVI F(Q) = exp(-exp(-(Q-u)/a))) a>0 -0o<Q<w GEV cuando b—0
Gumbel u=0Q,-0.45.Q, moda, a = (V6).Q,/I1 dispersion
Valor extremo tipo 11 2 [EV2 F(Q) = exp(-((u-e)/(Q-¢))") b>0 0<e<u e<Q Gumbel.1941 (50) z=logQ
R TR 5 a dispersion z
Log Gumbel 2 LG F(Q) = exp(-exp(-(logQ -b)/a)) a>( -o<logQ <o b moda de 7
Gamma 2 |Gm f(Q) = (Q/a)” " .exp(-Q/a)/(|a]T.(b)) 0<Q a>o0 Moran. 1957 (41) P3 cuando m=0
a=Q/Qu b=0,"Q,

Exponencial 2 [EXP f(Q) = (1/a).exp((Q-m)/a) a=Q,. a =Q, m < Q limite inferior sib=1.P3 v Wb
Lognormal de 2 parametros 2 [LN2 f(Q) = exp(-((logQ -b)/a)7/2)/((V(2.11)).2.Q). z=logQ 0 < Q. bmedia z. a desv. tip. z Hazen. 1914 (37) LN3 cuando m=0
Valor extremo general 3 [GEV  [F(Q) = exp(-(1-b((Q-u)/a))'"™) a>0 utab<Q<o h<0 Jenkinson. 1935 (40)

JenKinson. 1939 (42)
Pearson tipo 3 3 |P3 f(Q) = ((Q-m)/a)” " exp(-((Q-m)/a)/(ja]l. (b)) m < Q limite inferior Foster. 1924 (43)
o Gamma de 3 parametros a=0
Weibull 3 [Wb f(Q) = (b/|a)).((Q-m)/a)’ " .exp(-((Q-m)/a)’) m < Q limite inferior Wu and Goodridge. 1976 (44) |u moda

a>0 a=u-m
Lognormal de 3 parametros 3 |LN3 f(Q)=exp(-((log(Q-m)-b)/a)*/2)/((V(2.TT)).a(Q-m)) 7z=log(Q-m), bmediaz. ad. tip z Hazen. 1914 (37)
Loglogistica 3 |LLG F(Q) = (1+((Q-m)/a) )" m<Q b>0 a=0 Ahmad et al. 1988 (45)
Logistica generalizada 3 |IGLG F(Q) = 1/(1+(1-(Q-m).b/a)") sibz20,mtab<Q <o bh<0 Ahmad. 1988 (46)
F(Q) = 1/(1+exp(-(Q-m)/a)) sib=0 - w<Q<w

Valor extremo de 2 compo- 4 [TCEV  |F(Q) = exp[-b,.exp(-Q/a,)-b,.exp(-Q/a,)] Q>0 a>0 a.>0 Rossi et al. 1984 (35) Ajuste regional
nentes
Logpearson tipo 3 4 |LP3 flQ=((1nQ-1 nm)f’a}""”.exp(-( InQ-Inm)/a)/(QlaI'(b)) Inm<InQ<w.m<Q<o. a>0 [USWRC. 1967. 1976. 1977.|Ajuste por maxima

1981 (56.57) verosimilitud
Boughton 4 (BGHT |(InQ-Inm)/a= K = A+C/(In(-1n(F))-A) o <K <A Boughton. 1980 (47) Forma implicita
Wakeby 5 [WAK  [Q = m+a(1-(1-F(Q))")-c(1-(1-F(Q))™) Base normal N(0.1) Houghton. 1978 (49) Forma implicita
SQRT-exponencial para 2 [SQRT- |F(Q) = exp(-b.((1+( \f(a.Q))).cxp(—(\f(a.Q]}))) Q=0 Etoh et al. 1986 (48)
maximos EV-max

u parametro de localizacion, relacionado con la media serial. b Parametro de forma, relacionado con el cocliciente de asimetria.

a parametro de escala, relacionado con la desviacion tipo serial. m

Limite inferior.
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DISTRIBUCION DE GUMBEL.

La funcién de distribucion de Gumbel o de valor extremo tipo 1 (50, 51, 52) surge al razonar
que la precipitacion diaria mixima anual o el caudal méximo anual, corresponden a una
distribucién limite del maximo de "n" valores de una variable aleatoria "P" 6 "Q", cuando "n"
alcanza valores elevados, pues representa el maximo de un gran nimero de precipitaciones o
caudales en un afio. Asi se deducen las siguientes funciones de densidad y de distribucion:

F(Q) = exp( -exp(- ) donde a>0
a
1 Q-u -u
f(Q) = —. exp( - - exp( - ) donde -0 <Q <o
a a a

Los pardmetros "a" y "u" se estiman a partir de los valores de la variable "Q". Se demuestra

m.n

que "u" es la moda de la serie de observaciones y que "a" es una medida de la dispersion,
llegédndose a las siguientes aproximaciones:

Qn, =utya media
m.a

Q. » ~ 1.282.a desviacion tipica
V6

C, ~ 1.1396 > 0 coeficiente de asimetria

donde y es la constante de Euler (y = 0.5772).
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nn n n

De las expresiones anteriores se obtienen los pardmetros "a" y "u" en funcién de los
momentos de primer y segundo orden:

ax=V(6)-Q/n~0.7797-Q, ; u=xQ,-0.450-Q,

YT = Y|I
Qr=u+aYy y QreQntQu(——)
Sw
Yt = In(In(TAT-1))) variable reducida
Y, = 0.5771 Media de la variable reducida para una serie de "n" afios

(oscila entre 0.49 y 0.58, mayor cuanto mayor es "n").

"

S, = 1.2825 Desviacién tipica de la variable reducida para una serie de "n
afios (oscila entre 0.95 y 1.29, mayor cuanto mayor es "n").

DISTRIBUCION LOG-PEARSON III.

La funcién de densidad Log-Pearson III es:

exp(-(InQ-Inm)/a) / InQ - Inm \b-l

f(Q) = - \ }

Q.a.I'(b) a
donde
Inm Parametro de situacion ( Inm = In Q,, + b.In(1-a)).
£ Media de la serie de caudales extremos (m3fs).’
b Parametro de forma ( b= In(Q,/Q,, -1)/In((1-a)"/(1 —2.ag)).
Q. Desviacion tipica de la serie de caudales extremos (m'/s).
I'() Funcion gamma.
a Parametro de escala.

Para el célculo de los parametros se utiliza el método de mezcla de momentos (53, 54, 57),
seleccionando la mezcla entre la media y la desviacidn tipica de los datos reales "Q" y la media
de su transformacion logaritmica "Y = InQ".
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Cuando la variable "Q" con distribucion Log-Pearson III tiene simetria positiva (a > 0,
c =y <, exp(c) = Q < x), se puede obtener el parametro de escala "a" mediante un proceso de
aproximaciones sucesivas de las expresiones:

(1-a)’ (1-a)’
B = In( )/ In( )
1-3.a 1-2.a
donde:
3 Q,
B=In(—-1)/In(—-1)
sz Qm
Q. Coeficiente de asimetria de la serie de caudales extremos.

Y para los estadisticos de la transformacion logaritmica:

Y Media ( Y,, = Inm +b.a).
Y. Desviacion tipica ( Y,” = b.a").
Y. Coeficiente de asimetria ( Y, =2/\b ).

DISTRIBUCION TCEV.

La distribuciéon TCEV de valores extremos de dos componentes (55) utiliza una distribucion
de 4 parametros. Con el producto de dos distribuciones EV1 se considera la posible coexistencia
de avenidas provocadas por dos mecanismos fisicos distintos (poblaciones independientes
distribuidas EV1) que dan lugar a observar avenidas anormalmente grandes que no son
consistentes con las situaciones del resto de la serie.

Funcién de distribucién:

Q'l'ﬂl Q -y
F(Q) = exp(- bj.exp(- —) - b, .exp(- —))
a) d;
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La metodologia propuesta por Rossi (55) sigue los siguientes pasos para determinar los
parametros a, b, a,, b,:

1.

donde

Analisis de los datos y localizacion en cada estacion de los valores de excepciéon que,
respecto a la tendencia general, son demasiado grandes.

Los dos pardmetros locales "( a, b, )" se estiman a partir de los sucesos "ordinarios" en

cada estacion, sin considerar los valores de excepcion, ajustando una distribucion
Gumbel (EV1).

. Estandarizar las series en cada una de las estaciones de la regién. La variable

estandarizada "Y' = ( Q - m, )/a," se distribuye de manera andloga a "Q", con los
parametros modificados:

a =1, b =1, az- = a)/a;, b; _ b;;_fbij(”ai}

m;;  media de los sucesos "ordinarios" de la estacion “j” ( m;; = a,;.Inb,)).

Los restantes pardmetros (a,, b,, a,, b,) se determinan incluyendo los sucesos
"extraordinarios" y ajustando una distribucion TCEV.

Se tiene en cuenta que, al incluir valores regionales extraordinarios, la estimacion j-
ésima de un total de M, proporciona N, valores de Y’ y, si se asume estacionariedad
espacial, se obtienen L = EN, valores de Y', que formardn una muestra aleatoria TCEV
distribuida.

. Obtencion de los parametros de la distribucion TCEV local desestandarizando los

regionales y asumiendo que a, =1y b, = 1.
e 3 ® al* oo ¥ g ® l/ay* o B
bl_ bi b” AT - dij b2—b2 b 2 = a - &jj

1] ]

Habiendo estimado regionalmente los parametros, los cuantiles de Y. para la estacion de
medida "j-ésima" pueden ser obtenidos a través de:

*
Qr=m;+ay;Ys
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siendo:
a; desviacion tipica del proceso "ordinario" correspondiente a la localizacion "j".

m;;  media del proceso "ordinario" correspondiente a la localizacion "j".

1.4.3. Utilizacion de referencias historicas en la estimacion de cuantiles

La evaluacion de las avenidas de proyecto y extrema en grandes presas requiere la
estimacion de cuantiles (Q,-T) para valores elevados del periodo de retorno, lo que da lugar a
una importante extrapolacion con respecto a la serie de registros sistematicos.

Para aumentar la fiabilidad de estas estimaciones y en los casos que sea posible, es muy
importante realizar estudios histéricos de avenidas, para incorporar los datos historicos al
analisis frecuencial (57).

La informacion histérica se puede clasificar en tres grandes grupos:

Informacion historica binomial censurada. Se refiere al nimero de avenidas que han
superado un cierto umbral de percepcidn, es decir un cierto valor en su nivel o caudal.

Informacion historica censurada (58). Se refiere al nimero y valor del caudal de las
avenidas que han superado un cierto umbral de percepcion.

Informacion historica sobre la avenida extrema (59). Se refiere al valor maximo del
caudal de avenida durante el periodo histérico analizado.

Estos datos histéricos pueden incorporarse a los estudios de estimacién de cuantiles mediante
diversos métodos estadisticos, ya sea en estimaciones de caracter local o regional, mejorandose
sensiblemente su fiabilidad (60, 61, 62). En general las ganancias estadisticas son significativas,
y con los modelos usuales las mejoras son mas importantes usando la informacion historica
binomial censurada o la censurada.

1.4.4. Método de estimacion de cuantiles
1.4.4.1. Datos locales
Se refieren a los datos sistemdticos registrados en una estacion de medida. Las series de

maximos anuales son consideradas como una muestra aleatoria de una poblacion de valores de
caudales extremos con una funcién de probabilidad que depende de unos pocos parametros.
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Se elige una de las distribuciones de 2, 3 6 4 parametros indicadas anteriormente. Los
parametros usualmente se refieren a localizacion, escala y forma de la distribucion y estan
relacionados con la media, desviacion estdndar y coeficientes de variacion y de sesgo.

La estimacion de los parametros puede realizarse por varios métodos, entre los que cabe citar
los siguientes:

Método de los momentos (MOM). Los pardmetros estadisticos se calculan mediante
un sistema de ecuaciones que resulta de igualar la estimaciéon de los momentos
muestrales y los momentos de la poblacién (63, 64).

Método de los momentos de probabilidad ponderada (MPP). Se calculan unas
funciones lineales (momentos ponderados probabilisticamente) a partir de los datos
muestrales, y se igualan estas cantidades con las expresiones derivadas tedricamente de

los parametros de la distribucion de manera analoga al uso de los momentos ordinarios
(63, 65).

Método de los minimos cuadrados (MQ). Se calcula la curva de regresion y se
obtienen los parametros por minimos cuadrados (63).

Meétodo de la maxima verosimilitud (ML). Se determinan los parametros que hacen
maxima la probabilidad de obtener la muestra observada (66, 67, 68).

1.4.4.2. Datos locales y regionales

Normalmente los datos de las series locales son cortos y ademas presentan unos coeficientes
de variacién y de sesgo muy elevados, lo que da unos valores muy dispares de los caudales de
los limites de confianza para elevados periodos de retorno, indicando la poca representatividad y
fiabilidad de la estimacion de los cuantiles. Por ello es importante, siempre que sea posible,
expandir el andlisis frecuencial a un ambito regional, con la aplicacién de las leyes y métodos
estadisticos a una region homogénea y, asi, tratar el conjunto de informacién de toda la region.

Debe prestarse especial cuidado en la delimitacion de la region "homogénea" y atender
fundamentalmente a que presente similar comportamiento estadistico y, no solo reflejar una
determinada configuracion geografica.

Existen diversos métodos de regionalizacion para la estimacion de los cuantiles, segin se
asuman valores regionales para el coeficiente de sesgo, o para el coeficiente de sesgo y el de
variacion. Entre ellos podemos citar los siguientes:
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Procedimiento del indice regional de avenidas (IRA). La variable se divide por la
media de cada estacién. Se asume que la variable resultante (X = Q/Q_) es regional y por
lo tanto presenta la misma distribucion en toda la region. Los pardmetros de la
distribucion de X se obtienen del conjunto de datos regionales, mientras que la media se

obtiene de los datos puntuales disponibles. Asi los cuantiles podran estimarse como (69,
70).

QT - Qm ’ XT

Procedimientos Bayesianos. Los datos de los diversos puntos de medida son fijos y
conocidos. Se analizan los parametros de las expresiones que los relacionan
considerdndolos como variables aleatorias y aproximando su funcién de distribucion
condicionada a los datos.

Se amplia el rango de aplicacién del analisis con datos puntuales-regionales a cuencas
con series heterogéneas, y se aproximan los pardmetros de las funciones de distribucion
regionales (media, coeficiente de variacion) mediante relaciones de las caracteristicas
fisicas de las cuencas convertidas a variables adimensionales e independientes (71),
afectadas de un residuo con distribucion normal de media nula o distribucion log-
normal.

El vector de parametros viene representado por distribuciones de densidad multi-
variables normales o lognormales que definen las funciones de distribucién de los datos
de las series (61, 72, 73, 74, 75, 76).

Estacion-ano. Utilizacion del conjunto de datos previamente estandarizados. En este
método se estandariza la serie de datos de cada estacion mediante:

donde a y b son parametros calculados a partir de 1la muestra (55, 77). Con ello se crea
una nueva serie de datos a la que se aplica una ley de distribucion (por ejemplo la
TCEV) y se realiza la estimacion de cuantiles Y -T, obteniendo los valores en la
estacion desaciendo la homogeneizacion:

Qr=a+b.Y;

En este método se supone que no existe correlacion espacial entre los datos de las
distintas estaciones.
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1.4.4.3. Datos regionales con ausencia de datos locales

En los casos en los que no se disponga de datos locales pueden estimarse los cuantiles
mediante un analisis regional, aunque en la mayoria de los casos sea mas conveniente el
empleo de métodos hidrometeorologicos.

Una vez identificada la region homogénea existen diversos métodos en los que se
establecen correlaciones entre las caracteristicas de la cuenca y los parametros estadisticos o
cuantiles a estimar (57, 69, 78). Entre ellos podemos citar los siguientes:

indice de avenida. Establecimiento de una relacién adimensional "X -T" donde
"X, =0Q,/Q,", y Q, es el indice de avenidas y la forma de la relaciéon adoptada para
estimarlo depende de la cantidad de datos fisicos y climaticos disponibles.

Se estima "Q_" a partir de una relacion calibrada regionalmente en la que se tienen
en cuenta las caracteristicas fisicas medibles de la cuenca: para ello hay que resumir
las series de caudal maximo anual observado en una regién en su media "Q_" y en su
coeficiente de variacion "C.", derivando relaciones, por regresion logaritmica, entre
estos dos parametros y las caracteristicas de la cuenca. Como hipdtesis de trabajo hay
que suponer que dichas series de maéaximos anuales se distribuyen segin una
distribucion de dos parametros, usualmente EV1, Gm o LN2.

"Q," se estima separadamente en cada punto de la region ajustando una distribucién
a la serie de maximos anuales para una seleccion de periodos de retorno (2, 5, 10, 25,
50 y 100 anos). Para cada periodo de retorno se establece una regresion logaritmica
entre "Q," y las caracteristicas de la cuenca.

La aplicacion de estos métodos, ademas de ser muy laboriosa y carecer de sentido
hidrologico las correlaciones que se establecen, debe de realizarse con extrema precaucion y
por hidrélogos experimentados, y no extrapolar a cuencas sin datos completos y correlaciones
bien establecidas.



2. METODOS BASADOS EN DATOS DE LLUVIAS
(METODOS HIDROMETEREOLOGICOS)

2.1. Anailisis de lluvias
2.1.1. Determinacion de la lluvia en una estacion pluviométrica

En la aplicacién de los modelos de lluvias, se da por supuesto la existencia de datos que
representen de una manera fiable la lluvia diaria y, también en algunos casos su evolucion
temporal (hietograma).

La comprobacion de la fiabilidad de los datos: detectar valores discordantes, analizar si se
deben a una causa natural o son datos erroneos, analizar las condiciones del entorno en que esta
situado el sensor y su influencia en la calidad de los datos y, entre otros, la consideracion del
viento actuante en el periodo de recoleccion de lluvia, es una buena préctica pues redunda en
una mayor confianza en los resultados.

Se deben emplear técnicas estadisticas que ayudan al andlisis de fiabilidad de los datos:
dobles masas, autocorrelaciones, etc. En general, la mayoria de las causas de error provocan un
registro de lluvias inferior a las realmente caidas, pudiendo ser notable la diferencia entre
ambas.

2.1.1.1. Leyes estadisticas

Las leyes estadisticas que se utilizan para el analisis frecuencial de valores de las
precipitaciones, son similares a las indicadas en el § 1.4, referidas entonces a caudales. Asi, son
validos los comentarios y recomendaciones generales realizados en dicho apartado.

La mayor abundancia de estaciones pluviométricas y de las longitudes de las series de datos,
permiten ademas el andlisis local/regional y el andlisis bayesiano.

Del anilisis regional se obtiene la distribucion espacial de los cuantiles expresada en curvas
isohietas de disefio para diversas duraciones del temporal. Estos datos de intensidades para
diferentes duraciones y periodos de retorno pueden ser reflejados en mapas elaborados por
diversos organismos meteoroldgicos (82).

Debe prestarse especial atencion en las regiones mediterraneas a la probable existencia de
dos poblaciones y, por consiguiente, al empleo de funciones de distribucién que contemplen
este fendmeno.
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2.1.1.2. Leyes de altura de precipitacion-superficie-duracion

El analisis frecuencial de la precipitacion sobre una superficie estd menos desarrollado que el
analisis de la precipitacion en una estacion pluviométrica.

Si no se dispone de la funcion de distribucion de probabilidad de la precipitacion sobre una
superficie, normalmente se aproxima dicha distribucion en base a la estima de la precipitacion
en un punto. La superficie de andlisis se puede considerar centrada en la tormenta o con
localizacion fija.

Para el caso de localizacion fija se ha de considerar que las estaciones de medida se pueden
encontrar en el centro de la tormenta, en un extremo o entre ambos, todo ello se sintetiza, tras un
proceso de promediado, en las curvas altura de precipitacion-superficie-duraciéon (ASD), que
indican el porcentaje de la lluvia puntual que hay que tomar cuando se considera la lluvia areal
(83).

La determinacion de las curvas ASD es laboriosa, requiere determinar los mapas de isohietas
asociados a cada duracion a partir de las tablas de lluvia méxima en "n" horas en zonas con alta
densidad de registros de la evolucion temporal de la lluvia (pluvidgrafos, ejemplo figura 1).
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Figura 1. Curvas altura de precipitacion-superficie-duracion para transformar la lluvia puntual en lluvia media

sobre una superficie (79,80).
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2.1.1.3. Leyes intensidad-duracion-frecuencia

La simulacién de situaciones de diseno requiere la definicion de la evolucion temporal de la
lluvia de diseno. Para ello, un primer paso consiste en la aplicacion de las curvas de intensidad-
duracion-frecuencia (IDF), correspondientes a los valores envolventes de los diferentes
temporales en los puntos en los que se dispone del registro de su evolucién temporal.

El proceso de obtencion de las curvas IDF, requiere los siguientes pasos:

Seleccion para cada tormenta de los valores extremos de precipitacion en cada intervalo
de tiempo seleccionado (p.e: 5 min, 15 min, 30 min, 1 h, 2 h, 3 h, 6 h, 12 h, 1 dia, 2 dias,
Loy

Seleccion para cada ano de los valores extremos de precipitacion que se han dado en las
diversas tormentas a lo largo del ano, para cada intervalo de tiempo.

El anilisis frecuencial de extremos sobre los valores seleccionados para cada intervalo
de tiempo (81, 82, 84) permite dibujar las curvas IDF.

El andlisis de fiabilidad de los datos es mas complejo que el de la precipitacién diaria
maxima anual, si bien, un primer paso consiste en analizar la fiabilidad de la lluvia acumulada a
lo largo de cada dia.

En los casos en que no se dispongan de suficientes datos, se pueden aproximar con las
ecuaciones analiticas del tipo siguiente (85).

g1
HD =

Dal_b9
Hp Precipitacion de la lluvia de disefio para la duracion "D" (mm).
T Periodo de retorno (afios).
D Intervalo de tiempo considerado (min u horas).
m,c Exponente y factor constantes que afectan a la frecuencia de ocurrencia.
a, Exponente constante que afecta a la duracion del temporal.
by Constante de la duracion (by = 4™« 1/(24 - by)).
ip Intensidad media de la lluvia de disefio para la duracién D (ip = Hp/D, mm/h).
b, Coeficiente de ponderacion de la intensidad media diaria (adimensional).

Existen otras expresiones ajustadas a casos concretos que incluyen la consideracion de la
frecuencia de ocurrencia en el anélisis de la precipitacién diaria maxima anual (H,). Algunas de
ellas se pueden generalizar en la expresion siguiente:
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a,-(1-(D/28)" ")*
H, D 24-1,
24 b, D* B Hy,

=
=]
Il

Tabla 3. Relaciones empiricas entre las caracteristicas de las precipitaciones.

a, a, a; b3 bg

Yarnel y Hathauray 0.5 0 - 1 0
Instruccién de carreteras 5.1-1.C. 0.55 1 0 59 0
Expresion Temez para pequefias cuencas 0 3.489 1 1 0
Heras 0.73 0 - 0.978 0
Wenzel (expresion general) a, 0 - b, 24*-1/(24-b,)
siendo:

Hy Altura de la méxima precipitacion en 24 horas (mm).

I, Intensidad horaria de precipitacion (mm/h).

a, Exponente de ponderacion de la intensidad horaria (adimensional).

a, Exponente de aceptacion ( 0 ¢ 1) de la relacion de Temez (adimensional).

2.1.1.4. Leyes de distribucion temporal de la lluvia de disefio

La definicion de un temporal de disefio de una duracion determinada requiere especificar la
evolucion temporal de la lluvia a lo largo de toda su duracién. En general esto puede realizarse
de dos maneras diferentes: mediante el andlisis estadistico de diversos hietogramas expresados
en forma adimensional o con el empleo de las curvas IDF completadas con una funcion de
distribucion temporal de la curva IDF considerada. En el caso de no disponer de datos
suficientes pueden servir para el andlisis distintas relaciones sintéticas en funcion de las
caracteristicas del temporal.

Estos modelos de distribucion temporal de la lluvia dentro del aguacero tienen como
variables, el porcentaje acumulado del tiempo transcurrido (100% corresponde a la duracion
total del temporal), el porcentaje de la lluvia acumulada (100% corresponde a la lluvia total del
temporal) y el porcentaje de probabilidad de superacion de un patrén de lluvias predefinido (86)
o la inclusion de la zona y condiciones del temporal en unas particiones establecidas (87).
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En los casos en los que existan suficientes datos de aguaceros se puede determinar, a partir
del andlisis de los temporales reales correspondientes a un largo periodo de retorno, para cada
intervalo de la precipitacion de disefo, la funcién de frecuencia de la precipitacion (88), lo que
permite la definicion directa de la evolucion temporal de la precipitacion de disefio y el calculo
del hietograma correspondiente.

En los casos en que no existan suficientes datos de tormentas en la zona de estudio el criterio
seguido para definir el temporal de disefo, consiste en hacer coincidir la frecuencia de
ocurrencia de la maxima precipitacién para cada intervalo de tiempo (5 min, 15 min, 30 min,
etc.) del temporal, con la frecuencia del propio temporal, y emplear las curvas IDF. Para ello
puede suponerse una forma simétrica del hietograma o adaptar criterios mas conservadores con
distribuciones asimétricas. La manera de ejecutar este critero consiste en distribuir los intervalos
de la curva IDF correspondiente a la frecuencia de ocurrencia considerada, segin los métodos
de los bloques alternativos. Estos métodos distribuyen ordenadamente a ambos lados del
intervalo de intensidad méxima los valores de los intervalos de la IDF.

Se pueden aplicar métodos empiricos para definir el orden de alternancia de los valores de la
IDF a ambos lados del valor pico. Un método analitico de interés se deduce de la propia
expresion de intensidad de diseno de la IDF del paragrafo anterior.

Si llamamos "t " al instante de maxima intensidad de lluvia del temporal sintético, "t," y "t,"
a los tiempos anterior y posterior a t, respectivamente, y suponenos que ambos tiempos
mantienen una relacion constante:

Tyq=t, +t, intervalo de anélisis considerado.
r=t,/T, coeficiente de avance de la tormenta.

Entonces, la intensidad de lluvia para el temporal de disefio en los instantes "t -t" y "t +t.",
sera:

Hy (1-a;) -D*-bg 5 S B, itk Blek
i=ip o —————=llilm p= (Lol—1 . = lnfrr)
24-b, (D"-by)’ 28 28 H,

Y para el caso concreto en que "a," es nulo (89):

Hd (I'a|)'DaI 'bg

i - iD . . al 2
24'b3 (D = b:})
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Para el caso mas sencillo de evolucion triangular del aguacero (con una cantidad total de
precipitacién de "H" mm), no se cumple el seguimiento de la IDF para cada intervalo, en este
caso:

2 r~H-t
i= para0 st <t,
2
tP
2-r-H-(t,-r-t)
i= parat, < t=t/r
(1-1) -t

2.1.1.5. Métodos de analisis de la estructura temporal

En los casos en los que se quiera profundizar en el origen causal de la distribucion temporal
de la lluvia se pueden utilizar diversos métodos de analisis de su estructura temporal.

El andlisis de la estructura espacio-temporal de la lluvia simula la estructura interna del
temporal a diversas escalas: sindptica (aprox. 10' km’ de alcance y 12 h de duracién), gran
mesoescala (aprox. 10" km’ de alcance y 3 h de duracién), pequeiia mesoescala o zona potencial
de cluster (aprox. 100 km’ de alcance y 1 h de duracién) y celdas convectivas (aprox. 10 km® de
alcance y 0.5 h de duracion), teniendo en cuenta que en cada escala se producen procesos
distintos con caracteristicas diferenciadas: tamano o alcance, velocidad de traslacién, vida
media, etc. (90, 91, 92).

La ocurrencia de la lluvia en un punto concreto del espacio se puede interpretar como una
secuencia aleatoria de llegadas de celdas en el eje de tiempos agrupadas segin unas
determinadas caracteristicas (93, 94, 95), en las que las variables de intensidad de lluvia
generada en cada llegada y su duracién son variables aleatorias.

Existen diversos modelos para simular el analisis de la estructura temporal de las
precipitaciones entre los que cabe citar, el modelo de llegadas independientes de Poisson
discretas (96, 97), el modelo de Poisson de pulsos rectangulares (98), los modelos de Neuman-
Scott y el de Bartlett-Lewis de agrupacion de pulsos rectangulares (99), y el modelo de pulsos
triangulares (100).
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2.1.2. Estructura espacial de las precipitaciones de diseno
2.1.2.1. Objetivo

El objetivo de los estudios de la distribucion espacial de la lluvia sobre la cuenca es el de
extraer sus tendencias orograficas y su estructura espacial a través de expresiones paramétricas
con validez local.

La metodologia de trabajo es general y aplicable a cualquier cuenca en la que existan esta-
ciones de medida con series de registros que contengan informacién de lluvias util para
determinar la avenida de proyecto.

2.1.2.2. Metodologia
2.1.2.2.1. Cuenca y clima

La aplicacion de metodologias de anadlisis de la estructura espacial de las lluvias requiere un
buen conocimiento de las caracteristicas de la cuenca a estudiar (topografia, geografia fisica,
usos del suelo) y de su clima, entre otros aspectos que influyen directa o indirectamente en la
precipitacion.

Para el analisis de la evolucion de las lluvias, asi como, la informacion meteorologica propia
de cada situacion de lluvias, se requiere la recopilacion de la mayor cantidad de informacion
disponible itil, con objeto de permitir la interpretacion de los principales mecanismos que
dominan los fendmenos de generacion de tormentas y las relaciones que existen entre ellos.

Con todo ello se va a seguir un proceso de elaboracion de la ecuacion que aproxime las
tendencias orograficas de la estructura espacial de la precipitacion, a partir de una interpretacion
realista de los datos registrados.

2.1.2.2.2. Red de estaciones de medida

Los datos de precipitaciéon han de corresponder a una red de estaciones pluviométricas
distribuidas a lo largo y ancho de la cuenca y sobre una zona de cobertura alrededor de ella que
cumplan una serie de condiciones como son, entre otras, fiabilidad, longitud de la serie,
inclusion de algin dato en la serie con especial interés y concatenacion de series.

Es deseable que el conjunto de las estaciones permita analizar las principales situaciones
ocurridas a lo largo de cuarenta anos o mas, existiendo en la actualidad algunos emplazamientos
que permiten el estudio de periodos alrededor del centenar de anos.
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Se precisa disponer de la ubicacion de las estaciones pluviométricas, indicando las
coordenadas UTM vy la cota sobre el nivel medio del mar. En la mayoria de los casos, dicha
informacién se encuentra disponible en diferentes Organismos (Instituto Nacional de
Meteorologia, Confederaciones Hidrograficas, etc.).

2.1.2.2.3. Series de datos de precipitacion

La precipitacion diaria maxima anual se considera como la variable meteoroldgica principal
(81, 82).

Si se analiza cada estacion pluviométrica por separado, las series de datos pueden ser
incompletas, por lo que hay que considerar la posibilidad de concatenar series de distintas
estaciones para disponer de registros temporales largos y, de ser posible, continuos.

También y para que no se produzca una reduccién notable de la serie local se requiere
utilizar métodos adecuados de aproximacion que permitan completar las series, para lo que se
pueden seguir los siguientes procesos: ’

Tomar como valor representativo la media de la serie inicial.

Interpolar un valor a partir de dos estaciones cercanas de las que se disponga dato,
ponderandolas en funcion de su comportamiento relativo a lo largo del resto de la serie.

Utilizar el propio modelo de distribucion espacial para ir completando las series,
mediante un proceso de aproximaciones sucesivas.

La caracterizacion del comportamiento estadistico de la variable a partir de la serie de
valores registrados se realiza siguiendo los métodos estadisticos desarrollados en estas
recomendaciones, lo que permite estimar los cuantiles deseados.

2.1.2.2.4. Analisis cualitativo de la precipitacion

En estos métodos se utiliza la capacidad de las técnicas de analisis factorial (101, 102) para el
estudio del comportamiento relativo de las series de datos de precipitacion. Para ello se
formulan las matrices de correlacion entre estaciones y la diagonalizacion de esta matriz de cada
estacion respecto a todas las demés permite obtener la descomposicion de los datos en unos
vectores (factores comunes F)) que, sometidos a diversos tipos de rotacion, se pueden interpretar
y relacionar con las tendencias que las diversas caracteristicas fisicas y climdticas de la cuenca
(distancia al mar, cota, orientacion, etc.) provocan sobre la estructura espacial de las lluvias.

Estas caracteristicas se pueden representar por unas variables que se utilizan como
coordenadas del ajuste al modelo de estructura espacial de la lluvia.
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m
PJ:E bij-F'I +UJ.Y|’ j:l,z,...,n
i=1
siendo:
P Variable de la precipitacion en la estacion de medida "j" (mm/dia).
FJI Factores comunes.
n Numero total de factores comunes que se toman como

representativos, valor necesariamente inferior al namero de
estaciones de medida consideradas.
Y; Factores Ginicos.
i Saturacion de la variable de precipitacion P; en el factor comin F,,
su cuadrado indica la varianza total de la variable de prec:pltacmn
explicada por ese factor.
u’; Unicidad o varianza de la variable de precipitacion no explicada por
los factores comunes. .

2.1.2.2.5. Analisis cuantitativo de la precipitacion

En el ajuste de estos modelos debe de seguirse con especial atencion la interpretacion fisica
del fendmeno, para no caer en un complicado proceso numérico que puede imposibilitar el
obtener las tendencias de la estructura espacial de la lluvia.

Antes de iniciar el proceso de ajuste se debe dar un tratamiento previo a las coordenadas del
ajuste:

Adimensionalizacion de las variables. Se utilizan como dimensiones de comparacion las
constantes mas caracteristicas del fendmeno meteoroldgico y de la cuenca en estudio.

Independizacion de las variables adimensionalizadas. Se utilizan técnicas de regresion
entre las variables, estudiando los residuos de las restantes variables al extraerles la parte
determinada por las independientes.

El ajuste del modelo se realiza mediante técnicas de regresion multiple entre los datos
representativos del proceso y las variables adimensionalizadas e independientes que dominan el
Proceso.

2.1.2.2.6. Modelo de precipitacion media

El modelo genérico de aproximacion al valor de la precipitacion diaria maxima anual para
cada punto de la superficie de estudio, mantiene el sentido fisico de las tendencias existentes en



96 Guia Técnica n° 4. Avenida de Proyecto

la estructura espacial de la precipitacion (especialmente cuando se consideran intervalos
temporales grandes -p.e diarios-).

Para obtener el valor estimado de la precipitacion espacial (P), a la precipitacion media
espacial (P ), correspondiente a la hipotesis de lluvia uniforme, se le anade el producto de la
desviacion tipica espacial (nivel de oscilacion espacial de la precipitacion media serial, P,) por el
factor de amplificacion espacial (influencia de la cuenca en las precipitaciones medias seriales,
f) que depende del vector de coordenadas adimensionales independizadas que representan las
variables del territorio que mas influyen en el establecimiento de tendencias espaciales en la
lluvia.

Finalmente se afade un residuo (e,) que corresponde a las condiciones locales de cada
emplazamiento. Este residuo debe estar ausente de tendencias espaciales, debe tener una
distibucién normal de media nula "N(0,s)" y debe cumplir condiciones de geoestacionariedad.
Permite pues, ser analizado por técnicas geoestadisticas o de analisis del variograma (kriging).

P=Fu4+ B fp + CP(N(U,S;))

P; Precipitacion media de la serie de precipitaciones diarias maximas anuales de las
estaciones de medida (media serial, i=1, .., n).

P Precipitacion media espacial de las medias seriales de las precipitaciones diarias
maximas anuales (XP;,/n. mm/dia).

P, Desviacion tipica espacial de las precipitaciones medias seriales (\/(E(P-,-Pm)zfn),
mm/dia).

b Factor de amplificacion espacial de la precipitacion media por la influencia de la

propia cuenca en la precipitacion (adimensional).

Residuo del modelo de la precipitacion media (mm/dia).

Estima del valor medio de la precipitacion serial en cualquier punto del area
analizada, cuyas coordenadas coinciden con las de f,.

"qcﬂ)

La similitud de este modelo con la funcién de frecuencia serial correspondiente a la
extrapolacion estadistica de maximos de la variable estandarizada, facilita el tratamiento por
analisis regional y bayesiano, pues permite la estandarizacion de las series.

2.1.2.2.7. Modelo de desviacion tipica de la precipitacion

El modelo de aproximacion a la desviacion tipica serial en cada punto de la cuenca es
conceptualmente similar al de la precipitacion media serial. El coeficiente de variacion serial es
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una variable mas estable que la propia desviacion estandard. Una primera aproximacion a esta
variable es:

V = Vm + VS . tS
V; Coeficiente de variacion de las series de precipitaciones diarias maximas anuales
en las estaciones de medida (coeficiente de variacion serial, i= 1, .. , n,

adimensional).

V., Media espacial de los coeficientes de variacion serial de todas las estaciones de
analisis ZV;/n.

W Desviacion tipica espacial de los coeficientes de variacion serial de todas las
estaciones de analisis (V(Z(V,-V,,)*/n)).

f, Factor de amplificacion espacial del coeficiente de variacion medio por la
influencia de la propia cuenca en las precipitaciones.
\Y Estimacion del coeficiente de variacion serial en cada punto del area de analisis.

La aproximacion a la desviacion tipica serial en cada punto de la cuenca corresponde a la
oscilacion espacial de las desviaciones tipicas, modificada por el factor de amplificacion
espacial de la cuenca, alrededor de la desviacion tipica media espacial estabilizada (V - P).

S=V-P+S,-g +e(N(0.s.))

S Estima, para todos los puntos de la cuenca, la desviacion tipica de la serie de
precipitaciones diarias maximas anuales.

S, Desviacion tipica de la serie de precipitaciones diarias maximas anuales de cada
estacion de medida (desviacion tipica serial, i = 1, .., n, adimensional).

8- Media espacial de las desviaciones tipicas serlales (ES /n, mm/dia).

S, Desviacion tipica espacial de las desviaciones tipicas seriales (V(Z(S;- Sm)‘fn)
mm/dia).

g Factor de amplificacion espacial de las desviaciones tipicas (adimensional).

€ Residuo de desviacion tipica de las precipitaciones, debe ser normalmente

distribuida con media nula y desviacion tipica s,, debe cumplir condiciones de
geoestacionaridad (mm/dia).

P Precipitacion media (mm/dia) de la serie de precipitaciones diarias maximas
anuales de las estaciones de medida.

2.1.2.3. Analisis de los residuos

" " nmn

Los residuos del modelo de la media "e" y de la desviacion tipica "e", tienen las
caracteristicas de distribucién normal y de geoestacionariedad. El analisis del variograma (p.e
Kriging) permite una aproximacion al radio de influencia y a la orientacién de los diversos
nicleos locales correspondientes a fendmenos especificamente locales, en el sentido de
definicion de las zonas de generacion de celdas convectivas y de sus caracteristicas internas.
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2.1.2.4. Consideraciones generales

La metodologia de aproximacion de la media y desviacion tipica de la precipitacion diaria
maxima anual en cualquier punto de la cuenca es general. Sin embargo, su aplicacion a casos
concretos requiere consideraciones con validez local. Estos métodos permiten aprovechar mejor
que los modelos tradicionales de interpolacion espacial la informacion inherente a los datos.

El conocimiento de la precipitacion media y de su desviacion tipica en cada punto de la
cuenca, asi como las caracteristicas estadisticas del residuo, permiten la generacion de
situaciones sintéticas para distintos periodos de retorno a partir de funciones de distribuciéon de
frecuencias.

2.1.3. Métodos de interpolacion espacial de la precipitacion diaria mdaxima anual

Existen numerosos métodos de interpolacion espacial de la precipitacion diaria maxima
anual. La tabla 4 (63) muestra los diveros métodos y sus caracteristicas principales de aplicacion
con referencia a las caracteristicas de la cuenca, red de medida, estimacion de la precision,
necesidad de estaciones de cobertura, caracteristicas de la precipitacion y comentarios
generales. Hay que tener en cuenta las siguientes indicaciones:

La caracteristica de la precipitacion "uniforme" indica que la precipitacion media no
varia significativamente sobre la cuenca.

La sensibilidad a la red de medida, indica que cualquier cambio en la red de medida
implica recalcular todos los pesos de la ponderacion.

La subjetividad del método "Myers" estriba en la construccion de la curva de elevacion
frente a los valores de precipitacion de 24 horas.

La aplicacion del método de "Elementos Finitos" permite asignar mayores pesos a las
estaciones mas significativas. Si no se trabaja con estaciones de cobertura, el perimetro
de la cuenca no queda incorporado en la triangulacion.

n el "Analisis a Varianza" s 1 u opti staci ric
En el "Analisis de la Varianza" se determina el nimero Optimo de estaciones necesarias
para estudiar la precipitacion media, a partir de la definicion de la precision deseada.

El método de "Distribucion Espacial" requiere disponer de las coordenadas UTM vy la
cota de todas las estaciones.

En general se recomienda, para la interpolacion espacial de la precipitacion diaria maxima
anual, la aplicacion del modelo de distribucion espacial. En los casos en los que no sea posible y



Tabla 4. Métodos de interpolacion espacial de la precipitacion diaria maxima anual (63,64).

Método Caracteristicas generales de la ponderacion Caracteristicas de la cuenca | Red de Estimacion de | Estaciones | Caracteristicas de la Comentarios
nedida la precision de precipitacion
cobertura
Media no Media aritmética de la lluvia medida en cada estacion | Relieve suave Uniforme No No Uniforme
ponderada en el periodo de tiempo considerado Factores fisiograficos necesarias
conocidos

Poligonos de | Por superficie de poligonos alrededor de estaciones Relieve suave Densa No Si Uniforme Sensible a red de medida
Thiessen Variable por triangulacion inicial Ignora dato sobre altura Mecanico
Media pon- Por distancias vertical y horizontal (relieve) Relieve complejo Densa No Si Sensible a red de medida
derada por Variable por triangulacion primaria Mecanico
areas v alturas Mejora poligonos de Thiessen
Método de Por distancia de estaciones a centroide de la cuenca Aproximadamente circular | Uniformey | No Si Datos de precipitacion | Mecanico. Depende del area no
Myers No alargada densa de 24 h puntual cubierta por lared. Subjetiva
Método de las | Interpolacion lineal entre las estaciones, es parecido al | No adecuada si existen Uniforme No Si Entre dos estaciones Los mapas dependen de la orografia
isovetas inter- | método Poligonos de Thiessen cambios bruscos del relieve aumenta o disminuye |y de la morfologia de las tormentas
poladas Caracter grafico uniformemente
Distancia Peso mayor a las estaciones mas cercanas entre si Uniforme No Si Funcion de medida Suaviza el modelo de distribucion de
cuadratica estaciones cercanas y | la precipitacion
reciproca respectiva distancia
Poligonos Parecido a Poligonos de Thiessen Su forma influye en ¢l peso | Uniforme No No Uniforme Peso de estacion es funcion de las
modificados Varia en la construccion de poligonos de la estacion necesarias distancias al resto y al centroide
Elementos Formar M areas triangulares Uniforme y | No Necesarias
finitos Interpolacion lineal entre los tres puntos de medida densa
Kriging Interpolacion lineal ponderada Uniforme Si Si Uniforme Variables regionalizadas

Mismas condiciones que interpolacion por minimos Variograma empirico

cuadrados
Distribucion | P=Pm + Ps . fp(x.y.z) + ep(N(O.sp2)) En cualquier relieve Uniforme Si. aunque no Si Analizar y conocer Permite simulacion para diversos
espacial (90) | S =(Vm+Vs.fs) . P+Ss . gstes(N(O.ss2)) Conocer topografia y xXXZ es caracteris- procesos de periodos de retorno

Ajustadas por minimos cuadrados geografia fisica tica principal generacion de Los residuos “e,” y “e,” se analizan

Precipitacion ajustada al mapa de isoyetas para un buen tormentas por el método de kriging

ajuste
Interpolacién manudl considerando la influencia local | Variada Uniforme Variable Si Suavizado Laborioso y de ejecucion manual

[soyetas
interpretadas

de la orografia
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hayan tendencias orograficas claras, el método de las isoyetas interpretadas. Si no se detectan
tendencias, el método de kriging es adecuado.

Otros métodos no indicados en la tabla son: media ponderada en grupos édrea-aspecto, media
ponderada por dreas triangulares, analisis de las superficies interpoladoras, método de los dos
ejes, series de Fourier dobles y anélisis de la varianza (63).

2.1.4. Otros métodos (PMP)

Existen otros métodos para el analisis de lluvias extremas, entre los que destacan el método
de la PMP (Precipitacion maxima probable). Este método es de tipo determinista, y se utiliza
principalmente en U.S.A. y otros paises de influencia anglosajona. Presenta una serie de
ventajas e inconvenientes frente al empleo de métodos probabilistas (103, 104, 105, 110).

En nuestro pais, en la situacion actual y tal como hemos indicado en diversas ocasiones, se
recomienda que el estudio de avenidas se realice fundamentalmente mediante el empleo de
métodos probabilisticos.

Si en alguna ocasién y, de manera excepcional, se debiera calcular la PMP, deberdn de
realizarse los estudios meteoroldgicos necesarios y el calculo completo de la precipitacion
maxima probable (106, 107, 108, 109).

2.2. Transformacion lluvia-escorrentia.

2.2.1. Introduccion

La aplicacién de los modelos hidrometeorolégicos en la evaluacién de los caudales de
avenidas en presas precisa la estimacion de la cantidad de lluvia que se transforma en
escorrentia. Para ello la interpretacion de los pardmetros son estimables en una primera
aproximacion a partir de la observacion fisica del territorio y, posteriormente, ajustables con los
episodios observados en la cuenca.

Esta transformacion también se utiliza para englobar los procesos no explicados por el
modelo, por lo que se introducen mecanismos de ajuste que permiten aproximar las
simulaciones a los datos medidos. Asi ocurre con la distribucién espacio-temporal de la lluvia,
los mecanismos no lineales de transporte, evapotranspiracion, almacenamiento por detencion,
intercepcion por la vegetacion, retencion, infiltracion, irregularidad del cauce, etc.
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Los modelos hidrometeoroldgicos tienen como objetivo el obtener el hidrograma
correspondiente a una lluvia de proyecto que se precipita sobre una cuenca.

En general los modelos hidrometeorologicos pueden clasificarse en modelos conceptuales y
modelos integrales. En los primeros se analiza de una manera detallada la transformacion lluvia-
escorrentia teniendo en cuenta todos los procesos fisicos. En los modelos de tipo integral se
estudia de una forma mas sintética el proceso, con lo que se simplifica el tratamiento del
proceso hidroldgico. Estos tltimos son los que normalmente, en la practica y en funcion de los
datos disponibles, se adaptan mejor al analisis de las avenidas extremas (111, 112, 113), y son
los que se van a desarrollar de manera resumida en los apartados siguientes.

Desde un punto de vista practico realizan la transformacion lluvia-escorrentia en dos etapas
sucesivas y separadas. La primera se corresponde con el calculo de la lluvia neta del
hietograma, y la segunda con la transferencia de esta lluvia mediante una funcién, normalmente
lineal, con lo que se obtienen los hidrogramas de entrada al embalse.

2.2.2. Modelos de pérdidas (lluvia neta)

A la porcion de precipitacion que entra a formar parte directamente en los mecanismos de
transporte superficial produciendo escorrentia, se la llama lluvia eficaz o lluvia neta. Los
modelos de determinacion de la lluvia neta se basan en la interpretacion de los fendmenos que
tienen mayor influencia sobre el proceso: la infiltracion y la retencion superficial.

2.2.2.1. Infiltracion

La infiltracion es el movimiento del agua a través de la superficie del suelo y hacia el interior
del mismo, producido por la accion de las fuerzas gravitacionales y las capilares.

Algunas caracteristicas del terreno tienen una especial importancia en la capacidad de
infiltracion de un suelo: textura del suelo, contenido de humedad inicial, contenido de humedad
de saturacion, cobertura vegetal, usos del suelo, aire atrapado, lavado de material fino,
compactacion y la temperatura, con sus cambios y diferencias.

Para el analisis de la infiltracion existen diversos modelos conceptuales y simplificados que
se van a describir de manera resumida. En la practica los modelos de Horton y del S.C.S. ( Soil
Conservation Service ), son los mas utilizados.

2.2.2.2. Modelo conceptual completo de la infiltracion

Considerando el flujo unidimensional vertical del agua en un elemento de suelo (medio
poroso), el balance masico da lugar a la ecuacion de continuidad.
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aq 0
e ——
Jz ot
q caudal de entrada por unidad de érea.
® contenido de humedad en el elemento del suelo (volumen de agua/volumen de
suelo, 0<@<p).
p porosidad (volumen de huecos/volumen total).

La ecuacion de Darcy del flujo en medios porosos no saturados indica:

dep
q=-K

Jz

conductividad hidraulica del medio.

potencial total, nivel que alcanza el agua en un piezometro (¢ = yP+Q).
Potencial capilar (P/y).

Presion.

Peso especifico del agua.

Potencial de fuerzas externas por unidad de peso del agua (normalmente
la gravedad, y en distribucién hidrostética de presiones Q = -z).

N> ve S R®

De ambas expresiones se obtiene ecuacién de Richards (114):

0 J 0 oK

= (D . ) -~
dt dz Jz dz
Y
D=K- Difusion
1O

Esta ecuacion es no lineal y de ella se deduce la infiltracion tedrica:

d o0
f=—17F[ (©-0)dz
at 0
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Cuando el suelo esta saturado (6 =6, 'y K = K, constantes), las fuerzas capilares se anulan
(1 = 0) y se obtiene un flujo vertical unitario "q= K". La permeabilidad "K" es la velocidad
minima con que el suelo puede transmitir el agua.

2.2.2.3. Modelos conceptuales simplificados de la infiltracion

La dificultad de resolucion de la ecuacion de Richards lleva al establecimiento de hipotesis
sobre el potencial del frente himedo que permitan simplificar la resolucion.

GREEN-AMPT: MODELO DE PISTON.

Aceptando la hipotesis del frente himedo tipo piston, Green y Ampt (115) observaron que la
ecuacion de Richards se podia resolver facilmente:

f=i si i <K,

f=K, (1 ——————) sii>K,

e potencial capilar relativo a la presion atmosférica existente en el frente himedo.

M,  deficiencia de humedad (®.-0,) o diferencia entre los contenidos de humedad de
saturacion e inicial.

F infiltracion acumulada.

i intensidad de lluvia.

La infiltracion acumulada "F(t)" se obtiene por la siguiente expresion:

F(t)
Fi)=K-t+y-(p-©) -In(1 + )

Y-(p-©)
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HORTON: DIFUSIVIDAD Y CONDUCTIVIDAD CONSTANTES.

Al suponer constantes la difusividad "D" y la conductividad "K" (116, 117), la ecuacion de
Richards se transforma en la expresion de Horton (118, 119):

fity="f,+ (fo-f) -e"

TIEMPO

Figura 2. Evolucién de la infiltracion segin la ecuacion
de Horton, que presenta tres parametros: f,, f., K.

PHILIP: TRANSFORMACION Y APROXIMACION AL DESARROLLO EN SERIE.

La ecuacion de Richards se puede resolver de manera aproximada (120, 121), obteniendo un
desarrollo en serie:

1 3
f(t)=—So-t"?+ (A +K)+ — - Agt"? +2-A, t+: -
2 2
A, Aj A, constantes empiricas.
K, conductividad hidraulica del suelo en las condiciones de humedad
iniciales.
So Sortividad, influencia de la capilaridad.

Ecuacion que se puede reducir de manera suficientemente aproximada por:

!
f{t) = —-S,t'"" + A ; F(t) = St
2

1/2

+ At
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SCS: PROPORCIONALIDAD ENTRE LA CAPACIDAD Y LA DISPONIBILIDAD.

El Soil Conservation Service (122) establece, para el célculo de pérdidas, la proporcionalidad
entre la capacidad de infiltracién y la lluvia disponible:

—_

o

pérdidas totales hasta el inicio de la disponibilidad de agua en superficie.
pérdidas continuas acumuladas.

[luvia acumulada.

lluvia eficaz acumulada.

maxima retencion potencial.

(]

"

»v»o o m

Teniendo en cuenta la ecuacion de continuidad:

P=P.,+I,+F,
se deduce
dp
§% —
S‘(P-1,) dF, dt
F,= : f,= = -
P-1,+S dt (P-1,+S)
(P-1)
P.=
P~ +5

La relacion experimental "I, = 0.2-S", permite reducir el nimero de parametros a determina
con lo que se describen las pérdidas solo con el parametro "S":

(P+02-8¥

L=
P+0.8:S
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NUMERO DE CURVA.

La capacidad potencial de retencién se determina en funcién de las caracteristicas del
terreno, mediante la aplicacion de unas tablas que definen un niimero de curva ( CN, CN =0
caso totalmente permeable, CN = 100 caso totalmente impermeable), correspondiente a
condiciones del terreno de humedad inicial normal y utilizando las expresiones:

1000
S=254(—— -10)
CN

NN

-

Figura 3. Variables del SCS: pérdidas iniciales (I,), lluvia eficaz (P,), pérdidas continuadas (F,).

Para condiciones de estado de humedad inicial normal, el nimero de curva CN(II) se
obtiene por aplicacion directa de las tablas de tipo y uso del suelo. Los coeficientes para las
demads condiciones de humedad del terreno se deducen de €.

4.2-CN(ID)

Para condiciones de estado de humedad inicial seco CN(I): CN() =
10 - 0.058 -CN(II)

23-CN(ID)

Para condiciones de estado de humedad inicial himedo CN(III): CN(III) =
10 +0.13-CN(ID)
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METODO TEMEZ

El método Temez es una adaptacion del método del SCS a las condiciones especificas de la
Peninsula. Se ha utilizado por el Ministerio de Obras Publicas y Transportes para la "Instruccion
5.2-1.C: Drenaje Superficial” (25).

Se define el umbral de escorrentia "P" como variacion del nimero de curva, mediante una
tabla que tiene en cuenta las caracteristicas de infiltracion del suelo (A, B, C o D), la pendiente
general de las laderas (mayor o menor del 3%), el tipo de uso del suelo (pastizal, bosque,
urbanizacion, etc.), el tipo de técnica de cultivo (curvas de nivel o maxima pendiente), la
intensidad de vegetacion (pobre, media, buena o muy buena) y el sustrato geolégico (roca
permeable o impermeable).

La situacion de las condiciones iniciales se tienen en cuenta definiendo el umbral de
escorrentia corregido "P,", como el producto del umbral de escorrentia por el coeficiente
multiplicador regional (3.2-zona mediterranea arida- < K < 1.5-zona atlantica himeda-).

El coeficiente de escorrentia se obtiene en funcién de la precipitacion diaria maxima anual de
disefio "P,", por aplicacion de la expresion:
d

Py Py
( -1)+( +23)
Ps Py
C =
P, 3
( + 1L)
i

OTROS METODOS DE EVALUACION DE PERDIDAS.

Existen otros métodos de evaluacion de pérdidas, entre los que cabe citar el Indice F, el de
aproximacion por compresion del tiempo (123), el método modificado de Horton (124), el
método del National Weather Service River Forecast System (125), el empleado en el modelo
Standfor (126), el método de Holtan (127, 128, 129, 130), y el empleado en el modelo del
Hydrologic Engineering Center (131, 132, 133).

2.2.2.4. Evaluacion de pérdidas a partir de las ecuaciones de infiltracion

En un proceso lluvioso, el agua esta disponible en la superficie solo si la intensidad de 1luvia
es mayor que la capacidad de infiltracion (134).
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El tiempo de espera "t " corresponde al lapso de tiempo desde que se inicia la lluvia hasta que
el agua estd disponible en superficie (135). Su calculo se determina partiendo de tres principios:

Antes de agotar el tiempo de espera se infiltra toda la lluvia.

La infiltracion potencial (f) en cualquier instante depende de la infiltracién acumulada

(F).

Existe agua disponible en superficie cuando la infiltracion potencial es menor o igual a
la intensidad de lluvia.

Para una lluvia uniforme el tiempo de espera segin el modelo de Green-Ampt es (136):

K-y-AG®
=—— i<k

i*(i-K)

Conocido el hietograma o evolucion temporal de las lluvias, se evaluan las pérdidas
(intercepcion, detencion, almacenamiento en depresiones e infiltracion), haciendo uso
Unicamente de los parametros de infiltracion y del tiempo de espera, mediante procesos
incrementales iterativos. En cada intervalo de tiempo se estudian las tres posibilidades:

Existe agua disponible en superficie en el intervalo (f; = i, f(t) segun la ecuacion de
infiltracién seleccionada).

No existe agua disponible en superficie en el intervalo (f, > 1, fi. 5 > 1).

El agua disponible en superficie se infiltra durante el intervalo (f, > 1, f , <1, en el primer

2 AL

tramo f(t) = i, en el segundo tramo segin la ecuacion de infiltracion).

En la tabla n® 5 se presentan las ecuaciones para calcular la infiltracion y el tiempo de espera
segun los modelos de Green-Ampt, de Horton y de Philip.

2.2.3. Modelos de respuesta de la cuenca

La respuesta hidrologica de una cuenca frente a la precipitacion contiene una serie de
procesos complejos, con una distribucion irregular en el espacio y en el tiempo, todo ello como
consecuencia de su desarrollo a través de una delgada capa entre dos fases, aire y tierra, que
presentan una gran heterogeneidad y riqueza de procesos en su interior.



Tabla 5. Ecuaciones para calcular la infiltracion y el tiempo de espera.

Variable

Green_Ampt

Horton

Philip

f: Infiltracion potencial

y.AD
f=K/(

+1)
F

f=f +(f,-f )e™

S
f=K+
2.4t

F: Infiltracién potencial
acumulada

F
F=K.t+yA0.In(l +

)
w.AB

F=K+Snt

t.: Tiempo de espera bajo lluvia
constante

K.y.AD
t,=———, izK
i(i-K)

= (fyitfIn(
iK

S°.(i-K/2)

2.i(i-

Ci>K
K)*

t,: Tiempo equivalente al origen
para la determinacion de la in-
filtracion potencial despues del t,

1 F
ty=t, - —(F.- w.AD. In(1+
K w.AB

)

1 o £
ty =t - — In(———}
K -1,

fg =t

T

4xK?

(V(S*+4.K F,))-S)

F(t): Infiltracion potencial
acumulada posterior al tiempo
de espera

w.AB + F
F=F +K(t-t)+ yw.AD. In(
w.AD + F,

F={{t-t)+

— ] -

-K{t-to)
[+

)

D= K (t-ty) + SV(t-ty)

f(t): Infiltracién potencial
posterior al tiempo de espera

y.AB

+1)
F

f‘ l._ +{ fu f.c }.C_K“_m}

=K+ —S(t-t,)

)

F(t+At): Proceso iterativo de la
infiltracion acumulada

WA+ F L,
Fi.a=F + KAt +y.A0.1n(
WA+ F,

Foa=Fot feAtH(f f).

=KAT
I-e

K

F,, a=F KAL-

+SA(AH+ -
2(f-K) 4(f-K)

f{t+At): Proceso iterativo de la
infiltracion

y.AB

I\r-.\l - [‘I -K{ Fun- I| i "._--AI )

fua=K+85.

S+ V(S™+4.K F,,)

4.1

"1+t
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Algunos de los numerosos fenémenos que influyen en la respuesta de una cuenca son: el
estado inicial de humedad, la infiltracidn, la evaporacion, la transpiracion, el almacenamiento, el
transporte, la rugosidad, la erosion, la intercepcion por la vegetacion y el viento.

La necesidad de abstraer unas leyes aproximadas que simulen de una manera sencilla la
respuesta de la cuenca, ha llevado a realizar hipétesis de uniformidad y de agrupacién de
efectos.

2.2.3.1. Modelos distribuidos

Los modelos distribuidos utilizan como leyes elementales que gobiernan el movimiento del
agua, las ecuaciones de Saint-Venant, con lo que se acepta la simplificacion de flujo unidi-
mensional.

MODELO DE ONDA DINAMICA

dy dv dy
Ecuacion de continuidad: ' ty:r —+ =0
dx dx dt
dv dv dy
Ecuacién de conservacion : + Y +g—-2(5,-Sp=0
dt dx dx

Coordenada del flujo (m).

Calado de la lamina de agua (m).

Tiempo (s).

Velocidad del agua en la direccion del flujo (m/s).
Aceleracion de la gravedad (mfsz).

Pendiente del lecho (adimensional).

£ Pérdida de energia por rozamiento (adimensional).
¢ Término de fuerzas de friccion.

0 Término de fuerzas de gravedad.

g - dy/dx Término de fuerzas de presion.

v - dv/dx Término de aceleracion por conveccion.

dv/dt Término de aceleracion local.

g 09 momm o e

El modelo distribuido mas sencillo es el de la onda cinematica (137, 138, 139). Considera
tnicamente los términos de las fuerzas de friccion y las de gravedad; cuando se considera
también el término de fuerzas de presion, se obtiene el modelo de onda difusiva (140).

La combinacion de las leyes de transporte del flujo de agua, con el resto de leyes de los
fenémenos actuantes: infiltracién, evaporacién, viento, lluvia, etc., permite aproximar la
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respuesta hidrolégica de las cuencas hidrograficas frente a las diferentes situaciones
meteoroldgicas que pueden suceder.

2.2.3.2. Comportamiento tedrico de una cuenca

El comportamiento teérico de una cuenca se puede estudiar mediante los modelos
distribuidos, simplificando la topografia de la cuenca por segmentos, normalmente planos, con
caracteristicas de uniformidad, y aplicando sobre ellos las leyes que aproximan los fenomenos
actuantes, asi como sus interacciones.

La solucion de las ecuaciones diferenciales se consigue mediante la discretizacion del
segmento de cuenca en tramos.

El andlisis de los modelos distribuidos mas sencillos (onda cinematica) sobre cuencas
esquematicas planas, permite definir una serie de conceptos bésicos y entender el
comportamiento elemental de los fendmenos de escorrentia tales como tiempo de recorrido
sobre ladera, tiempo de transporte por el rio, tiempo de concentracion, hidrograma de respuesta,
influencia de la intensidad de Iluvia en el tiempo de respuesta, etc., (116, 117).

La composicion de las respuestas hidrologicas de cada una de las zonas que forman la
cuenca, da lugar a una aproximacion a la respuesta de la cuenca global.

2.2.3.3. Modelos integrales

Los modelos integrales tal y como ya hemos sefalado son conceptuales, y suponen
desacoplar los fendmenos de pérdidas y de concentracion y transporte del exceso de lluvia o
lluvia neta.

En los modelos integrales se simplifica el tratamiento de los fenémenos de concentracion y
transporte que ocurren dentro de la cuenca a una tGnica respuesta normalmente de tipo lineal,
referida a una subcuenca elemental suficientemente pequefia para que las hipétesis de
uniformidad implicitas se puedan aceptar como adecuadas para interpretar su comportamiento
hidrolégico.

2.2.3.3.1. El Hidrograma unitario (UH)

El modelo integral més desarrollado es el del hidrograma unitario, aunque existen otros
modelos con respuestas quasi-lineales o lineales miltiples. El hidrograma unitario
instantaneo (IUH(t)) de una subcuenca, considerada como un sistema lineal invariable en el
tiempo, es la respuesta hidrolgica de la cuenca en caudales (24,142) frente a un impulso
unitario de escorrentia directa (26).
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Debido al comportamiento de los sistemas lineales, la respuesta de la cuenca a una accion de
lluvia eficaz "i(t)" vendra representada por su convolucion con la respuesta unitaria de la
cuenca:

Q) = t! [UH(t-y) -A-idy)dy —m’s
0
siendo:
TUH() Hidrograma unitario instantaneo.
A Superficie de la cuenca vertiente (kmz).
i.() Lluvia eficaz o neta.

Estos modelos tienen en cuenta el limitado conocimiento de los procesos fisicos (lluvia,
pérdidas, escorrentia y transporte) y los datos disponibles. Dan mas importancia a la sencillez
operativa y a la interpretacion global de los fendmenos actuantes (mediante balances), que a la
aproximacion a cada uno de los fenémenos fisicos que ocurren en cada punto de la cuenca, todo
lo cual hace que existan algunas limitaciones a su utilizacion, entre las que cabe indicar las
siguientes:

1. Tamano de la subcuenca considerada como un tnico sistema lineal.

2. Homogeneidad de las caracteristicas de la cuenca, como son: usos del suelo, pendiente,
geologia, vegetacion y orografia.

3. Homogeneidad espacial de las caracteristicas de la lluvia, influenciada, tanto por las
condiciones atmosféricas: presion, temperatura, humedad, viento y tipo de temporal,
entre otras; como por las de la cuenca, especialmente, orografia, orientacion y humedad
inicial.

4. Validez de la hipétesis de superposicion de flujos.
2.2.3.3.2. El Hidrograma unitario (UH) de un episodio genérico

Cuando se conoce una estima de la evolucién temporal de la lluvia eficaz media en la cuenca
y del caudal en la seccion de desagiie, se puede obtener una aproximacion discreta al
hidrograma unitario, resolviendo el siguiente sistema lineal de ecuaciones, normalmente
redundante, por métodos iterativos o por métodos de optimizacion como el de minimos
cuadrados:
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n
Q(n-At) = X UH((n-j+1) -dt) -i,(j-dt) -A-At  m/s
i=1

Si se dispone en una cuenca de varios episodios que permitan calcular el UH, se puede
proceder a obtener un hidrograma unitario promedio, teniendo en cuenta una serie de
consideraciones:

1. Al valor obtenido de las ecuaciones, se debe eliminar el correspondiente a la curva de
recesion y al caudal base.

2. Se debe promediar en coordenadas adimensionales, para el eje de abcisas el porcentaje
entre el tiempo transcurrido y el retardo, y para el eje de ordenadas, la descarga
multiplicada por el retardo y dividida por el volumen neto de lluvia eficaz.

3. El valor pico y su instante de ocurrencia se determinan por promedio de los picos e
instantes de ocurrencia, y no como promedio de las ordenadas de los hidrogramas para
cada abcisa.

Como método alternativo puede utilizarse la optimizacion de los parametros que definen una
forma prefijada (143, 144): triangular (27, 145), isocronas, gamma (146, 147), etc.

2.2.3.3.3. Hidrogramas unitarios sintéticos (SIUH)

En las cuencas en las que no se dispone de datos suficientes para el calculo del IUH, se
pueden utilizar unos modelos de respuesta genéricos denominados hidrogramas unitarios
instantaneos sintéticos, que provienen del andlisis de las caracteristicas de los hidrogramas
unitarios en cuencas en las que se pueden ajustar, y de las causas que influyen en la forma del
mismo. Sin embargo, los cdlculos de avenidas en presas realizados mediante los hidrogramas
unitarios sintéticos deberdn de contrastarse con los resultados obtenidos con otros métodos.

Normalmente el SUH se refiere al hidrograma unitario sintético de respuesta de una lluvia
eficaz de duracion:

Este valor se toma como incremento temporal. Cuando la duracion de la lluvia eficaz sea
distinta a "t", la relacion entre el tiempo de retardo de la punta (t,,) sufre una modificacion que
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se indica en la tabla n® 6 de expresiones del SUH; el caudal punta unitario se calcula como
sigue:

Up "ty

U =
Lgpr
Los parametros de uso normal en las definiciones del SIUH o del SUH (hidrograma unitario
sintético para una duracion de lluvia discreta), se muestran en la figura n® 4, y son los siguientes:

i“ﬁ-

1 [CF tc
5% lin

UJ__“)I;_‘

INTENSIDAD

W (8 Ko e G p s R
o P |
o
< & | I
P 0,75Up{——————— ?5:
Q Rama de I Rama de
concentracion | | recesion
H 0,50Up|—————— Wso : ll Punto inflexion
| |
o | $CG
< ! I
Q 50% | | 50%
b= ] } |
X i I
o ) | 1
tp tm fgh th
TIEMPO

Figura 4. Tiempos y caudales unitarios caracteristicos del hidrograma unitario.

dp caudal especifico punta gnitario (m’/s /km?).

U caudal punta unitario (m’/s/cm de lluvia eficaz).

W,s ancho del hidrograma unitario al 75% del caudal punta (horas).

Ws, ancho del hidrograma unitario al 50% del caudal punta (horas).

a, porcion W, que ocurre antes del instante del pico "t," (adimensional).

& instante de ocurrencia del caudal punta (horas).

dt intervalo de muestreo-discretizacion (horas).

& duracion del aguacero neto optimo (horas).

tr duracién del aguacero neto (horas).

tah instante correspondiente al centro de gravedad del hidrograma (horas).
G retardo de la punta del hidrograma (horas).

tin tiempo de traslacion (horas).

tiempo mediano (horas, ocurrencia del 50% del volumen del escurrimiento).
ty, tiempo de base o duracion total del hidrograma (horas).

t tiempo de concentracion (horas).

t, tiempo de retardo (horas).

Ie intensidad de lluvia eficaz que produce una unidad de escorrentia

directa ( mm/h, 1/(A-tg) ).
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EXPRESIONES SUH.

Las diversas expresiones del SUH se diferencian, por un lado, en el cilculo de los parametros
que lo definen (tiempo de retardo, tiempo de base, W., W, caudal punta unitario, etc.),
correspondientes a las condiciones y limitaciones de las caracteristicas de las cuencas de estudio
(ver tabla n° 6 de definicion de pardmetros) y, por otro lado en la forma del hidrograma
adimensionalizado. No se conocen expresiones completamente satisfactorias que relacionen la
forma del hidrograma y las caracteristicas de la cuenca

Las formas patron mas usuales para representar el hidrograma unitario sintético instantaneo
(SIUH) son las que se indican a continuacion, sefialando también sus aplicaciones:

F1. Triangular simétrica.

Parametros: Uk
Condicién de unitario: 0.36-U,-t, = 1

Aplicacion: Caso mas sencillo del modelo.

HEC-1 para ajuste de parametros (133).

Ampliacion método racional.

F2. Triangular asimétrico. .
Parametros: Lo Tty u
Up
Condicién de unitario: 0.18-U,-t, = 1
Aplicacion: SCS triangular (156).
Temez triangular (27). : -
g (27) 2 o /%

Figura 5. Hidrogramas unitarios triangular simétrico y asimétrico.
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F3. Poligonal. .
I
Parametros: Uttt W Wega, -4
Condicion unitario: 0.36°U -(2:t,+3 W, +2W,)/8 = 1 i
Aplicacion: Snyder (148). :
b i 1/1p 1o/t
F4. Curva por puntos. ;Z
0,8
Parametros: U,t, (/L Ui/UF) ot ]
Condicién unitario: 0.36-ZU;-dt; = 1 £
Aplicacion: SCS poligonal (157). il |
[socronas: Areas-tiempos. Z:
Larrieu. o
o1+
GU 1 2 '.; 4 5

Figura 6. Hidrogramas unitarios poligonal y por puntos.

Tabla 6. SUH del U.S. S.C.S

Valores Q/Q, en funcion de t/t,

t/t. Joo o1 02 |03 |04 |05 |06 [07 |08 |09
0 0.000 |0.015 |0.075 [0.16 028 {043 [060 |0.77 |089 [0.97
1 1.00 (098 |092 [084 [075 |0.66 |0.56 0.42

2 0.32 0.24 0.18 0.13 0.098

3 0.075 0.036

4 0.018 0.009

5 0.004
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El diagrama area-tiempo representa el tiempo que precisa una entrada en las diferentes partes
de la cuenca en ser percibida en la salida de la misma (retraso por transporte y laminacion por
almacenamiento).

El retraso por transporte se puede aproximar mediante el trazado de las curvas isocronas
(curvas que unen los puntos con igual tiempo de retardo), proceso que en general es laborioso,
por lo que a menudo se utilizan procedimentos inadecuados y suavizados excesivos.

El método descrito por Laurenson (158) da lugar a una buena aproximacion a las curvas
isocronas y consiste en:

1.  Se marcan sobre las curvas de nivel una gran cantidad de puntos distribuidos
uniformemente.

2. Para cada punto se toman las distancias entre las curvas de nivel adyacentes a lo largo
del camino del flujo hacia el punto de desagiie, cada una se eleva a la potencia "3/2" y se
suman para cada punto. Estas sumas son proporcionales al tiempo de retardo.

3. Se reducen proporcionalmente para tomar un tiempo de retardo unitario para el punto
mas lejano de la cuenca, se marcan en el mapa de la cuenca los retardos relativos y se
trazan las curvas isocronas teniendo en cuenta que existen discontinuidades en las
divisorias de cada subcuenca, pues el tiempo de retardo depende del camino que tome el
agua.

La deformacién que sufre la respuesta del drea entre isocronas en el transporte a través de la
cuenca (laminacién por almacenamiento), se puede tener en cuenta introduciendo un factor de
laminacién (159):

(-£/2)
r(t) = txe . Factor de Larrieu

De manera que el hidrograma unitario sintético resultante serd el correspondiente a la
convolucion entre la superficie correspondiente a las curvas isocronas y el factor de laminacion
de Larrieu, que en forma discretizada se puede expresar como:

1 n
SUH{(nAt) =—— -« Z A, *r(i-dt)At
A i=1
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F5. Distribucién tipo gamma.

Parametros: Up’ tp’ n
Expresion analitica: u(t) t (ny-1) ((ny-1) ~(1-t/t))
=(—) ‘e
U, t,

para ny=4.5 se aproxima al SCS adimensional

Aplicacion: Nash (146).

Geomorfologico.

R,  Razodn de areas de Horton.
Rg  Razodn de bifurcacion de Horton.

R,  Razén de longitudes de Horton.

L Longitud media de la corriente de orden superior (km).
v Velocidad media de la corriente ( m/s ).
- : 1
' |
Inflexion ! |
______________ Luin O\_®__1____®_ ___]un
Up U Up U
up

|
|
|
| Willians y Hann
|
|

——

0 tin/tp 0 tin/tp (tin + 2K) /tp

t/tp t/tp

Figura 7. Hidrogramas unitarios de distribucién tipo gamma y de doble curva de recesion.
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F6. Doble curva de recesion.

Parametros: Up, &, 1, K
Expresiones analiticas:
Primer tramo: 0 <t <t
Segundo tramo: t;, <t <t,=2-K-t,
(t;,-t/K _
Ut)=U,, e Expresion de Nash
Tercer tramo: t; <t
(t,-t)/(3-K)
U()=U,-e

Aplicacion: Williams y Hann (147).

Observaciones: Las tres partes del hidrograma representan la entrada de la lluvia, la
reduccion gradual del almacenamiento y la descarga profunda. La separacion entre las dos
primeras partes se toma en el punto de inflexion de la curva de recesion.

2.2.3.3.4. Transposicion de hidrogramas unitarios

En el andlisis de una cuenca la mayoria de los parametros principales, que permiten utilizar
los conocimientos adquiridos en otras cuencas hidrolégicamente similares, estan relacionados
con el caudal punta, el volumen y los tiempos de concentracion y transporte; €stos ultimos tanto
en las cuencas elementales, en el cauce, como en la cuenca global son una consecuencia de la
velocidad media que alcanza el flujo del agua y la onda de la avenida sometidas a las
condiciones especificas del flujo (vegetacion, lecho, obstrucciones, etc.).

En funcién de la forma del hidrograma unitario que corresponda a cada cuenca y de las
caracteristicas morfométricas de la misma, el primer paso que debe realizarse consiste en
obtener los valores relativos entre los tiempos caracteristicos y entre las relaciones fisiogréficas
(t/t=0.45, t/t =1.00, t_/t=0.35, L/L=0.50 y L/A"'=0.50 -los valores numéricos indicados solo
se pueden considerar a nivel orientativo-).

Del comportamiento del flujo de agua a través de las laderas y de la microred de drenaje y, a
la vez, en los cauces principales, se puede obtener la siguiente expresion genérica de los tiempos
de concentracion y de transporte, deducida tomando como base la expresion de Manning:

n]'A b| ny LLL 0.5 bd
tp = Wi 0.67 05 )+ W 067 5 ) )
Ra L'§ Rpg Sg
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(), Valorreferido a las caracteristicas de flujo de ladera y microred de drenaje.
()¢  Valor referido a las caracteristicas de transporte por el cauce principal.

R, Radio hidraulico ( A/P,,, m ).

A Seccion transversal del flujo ( m’).

P Perimetro mojado del flujo ( m ).

n Coeficiente de rozamiento de Manning medio para el flujo de ladera.

ny Coeficiente de rozamiento de Manning medio para el flujo en el cauce.

L Longitud media del cauce principal ( km ).

W, Peso de los efectos de ladera sobre el tiempo de retardo de la cuenca (adimensional).

wy  Peso de los efectos de transporte en el cauce principal sobre el tiempo de retardo
total de la cuenca ( w, + wy = 1, adimensional ).

b, Exponente de ajuste para los efectos de ladera (b=0.00 en las expresiones tipo
Temez, Snyder, Kirpich, Willians y Nash, b=1,00 en la expresion de Giandotti,
adimensional).

by Exponente de ajuste para los efectos del transporte por el cauce principal ( b;=0.38
para las expresiones tipo Temez, Snyder, Kirpich, Willians, Nash, etc., b,=1 para las
expresiones tipo Giandotti, adimensional ).

El primer sumando considera el transporte a través de las laderas y de la microred de drenaje
y el segundo el flujo en la red principal de drenaje.

Las expresiones referentes a los tiempos caracteristicos del hidrograma unitario como son las
de Temez, Snyder, Linsley, Kirpich, Willians, Nash y Giandotti, se basan en la expresion
indicada, si bien, su caracter empirico da lugar a ciertas modificaciones sobre la expresion
tedrica que permiten mejores ajustes numéricos.

Normalmente se mantienen como variables del flujo de ladera, el recorrido medio expresado
por "A/L" y, como variables del flujo del cauce alguna expresion de ponderacion del recorrido
medio expresada por "L", "(LL)"™", o "(AL)""". La pendiente se tiene en cuenta por la expresién

||S4'-5'|'| )

Hay que tener en cuenta que, incluso en la obtencion empirica de los parametros temporales
a partir de la evolucion de la lluvia y de los caudales medidos, existen diferencias debidas a la
heterogeneidad del episodio lluvioso, al sistema para determinar la distribucién espacio-
temporal de la lluvia, la lluvia eficaz deducida de la lluvia media y el caudal de escorrentia
directa por apreciacion del caudal base y la determinacion del punto de inflexion de la rama de
agotamiento de los caudales.

En la tabla n® 7 de definicion de los parametros del SUH, ya se han mencionado las
expresiones del retardo de la punta del hidrograma de Snyder, Linsley, Taylor y Schwarz,
Californiana, Temez, Nash, Geomorfologico, y Willians y Horton. Otras expresiones utilizadas
son las siguientes:



Tabla 7. Definicion de los parametros del SUH segun diversos autores.

Nombre 1,,(horas) Lg(horas) 1, (horas) W, (horas) W, (horas) l/a, |U,(m’/s/cm) Observaciones
Snyder OIECLLY" 1y 02515 (1-1/1) 20A/(3.610) [1.22(U/AY™™ 2.14.(U/A)T™ 3 2.75.C,.An,, Montes Apalaches. en el
(148) sureste de los EEUU
C, ajuste regional: hidrograma C, ajuste regional Extendido otras cuencas
1.5 pendientes fuertes triangular 0.7 pendientes fuertes 30 <A <30000 km’
2.2 pendientes suaves 0.5 pendientes suaves (149.150)
U.S. Corps 0.75.C.(L.L)" tp T -(C,-0.5) t+aA’ 3.0(U/A)" 5.0.(U /A 275 A Cuencas de EEUU
of Engineers En media:
Linsley t.—0 C,=0.85 en promedio a=038 C, ajuste regional: 0.06 <U/A<10 m’/s/km’
[(142) C,= 0.5 en promedio b=0.2 09<C,<13
Taylory 5t t2.51, (m*.t,) 20 cuencas de EEUU del
Schwarz C.e (m.t) C,Ac i Atlantico norte
1{144} Cp= 5.881(1,_|_~_)U 36 Las grandes cuencas se
C= 0.6/s"° deben tratar separadas
m=0.30/(L.L)"* m* =0.121.5"'*-0.05
SCS Triangular |C,.t, (1+H,).t, 1,/4 t,/2 I+H, [20.A/(3.6.1,) Hydrological guide for
(151) C,=3/5 use in watershed planing
.= 0.066.(1.%/s) "% H,=5/3 = 0.5.1+, Californian Highways and
Expresion Californiana ‘ Public Works. sep. 1942
Temez 6 (1+H).1, 1,/4 t,/2 1+H, |20.A/(3.6.1,) Adaptacion a Espana del
Triangular C,=7/20 SCS-triangular
t.=03.(LYs)""? H,=5/3 t,= 0.5+, (27)
Nash 1957 tep= 1~ 0.5, tpt0.5.t.(1-1/1g) Nash \ny=229.L7" 1Ky = 4.35((A/s)/L)"" Almacenamientos lineales
(146) 1 1 en serie (111, 146. 152)
t,= (ny-1).Ky Geomorfolégico  Iny=3.29.(Ry/R,)" R, " Ky = 0.70(Ry(Rg.Rp)).L/y Gamma o Pearson 111
| | (153. 154, 155)
to= K It,= 1.584.(Rg/R,)" "R * Liv U= 0.364.R, " v/L
Willians y t,=t,- 0.5.t, K=9.56.10".A""/s Doble curva de recesion
Hann a partir del punto de
L= 0.062.A" /5" Similar al de Nash hasta el instante de inflexion de la curva de recesion inflexion

Longitud del curso principal desde el punto de desagiic hasta el punto més alejado de la divisoria aguas arriba (km).

Distancia desde ¢l punto de desagiie hasta el punto del cauce més cercano al centro de gravedad de la cuenca (km).

. . . . . - 0s
Pendiente media ponderada del cauce mas largo (adimensional, s = (n/X s,

Pendientes medias de los diversos tramos de igual longitud en que se divide el curso principal.

n

i=1

Desnivel entre el punto mas alto de la cuenca y ¢l punto de desagiic (m).

Coeficiente de ajuste de tiempos, a determinar por analisis regional (adimensional).

Coeficiente de ajuste del caudal pico. a determinar por andlisis regional (adimensional),

Coeficiente para lluvias unitarias mas prolongadas que “1,,/5.5" (adimensional).

Relacion de tiempos (adimensional).

Numero de almacenamientos lineales en serie (adimensional).

Constante de cada almacenamiento (horas)
Constante de la doble curva de recesion de Willians v Hann (horas).

) para Taylor, s=L/(1000.H) para Californiana y otras).
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Ven Te Chow: t, =0.096-(L/ S M horas
US Corps of Engineers:  t,, =0.164-(L-L_/s"* )" horas
Passini: t. =x-(A-L)"" ,0.04<x<0.13 horas
Bureau of Reclamation: t =010 L-L,; )"5 {(L-s ))0'335 horas
Ventura-Heras: t. =x'(A/s )n'5 ,003<x<0.15 horas
Giandotti: t. =0.158-( A/L-s))"’ +0.059-(L/s)**  horas

Existen abundantes expresiones relacionadas con los tiempos de respuesta ajustadas, en
general, a cuencas urbanas y/o de pequena extension, lo que permite hacer un anélisis casi de
laboratorio, introduciendo en la formulacion las influencias locales: porcentaje de
impermeabilizacion, coeficiente de Manning medio, nimero de curva, factor de canalizacion,
etc.

El pequefo tamano de la superficie vertiente reduce las incertidumbres sobre la
heterogeneidad espacial de la lluvia. En todo caso, su aplicacion en el cilculo de la avenida de
proyecto y en el dimensionamiento de los 6rganos de desagiie de las presas es muy reducido.

2.2.3.4. Modelos estocasticos lluvia-escorrentia

En aquellos casos en los que hay abundancia de datos de precipitaciones y de caudales, se
pueden aplicar los modelos estocésticos, que no requieren la descripcion fisica de los
parametros, puesto que €stos se determinan a partir de los propios datos de precipitacion y
caudales.

Los diversos modelos estocasticos son versiones mas o menos modificados de los modelos
autoregresivos de medias moviles -ARMA- (160):

m n
Q(t) = Z a;- Q(t-i- At) + Z b; - P,(t-j- At)
i=1 J=0
a; vector de constantes del término autoregresivo (i = 1, .., m).
b; vector de constantes del término de medias moviles (j = 1, .., n).

P,(t) precipitacion neta en el instante "t".

2.2.4. Modelos de transporte

Para el céalculo de la propagacion de los hidrogramas de avenida existen dos tipos de
métodos: los hidraulicos (161) de estudios del régimen variable en cauces, que se basan en la
resolucion numérica de las ecuaciones de Saint-Venant (unidimensionales o bidimensionales), y
los hidrol6gicos simplificados para la propagacion de los hidrogramas. En la mayor parte de los
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casos practicos y de los modelos hidrometeorolégicos se emplean modelos de tipo hidrologico
simplificado, en los que se tienen en cuenta fundamentalmente las condiciones de
almacenamiento (162).

Las ecuaciones bésicas generales de estos métodos son:

1 ]

Continuidad — (I, + I,) At-— (O, + O,) At =S, - §,
2 2

Almacenamiento (163, 164)

S=K [X Im.-a 4 (]-X) Orma—l

donde:
Iy, I, Caudales de entrada en el tramo en los intantes t y t + At
0,, 0, Caudales de salida en el tramo en los instantes t y t + At
S Volumen del almacenamiento en el tramo
K.x,m,a Parametros

La resolucion de estas ecuaciones lleva a la siguiente relacion general

0,=C,1,+C,1,+C,0,

que permite calcular, paso a paso, los valores del hidrograma de salida del tramo en funcion de
los de entrada y de los coeficientes de ponderacion C, C, y C,

Los modelos hidrologicos mas empleados en la practica son los de Muskingum, Muskingum-
Cunge y Puls (en todos ellos m/a = 1).

En el método de Muskingum la ecuacion resultante puede escribirse de la forma:

0,=0,+C,* (I;-0)+C; - (I,- 1))
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donde:

At
(L
K(1 - x) + 0.5At
0.5At - KX
G =
K (1-x) + 0.5At

siendo K y X los parametros del modelo a calibrar con los datos de la propagacion de
avenidas reales.

Cunge (165) obtuvo la siguiente expresion que permite estimar los parametros de
Muskingum mediante las caracteristicas fisicas del cauce y las condiciones de flujo:

9]
x
w
]
=S
o

donde:

Ax - Longitud del tramo

¢ -  Celeridad de la onda de avenida
Sy -  Pendiente del lecho del cauce
Q - Caudal del tramo

B - Ancho de la superficie libre

En el método Puls modificado (77) se hace la hipdtesis de que el tramo funciona como un
conjunto sucesivo de N embalses y se supone que el caudal de salida “O” es unicamente funcion
del almacenamiento del tramo, definiéndose, un indice de almacenamiento K:
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S O
o M
At 2

con lo que la ecuacion de continuidad se convierte en:

L +1,

Kj:"—'—"0|+K|
2

que se resuelve paso a paso mediante el empleo de la relacion O-K.
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