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INTRODUCCION

INTRODUCCION

En la ingenieria se presentan dos conceptos fundamentales de factibilidad para la
realizacion de un proyecto, uno se refiere a los aspectos técnicos, mientras que el otro se
refiere a los aspectos economicos, esta Gltima suele ser la causa mas comun de las
dificultades de un proyecto; razén por la cual es necesario revisar el funcionamiento de
las obras ya construidas, antes de emprender la construccion de nueva infraestructura lo
cual representa una inversion considerable.

Por otra parte dentro de las diferentes etapas de los estudios de ingenieria, que van
desde el anteproyecto hasta el mantenimiento, se encuentra una que ha sido poco
atendida, dicha etapa es la de operacion. Una obra, aunque este disefiada de manera
adecuada, si no es operada correctamente perdera gran parte de su eficiencia, es por eso
que la politica de operacién es factor de suma importancia en la vida til de la obra; en
ocasiones tiene mayor trascendencia que el costo inicial.

Lo anterior da pauta para abordar un problema que se ha acentuado con el paso del
tiempo en el Valle de México, éste es que con el aumento en la urbanizacion en la
Ciudad de México (refiriéndose al Distrito federal y su zona conurbada del Estado de
México), se ha provocado que se incrementen los escurrimientos y encharcamientos
producidos por tormentas de gran intensidad, asi como los efectos nocivos causados por
éstos, especialmente en las zonas que tienen alta densidad de poblacion.

El aumento de la poblacion y del area que ocupa ha producido cambios en la
distribucion del uso de suelo en la ciudad lo cual ha afectado el funcionamiento del
sistema de drenaje profundo de la Ciudad de México; debido a esto ha surgido la
necesidad de optimizar dicho sistema mediante opciones que no impliquen la
construccion de mas infraestructura hidraulica debido al elevado costo de ésta, si no a la
aplicacion de procedimientos que permitan optimizar el funcionamiento del sistema.

Para mitigar los efectos dafinos producidos por los escurrimientos fueron construidas
una serie de presas en el poniente del Distrito Federal. Este sistema de presas se encarga
de regular los grandes volimenes de agua que bajan de la parte alta de ésta zona del
Valle de México. Sin embargo, en los ultimos afios se ha dado un crecimiento urbano
desmedido, con lo cual se han afectado los porcentajes de area urbana, esto a su vez
provoca un aumento en los coeficientes de escurrimiento; de tal forma que una lluvia de
cierta magnitud produce efectos completamente diferentes a los que produjo un evento
de de la misma magnitud hace algunos afios.

De igual forma la deforestacion, en algunas partes de la cuenca, ha repercutido en la
degradacion del suelo; dicho fendbmeno es nocivo para la vida util de las presas, ya que
el arrastre de sedimentos disminuye la capacidad de regulacién de los vasos de
almacenamiento.

Todo esto ha afectado el funcionamiento del sistema de presas; asi entonces se requiere
conocer el estado actual del sistema y conocer su funcionamiento; por ésto es necesario
realizar una serie de simulaciones; las cuales proporcionaran valiosa informacion para
determinar el estado en que se encuentran las presas; y con esa informacién se podra
definir una nueva politica de operacion del sistema.




INTRODUCCION

En este trabajo se presenta un método de optimizacién mediante prueba y error, con el
cual se pretende una politica de operacién dptima para el sistema de presas del poniente
del Valle de México. Para cumplir con tal objetivo es necesario recurrir a un programa
de simulacion (VASOS), con el cual se realizara el transito de avenidas, tomando en
cuenta las interconexiones entre presas. De igual forma para cumplir con el objetivo
propuesto es necesario realizar el transito de una avenida de un periodo de retorno
importante, para que de esa forma al obtener una politica de operacion, esta pueda ser
aplicable a un conjunto de tormentas historicas; las cuales generalmente son usadas
como parametros de disefio.

A lo largo de los afios se han empleado diferentes métodos para disefiar la politica
Optima de operacion de presas de regulacion, pero en este trabajo se aborda dicho tema
tomando en cuenta una variante que radica en el hecho deque se trata de un sistema de
presas que estan interconectadas entre si y el estado de las variables (gastos de descarga
y elevaciones) en una de ellas afecta a las demas; por otra parte se propone una nueva
herramienta para la optimizacién de este problema, tal herramienta se trata de los
Algoritmos Genéticos, que son un sistema de inteligencia artificial basado en la teoria
de la evolucidn y de la supervivencia del més apto.

Con esta herramienta se pretende obtener una politica de operacion Optima para un
sistema de presas y demostrar que los algoritmos genéticos son una alternativa para la
optimizacion de la operacion de los vasos de las presas del sistema. En el caso de los
algoritmos genéticos, al igual que en la optimizacién manual (mediante prueba y error),
se realizo la simulacién de una tormenta con periodo de retorno de 10,000 afos, a partir
de la cual se obtuvo una politica de operacion considerada como Optima, la cual también
fue utilizada para simular un conjunto de tormentas historicas. Para fines de validacion
se compararon los resultados encontrados con los algoritmos genéticos contra los de la
politica obtenida manualmente (mediante prueba y error).

La primera parte de este trabajo esta constituida por los fundamentos teoricos; asi en el
capitulo 1 se hace una breve descripcion de un sistema hidroldgico y sus componentes,
asi como del fenomeno de precipitacion y los diversos factores que influyen en la
respuesta de un sistema hidrolégico, o cuenca, a la variabilidad espacio temporal de
ésta. En el capitulo 2 se presentan los conceptos basicos de teoria de optimizacion
aplicable a un sistema de presas; sin embargo, se profundiza mas en la teoria de los
algoritmos genéticos, debido a que este método es parte medular en este trabajo.

En la segunda parte, constituida por los capitulos 3 y 4 se desarrolla la aplicacion de la
metodologia propuesta. En el capitulo 3 se comienza con la descripcion de la zona de
estudio y con una de las propuestas de este trabajo, la subdivision del sistema de presas
del poniente, en varios subsistemas. También se expone de forma detallada la
metodologia utilizada para obtener una politica de operacion “Optima” para el sistema
de presas mediante prueba y error. Posteriormente en el capitulo 4 se detalla la

metodologia para la aplicacion de los algoritmos genéticos al problema propuesto.

Finalmente en el capitulo 5y 6, respectivamente, se analizan los resultados obtenidos a
partir de la metodologia propuesta y se exponen las conclusiones a las que se lleg6 en
la realizacion de este trabajo.




CAPITULO 1

1. CONCEPTOS BASICOS DE HIDROLOGIA GENERAL Y URBANA

1.1. La Cuenca

Una cuenca es un sistema hidrologico determinado por una superficie en la cual el
volumen de lluvia que cae y no se infiltra dentro de ella, drena hacia un mismo punto a
través de una corriente; dicho punto tiene la elevacion més baja y se encuentra dentro de
la superficie o en sus limites. La cuenca esta delimitada por una linea imaginaria,
constituida por lo puntos de mayor elevacion topografica, denominada parteaguas, el
cual separa el posible escurrimiento de la cuenca con el de cuencas adyacentes.

1.1.1 Principales caracteristicas de una cuenca

La respuesta hidrologica de una cuenca a un determinado evento depende de varios
factores, siendo los mas importantes las caracteristicas fisiograficas de la cuenca, dentro
de las caracteristicas mas relevantes se encuentran su area, pendiente, elevacion y las
caracteristicas de su cauce principal como son longitud, pendiente, orden entre otros.

En la literatura se encuentran varias definiciones de los elementos mas importantes de
una cuenca, sin embargo en este trabajo solamente se ahonda en dos de ellas las cuales
juegan un papel fundamental en el desarrollo de este trabajo, tales caracteristicas son: el
area de la cuenca y las caracteristicas del cauce principal.

1.1.2 Area de la cuenca.

Esta se refiere a la superficie en planta delimitada por el parteaguas de la cuenca, es
decir, es la superficie que contribuye al escurrimiento de la corriente principal de la
cuenca. Esta caracteristica toma una importancia fundamental en cualquier estudio
hidrologico ya que de ella depende el volumen de escurrimiento total que tendra que
manejar la obra hidraulica que se esté proponiendo.

Actualmente se cuenta con varias herramientas que facilitan el calculo del area con una
aproximacion adecuada, como lo son los Sistemas de Informacion Geografica (SIG).
1.1.3 Caracteristicas del cauce principal

El cauce principal es aquel que pasa por el punto de salida de la cuenca a la que
confluyen corrientes llamadas tributarias.

1.1.3.1 Longitud del cauce principal

La longitud del cauce principal es la distancia horizontal que mide el cauce desde su

nacimiento hasta la salida de la cuenca. Mediante los Sistemas de Informacion
Geografica es muy sencilla su determinacion.
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En una cuenca urbana el cauce principal puede estar definido no sélo por los cauces
naturales, sino también por los colectores principales de la red de drenaje, y éstos no
siempre siguen la pendiente natural de la cuenca.

1.1.3.2 Pendiente del cauce principal

Uno de los indicadores mas importantes de la velocidad de respuesta de una cuenca a
una tormenta es la pendiente del cauce principal (Aparicio, 2001). Debido a que la
pendiente del cauce tiene una gran variabilidad a lo largo de éste, se han propuesto
diferentes métodos para determinar una pendiente media; el mas simple de estos seria
obtener el desnivel entre el punto mas alto del cauce y su punto de salida, y dividirlo
entre la distancia horizontal recorrida; sin embargo esta aproximacion es burda, por lo
que uno de los métodos que destaca es el criterio de Taylor-Schwarz el cual toma en
cuenta las diferentes pendientes que se presentan a lo largo del cauce. Para ver con
detalle el desarrollo de este método referirse a Aparicio (2001).

Al igual que en los casos anteriores los Sistemas de Informacion Geografica facilitan
enormemente el calculo de este parametro.

1.1.4 Tiempo de concentracion

El tiempo de concentracion de una cuenca es el tiempo que tardaria una gota de lluvia
en recorrer la distancia entre el punto mas alejado al de salida. En una zona urbana se
mantiene esta definicidon; sin embargo la especificidad del hecho urbano se refleja en
que el agua recorre habitualmente dos tipos de camino: uno superficial, hasta alcanzar
alguna de las estructuras de captacion y ser engullida en la red, y dos, por la propia red
de drenaje (Gémez, 2007).

En la literatura técnica existen varias ecuaciones para el calculo del tiempo de
concentracion Tc, la ecuacion empleada en este trabajo fue la de Kirpich:

L 0.77
T. = 0.0003245(j

/s
donde:
Tc, tiempo de concentracion, hrs

L, longitud del cauce principal, m
S, pendiente del cauce principal

Este es un parametro de gran trascendencia en un estudio hidrolégico debido a que de el
dependen algunos criterios de disefio como el de las curvas duracién-intensidad-periodo
de retorno (i-d-T), en donde la el tiempo de duracion de una tormenta se asigna al
tiempo de concentracion de la cuenca.

Por otra parte debe sefialarse la importancia de que en las cuencas urbanas este tiempo
se reduce significativamente debido al aumento de la velocidad, que a su vez es
producto de la impermeabilizacion de las superficies. Hecho que produce que los picos
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se concentren mas rapidamente que en una cuenca no urbanizada y por esta razén, la
cuenca urbana sera sensible a efectos de lluvias intensas y que duren pocos minutos.

1.2 Precipitacion

La precipitacion es uno de los componentes del ciclo hidrolégico mas importantes
debido a que cierto porcentaje de ésta escurre.

La precipitacion generalmente se asocia a los diferentes factores que la provocan, de
manera que se tiene precipitacion ciclonica que como su nombre lo indica es debida a
fenomenos ciclonicos. La precipitacion convectiva se debe al ascenso de aire calido
provocado por diferencias de temperatura en la superficie; generalmente la
precipitacion convectiva ocurre en areas pequefias y su intensidad varia de ligeras
lloviznas a intensos aguaceros. La precipitacion orografica es causada por ascenso de
masas de vapor de agua sobre las formaciones montafosas.

1.2.1 Medicion de la precipitacion

Cierto porcentaje de la precipitacion que cae sobre la superficie de la cuenca se
convierte en escurrimiento. La medicion de la precipitacion permite estimar los posibles
efectos que acarrea consigo. Para medir la precipitacion se emplean diferentes
mecanismos que van desde los mas simples, como un recipiente graduado, hasta los mas
elaborados.

En México los aparatos mas comunes empleados en la medicion de la precipitacion son
los pluvidmetros y pluvidgrafos, la diferencia entre estos dos dispositivos radica en que
el primero solamente registra una ldmina acumulada en cierto intervalo de tiempo,
generalmente 24 horas, mientras que el segundo registra la variacion de la lluvia con
respecto al tiempo; es decir, ademas de la ldmina total de lluvia registra su intensidad.

Los pluviografos producen un registro continuo de la precipitacion. El mecanismo
basico del aparato consiste en un tambor que gira a una velocidad constante, sobre este
tambor se coloca un papel con una gradacion especial, mientras que en el recipiente se
coloca un sistema de flotador con una plumilla, la cual marca las alturas de lluvia en el
papel (Aparicio, 2001).

Existen también algunos pluvidgrafos llamados de balancin, los cuales contienen un
elemento con dos recipientes sobre una balanza. Cuando uno de ellos se llena la balanza
gira dejando al otro recipiente en posicion de llenado y haciendo el vaciado del primero.
Durante el giro se produce una sefial electromagnética que puede ser registrada en un
dispositivo disefiado para ello. El volumen de agua necesario para hacer girar el
balancin corresponde a una altura de precipitacion constante, pero se pueden tener
capacidades variables en los depdsitos del balancin en funcion de cada aparato.

Existen otro tipo de pluvidgrafos que se acompafian de otros aparatos que miden la
presion atmosférica, la temperatura y la frecuencia y diametro de las gotas de lluvia que
caen sobre un plato, con los cuales puede deducirse la intensidad de la precipitacion.
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1.2.2 Analisis de los datos de precipitaciéon

Dado que la medicion de la lluvia se realiza puntualmente y que en la ingenieria se
requiere conocer el efecto de un evento de precipitacion, dentro de un area determinada;
es necesario procesar los datos de precipitacion de manera que proporcionen
informacion acerca de la magnitud del evento y sus posibles efectos.

Existen diferentes parametros que se pueden obtener de los datos de precipitacion; uno
de los mas importantes es la precipitacion promedio sobre un area. Para la obtencion de
ésta precipitacion se cuenta principalmente con tres métodos un promedio aritmético
que toma en cuenta el numero de estaciones en el area en estudio y la precipitacion
registrada en cada una de ellas. Los Poligonos de Thiessen que en realidad son un
promedio ponderado en el cual se toma en cuenta un area de influencia de cada una de
las estaciones y la lluvia registrada en cada estacion. Por ultimo las isoyetas que son
curvas con igual precipitacion, son semejantes a las curvas de nivel utilizadas en
topografia; en realidad es un método similar al anterior solo que en lugar de utilizar el
area de influencia de una estacion se utiliza el area entre dos isoyetas consecutivas y la
precipitacion utilizada es un promedio entre los dos valores correspondientes a dichas
curvas.

En este trabajo se utilizé el método de los poligonos de Thiessen por lo cual se detallara
a continuacion.

1.2.2.1 Poligonos de Thiessen

El primer paso de este método consiste en ubicar las estaciones pluviograficas o
pluviométricas que se encuentran dentro del area en estudio.

Posteriormente se trazan lineas uniendo cada estacion con sus estaciones vecinas
formando tridngulos; a cada una de estas lineas se le traza una bisectriz la cual se
prolonga hasta un punto donde converge con las otras dos bisectrices.

Las estaciones quedaran rodeadas por las lineas bisectoras, las cuales conformaran las
fronteras del area de influencia correspondiente a cada estacion.

Una vez que se cuenta con el area de influencia de cada estacion y con la precipitacion
registrada en éstas, la precipitacion promedio sobre el area en estudio se obtiene con la
siguiente expresion:

donde:
A es el area de influencia de cada estacion

h,; es la precipitacion registrada en cada estacion

A; es el area total de la zona en estudio.
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1.2.3 Distribucidn espacial de la precipitacion

La precipitacion tiene una distribucion espacial que depende del patrén de circulacion
atmosférica y de factores locales (Chow, 1988); aunado a esto la precipitacion tiende a
ser mayor cerca de las zonas que generan gran humedad, razon por la cual las costas son
sitios donde se tiene una mayor frecuencia y magnitud en los eventos de precipitacion.

Sin embargo, la distribucion espacial de la precipitacion no solo se refiere a la variacion
geografica de ésta, también se refiere a la variabilidad para un evento dado, puesto que
los valores de precipitacion para una tormenta varian de un punto a otro; y esta
variacion puede causar diferencias sustanciales en la respuesta hidroldgica de la cuenca
al volumen de escurrimiento superficial generado por la tormenta. En la escala espacial
la precipitacion varia en un intervalo grande desde celdas convectivas locales hasta
largos sistemas frontales, por lo cual para su estudio debe considerarse la interaccion
entre la escala de esta variabilidad y el tamafio de la cuenca (Guichard 2005).

Con el paso de los afios se ha dado mayor importancia a esta distribuciéon y se han
utilizado varios criterios para establecer la cantidad minima de pluviografos, por area,
que sea considerada como suficiente y que proporcione datos de buena calidad, esta
cantidad minima de pluvidgrafos depende entre otras cosas de la zona que se desee
estudiar; muestra de esta evolucién en los criterios es que en los afios setenta se
consideraba como aceptable hasta un pluvidgrafo cada 25 km® (Organizacion
meteorologica mundial, 1970; citada por Linsley). Mientras que Michaud y Sorooshian
(1994; citados por Guichard, 2005) encontraron que una densidad de 20 km® por
pluviometro es insuficiente, debido a que las celdas de lluvia convectiva tienen una
extension menor. En muchas investigaciones se ha concluido que los didmetros medios
de las celdas de lluvia varian fuertemente de acuerdo con el clima y con los tipos de
eventos que se generan; dichos diametros presentan valores, segun el autor, que van
desde los 15 km?, hasta 1 y 2 km” de area.

Se han utilizado diferentes métodos analiticos para considerar los efectos de la
variabilidad espacial de la lluvia dentro de los que destacan los factores de reduccion
por area (FRA).

Los factores de reduccion por area son un coeficiente que se utiliza para convertir
lluvias puntuales en lluvias areales y aunque éste ha sido uno de los métodos mas
estudiados y desarrollados conlleva el inconveniente de ser un método estadistico, es
decir, se necesita de una serie de datos suficiente para poder llevar a cabo el analisis,
datos con los que frecuentemente no se cuenta.

Actualmente cuando no se cuenta con la informacion necesaria en un sitio en estudio se
puede recurrir a modelos matematicos que permitan hacer un pronostico de la
informacion requerida, para tal efecto se utilizan diversas técnicas de interpolacion de
lluvia. Es factible determinar la distribucién espacial de la lluvia para una misma
tormenta si se cuenta con una red de pluvidgrafos, mediante los cuales se pueden aplicar
dichos métodos de interpolacion.

Existen varios métodos de interpolacion que van desde asociar la lluvia registrada en la
estacion mas cercana (por ejemplo el método de Thiessen), hasta aquellos mas
elaborados como el método de Kriging, en el cual se utilizan semivariogramas, que son
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funciones que describen la variabilidad espacial de un fenémeno de interés, estos
relacionan los datos de lluvia con los que se cuenta en las diferentes estaciones.

Comprender la distribucion espacial de la precipitacion a través de las cuencas puede
mejorar el entendimiento del cambio en el escurrimiento superficial y los modelos
hidrolégicos. Actualmente se hace énfasis en el manejo integral de cuencas y en la
distribucion espacial de la lluvia.

1.2.4 Distribucion temporal de la precipitacion

Segun Guichard (2005) una de las caracteristicas mas destacadas de la precipitacion es
su variabilidad temporal, cualquiera que sea la unidad de tiempo utilizada para su
estudio. Durante un evento de precipitacion la intensidad de éste cambia conforme
transcurre, es decir, no se mantiene contante de inicio a fin. Este hecho tiene gran
relevancia en la formacion del escurrimiento superficial, ya que sera distinta la
respuesta de la cuenca a dos eventos con la misma ldmina de precipitacion acumulada
pero con diferente distribucion temporal.

Por otro lado y en cuanto a la estructura interna de las tormentas, ésta varia de acuerdo
con la escala temporal. En la medida que el intervalo temporal es mas pequefio, la
intensidad se torna mas importante y se acentia el cardcter concentrado de la
precipitacion (Guichard 2005). En respecto a ésto los pluviografos ofrecen la gran
ventaja de que permiten conocer la distribucion de la lluvia con respecto al tiempo, el
cual es un factor de suma importancia en varios problemas de ingenieria. Los registros
de los pluvidgrafos se pueden transformar y obtener de ellos valiosa informacion que
puede tener diferentes presentaciones, por ejemplo, una curva masa, hietogramas
(asociados a diferentes duraciones), asi como la intensidad maxima para las diversas
tormentas medidas.

La distribucion temporal de la lluvia es una variable de suma importancia en la repuesta
hidrologica de una cuenca a una tormenta; para determinar la influencia de la
variabilidad temporal de la lluvia se han utilizado diversas relaciones entre las que
destacan las curvas duracion intensidad periodo de retorno (i-d-T) y los factores de
ajuste por duracion. Dichos métodos tienen la limitacion de que parten de informacion
de lluvia de 24 horas la cual es interpolada para duraciones menores; estas duraciones
son las que generalmente son asociadas a los gastos maximos, sobre todo en cuencas
urbanas. Incluso en estas ultimas las duraciones asociadas a gastos pico pueden estar
dadas en minutos.

En los estudios de hidrologia urbana el intervalo de tiempo en que debemos disponer de
informacion de lluvia es mucho mds pequefio que el habitual en los estudios
hidrologicos de cuencas naturales. Los intervalos de tiempo de 30 minutos o una hora,
habituales en el estudio hidrologico de una cuenca fluvial no son admisibles en general
en zona urbana. Se deben utilizar intervalos de tiempo de 5 a 10 minutos, como norma
general, o incluso menores segun el tamafio de la cuenca. Esto supone una informacion
muy detallada de la evolucion de la lluvia en el tiempo (Goémez, 2007).

Conforme se tenga mayor exactitud en la determinacion de la variabilidad
espaciotemporal de la lluvia se podran obtener, mediante modelos lluvia-escurrimiento,
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hidrogramas de escurrimiento mas parecidos a los que se presentan en la realidad;
mediante ésto resultard mas sencillo determinar con mayor precision el gasto pico y el
volumen maximo, asociados a una tormenta en estudio.

1.3 Relacion lluvia-escurrimiento

En muchos casos no se cuenta con la informacion hidrométrica necesaria para la
realizacion de algin proyecto, por tal motivo es necesario recurrir a las relaciones lluvia
escurrimiento, las cuales son modelos matematicos que pretenden reproducir
analiticamente los efectos causados por una tormenta.

Dado que los datos de lluvia suelen ser mdas abundantes que los de caudales,
normalmente el caudal de proyecto de una obra hidraulica en una determinada cuenca
sera fijado teniendo en cuenta, entre otros factores, sus caracteristicas pluviométricas.
En zonas urbanas muy impermeables es mucho mas cierta la hipotesis de que lluvias
con un periodo de retorno determinado generaran caudales del mismo periodo de
retorno, y si utilizamos dichos caudales en el disefio de nuestra obra hidraulica, ésta
tendra también el mismo periodo de retorno. Por tanto el nivel de seguridad en la
capacidad del colector esta dado por el periodo de retorno considerado en la lluvia que
actua (Gomez, 2007).

Como se mencion6 anteriormente los eventos de lluvia en una determinada cuenca no
son idénticos, existe una distribucion espacial y temporal de la lluvia que siempre varia
de un evento a otro. Cuando se presenta una variacion temporal muy grande, es decir,
grandes intensidades, éstas dan lugar a importantes gastos pico debido a las elevadas
pendientes que presentan las cuencas y la baja permeabilidad de las areas urbanas. Del
mismo modo el tiempo que transcurre entre el inicio del escurrimiento provocada por la
lluvia y el gasto maximo es menor, es decir, disminuye el tiempo de concentracion.

La urbanizacion de una cuenca modifica su respuesta hidroldgica frente a una
determinada lluvia. Esto conlleva que los efectos producidos por una tormenta causen
mas dafos, de los esperados, dentro de dichos efectos se puede destacar el aumento de
los volimenes de escurrimiento y de la velocidad de éstos, con lo cual se generan
problemas en la zona aguas abajo, por ejemplo gastos que pueden generar inundaciones,
tanto mas importantes cuanto menores sean las pendientes.

1.3.1 Pérdidas

Antes de pasar a la descripcion de los modelos que pretenden reproducir los
escurrimientos causados por una tormenta, es necesario mencionar la manera en que se
determina el volumen de agua que se asocia a los escurrimientos, para lo cual se define
el término de pérdidas. Del agua precipitada sobre la superficie de una cuenca, existe un
porcentaje que no escurre hacia las corrientes proximas para ser drenado por éstas, a
¢éste se le denomina pérdidas.

Las pérdidas estan constituidas principalmente por tres factores, la evaporacion,
evapotranspiracion e infiltracion. Las primeras dos son muy poco significativas en
cuencas relativamente pequefias y en procesos donde se utilizan periodos de tiempo
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cortos (por ejemplo, horas); por tal razon en estudios donde se analizan eventos de corta
duracion el termino perdidas estd asociado a las perdidas por infiltracion, para las cuales
se han desarrollado una gran cantidad de metodologias para su obtencion.

Para modelar el proceso de infiltracion existen varios modelos, algunos con bases
empiricas y algunos con bases fisicas. Los modelos empiricos plantean que la
infiltracion es decreciente en funcion del tiempo a partir de un valor inicial, como por
ejemplo el modelo de Horton. Los modelos con bases fisicas describen de manera
simple el movimiento del agua a través del suelo, en funcidon de ciertos parametros
fisicos, estos modelos aplican algunas hipdtesis como que el suelo es homogéneo, la
carga de presion es constante, el nivel freatico es horizontal, entre otros (Musy, 2001).

También existen modelos derivados del coeficiente de escurrimiento, que se define
como una relacion entre la precipitacion que cae al suelo y la precipitacion que influye
en el escurrimiento (Musy, 2001). Entre estos modelos se encuentran: Método de @
constante el cual propone un cierto valor de precipitacion @ y toda la lluvia que se
encuentre por debajo de ese pardmetro se considera como pérdidas. El método de
distribucion proporcional o indice W el cual consiste en distribuir por partes la
infiltracion proporcionalmente a los cuantiles de precipitacion. El método de indice
minimo, propone que cuando se alcanzan las condiciones de saturacion, la capacidad de
infiltracion se vuelve constante. También existen otros métodos mas elaborados como el
propuesto por Soil Conservation Service y el indice de precipitacion antecedente (Musy,
2001).

1.3.1.1 Coeficiente de escurrimiento

Utilizando el criterio de distribucion proporcional (indice W), que considera como
pérdida un porcentaje constante de la lluvia total; es decir, si se tomara un coeficiente de
escurrimiento cualquiera, y se tiene una lluvia (representada por ejemplo en forma de
hietograma), la lluvia efectiva sera el producto del coeficiente por cada una de las barras
del hietograma Se logra asi tomar como lluvia efectiva un porcentaje de la lluvia total
pero manteniendo la proporcionalidad entre las barras del hietograma. Existen algunos
métodos para estimar el coeficiente de escurrimiento si se cuenta con los registros
simultaneos de lluvias y escurrimientos para tormentas anteriores (Aparicio, 2001).

1.3.1.2 Modelo de Infiltracién (Férmula de Horton)

El andlisis de la infiltracion en el ciclo hidrologico es de importancia bésica en la
relacion entre la precipitacion y el escurrimiento, por lo que a continuacion se
introducen algunos de los conceptos que la definen y los factores que la afectan.

La infiltracion es el proceso por el cual el agua penetra desde la superficie del terreno
hacia el suelo. En una primera etapa satisface la deficiencia de humedad del suelo en
una zona cercana a la superficie, y posteriormente superado cierto nivel de humedad,
pasa a formar parte del agua subterranea, saturando los espacios vacios.

Se denomina capacidad de infiltracion a la cantidad méaxima de agua que puede
absorber un suelo en determinadas condiciones, valor que es variable en el tiempo en

10



CAPITULO 1

funcion de la humedad del suelo, el material que conforma al suelo, y la mayor o menor
compactacion que tiene el mismo.

Horton desarrolld una ecuacidon matemdtica para definir la curva de capacidad de
infiltracion f:
f=f +(f,-f)e™

donde:

fo: Capacidad de infiltracion inicial 6 maxima, en mm/h.

fc: Capacidad de infiltracion basica 6 minima, en mm/h.

K: Constante de decaimiento, en 1/min.

t: Tiempo desde el inicio de la lluvia, en minutos.

Los valores de fo, fc y K estan asociados a los suelos y a su cobertura vegetal. Se
determina fo en suelo completamente seco y fc en suelo totalmente saturado.

Horton establece que la capacidad de infiltracion se manifiesta como muestra la curva,
solo si la intensidad de la precipitacion es mayor que la capacidad de infiltracién del
suelo analizado.

fc

Figura 1.1. Representacion grafica de la formula de Horton.

La urbanizacién en una cuenca genera la modificacion del uso de suelo en ésta, lo cual
conlleva a un incremento de las zonas impermeables, y ésto a su vez reduce las perdidas
y propicia un aumento en los volimenes de escurrimiento. Por lo tanto la urbanizacién
en una cuenca afecta la dindmica de la hidrologia en ésta y muy especialmente a las
zonas situadas aguas abajo.

1.3.2 Método racional

Por su sencillez es uno de los métodos més aplicados, ya que el gasto maximo para una
avenida se puede obtener con solo tres parametros: el area de la cuenca, el coeficiente
de escurrimiento y la intensidad de la lluvia.

Q=CI;A
donde:
Q, es el gasto pico para una avenida
C, es el coeficiente de escurrimiento de la cuenca
I1, es la intensidad de la lluvia asociada a cierto periodo de retorno y al tiempo

11
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de concentracion
A, es el area de la cuenca

Para el area de la cuenca y coeficiente de escurrimiento existen diversas formas de
obtenerlos, sin embargo la intensidad se obtiene mediante las curvas i-d-T, en donde el
periodo de retorno es que le corresponde a la obra en disefio, mientras que para la
duracion, ésta sera igual al tiempo de concentracion de la cuenca.

Sin embargo este método conlleva grandes limitaciones debido a las hipotesis sobre las
cuales se fundamente; en principio supone una distribucién uniforme de la lluvia, por lo
cual solo podria ser aplicable a tormentas de corta duracion. Ademas, considera
solamente un coeficiente de escurrimiento, lo que representa poca variabilidad en la
superficie de la cuenca, esto se asocia a cuencas de poca extension (aunque se han
considerado coeficientes de escurrimiento compuestos por la combinacion de
coeficientes para areas urbanas y naturales).

Debido a todo lo anterior este método se considera aplicable solamente a cuencas
pequefias, el tamafio de una cuenca es muy relativo y en la literatura se encuentran
diversas clasificaciones, pero en México comunmente se asocia como una cuenca
pequefia aquella con una extension menor a los 250 km?, razén por la cual este método
puede aplicarse a la mayoria de las cuencas urbanas.

1.3.3 Hidrograma Unitario

Por definicion un hidrograma unitario para una tormenta con duracion D es aquel que se
produce por una lamina de lluvia efectiva de 1 mm en esa misma duracién D. Es un
concepto, surgido en los afios treinta, el cual representa la respuesta de la cuenca a una
lluvia neta de un milimetro distribuida uniformemente a lo largo de la cuenca, y también
de manera constante a través del tiempo.

Este método esta basado en tres hipodtesis, que sustentan toda su teoria; tales hipodtesis
son las siguientes:

1) Tiempo base constante
2) Linealidad y proporcionalidad
3) Superposicion de causas y efectos

Una de las grandes ventajas de este método radica en que al obtenerse un hidrograma
unitario, éste puede ser representativo de la cuenca, es decir, puede ser utilizado para
simular cualquier tormenta que se presente en la cuenca. Para que un hidrograma
unitario pueda ser representativo de una cuenca debe ser calibrado a partir de medidas
de campo.

Como en la realidad resulta muy complicado calibrar un hidrograma unitario, debido a
la escasez de informacion conjunta de lluvias y escurrimientos, es necesario recurrir a
otros métodos para su obtencion. La alternativa es recurrir a hidrogramas unitarios
sintéticos, es decir, aproximaciones al hidrograma unitario basadas en datos
simplificados de la cuenca, como el tiempo de concentracion, etc. (Gémez, 2007). En la
literatura existen diversas metodologias para la obtencion de hidrogramas unitarios
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sintéticos, entre los cuales destacan los propuestos por Chow y por el SCS (Soil
Conservation Service).

Sin embargo, una de las limitaciones mas importantes en este método es que considera
que la lluvia tiene una distribucion uniforme (en tiempo, pero sobre todo en espacio) a
lo largo de la duracioén propuesta; y como se comentd anteriormente esta distribucion
espaciotemporal siempre tendra una variacion de una tormenta a otra.

1.3.4 Modelos de parametros distribuidos

Los modelos descritos en el punto anterior forman parte de una gama de modelos
denominados de parametros concentrados. En este grupo de modelos se considera que
los pardmetros de dichos modelos no varian a lo largo de la cuenca, de tal forma que
solamente un juego de parametros caracteriza la cuenca completa, lo cual en la realidad
resulta poco exacto.

La importancia actual del uso de técnicas de computo y la estrecha relacion que existe
entre la hidrologia y la geografia, hacen que el empleo de los Sistemas de Informacioén
Geografica (SIG), en hidrologia constituya un paso esperado en el avance de esta
ciencia (Mobayed, 2001). Con el paso de los afos se ha dado un aumento de la
digitalizacion de la informacion y en la utilizacion de herramientas de computo, con lo
cual se ha dado paso a nuevos modelos hidrologicos llamados de parametros
distribuidos, en los cuales se considera la variabilidad de las diferentes caracteristicas de
la cuenca a lo largo de ésta (superficie, pendiente, red de drenaje, cobertura vegetal, tipo
y uso de suelo, etc.), asi como las variables climatoldgicas que se presentan dentro de
ella (lluvia, temperatura, humedad, velocidad del viento, nubosidad, entre otras).

Una ventaja significativa del uso de parametros distribuidos es la aplicacion a modelos
lluvia-escurrimiento, haciendo uso de SIG, se han elaborado una gran cantidad de
modelos de gran complejidad que pretenden disminuir la incertidumbre generada por la
heterogeneidad de las variables antes mencionadas. Sin embargo, una de sus grandes
desventajas es que requieren de una gran cantidad de informacidén, la cual en nuestro
pais generalmente es escasa o de baja calidad.

Al incorporar los datos provenientes de los SIG, en los modelos hidrologicos se facilita
el analisis regional de las cuencas, especialmente cuando el propdsito es realizar un
manejo integral de recursos naturales y los que se asocian a problemas de impacto
ambiental. Ademas al utilizar una misma plataforma de trabajo, los modelos pueden
integrar informacion tematica diversa, pues todos los datos se encuentran debidamente
geo-referenciados a un mismo sistema (Mobayed, 2001).

En los SIG se utilizan diversas técnicas una de las mas usadas es el uso de las mallas de
parametros donde para cada celda se puede determinar o asignar un valor de las
diferentes variables estudiadas en la cuenca, asi entonces se puede caracterizar la
variabilidad una superficie de punto a punto, haciendo uso de archivos digitales tipo
raster. De hecho, todo parametro meteorologico y fisiografico susceptible de ser
representado mediante planos o mapas, puede ser analizado a través de los SIG con la
finalidad de aplicarlo en la modelacion hidrolégica (Mobayed, 2001).
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Al hacer uso de este tipo de técnicas, el usuario tiene la ventaja de que puede ajustar el
tamafio de las celdas a sus necesidades y a la precision que requiera el analisis. Por
ejemplo al realizar un estudio en una cuenca natural se puede usar un tamafio de celda
del orden de kilometros, el cual reproduciria satisfactoriamente la variacion de los
parametros en dicha cuenca. Sin embargo esta resolucion resultaria insuficiente en una
cuenca urbana, generalmente mucho mas pequefia, en donde se optaria por mallas con
dimensiones en el orden de metros.

En la actualidad, los datos para un SIG pueden ser obtenidos de diversas formas, desde
las mas sencillas, por ejemplo mediciones in situ, hasta aquellas que requieren un alto
grado de sofisticacion, como son la digitalizacion de mapas existentes o por imagenes
de satélite. Sin embargo, los problemas de escala y los de registro comtn en tiempo y
espacio hacen que el manejo conjunto de fuentes tan distintas, sea muy complicado.

En un futuro la percepcion remota permitird la obtencion de imagenes y la transmision
de datos meteoroldgicos simultdneos que, en conjuncion con el conocimiento fisico de
las cuencas y las condiciones de humedad prevalecientes, facilitara el prondstico en
tiempo real de los escurrimientos que ahi puedan generarse, a través de modelos fisico-
hidrolégicos debidamente validados (Mobayed, 2001).

1.4 Sistemas de presas

Una presa es un conjunto de obras civiles destinadas al aprovechamiento de una
corriente o a la proteccidon, de bienes o comunidades, contra grandes avenidas. Los
principales componentes de una presa son: el embalse, el vaso, la cortina, la obra de
excedencias y la obra de toma.

1.4.1 Tipos de presas

Existen diversas clasificaciones para las presas las cuales estdn en funcion de factores
como su uso, su disefo, el tipo de material de que estdn construidas, entre otros. El fin
con el cual estd construida la presa es uno de los factores mas importantes en la
diferenciacion entre el tipo de presas, en éste entrard en juego un factor de cardcter
trascendental, como es el tiempo, ya que para obras destinadas al aprovechamiento de
recursos hidraulicos (por ejemplo, riego y generacion de energia) el tiempo de andlisis
estara dado en meses o afios, mientras que para el caso de obras de proteccion contra
avenidas este intervalo serd de dias o incluso horas.

En este trabajo se analiza el comportamiento de un conjunto de presas destinadas al
control de avenidas, razon por la cual se detallaran algunos aspectos generales acerca de
este tipo de estructuras.

1.4.1.1 Presas de regulacion
El aumento en la urbanizacion genera un incremento en el volumen y en la velocidad

del escurrimiento, por lo cual para atenuar estos efectos se construyen obras con el
proposito de mantener el escurrimiento por un periodo corto de tiempo antes de
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devolverlo a su cauce natural, a estas obras se les denomina presas de regulacion (o
detencion). Una presa de este tipo puede ir desde una estructura que genere un simple
remanso hacia aguas arriba, hasta un embalse grande con un complejo mecanismo de
control.

El disefio de una presa de regulacion esta basado en el concepto de detener el
escurrimiento y liberarlo a una tasa regulada. EL almacenamiento por detencion atenua
el pico de los caudales y la alta energia cinética del escurrimiento superficial (Chow,
1994).

Existen varios factores de los cuales depende el disefio de una presa de regulacion entre
los méas importante se puede destacar: El evento para el cual se disefia (periodo de
retorno), el volumen de almacenamiento necesario y el gasto maximo que se puede
descargar aguas abajo.

1.4.1.2 Presas derivadoras

Las presas derivadoras sirven para sobreelevar el nivel de la superficie libre del agua y
disponer de carga suficiente para proporcionar los gastos requeridos para su
aprovechamiento. Como se menciond comunmente se utilizan para diferentes
aprovechamientos como captacion y distribucion de agua potable o para irrigacion; sin
embargo, también pueden ser utilizadas en la desviacion de caudales, cuando se
presentan avenidas que no pueden ser conducidas por sus respectivos cauces, hacia un
rio proximo o un almacenamiento lateral.

Estas presas estdn compuestas de una obra principal y de una obra de toma, la obra
principal se encuentra sobre el cauce del rio y consta de los bordos que interrumpen el
flujo natural del rio con el propdsito de elevar el nivel del agua para extraer por
gravedad el liquido por alguna de las margenes.

Este tipo de presas no cuentan con una capacidad de almacenamiento, es decir, casi
siempre sera rebasada por la avenida, razén por la cual uno de sus elementos principales
y con el que siempre debe contar es con una seccidon vertedora que permita el paso de
todas las avenidas que se puedan presentar.

Generalmente los vasos que se forman con estas estructuras no tienen capacidad de
azolve ni de almacenamiento por lo cual se deben equipar con un desarenador que
permita un funcionamiento eficiente de la obra. Dado que no se cuenta con un vaso
regulador a la presa llegara todo el gasto que pasa por el rio, casi sin ser modificado. Si
el gasto es muy grande pasard la mayor parte sobre la presa, aunque al mismo tiempo
puede hacerse la derivacion.
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1.5 Transito de avenidas

1.5.1 Funcionamiento de un vaso

La funcidn primordial de un vaso es almacenar en cierto volumen de agua durante un
periodo de tiempo determinado, para que de esa forma se regulen los escurrimientos en
el cauce sobre el que se ubica. Los vasos de almacenamiento tienen diferentes
propoésitos dentro de los que destacan: la generacién de energia, la irrigacion de
territorios de cultivo, el abastecimiento de agua potable y el control de avenidas.

Dentro de un vaso de almacenamiento existen diferentes elevaciones de operacion, las
cuales se definen a continuacion:

NAMINO: Nivel de aguas minimas de operacion, es el nivel mas bajo al que puede
operar la presa. El volumen que queda por debajo de la elevacion de la obra de toma y
se destina para acumular los sedimentos que arrastra la corriente, a lo largo de la vida
util de la obra se denomina volumen de azolves.

NAMO: Nivel de aguas maximo ordinario, es el nivel més alto que se puede tener en la
presa sin que se ponga en riesgo la seguridad de la estructura. En algunas ocasiones
coincide con la cresta de la obra de excedencias si se trata de un vertedor con descarga
libre; en el caso de que se tengan compuertas el NAMO puede estar por encima de la
cresta. El volumen que se encuentra entre el NAMO y el NAMINO de denomina
volumen o capacidad util.

NAME: Nivel de aguas maximas extraordinarias, el la maxima elevacion que se puede
presentar en el vaso, el volumen que se encuentra entre el NAME y el NAMO se llama
volumen de superalmacenamiento y sirve para controlar las avenidas que se presenten
cuando el nivel esta muy cerca del NAMO. Entre el NAME vy la elevacion de la corona
existe un espacio denominado bordo libre, el cual tiene la funcion de controlar el oleaje
y la marea provocados por el viento.

Capacidad de Corona
superalmacenamiento
Compuerta
v -
7 ;
A
Obra de
excedencias
Vol.
atil

v Vv " Obra de toma

Volumen de azolves
Figura 1.2. Esquema general del funcionamiento de una presa.
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1.5.2 Transito en vasos

Una avenida es una corriente de agua de magnitud importante que ocurre como
consecuencia de una tormenta, el transito de una avenida consiste en un procedimiento
para determinar el tiempo y la magnitud de ésta, es decir, su hidrograma a partir de
hidrogramas conocidos en puntos aguas arriba. En otras palabras, es un proceso que
muestra como el flujo puede ser reducido en magnitud y prolongado en el tiempo
(atenuado) por el uso del almacenamiento en un tramo entre dos puntos.

Este proceso es utilizado para prevenir o controlar inundaciones a través de obras
hidraulicas, mediante las cuales se pretende modificar el hidrograma que llega como
estimulo producto de una tormenta, en un hidrograma donde se retarde el efecto del pico
y la magnitud del mismo.

Gasto

— ] EFErACE
------- Q salicda

Tiempo

Figura 1.3. Representacion gréafica del transito de una avenida en vasos.

Para determinar el transito de avenida en vasos se hace uso de la ecuacion de
continuidad que se expresa en los siguientes términos:

| -0 = div
dt
donde:
I, Gasto de entrada al vaso

O, Gasto de salida del vaso

dv ., .
——, Variacion del volumen almacenado con respecto al tiempo

dt

Auln si se conoce el hidrograma de entrada al almacenamiento, no se puede resolver
directamente la ecuacion, ya que tanto el gasto de salida como el almacenamiento son
incognitas. Se requiere de una segunda ecuacidén, en la que se pueda asociar el
almacenamiento con alguna de las otras dos variables; al realizar ésto el problema se
convierte en un sistema de dos ecuaciones con dos incognitas el cual es posible resolver.

La relacion que se presenta entre el almacenamiento y las entradas o salidas, depende de
sistema analizado; en el transito en vasos, el almacenamiento es una funcion no lineal
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que depende unicamente del gasto de salida. Se asume que la descarga es funcion del la
elevacion del agua, dicha funcion esta dada por la geometria del vertedor y de la obra de
toma. Por otra parte se debe construir una curva que relaciona el almacenamiento en el
vaso con la elevacion de la superficie libre del agua que se presenta en éste. Asi
entonces, la funcion entre el almacenamiento y el gasto de salida, se obtiene
relacionando ambos términos con la elevacion que se presenta en el vaso. Debe
sefialarse que para el transito de avenidas en vasos la relacion entre el almacenamiento y
el gasto de salida debe ser invariable.

Para el transito de una avenida la ecuacion de continuidad es utilizada en su forma
diferencial (en un intervalo de tiempo, t) y puede ser escrita como sigue:

I, +1
2

0, +0

2 At— 2At=V, -V,

donde:
At es el intervalo entre el inicio y el final del tiempo t

Los subindices 1 y 2, denotan los valores al principio y al final del tiempo t.
Reordenando los términos y dejando de un solo lado de la ecuacion aquellos que son
desconocidos, se tiene:

Wl ppiv = Qiat=v, + At
2 2 2

Donde los valores correspondientes a las entradas (I) son conocidos; los valores de V; y
Oy, son conocidos a partir de los calculos en el intervalo anterior. Las tnicas incdgnitas
son V, y Qy, sin embargo, éstas pueden calcularse a partir de la relacion entre los gastos
de salida y los almacenamientos.

Para poder llevar a cabo el transito de una avenida en un almacenamiento es necesario
contar con cierta informacion que permita deducir la informacion faltante (lado derecho
de la ecuacion) que cumple con la igualdad anterior. La informaciéon que se requiere
para tal propdsito son: las curvas elevacion-descarga, elevacion-almacenamiento y el
hidrograma de entrada al vaso.

En la actualidad existen diversos métodos para realizar el transito de una avenida, que
van dese un método grafico hasta métodos numéricos que han aumentado su poder
debido al desarrollo de los sistemas de computo; asi mismo existe una basta bibliografia
donde se pueden encontrar dichos métodos con una explicacién mas desarrollada

1.5.3 Transito en cauces

Comunmente las obras para control de inundaciones se encuentran aguas arriba de los
sitios que se desea proteger, por lo cual asociada al transito en un vaso se debe realizar
una simulacion de como se comporta el volumen de agua descargado por la obra
hidraulica a lo largo del cauce hasta el punto de interés. A esta simulacion se le
denomina transito de avenidas en cauces, y tiene por finalidad revisar la capacidad del
cauce para conducir los gastos maximos de salida de la obra ubicada aguas arriba.
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El método empleado para solucionar este problema es muy similar al transito en un
vaso; sin embargo, conlleva algunas dificultades como desconocer la informacion
topografica del tramo del cauce analizado, ademas, se pueden tener aportaciones
adicionales a lo largo del tramo, lo que convierte el problema en uno de flujo no
permanente. Ademas, se presenta una relacion variable entre el almacenamiento y las
descargas. Otra variacidon que se presenta en este caso, ya que se trata de flujo no
permanente, es que adicionalmente a la ecuacidon de continuidad se deben utilizar
ecuaciones del movimiento del fluido que permitan conocer la variacion del nivel de la
superficie libre del agua en cualquier punto del tramo analizado; para lo cual se pueden
utilizar las ecuaciones de la energia o la de cantidad de movimiento, que generalmente
son manejadas en forma diferencial.

Para el transito de avenidas en causes existen dos principales metodologias, una
hidraulica y una hidrolégica. La primera se basa en la solucion de las ecuaciones de
continuidad y de cantidad de movimiento para flujo no permanente; con esto se forma
un sistema de ecuaciones diferenciales, para el cual no existe solucion analitica, por lo
cual para su resolucion se emplean métodos numéricos.

Por su parte, los métodos hidrologicos proponen diversas simplificaciones a las
ecuaciones de continuidad y cantidad de movimiento para flujo no permanente, con lo
que se obtienen soluciones mas simples, aunque con menor aproximacion. Dentro de los
métodos hidrologicos mas populares se encuentra el de Muskingum o diversas
modificaciones de éste.

Sin embargo en la actualidad se tiene la tendencia a utilizar los modelos autorregresivos
(ARMA) de diferente orden. Estos modelos utilizan hidrogramas, ya sea de entrada, de
salida o ambos, los cuales se puede obtener a través del aforo de un cauce en un tiempo
determinado.
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2. OPTIMIZACION DE LA OPERACION DE UN SISTEMA DE PRESAS
PARA EL CONTROL DE AVENIDAS

2.1 Optimizacion manual

Una forma rudimentaria de realizar la optimizacion de los almacenamientos en un
sistema de presas es la optimizacion mediante prueba y error, es decir, realizando varias
simulaciones y ajustando la politica de operacién entre una simulacién y otra, de forma
tal que se cumpla con los objetivos y las condiciones propuestas para el sistema.

En ingenieria existe una gran diversidad de métodos de optimizacion, los cuales pueden
ser aplicados a un sistema de presas, respetando la metodologia y condiciones que cada
uno establece. Sin embargo, es de vital importancia, para la aplicacion de dichos
métodos, considerar el tipo de objetivo que se busca optimizar, ya que algunos de estos
métodos pueden ser aplicados, por ejemplo, a sistemas de presas de generacion de
energia eléctrica pero no a aquellos destinados al control de avenidas, y viceversa.

A continuacién se presenta la teoria de algunos de los métodos que pueden ser
utilizados para la optimizacion de sistemas de presas.

2.2 Métodos de optimizacién

2.2.1 Programacion lineal

La programacion lineal es un procedimiento o algoritmo matematico mediante el cual se
resuelve un problema indeterminado, formulado a través de ecuaciones lineales, en
donde se busca optimizar una funcidn también lineal. La programacion lineal consiste
en optimizar, ya sea minimizando o maximizando, una funcion lineal, que se denomina
funcidn objetivo, de tal forma que las variables de dicha funcidn estaran sujetas a una
serie de restricciones que son expresadas mediante un sistema de inecuaciones o
desigualdades lineales. Las variables deben ser nUmeros reales mayores o iguales a cero.

Segun Bronson (1993), las restricciones pueden ser de la forma:

Al.ziaij*xi ngibij*xi Cjzicu*xi
i=1 i=1 i=1

donde:
A, son valores conocidos a ser respetados estrictamente.
B;, son valores conocidos que deben ser respetados o pueden ser superados.
Cj, son valores conocidos que no deben ser superados.
J, €s el numero de la ecuacion, variable de 1 a M (nimero total de restricciones).
a, by c, son coeficientes técnicos conocidos.
Xi, son las incognitas.
i, es el nimero de la incognita, variable de 1 a N.

En general no hay restricciones en cuanto a los valores de N y M. Puede ser N = M;
N>M; 6, N < M. Sin embargo si las restricciones del tipo 1 son N, el problema puede
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ser determinado, y puede no tener sentido una optimizacion. Los tres tipos de
restricciones pueden darse simultaneamente en el mismo problema.

Para poder solucionar un problema mediante programacién lineal, primero se debe
obtener toda la informacion posible acerca de las caracteristicas de dicho problema y
plantearlo en funcion de ecuaciones o inecuaciones en donde las variables mantengan
una relacion lineal; en otras palabras se debe preparar el algoritmo para dicho problema.
De acuerdo con Bronson (1993), los pasos para modelar un problema son los siguientes:

o Paso 1: Se determinan las variables de decision y se expresan algebraicamente.

e Paso 2: Se determinan las restricciones y se expresan como ecuaciones o
inecuaciones de las variables de decision:

AX +HALX, ++ A X, 2,<0=D
AX +AX, +..+A, X, >2<0=h,
A X +ALX, +.+A X, >2<0=h,

« Paso 3: Se expresan todas las condiciones implicitamente establecidas por la

naturaleza de las variables: que no puedan ser negativas o que sean
enteras.

Ly X 20
Xy X, € Enteros

e Paso 4: Se determina la funcion objetivo.
Maximizar o minimizar:
Z=CX, +C,X,+...+C X

n n

La programacion lineal es muy usada en la ingenieria ya sea para aumentar al maximo
los ingresos o reducir al minimo los costos de un proyecto dado. Algunos ejemplos son:

e Optimizacién de la combinacién de didmetros comerciales en una red
ramificada de distribucion de agua potable.

e Aprovechamiento 6ptimo de los recursos de una cuenca hidroldgica.

e Soporte para toma de decision en tiempo real, para operacion de un sistema
de obras hidraulicas.

e Solucion de problemas de transporte.
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La programacion lineal constituye un importante campo de la optimizacién por la razén
de que muchos problemas practicos pueden plantearse como problemas donde sus
variables pueden relacionarse de forma lineal.

2.2.2 Programacion dindmica

En muchos problemas de programacion matematica se tiene que determinar soluciones
que repercutiran en el proximo periodo o etapa. Una alternativa a ésto, es construir un
modelo Unico, donde se realice un planteamiento completo, y donde se tenga un
conjunto de variables asociadas a etapas; para posteriormente introducir las relaciones
entre etapas. Asi surge la programacién dinamica como una alternativa de
descomposicion en donde primero se resuelven subproblemas mas pequefios y luego
son ligados (Prawda, 1977).

Los elementos mas comunes en cualquier modelo de programacion dinamica son: las
etapas, los estados, las variables de decision y la funcion de recurrencia. La
programacion dinamica es un enfoque general para la solucion de problemas en los que
es necesario tomar decisiones en etapas sucesivas (Prawda, 1977). Las decisiones
tomadas en una etapa condicionan la evolucion futura del sistema, afectando a las
situaciones, denominadas estados, en las que el sistema se encontrara en el futuro, y a
las decisiones que se plantearan en el futuro.

Conviene resaltar que a diferencia de la programacion lineal, el modelado de problemas
de programacién dinamica no sigue una forma genérica. Asi, para cada problema sera
necesario determinar y especificar cada uno de los componentes que caracterizan un
problema de programacion dinamica.

El procedimiento general de resolucion de estas situaciones se divide en el andlisis
recursivo de cada una de las etapas del problema, en orden inverso, es decir
comenzando por la Gltima y pasando en cada iteracién a la etapa antecesora. El analisis
de la primera etapa finaliza con la obtencién del optimo del problema. Asi,
programacion dinamica consiste en solucionar el presente suponiendo que en cada etapa
futura siempre se tomaran las decisiones correctas.

Goic (1996) dice que para que un problema pueda ser resuelto con la técnica de
programacion dinamica, debe cumplir con ciertas caracteristicas:

e Naturaleza secuencial de las decisiones: El problema puede ser dividido en
etapas.

e Cada etapa tiene un nimero de estados asociados a ella.

e La decision optima de cada etapa depende solo del estado actual y no de las
decisiones anteriores.

e La decision tomada en una etapa determina cual sera el estado de la etapa
siguiente.
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En sintesis, la politica dptima desde un estado s de la etapa k a la etapa final esta
constituida por una decision que transforma s en un estado s’ de la etapa k +1 y por la
politica éptima desde el estado s’ hasta la etapa final.

Segun Goic (1996) para resolver un problema de programaciéon dindmica debemos al
menos:

= |dentificacion de etapas, estados y variable de decision:

e Cada etapa debe tener asociado una o mas decisiones (problema de
optimizacion), cuya dependencia de las decisiones anteriores esta dada
exclusivamente por las variables de estado.

e Cada estado debe contener toda la informacion relevante para la toma de
decision asociada al periodo.

e Las variables de decision son aquellas sobre las cuales debemos definir
su valor de modo de optimizar el beneficio acumulado y modificar el
estado de la proxima etapa.

= Descripcion de ecuaciones de recurrencia: Nos deben indicar como se acumula
la funcion de beneficios a optimizar (funcion objetivo) y como varian las
funciones de estado de una etapa a otra.

= Resolucion: Debemos optimizar cada subproblema por etapas en funcion de los
resultados de la resolucion del subproblema siguiente. Se debe sefialar que para
que las recurrencias estén bien definidas se requerira invariablemente de
condiciones de frontera.

Donde tiene mayor aplicacion la programacion dinamica es en la resolucion de
problemas de optimizacion. En este tipo de problemas se pueden presentar distintas
soluciones, cada una con un valor, y lo que se desea es encontrar la solucién de valor
Optimo (maximo 0 minimo).

2.2.3 Operacion optima de compuertas (OPOP)

Cuando se presenta una avenida en un vaso controlado mediante compuertas, se
presentan dos alternativas de operacion; si las compuertas operan de forma
conservadora las avenidas pueden pasar por el vaso casi sin control, causando dafios por
inundacion aguas abajo, lo cual podria evitarse. Por otra parte una politica de operacion
muy audaz puede poner en riesgo la seguridad estructural de la presa o obligar a
“corregir” descargando grandes gastos que provoquen serios dafios aguas abajo.

El OPOP es un método para operar compuertas, propuesto por Gonzalez (1969), el cual
usa como Unica informacion la historia de los niveles del vaso, de modo que no se
causen dafios innecesarios y sobre todo que no se ponga en peligro la seguridad de la
obra. Gonzélez sugiere que para una avenida con periodo de retorno T, dado el nivel de
la presa en un tiempo t es posible encontrar la politica de operacion que minimice el
gasto maximo descargado, siguiendo el procedimiento que se detalla a continuacion.
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Para obtener las curvas de operacion para una avenida dada se aplica la ecuacion de
continuidad en la forma que se muestra a continuacion:

St =S5 +Q — X,
donde
Si+1, es el almacenamiento al final del intervalo de tiempo
Si, es el almacenamiento al principio del intervalo de tiempo
Qi, es el volumen que entra al vaso en el intervalo de tiempo
Xi, es el volumen descargado en el intervalo de tiempo

Para resolver la ecuacion de continuidad tal como se planted es necesario que cumpla
con ciertas restricciones. Una de ellas es que el almacenamiento en cualquier instante
debe ser menor que el NAME. Ademas los volimenes medios descargados deben ser
menores o iguales que los volimenes que podrian descargarse con las compuertas
totalmente abiertas (Vmax), para todos los intervalos y para cualquier volumen
almacenado. Otra restriccion se refiere a los dafios que se pueden provocar aguas abajo
a causa de los gastos descargados, dichos dafios son funcion del gasto méaximo
descargado.

Asi entonces la politica mas acertada es aquella donde se eligen las descargas tal que se
minimicen los dafios cumpliendo con la ecuacién de continuidad y respetando las
restricciones dadas anteriormente. De forma condensada el problema se puede escribir
como:

Min(X,, X5, X4, Xy JMax{D(X,), D(X,), D(X,),...D(X 1)}

Sujeto a
S, < NAME
0< X, £V, Parai=1,2,3, ...,NT
Sia=5+Q — X,

donde:

Xi, es el volumen descargado en el intervalo de tiempo

D(X), es la funcidn de dafios, que depende de el volumen descargado

Si+1, es el almacenamiento al final del intervalo de tiempo

Si, es el almacenamiento al principio del intervalo de tiempo

Qi, es el volumen que entra al vaso en el intervalo de tiempo

Vmax, €S el volumen que podria descargarse con las compuertas totalmente
abiertas

NT, es el nimero de intervalos de anélisis

Planteado asi, el problema se puede resolver mediante ecuaciones recursivas a través de
programacion dindmica, con lo cual es posible obtener la politica de operacion optima.
Se pueden elaborar graficas que indiquen con que gasto minimo es posible desalojar la
avenida; para construir las graficas se debe trazar en un plano almacenamiento-tiempo
las funciones optimizadas como se muestra en la figura 2.1.
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NAME

i |

Figura 2.1. Curvas de operacion obtenidas con el método OPOP (Gonzéalez, 1969).

De acuerdo a lo anterior es posible determinar la politica de operacién a seguir dada una
avenida, para lo cual se debe considerar una hipotesis, la cual es que los hidrogramas de
entrada al vaso coinciden en la rama ascendente, para diferentes tiempos de retorno (T,
T, ..., Tn), Y el gasto maximo se presenta en los tiempos ty, tpy t3 segun la figura 2.2.

Hveruda 3

=

t

b
N
N —

T '(a T3

Figura 2.2. Hidrogramas de entrada al vaso para diferentes
periodos de retorno (Gonzalez, 1969).

Si se conoce el almacenamiento en la presa en el tiempo 0 y la avenida que entra al vaso
cumple con la hipotesis anterior y es de periodo de retorno T,, Gonzélez (1969)
considera tres posibles casos:

a)

b)

Operacion de acuerdo a una politica obtenida a partir de una avenida con
periodo de retorno Ti; entre el inicio del hidrograma y el pico de éste (t;) se
sigue la curva de operacion correspondiente a esta avenida, sin embargo a partir
de que se supera este tiempo los volimenes de ingreso al vaso son mayores a los
supuestos, por lo tanto se debe cambiar la operacién a la que corresponde a la
avenida con To.

Se sigue la politica de operacidn obtenida para la avenida con T,, de tal modo
gue los almacenamientos seguirdn la curva de operacion obtenida para esta
avenida, sin presentar ningin contratiempo.

Las compuertas operan segun la politica obtenida para la avenida con Ts. Asi
entonces los almacenamientos seguiran la curva de operacion correspondiente
hasta llegar al pico de la avenida 2 (t;), a partir de ese momento los
almacenamientos seran menores a los estimados por lo cual se debera adoptar la
politica de operacion correspondiente a la avenida con To.

De esta manera con el método propuesto por Gonzalez (1969) es posible identificar la
avenida que entra al vaso, proporcionando al mismo tiempo la politica de operacién a

sequir.
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2.3 Algoritmos Genéticos

2.3.1 Introduccion

La computacion evolutiva es un campo de conocimiento donde se pretende simular un
proceso evolutivo a través de una computadora, con la finalidad de obtener la solucion a
problemas de aprendizaje, busqueda, clasificacion y optimizacién. Este campo esta
conformado por las estrategias evolutivas, la programacion evolutiva, los algoritmos
genéticos (AG), entre otros.

Los AG son un método para resolver problemas de optimizacion, basado en la seleccion
natural (o supervivencia del méas apto), el proceso que conduce la evolucién biolégica.
Este es un método de bulsqueda y optimizacion, desarrollado a principios de los afios
sesenta por Holland, el cual se basa en los principios de Darwin de seleccion natural y
en los mecanismos genéticos de las poblaciones. Desde su introduccion hace mas de
cuatro décadas los AG han demostrado ser una eficiente herramienta para complejos
problemas de disefio y optimizacion.

De acuerdo a Golberg (Chiu, 2006) la mayor diferencia entre los AG y los tradicionales
métodos de optimizacion son: los AG usan un codigo evolutivo para el juego de
parametros y no los parametros en si; buscan una poblacion de posibles soluciones y no
una sola solucién; los AG usan reglas de transicion probabilisticas, y no reglas
deterministicas.

Los AG han llegado a ser una familia de técnicas de optimizacién en la cual el espacio
de solucion es buscado mediante la generacion de candidatos a solucion con la ayuda de
un generador de numeros pseudo-aleatorios; estos algoritmos cuentan con un conjunto
de procesos de aprendizaje mediante los cuales se va depurando una poblacion con
individuos que son candidatos a solucidn, cada uno de los cuales representa un punto en
el espacio de potenciales soluciones.

La analogia con la naturaleza es establecida mediante la creacion de un juego de
soluciones candidatas llamadas poblacién. Cada individuo en una poblacion es
representado por un conjunto de pardmetros que describen completamente una solucion
al problema que se desea resolver. Estos individuos son codificados dentro de
cromosomas; los cuales son, en esencia, cadenas de caracteres andlogas a los del ADN.

Las unidades basicas de un AG son un “bit” (o caracter), un “gen”, un “cromosoma” y
una poblacion. En AG un gen esta constituido por bits (por ejemplo 0 y 1) y representa
un parametro (o una variable de decision) a optimizar. Un cromosoma es la
combinacion de un juego de genes. Cada variable es un gene y la combinacién de genes
forma un cromosoma, cada uno de los cuales es una posible solucién para las variables.
Finalmente una familia de cromosomas forma una poblacion, en donde cada uno de los
cuales es un candidato a solucion (Tayfur, 2007).

Los AG repetidamente modifican una poblacion de soluciones individuales, en cada
paso o generacion, seleccionando individuos de la poblacion actual para ser padres y
usarlos para producir hijos para la proxima generacion; para realizar esta seleccion cada
individuo debe ser evaluado para dar alguna medida de su desempefio. A través de las
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generaciones sucesivas, la poblacién evoluciona hacia una solucién considerada como
la mejor o la 6ptima.

Los AG usan tres tipos principales de reglas en cada paso para crear la siguiente
generacion a partir de la poblacién actual:

e Reglas de seleccidn, seleccionan individuos llamados padres que contribuyen
para la poblacién de la nueva generacion.

e Reglas de cruza, combinan dos padres para formar un hijo de la siguiente
generacion.

e Reglas de mutacion, aplican cambios aleatoriamente de los individuos padres a
los hijos.

Se pueden aplicar los AG para resolver una gran variedad de problemas de optimizacién
gue no son adecuados para algoritmos de optimizacién estandar, incluyendo problemas
donde la funcion objetivo es discontinua, no diferenciable, estocastica o altamente no
lineal. Cualquier proceso de optimizacion ya sea de ingenieria 0 no, es susceptible de
ser resuelto mediante algoritmos genéticos. Una estructura general de los algoritmos
genéticos es como sigue:

Poblacion Inicial: Evaluacion: Clasificacion:
Crea una
poblacion inicial |::> Realiza el computo |::> Usa el valor
con individuos de los valores de obtenido, de la
aleatorios los candidatos funcién objetivo,
para determinar su
desempefio
Reproduccion: Seleccion:
Crea nuevos Selecciona los
individuos, cruza individuos con
y mutacion mejor desempefio
para la

Figura 2.3. El ciclo basico de los algoritmos genéticos.

En general un algoritmo genético tiene cinco componentes basicos, que son resumidos
por Michalewicz (citado por Gen, 2000), los cuales son:

1. Una representacion genética para las soluciones del problema.

2. Una manera de crear una poblacion inicial de soluciones.
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3. Una funcién de evaluacion que clasifica las soluciones en términos de su
desempefio.

4. Operadores genéticos que modifican la composicion genética de los hijos
durante la reproduccion.

5. Valores para los pardmetros de los algoritmos genéticos.

Los algoritmos genéticos usualmente comienzan la optimizacion a partir de una
poblacion que contiene un numero fijo de individuos, cada uno con un cromosoma
distintivo. El cromosoma es una cadena numérica donde cada posicion (alelo en
terminologia de AG) codifica un parametro, o parte de él, del problema. Para la
representacion de los alelos se pueden ser elegir varias formas que van desde el alfabeto
binario (A e {1,0}), hasta el de los nimeros reales (A € R).

Los individuos de la poblacidn inicial son generados aleatoriamente, después de lo cual
el algoritmo entra a un ciclo durante un predeterminado numero de iteraciones o
generaciones. En este ciclo, la poblacién que entra es primeramente evaluada de
acuerdo con la funcién objetivo preestablecida, la cual describe numéricamente el
desempefio de los individuos para resolver el problema. Después de este paso es
iniciado otro ciclo para determinar los padres de la poblacion para la siguiente
generacion aplicando los operadores genéticos de seleccidn, cruza y mutacion.

Un AG simple puede ser usado para resolver problemas de optimizacion multi-objetivo;
con un AG simple el problema multi-objetivo es convertido a una simple funcién
objetivo ponderada, con diferentes pesos seleccionados para asignar diferentes
prioridades a los correspondientes objetivos (Aragén, 2008).

2.3.2 Codificacién

Al usar un AG, se debe elegir una representacién adecuada para codificar en el
cromosoma de un individuo las diferentes caracteristicas del problema para el cual se
busca un Optimo. Se supone que los individuos (posibles soluciones), pueden
representarse como un conjunto de parametros, que denominaremos genes, los cuales
agrupados forman una cadena de caracteres (denominada cromosoma) (Jiménez, 2004).

Para codificar un cromosoma, lo mas comdn es utilizar el lenguaje binario, sin embargo,
en muchos problemas de ingenieria resulta muy complejo representar sus caracteristicas
mediante este lenguaje, razon por la cual ha recurrido a otros métodos de codificacion
que hagan mas efectiva su implementacion en los AG. De acuerdo con el tipo de
simbolo que es utilizado para representar un alelo los métodos de codificacion pueden
ser clasificados como:

e Codificacion binaria
e Codificacion con nimeros reales
e Caodificacién con variacion de enteros o literales

Por otra parte se debe considerar que para cada uno de los individuos de la generacién
se debe calcular una medida de que tan bueno es el cromosoma (o candidato a solucion),
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esta medida es denominada fitness para cada individuo en una poblacion. Esto Gltimo se
realiza haciendo uso de una funcion objetivo en la cual se involucran todos los
parametros y caracteristicas del problema y con ella se determina la calidad del
individuo. Asi entonces al evaluar un individuo la funcion objetivo dara la pauta para
saber que tan efectivo es el individuo para solucionar el problema que se plantea.

El desempefio relativo de cada cromosoma puede ser obtenido mediante el empleo de la
siguiente ecuacion:
f(C)

FIC))==—""
(C) S(C)
donde:
Ci, es el cromosoma i
F(Ci), es el valor del desempefio del cromosoma

f(C;), es el valor de la funcion objetivo evaluada para el cromosoma i

La definicion de la funcidén objetivo es uno de los pasos mas importantes en la
codificacion del problema, para su resolucion mediante los AG, ya que crea las bases
para la seleccion. Dicha funcion debera ser planteada para cada problema en particular.

Después del proceso de evaluacion los individuos seran seleccionados para la union y
produccion de hijos este proceso es llamado reproduccion. La reproduccion es el
procedimiento mediante el cual los cromosomas son elegidos para la siguiente
generacion; ésta consiste en la seleccion de padres, la cruza y la mutacion.

2.3.3 Seleccién

Es un proceso para distinguir individuos basandose en su calidad, y asi encontrar los
mejores, los cuales podran convertirse en padres para la siguiente generacion. La
seleccion es un proceso tipicamente probabilistico; una propuesta popular es que la
selecciéon es proporcional al desempefio (Golberg, citado por Chiu, 2006), lo cual
significa que individuos con un desempefio mas alto, tendran una probabilidad mayor
de participar en la reproduccion y por consiguiente de contribuir con uno o mas hijos
para la siguiente generacion. No obstante algunas veces a los individuos con baja
calidad se les otorga una pequefia posibilidad de participar en la reproduccion, lo cual
ayuda a la busqueda evitando la posibilidad de estancarse en un optimo local.

A lo largo de los afios se han propuesto diferentes métodos para realizar la seleccion de
los individuos mas capaces, dentro de dichos métodos el método més conocido es el de
la Ruleta propuesto por Holland, en el cual la idea basica es determinar en un circulo,
una seccién de probabilidad de supervivencia para cada individuo, que sea proporcional
al desempefio de este. El proceso se realiza haciendo girar la ruleta un nimero de veces
igual al nimero de individuos de la poblacién, en donde en cada giro se selecciona un
individuo para la reproduccion.

La seleccion es responsable de empujar al proceso de busqueda a obtener mejoras en la
calidad de los individuos.
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2.3.4 Operadores geneéticos

Existen dos aspectos de suma importancia en la estrategia de busqueda: explorar todo el
espacio de basqueda y aprovechar la mejor solucién. Con el primer aspecto se pretende
explorar por completo el espacio de posibles soluciones, lo cual tiene el beneficio de
que se puede escapar de la obtencién de un éptimo local. Por su parte el segundo
aspecto se avoca a la explotacion de la mejor solucion, lo cual se logra con la busqueda
local, ya que ésta es capaz de alcanzar mejoras habiendo encontrado un éptimo local.

Los AG combinan paralelamente la bdsqueda global con la busqueda local para mejorar
las soluciones individuales, esto se logra haciendo uso de los operadores genéticos
clasicos: la cruzay la mutacion.

En los AG convencionales la cruza juega un papel primario, y su probabilidad
generalmente es alta, ademas, el desempefio de los AG depende en gran medida de este
operador. Por su parte la mutacién juega un papel secundario y tienen una probabilidad
generalmente baja. Sin embargo existe una gran variedad de estudios donde se realiza
una comparacion entre la cruza y la mutacion en los cuales se confirma que en algunas
ocasiones la mutacion puede ser mas importante que la cruza (Gen, 2000).

2.3.4.1 Cruza

Es un operador estocastico que escoge que partes de cada padre seran combinadas, asi
como la forma en que seran combinadas. Como su nombre lo indica es la combinacion
de la informacion genética procedente de dos padres para la formacién de uno o dos
hijos, asi entonces dos individuos intercambian alelos de sus cromosomas de acuerdo a
cierto criterio. El principio de cruza es muy simple, mediante la unién de dos individuos
con rasgos diferentes, pero aceptables es posible producir un hijo que combine los
rasgos de ambos.

Existen diferentes opciones para este operador, la mas comun es la cruza en un solo
punto, sin embargo, se pueden utilizar variantes como: cruza en dos puntos o incluso
cruza de mas de dos individuos (lo cual no tiene equivalencia en la naturaleza).
Al operador de cruza también se le conoce como remplazo ya que los individuos
seleccionados como padres seran remplazados en la siguiente generacion por sus hijos.
De ahi que en esta etapa se presenta un pequefio inconveniente, como en la cruza se
sobrepone el material genético de un cromosoma sobre otro es posible que algin
material genético potencialmente Util pueda perderse.

pl=[abcdefgh]

p2=[12345678]

h=[abc45678]

Figura 2.4.0perador de cruza en un punto simple.
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2.3.4.2 Mutacion

La mutacion es una ligera modificacion en las caracteristicas de un individuo y es
usualmente representada mediante el cambio de valor de uno de los alelos en el
cromosoma. Generalmente se le asigna una probabilidad pequefia, sin embargo si
importancia radica en que asegura que ningun punto del espacio de posibles soluciones
tenga probabilidad cero de ser incluido en el proceso de busqueda.

p=[abcdefgh]
h=[abcaefgh]

Figura 2.5. Individuo original e individuo mutado.

2.3.4 Usos en Ingenieria

En la ingenieria industrial ha sido muy popular el uso de los algoritmos genéticos para
resolver problemas de optimizacion, mientras que en la ingenieria civil se han utilizado
comunmente para el disefio de redes de agua potable. Sin embargo, los algoritmos
genéticos son un método de optimizacién muy versatil, el cual ha encontrado una gran
variedad de usos en la hidrologia, dentro de los cuales se pueden mencionar algunos
como los gue son citados a continuacion.

Han sido utilizados para el disefio de redes de drenaje pluvial, por ejemplo Afshar et al.
(2006) han utilizado los AG en dos diferentes esquemas de optimizacion; en uno de
ellos la elevacion de los nodos y los didmetros de los tubos son elegidos como las
variables de decision para ser determinadas mediante los AG; mientras que en otro
esquema solamente las elevaciones son optimizadas mediante AG. En ambos casos,
para realizar la optimizacion, Afshar se ayud6 de un modelo de simulacion hidraulica
(SWMM-TRANSPORT, ver Afshar et al., 2006). EIl resultado es un modelo de
optimizacion que puede ser empleado para el disefio, a gran escala, de redes de
alcantarillado pluvial. En ambos casos el modelo proporciond soluciones comparables
con las que existen en la literatura y con posibilidades de incorporar otras variables
como por ejemplo los almacenamientos en los nodos.

Los AG También han sido utilizados para predecir la velocidad del escurrimiento en
cauces que reciben afluentes laterales importantes, Tayfur et al. (2007) desarrolldé un
modelo que predice la velocidad del flujo en una estacién aguas abajo a partir de los
datos de estaciones de medicion, ubicadas aguas arriba y aguas abajo. Los resultados
mostraron que los AG producen resultados satisfactorios, superiores al mas reciente
método de la curva de velocidad (RCM de Moramarco et al., citado por Tayfur et al.,
2007). Tayfur analizé casos donde Unicamente se utilizaron como vector de entrada
datos de las elevaciones de la superficie libre del agua, para predecir los escurrimientos.
Este método tiene la implicacion de que para rios no aforados puede predecir la
velocidad del flujo sin que sea necesario contar con informacion detallada de la
geometria de la seccion del cauce. También se comprobd que los AG no tienen
problema alguno para realizar extrapolaciones, por lo cual el modelo desarrollado por
Tayfur et al. puede ser utilizado como una herramienta de prediccion.
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Ya en el contexto de la operacion de presas, Chang et al. (2001) presenta una nueva
aproximacion para mejorar la operacion de almacenamientos en tiempo real. Chang
propone un método que combina dos procedimientos: los AG y un sistema adaptativo
de inferencia basado en redes. Los AG son utilizados para buscar el histograma de
operacién optimo, basado en series de ingresos las cuales pueden son utilizadas como la
base de los patrones de entrada-salida para el siguiente proceso. Los resultados de la
simulacion obtenidos por Chang demostraron que este método, en comparacion con el
M-5 (ver Chang et al., 2001), tiene un mejor desempefio con respecto a la prediccion del
déficit total de agua. La combinacion de GA y el sistema de redes, puede ser utilizada
para preclasificar el patron de entrada-salida y determinar una operacion en tiempo real
Optima. En el estudio de Chang se muestra que este método es capaz de tener un
desempefio superior a las estrategias tradicionales.

De manera similar Chiu et al.(2006) presenté un novedoso método para optimizar
almacenamientos, mediante logica difusa y un algoritmo evolutivo hibrido (AG), Chiu
utilizé informacion mensual de ingresos por tres afios que reflejan diferentes
condiciones hidroldgicas. Al realizar la comparacién de los resultados con las reglas de
operacion vigentes en el lugar se observo que el modelo tiene un mejor desempefio que
el usado actualmente (M-5, ver Chiu et al., 2006). El analisis también mostré que el
modelo hibrido puede incrementar la probabilidad de encontrar una solucion optima
mientras que reduce el tiempo de computo. Los resultados demostraron que este método
puede formular con eficacia el esquema de operacion para el almacenamiento dentro del
grado de satisfaccion entre los usos y las restricciones.

Otro trabajo importantes es el reportado por la investigacion de Oliveira et al. (1997), su
trabajo se centrd en la estimacion de politicas de operacion multiproposito en sistemas
de varios almacenamientos, usando AG. Cada politica es evaluada usando simulaciones
para calcular un indice de desempefio para cada una de las series de escurrimientos
dadas. Las mejores politicas son usadas como bases para generar un nuevo juego de
politicas. El proceso de mejoramiento y evaluacion es repetido hasta no se encuentra
una mejora en el desempefio. EI método es aplicado como ejemplo en sistemas de
almacenamiento usados para abastecimiento de agua y la generacion de energia; dicho
método fue aplicado a varios ejemplos hipotéticos, con diferentes objetivos y
configuraciones para los sistemas. La investigacion de Oliveira sugiere que los AG
pueden ser una préctica y robusta forma de estimar las politicas de operacion para
dichos almacenamientos.
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3. TRANSITO DE AVENIDAS EN VASOS INTERCONECTADOS.
APLICACION AL SISTEMA DE PRESAS DEL PONIENTE

3.1 Descripcion de la zona de estudio

En este capitulo se analiza parte de la zona poniente-sur del Valle de México, que
comprende del municipio de Naucalpan en el Estado de México, hasta la delegacion
Magdalena Contreras en el Distrito Federal y que tiene una extension de 541 km?; en
esta parte del Valle de México se forman 30 subcuencas definidas por el sistema de
presas construido para regular los escurrimientos generados en la zona.

Debido a su importancia, la Cuenca del Valle de México es la cuenca mejor
instrumentada del pais, en lo que respecta a la informacion relativa a la precipitacion; en
los afios 80’s la Direccion General de Construccion y Operacion Hidraulica (DGCOH)
hoy llamada sistema de Aguas de la Ciudad de México, instald un sistema de medicion
conformado originalmente por 49 pluvidgrafos, el cual ha aumentado paulatinamente y
en la actualidad cuenta con 78 pluviografos distribuidos de forma mas o menos
uniforme en el Distrito Federal y parte del Estado de México.

Mediante el método de los poligonos de Thiessen se obtuvieron las areas de influencia
de las estaciones y con ello se determinaron las estaciones que seran utiles para el
analisis. Las estaciones utilizadas para el estudio son las siguientes: 9, 15, 16, 17, 21,
22, 23, 24, 25, 26, 48, 49, 54, 55, 56, 57, 60, 65, 73 y 77 con las cuales se abarca en su
totalidad el area en estudio.

Figura 3.1. Ubicacion de las estaciones del SACM, las estaciones
resaltadas son las utilizadas en el analisis.
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El sistema de presas, analizado en este trabajo, esta constituido por 30 presas de las
cuales 10 se ubican en el Estado de México y 20 en el Distrito Federal; asi mismo, de
las 30 presas 4 son Unicamente de derivacién ya que su vaso no tiene capacidad de
regulacion. Varias presas se encuentran interconectadas entre si mediante tineles, lo
cual permite que se formen subsistemas que trabajan en conjunto.

Debido al desmesurado crecimiento del area urbana algunos de los vasos se encuentran
invadidos con asentamientos irregulares, lo cual limita el funcionamiento de las presas
correspondientes, disminuyendo su capacidad de almacenamiento o impidiendo que el
nivel del agua llegue al nivel de las obras de excedencias, por tal motivo, para el analisis
es necesario definir dos elevaciones de referencia, la correspondiente al NAMO y la
elevacion maxima permitida al considerar dichos asentamientos.

Figura 3.2. Poligonos de Thiessen correspondientes a las estaciones
pluviométricas del SACM.

En las siguientes figuras se muestran las cuencas de aportacion al sistema de presas del
poniente (descritas en anexo I de este trabajo), asi como los poligonos de Thiessen
correspondientes.
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Figura 3.3. Ubicacion de las cuencas correspondientes al sistema de presas del
poniente.

Figura 3.4. Sobreposicion de los poligonos de Thiessen
con las cuencas estudiadas.

3.2. Definicion de subsistemas

Respecto a la distribucion espacial y temporal de la lluvia se tiene que en el Valle de
Meéxico se presentan lluvias concentradas y de corta duracion, por lo cual se puede
suponer que la lluvia se concentra en areas pequefias respecto al area de aportacion al
sistema de presas en estudio. Por tal motivo y con la finalidad de facilitar el analisis se
puede dividir al sistema de presas en varios subsistemas donde las presas que los
conformen tengan estrecha relacion entre ellas, y de esta forma puedan trabajar en
conjunto para conducir los escurrimientos ya controlados hacia el Vaso de Cristo.
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Anteriormente Franco (1992) propone una division del sistema en tres grupos, 8 presas
formando el grupo norte; 13 presas el centro y 8 presas el grupo sur. Dominguez (1997)
también hace una clasificacion de presas para su descripcion y analisis, el primer grupo
lo forman las presas Anzaldo, Texcalatlaco, Tequilasco y Tarango. El grupo mas
importante lo conforman las presas Mixcoac, Becerra C, Tacubaya, San Joaquin y El
Capulin. Otro grupo esté formado por las presas Dolores, Barrilaco y El Periodista, que
regulan los escurrimientos de su cuenca propia. Por ultimo el grupo conformado por las
presas Hondo, El Sordo, Los Cuartos, Las Julianas, Totolica, Los Arcos, La Colorada y
El Colorado.

Debido a que en la actualidad se ha modificado la operacién de algunas presas, ademas
de que existen interconexiones que no estaban consideradas, y con base en simulaciones
realizadas como prueba se propone una divisidn en subsistemas como se indica a
continuacion:

Grupo 1: Anzaldo — Texcalatlaco — Coyotes

Estas presas tienen interconexion directa; Texcalatlaco recibe los escurrimientos de su
cuenca propia, sin embargo, su vaso tiene una capacidad de regulaciéon muy limitada
por lo cual, mediante un tinel, envia los excedentes hacia Coyotes, sin embargo,
Coyotes es una presa derivadora, por lo que envia dicho caudal hacia la presa Anzaldo.
Dependiendo de la elevacion en cada uno de los vasos la comunicaciéon puede ser
bidireccional entre Coyotes y Texcalatlaco.

Figura 3.5. Esquema del grupo de presas 1.

Grupo 2: Derivacién Tequilasco — Tequilasco — La Mina — Pilares - Tarango

Las primeras tres se encuentran en serie sobre el rio Tequilasco; La Mina no esta
interconectada, pero puede recibir aportaciones de Tequilasco, que a su vez tampoco
esta interconectada pero puede recibir aportaciones de la Derivacion. Debido a que las
presas Tequilasco y La Mina han presentado problemas, fue construida la Derivacion, la
cual puede desviar el caudal hacia la presa Tarango, que esta interconectada con la presa
Pilares.
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Figura 3.6. Esquema del grupo de presas 2.

Grupo 3: Mixcoac — Becerra C — Tacubaya — Tecamachalco — El Capulin — San
Joaquin - El Tornillo

Este es el grupo mas importante del sistema debido a su tamafio y a que todas las presas
estan interconectadas de tal modo que la operacion en cualquiera de ellas afecta al resto
del grupo. El sentido del flujo es de sur a norte, es decir, los excedentes en Mixcoac son
enviados a Becerra C, los excedentes en Becerra C son enviados mediante el tunel de
interconexion hacia Tacubaya, y asi sucesivamente hasta llegar a la presa el Tornillo la
cual puede descargar hacia la Descarga al Rio Hondo.

Presa El Capulin

S

Presa
Tecamachalco

e

Figura 3.7. Esquema del grupo de presas 3.
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Grupo 4: Las Flores — Becerra B — Becerra A — Ruiz Cortines — Dolores —
Barrilaco — El Periodista

Estas presas no tienen interconexion mediante tinel con otras, por lo cual solamente
regulan los escurrimientos de su cuenca propia, asi que su operacion no influye en otros
grupos. Algunas presas de este sistema se pueden observar en el esquema del grupo
numero 3 (sefialadas con verde en la figura 3.7)

Grupo 5: Hondo - El Sordo - Los Cuartos — Totolica

En este grupo se tiene una de las cuencas mas importantes, la correspondiente a la presa
Hondo, sin embargo, como ésta presa es unicamente de derivacion tiene que enviar
practicamente todo el caudal de su cuenca de aportacion hacia el vaso de la presa El
Sordo. Las otras dos presas de este grupo no estan interconectadas.

Figura 3.8. Esquema del grupo de presas 5.

Grupo 6: Las Julianas — Los Arcos — El Colorado — La Colorada

Este grupo se encuentra ubicado sobre la cuenca del Rio de los Remedios, el cual
desemboca hacia el Vaso de Cristo. Las presas Las Julianas y Los Arcos se encuentran
en serie, por lo cual Los Arcos podria recibir aportaciones de Las Julianas ubicada
aguas arriba; las otras dos presas que conforman el grupo no estan interconectadas con
ninguna otra.
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........

Figura 3.9. Esquema del grupo de presas 6.

3.3 Precipitacion

Como en la zona en estudio no se cuenta con datos hidrométricos suficientes es
necesario recurrir a modelos lluvia-escurrimiento, razén por la cual para los datos de
precipitacion se definieron las fuentes de informacion disponibles para la realizacion de
las simulaciones. En este caso fue utilizada la informaciéon que proporciona la red de
pluvidgrafos del Sistema de Aguas de la Ciudad de México (SACM), conformada por
78 pluvidgrafos.

Dicha red estd conformada por un sistema automatizado de medicion, transmision y
almacenamiento digital de la informacion, en tiempo real. El sistema permite la
medicion de la altura de precipitacion mediante el empleo de pluvidgrafos de balancin,
activados para registrar una altura de lluvia previamente establecida. Los pluviografos
se encuentran conectados a un sistema central conformado por una microcomputadora,
la cual realiza las funciones de almacenamiento, procesamiento y transmision de datos.

La forma en que se presentan los datos es en archivos de texto con extension .PLU; para
cada dia de medicién se genera un archivo .PLU el cual contiene la informacion
correspondiente a 24 horas de medicion continua (desde las 6:00 horas de la fecha
correspondiente hasta las 6:00 horas del dia siguiente) de cada una de las estaciones de
la red.

El archivo .PLU esta conformado por el nimero de eventos que ha registrado el
pluviografo (cada evento representa un giro del balancin del pluvidgrafo), asi como la
hora y la fecha en que fueron registrados. Como se menciono6 anteriormente, para que se
produzca un giro del balancin se necesita que éste registre una lluvia correspondiente a
una altura de precipitacion constante definida por el aparato, en este caso dicha altura
corresponde a 0.254 mm. (0.01 pulgadas).

Estos archivos serdn la materia prima para obtener los hidrogramas de entrada a cada
una de las presas, lo cual se describe en el siguiente punto.
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Figura 3.10. Archivo .PLU con la informacion de una tormenta.

3.4 Calculo de los hidrogramas

Para realizar el transito de las avenidas en el sistema de presas es necesario conocer el
hidrograma de entrada a cada una de las presas. Para el calculo de los hidrogramas de
entrada se definieron las estaciones de la red de pluviografos del Sistema de Aguas de la
Ciudad de México que tienen area de influencia en la zona de las presas. Una vez que
fueron definidas se ubicaron y se procedid a obtener el area de influencia de cada una de
las estaciones por el método de los poligonos de Thiessen.

También fueron ubicadas las 30 presas que conforman el sistema y se generaron los
parteaguas de las cuencas correspondientes a cada una de ellas. Toda la superficie que
delimita el parteaguas es considerada el area de aportacion a la presa.

Obtenida el area de influencia de cada una de las estaciones pluviométricas; se
delimitan las subcuencas, sobreponiendo los poligonos de Thiessen con el parteaguas de
la cuenca, es decir, el area de influencia de cada estacion se consideré6 como una
subcuenca.

Posteriormente para cada una de las subcuencas definidas se obtiene el centroide, ya que
se supondra que la lluvia que se registre en la estacion correspondiente a esa subcuenca
se concentrara en ese punto.

Con ayuda de un SIG se obtiene la malla de parametros distribuidos, dicha malla puede
tener el tamafo de celda que el usuario desee, para este trabajo se optd por celdas de
100x100 metros, debido a que se considerd que este tamano puede brindar una mejor
descripcion de las cuencas.
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Se tomaron los centroides previamente determinados y se sobrepusieron en la malla de
parametros distribuidos, ésto se realizd para determinar a que celda corresponde el
punto donde se ubico el centroide. De las tablas de atributos generadas por el SIG se
obtuvo la longitud de viaje y la pendiente de la celda determinada hasta la presa
correspondiente.

Considerando que la lluvia se concentra en el centroide y que de éste parte el cauce
principal de la subcuenca, con la longitud de viaje desde este punto hasta la salida de la
cuenca se determind el tiempo de concentracion para cada una de las subcuencas. En la
literatura existen varias ecuaciones para el calculo del tiempo de concentracion T, la
ecuacion empleada en este trabajo fue la de Kirpich. En el caso de las presas que se
encuentran en serie también fue necesario determinar el tiempo de traslado de una presa
a otra.

Una vez que se definieron las caracteristicas de las cuencas asi como de las subcuencas
generadas, se gener6 un archivo en donde se detallan caracteristicas como: El tiempo de
concentracion de las cuencas, las estaciones que influyen en cada cuenca, asi como el
area de influencia de cada una y el porcentaje de area respecto al area total de la cuenca.
Para generar los hidrogramas de entrada en cada uno de los almacenamientos se utiliza
un programa de computo elaborado en el Instituto de Ingenieria de la UNAM, el cual
toma como archivos de entrada los mencionados anteriormente y procesa los archivos
.PLU que se obtienen de la red de pluviografos del SACM.

Teniendo los archivos PLU se conoce la distribucion temporal de la lluvia en cada una
de las estaciones, con lo cual el programa genera los hietogramas para cada estacion,
para tal efecto se utilizaron intervalos At = 10 minutos. Finalmente los hietogramas de
lluvia efectiva se obtuvieron multiplicando el hietograma de lluvia total por el
coeficiente de escurrimiento. Los coeficientes de escurrimiento para cada cuenca de
aportacion se obtuvieron de acuerdo con la ecuacion:

AJ
Coy = 0.45(1,) Y
(1))~

Cep= (Cen*An + Cgy *Ay + Crs™ Ag)/ At

donde:

Cru, es el coeficiente de escurrimiento urbano

Ay, es el area urbana

Ar, es el area total

Iy, es el indice de urbanizacién

Ckp, es el coeficiente de escurrimiento medio ponderado

Cen, es el coeficiente de escurrimiento no urbano

An, es el area no urbana

Cgs, es el coeficiente de escurrimiento suburbano

As, es el area suburbana

Los coeficientes Cyy y Cgs asi como el indice Iy se obtuvieron de los informes
“Actualizacion de los coeficientes de escurrimiento para diferentes cuencas en el area
metropolitana de la Ciudad de México” y “Simulacién hidrolégica e hidraulica del area
metropolitana de la ciudad de México”, elaborados por la DGCOH en 1994
(Dominguez et al., 2006).
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Considerando el area de influencia de cada estacion, sobre una determinada cuenca, y
las caracteristicas fisiograficas de la cuenca, el programa genera un hidrograma
asociado al area de influencia de cada estacion (subcuencas); para tal objetivo se parte
de la hipotesis de que la lluvia registrada en una estacion se concentra en el centroide de
la subcuenca correspondiente.

Para obtener los hidrogramas correspondientes a cada subcuenca se considerd que seran
trapeciales con las siguientes caracteristicas: El tiempo de ascenso t; es de 10 minutos.
El tiempo hasta el inicio del descenso es igual al tiempo de concentracion,
correspondiente a la subcuenca, y el tiempo de descenso es de 1.4 veces dicho tiempo.

El area del trapecio es igual al producto de la precipitacion efectiva por el area de la
subcuenca. A partir de esa igualdad se obtiene el gasto maximo correspondiente a la
altura del trapecio.

Q(m’s) .

Qp

[
>

10min t, 414t t

Figura 3.11. Hidrograma correspondiente a cada lluvia.

Conociendo la distancia entre el centroide de cada subcuenca y la salida de la cuenca se
determinan el tiempo de viaje de cada hidrograma hasta la salida de la cuenca; con ésto
se hace la convolucion y se obtiene el hidrograma total de salida para cada cuenca. Este
sera considerado como el hidrograma de entrada a cada una de las presas.

El programa genera un archivo en el cual se presenta dicho hidrograma de entrada para
cada una de las 30 presas del sistema. Se debe sefalar que algunas de las fechas elegidas
para el andlisis no tienen registro de lluvia en todas las estaciones, por lo cual fue
necesario definir nuevamente el area de las subcuencas en funcion de las estaciones que
si tienen informacién. Por tal motivo el procedimiento que se ha descrito se repiti6 para
diferentes eventos y combinaciones de estaciones.

3.5 Transito de Avenidas en un sistema de presas interconectadas

Para conocer el estado del sistema de presas del poniente y su respuesta a tormentas
extremas se realizan simulaciones con la ayuda de un programa de computo, llamado
VASOS (Franco, 1992), este programa toma como datos los hidrogramas de entrada a
las presas generados y realiza el transito de las avenidas tomando en cuenta la
interconexion entre algunas de las presas.
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Ademas de los hidrogramas de entrada, el programa VASOS requiere una serie de
archivos de texto que presentan datos de cada una de las presas, dentro de las
caracteristicas mas importantes estan: Las curvas Elevaciones-Volumenes, la matriz de
conexiones entre presas, los tipos de obra de toma, las elevaciones de la corona, de la
obra de toma, la maxima permitida, también se tienen los porcentajes de apertura en las
obras de toma, entre otros. El programa VASOS realiza el siguiente procedimiento:

El programa se basa en la ecuacion de continuidad expresada de la siguiente manera:

V.=V, +1At-0O At
donde:
Vs, es el volumen final en el vaso
Vi, es el volumen inicial en el vaso
I, son los gastos que ingresan al vaso
O, son los gastos que salen del vaso
At , es intervalo de tiempo

Expresada de forma diferencial y considerando que el vaso puede tener varios ingresos
debidos a las interconexiones la ecuacion anterior se puede escribir:

L+ I+ + 41
2

0,+0

V=V, + NC At - LAt

Donde los subindices i y f corresponden a los valores iniciales y finales de los
respectivos gastos, mientras que los subindices 1 a N representan el nimero de presas
que realizan aportes al vaso analizado. Asi entonces, se supone primero que los gastos
finales son iguales a los iniciales, con ésto se calcula el volumen final; posteriormente
utilizando el valor calculado del volumen final se calculan los valores correspondientes
a los gastos finales, y con ésto vuelve a modificar el valor del volumen final, asi
sucesivamente se va repitiendo el calculo un determinado numero de iteraciones hasta
que se minimiza o elimina el error entre los volumenes finales calculados entre dos
iteraciones.

En cada una de las presas el programa realiza lo siguiente, encuentra el tipo de
conexiones si es que las hay, si es el caso calcula los aportes, a la presa analizada,
debido a las interconexiones. Revisa la elevacion inicial de la presa analizada. En la
presa interconectada verifica el volumen inicial y, si hubo aportes hacia el vaso
analizado. Dependiendo del tipo de conexion se calcularan los aportes, si la presa
interconectada s6lo deriva hacia la presa analizada, la aportacion se calcula como el
promedio de los gastos de salida inicial y final por el At; en caso de que exista tinel de
interconexion, primero se revisa la elevacion de éste para ambas presas, y tomando en
cuenta sus caracteristicas hidraulicas se calcula el gasto que pasa por dicho tinel. Asi el
volumen que pasa por el tinel se obtiene como el producto del gasto por el At. Este
proceso puede verse a mayor detalle en Franco (1992) apéndice IV.

Posteriormente para la presa en andlisis se revisa el tipo de obra de toma y el volumen
inicial, el cual es la suma del volumen inicial en el vaso mas las aportaciones realizadas
por alguna conexion. Calcula el nuevo volumen o volumen final; éste es el volumen
inicial mas una diferencia de volumen la cual se calcula como el volumen que entra
(aportaciones de otras presas y por cuenca propia) menos el que sale. El volumen de
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salida se calcula como el promedio de los gastos de salida por el At més el volumen que
sale hacia el tinel.

Calcula el gasto de salida por la obra de toma considerando la elevacion del agua en el
vaso y la apertura en las obras de toma, para tal efecto utiliza la ecuacion general de un
orificio, la cual se expresa como sigue:

Q=C,A-/2gh
donde:

Q, es el gasto descargado por el orificio, en m’/s

Cq, es el coeficiente de descarga del orificio

Aq, es el area de descarga, en m?, la cual depende de la apertura de las
compuertas

h, es la carga sobre el orificio, en m.

g, es la aceleracion de la gravedad (9.81 m/s?)

Hecho ésto calcula el incremento en la elevacion para obtener la elevacion final, verifica
si ésta es mayor que la del NAMO, en cuyo caso utiliza la ecuacion de un vertedor de
descarga libre para calcular el derrame por la obra de excedencias, dicha ecuacion es la
siguiente:
%
Q=CLH"?
donde:
Q, es el gasto descargado por el vertedor, en m’/s
C, es el coeficiente de descarga

L, es la longitud de la cresta vertedora, en m.
H, es la carga sobre el vertedor, en m.

En caso de que la elevacion final sea menor que la del NAMO, la descarga por la obra
de excedencias es cero. Entonces el gasto de salida final se calcula como la suma del
gasto de salida por las obras de toma mads el derrame por el vertedor, si es el caso. Por
ultimo calcula una altura promedio entre la inicial y la final, la cual se considerara como
la altura inicial para la siguiente iteracion.

Todo el proceso descrito anteriormente se repite para el siguiente intervalo de tiempo, el
numero de veces que sea necesario para realizar el transito completo de la avenida.

Los resultados que proporciona el programa VASOS son: Los hidrogramas de salida de
cada una de las 30 presas; la variacion de los niveles de la superficie libre del agua en
cada uno de los vasos; y un resumen donde para diferentes tiempos se muestran las
entradas, las salidas, el volumen almacenado asi como la elevacion correspondiente a
dicho volumen, en cada uno de los vasos, de aqui se puede obtener el volumen maximo
registrado en cada una de las presas para el evento analizado. A manera de ejemplo en
la siguiente figura se pueden apreciar de forma grafica los resultados que ofrece el
programa para una presa, en este caso la presa Las Flores.
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Figura 3.12. Hidrogramas de entrada y salida correspondientes a la presa Las Flores
(izq). Evolucién de las elevaciones en el vaso de la presa Las Flores (der).

3.6 Escenarios

Para poder caracterizar el comportamiento de las presas para cada uno de los eventos se
propuso un coeficiente de almacenamiento definido como: el volumen de
almacenamiento registrado para el evento entre el volumen correspondiente al NAMO:

Coefl = Vx

NAMO

donde:
Vx — Volumen alcanzado para una apertura X
VNamo — Volumen correspondiente al NAMO

* Para que la presa funcione adecuadamente este factor debe ser menor que uno; un
valor mayor implicaria la ocurrencia de derrames por el vertedor.

3.6.1 Escenario base (Tr = 10,000)

Antes de comenzar el andlisis de los eventos historicos seleccionados se debe tener un
punto de referencia a partir del cual se pueda emitir algin juicio acerca del desempeno
de las presas, para tal efecto se tomd como referencia una tormenta con periodo de
retorno de 10,000 afios. Dicha tormenta fue simulada para obtener una politica 6ptima
de operacion que pudiera ser aplicable a todos los eventos historicos que se utilizaron en
el analisis.

En un analisis realizado por Franco (1992) se tomaron como escenarios de simulacion la
apertura total y cierre total de las compuertas sin embargo en este trabajo, para la
primera simulacion se tomaron aperturas del 50% en todas las presas, para ajustarlo
posteriormente conforme se realizaron las corridas. El procedimiento para ajustar las
aperturas es el siguiente, se corre el programa y se obtienen los volimenes maximos
para la iteracion, posteriormente se obtienen los coeficientes de almacenamiento, para
cada presa, y se ajustan las aperturas proponiendo cierres en donde los factores son
menores que uno y apertura donde son mayores. El procedimiento anterior se realizé un
total de diez veces para obtener la politica considerada como Optima; se debe sefalar
que aun con esta politica se tienen presas en donde el coeficiente de almacenamiento es
superior a uno(es decir, que tendrian que verter) incluso con apertura total de sus
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compuertas, sin embargo, la politica de aperturas contenida en la tabla 3.3 es la que
presenta un mejor desempefio en conjunto para el sistema.

A continuacion se presenta una tabla con las caracteristicas generales de cada presa,
digase elevacion del NAMO, del NAME, la elevacion de la corona y la maxima
permitida; de igual forma se presenta otra tabla donde se muestran los volumenes
correspondientes al NAMO vy a la elevacion maxima permitida. También se presenta
una tabla con los resultados para la décima iteracion en la cual se sefalan los
coeficientes resultantes de las aperturas propuestas. Ademas de lo anterior se presentan,
de forma grafica, los resultados obtenidos del transito, para cuatro de las 30 presas del
sistema; dichas presas son: Anzaldo, El Sordo, Los Cuartos y Totolica. Cabe senhalar
que los resultados para Anzaldo y El Sordo muestran un hidrograma de salida mayor al
de entrada, lo cual se debe a las aportaciones de presas vecinas interconectadas.

# Presa NAMO NAME Corona Max. Per.
1 |Anzaldo 2384.10 2384.62 2385.17 2382.00
2 |Coyotes 2402.34 2402.34 2402.34 2405.00
3 |Texcalatlaco 2397.71 2399.88 2401.51 2393.46
4 |Las Flores 2323.92 2324.04 2325.82 2326.50
5 |Derivacion 2478.78 2478.78 2480.50 2478.78
6 |Tequilasco 2408.75 2408.86 2410.42 2410.00
7 |La Mina 2335.15 2335.15 2337.00 2335.15
8 |Pilares 2304.59 2307.00 2307.27 2303.00
9 |Tarango 2332.51 2332.77 2333.25 233251
10 |Mixcoac 2425.72 2425.72 2427.95 2423.35
11 |Becerra-C 2326.14 2326.84 2328.57 2326.14
12 |(Becerra-B 2301.80 2301.91 2303.77 2304.00
13 |Becerra-A 2292.11 2292.63 2294.13 2295.00
14 |Tacubaya 2324.04 2324.04 2328.38 232250
15 |Ruiz Cortines 2295.22 2296.12 2298.02 2295.00
16 |Dolores 2286.01 2286.20 2289.23 2295.00
17 |Barrilaco 2317.00 2317.57 2322.00 2317.00
18 |Tecamachalco| 2310.00 2310.00 2310.00 2310.00
19 |El Capulin 2377.61 2377.94 2379.31 2380.00
20 |San Joaquin 2304.98 2304.98 2304.74 2300.35
21 |El Tornillo 2295.65 2295.65 2295.65 2307.00
22 |El Periodista 2280.37 2281.00 2282.87 2290.00
23 |Hondo 2333.26 2333.26 2334.00 2340.00
24 |El Sordo 2325.06 2327.15 2327.45 2326.00
25 |Los Cuartos 2309.36 2309.69 2312.38 2310.00
26 |Totolica 2383.09 2383.09 2385.64 2390.00
27 |Las Julianas 2444.92 2444.92 2447.15 2455.00
28 |Los Arcos 2308.71 2308.71 2309.81 2315.00
29 |El Colorado 2317.27 2317.59 2319.50 2318.00
30 |La Colorada 2307.72 2307.95 2310.13 2309.00

Tabla 3.1. Elevaciones para cada una de las presas.
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# Presa V-NAMO V-MAX.PER.
1 Anzaldo 183982.00 | 113763.00
2 Coyotes 1600.00 1600.00
3 Texcalatlaco 31160.00 21138.00
4 Las Flores 29013.85 42121.75
5 Derivacion 567.00 567.00

6 Tequilasco 42571.00 55278.79
7 La Mina 74700.00 74700.00
8 Pilares 20186.00 11800.00
9 Tarango 246460.00 | 246460.00
10 Mixcoac 929200.00 | 674400.00
11 Becerra-C 94135.00 94135.00
12 Becerra-B 19695.20 31764.67
13 Becerra-A 38128.67 72543.87
14 Tacubaya 366732.49 | 301661.50
15 Ruiz Cortines 68940.00 63000.00
16 Dolores 230500.00 | 461004.33
17 Barrilaco 76000.00 76000.00
18 Tecamachalco 2000.00 2000.00
19 El Capulin 68300.00 107545.18
20 San Joaquin 688264.04 | 376434.47
21 El Tornillo 35000.00 42201.11
22 El Periodista 91390.00 240735.80
23 Hondo 1704.00 8017.08
24 El Sordo 485350.00 | 530000.00
25 Los Cuartos 466448.00 | 530000.00
26 Totolica 1445300.00 | 1803773.53
27 Las Julianas 1056000.00 | 1154231.29
28 Los Arcos 169200.00 | 200432.84
29 El Colorado 156200.00 | 200000.00
30 La Colorada 127320.00 | 177000.00

Tabla 3.2. Volumenes de operacién para cada una de las presas.

# Presa Apertura % | Elev.Max V-Aper X% Coef. 1
1 Anzaldo 70 2384.26] 191801.39

2 Coyotes NA 2396.07| 107.90
3 Texcalatlaco 10 2398.34] 34282.00

4 Las Flores 60 2323.29] 26230.36 0.904
5 Derivacion 100 2477.96 443.45 0.782
6 Tequilasco 0 2407.21] 28411.04 0.667
7 La Mina 10 2334.29] 53567.75 0.717
8 Pilares 80 2303.53] 14550.15 0.721
9 Tarango 100 2332.02] 224071.35 0.909
10 Mixcoac 70 2422.11] 549302.73 0.591
11 Becerra-C 0 2322.07] 30592.14 0.325
12 Becerra-B 90 2301.86] 20013.04

13 Becerra-A 100 2293.62] 55558.90

14 Tacubaya 60 2321.72) 270139.74

15 Ruiz Cortines 100 2295.85] 85906.48

16 Dolores 0 2283.94] 142983.12

17 Barrilaco 100 2312.92] 33260.45

18 Tecamachalc| NA 2310 2292.27

19 El Capulin 90 2377.97] 78985.46

20 San Joaquin 80 2300.69] 399200.50

21 El Tornillo 0 2292.07] 1065.99 0.030
22 El Periodista 0 2278.52] 23878.96 0.261
23 Hondo NA 2334.46] 4731.65

24 El Sordo 100 2326.75] 572192.66

25 Los Cuartos 20 2307.93] 343339.23 0.736
26 Totolica 0 2375.22] 363326.32 0.251
27 Las Julianas 0 2431.54] 54282.48 0.051
28 Los Arcos 30 2306.44] 122439.00 0.724
29 El Colorado 20 2316.58] 123690.06 0.792
30 La Colorada 60 2307.33] 115216.46 0.905

Tabla 3.3. Resultados de la ultima iteracion (Politica 6ptima).
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Figura 3.13. Hidrogramas de entrada y salida, para 4 presas, correspondientes a la
ltima iteracion con la tormenta de 10,000 afios periodo de retorno.
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Figura 3.14. Elevaciones en los almacenamientos, para 4 presas, correspondientes a
la altima iteracion con la tormenta de 10,000 afios periodo de retorno.
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Un andlisis mas detallado de los resultados encontrados para las presas en las que el
nivel maximo supera al NAMO muestra que para Anzaldo se podria considerar una
apertura mayor, la cual también ayudaria a mejorar las condiciones en Texcalatlaco (hay
que tomar en cuenta, sin embargo, que en ninguna de estas 2 presas se supera el
NAME). El caso mas desfavorable se tiene en la presa Becerra A donde se considerd
una apertura total y el coeficiente es superior a 1.45. Para el caso de El Capulin el
coeficiente apenas es superior a uno; s€ manejo una apertura del 90%, la cual podria ser
aumentada al 100%.

Para las presas Ruiz Cortines y El Sordo se consider6 la apertura total de sus
compuertas, con ésto la Unica alternativa seria modificar la operacion del subsistema al
que pertenecen estas presas. Tecamachalco y el Hondo solamente son presas de
derivacion.

Al comparar los niveles maximos alcanzados en las presas mencionadas anteriormente,
con el NAME vy la elevacion de la cortina, se puede apreciar que en Texcalatlaco, Ruiz
Cortines, El Capulin y Hondo, el nivel mdximo supera al NAME, pero en ningln caso
llega a la elevacion de la cortina; con ésto se puede decir que con la politica de
operacion obtenida para un periodo de retorno de 10,000 afos, algunas presas superan
ligeramente el NAME, pero en ninguna se presentaria falla por desbordamiento.

En general, con ayuda de los coeficientes de almacenamiento, se puede observar que
algunas de las presas del sistema se encuentran muy sobradas (dichas presas se
encuentra marcadas con azul en la tabla 3.3), por lo que se podrian proponer algunas
interconexiones adicionales mediante las cuales presas que presentan problemas alivien
parte del caudal que tienen que manejar, derivandolo hacia las que se encuentran
sobradas. Para tal efecto es necesario llevar a cabo un analisis particular y detallado de
cada caso.

Adicionalmente a la revision del funcionamiento de las presas mediante el coeficiente
de almacenamiento, se debe realizar un analisis donde se revise el funcionamiento de la
presa, pero no con respecto al NAMO, sino, con respecto a la elevacion maxima
permitida, la cual esta asociada a la urbanizacion que se presenta dentro de algunos
vasos; con lo cual se obtendria otro coeficiente de almacenamiento definido esta vez
como, el volumen de almacenamiento registrado para el evento entre el volumen
correspondiente a la elevacion maxima permitida. Asi entonces se tendria que revisar
cual de los dos factores considera la situacion mas desfavorable debida al
funcionamiento de la presa, y asi escoger la politica de operacion que resulta
satisfactoria para ambos casos.

3.6.2 Tormentas historicas

El intervalo de andlisis para la seleccion de las tormentas que fueron simuladas
corresponde al periodo de 1988 a 1999; en dicho periodo se cuenta con los archivos con
extension .PLU que proporciona la red de pluviografos del SACM. La seleccion de
eventos tomo6 en cuenta dos criterios distintos; en el primero se pretende reflejar la
distribucion espacial de la lluvia, para esto se formaron tres grupos de eventos, en el
primero se seleccionaron tormentas en las cuales se presentara lluvias intensas en todo
el Valle; en segundo grupo esta conformado por lluvias intensas en la parte baja del
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Valle y por ultimo el tercer grupo esta conformado por tormentas importantes en la zona
de las presas.

En el segundo criterio se toma un conjunto de tormentas historicas que correspondan a
los eventos mas criticos para el sistema de drenaje profundo de la Ciudad de México;
dichos eventos corresponden a aquellos cuya precipitacion total media en la zona de
estudio son las mayores observadas dentro del periodo de analisis.

Una vez obtenida la politica 6ptima de operacion correspondiente al periodo de retorno
de 10,000 anos, se simuld el conjunto de las 14 tormentas seleccionadas; estas
tormentas forman parte de los eventos mas criticos para el sistema de drenaje de la
Ciudad de México. Se establece que las zonas correspondientes a los sistemas sur,
drenaje profundo y poniente-sur son las mas criticas para el drenaje de la cuenca del
Valle de México (Garcés, 2008), por lo cual las tormentas elegidas presentan las
mayores precipitaciones medias en dichas zonas. Las fechas y la precipitacion media
correspondientes a los eventos simulados se presentan en la siguiente tabla.

FECHA Hp historica

(mm)
04/03/1988 29.1
04/09/1988 53.3
21/06/1989 31.9
03/08/1992 27.1
23/09/1992 38.9
21/09/1993 21.8
06/08/1994 15.8
16/09/1994 19.0
25/05/1995 26.4
28/07/1998 20.5
26/09/1998 34.3
17/08/1999 25.8
20/08/1999 21.1

Tabla 3.4. Tormentas simuladas con la politica éptima.

Para la simulacién de los eventos historicos se obtiene que en general el sistema se
comporta adecuadamente ya que regula las avenidas sin sobreelevar demasiado el nivel
en los vasos, con excepcion de las presas Texcalatlaco, Becerra A y Hondo; las cuales
presentan problemas en algunos de los eventos.

La presa Becerra A presenta problemas en los eventos correspondientes al 23 de
septiembre de 1992 y al 17 de agosto de 1999; donde se tienen coeficientes de
almacenamiento, de 1.096 y 1.154 respectivamente.

En el caso de la presa Hondo se presentan coeficientes superiores a uno en los eventos
correspondientes al 4 de septiembre de 1988, 23 de septiembre de 1992, 21 de
septiembre de 1993, 28 de julio de 1998, 26 de septiembre de 1998, 17 de agosto de
1999 y 20 de agosto de 1999; donde los coeficientes obtenidos respecto al NAMO son
1.22,1.22,1.007, 1.166, 1.147, 1.006 y 1.144 respectivamente.

Por ultimo para la presa Texcalatlaco no se presentan coeficientes superiores a uno, pero
en la mayoria se encuentran muy cercanos a uno. Debe sefialarse que dichos volumenes
provocarian serios problemas con respecto a la elevacién maxima permitida la cual es
regida por los asentamientos mas bajos sobre el vaso.
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3.6.3 Tormentas “Mayoradas” a un periodo de retorno de 10 afios

Una vez realizada la simulacion de los eventos histéricos se realizd otra para cada
evento mayorando los hidrogramas de entrada con un factor correspondiente a un
periodo de retorno de 10 afos. Para este caso se afectaron los eventos con un factor que
ajusta el evento a un periodo de retorno de 10 afios, para el cual la precipitaciéon media
es de 39.8 mm. En la tabla 3.6 se muestra el factor correspondiente a cada evento.

Para la simulacion de los eventos mayorados se obtiene que en general se mantiene el
mismo comportamiento que en el caso anterior, las presas que presentan problemas son
Texcalatlaco, Becerra A y Hondo, los coeficientes de almacenamiento presentan un
incremento, sin embargo este no es proporcional al factor de mayoracion debido a la
interconexion entre las presas.

FECHA
Tr_10

-369
747
.246
-469
.022
.822
.515
.093
.508
.937
-160
-540
.884

04/03/1988
04/09/1988
21/06/1989
03/08/1992
23/09/1992
21/09/1993
06/08/1994
16/09/1994
25/05/1995
28/07/1998
26/09/1998
17/08/1999
20/08/1999

Tabla 3.5. Factores de mayoracion (Tr = 10 afios).
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Figura 3.15. Hidrogramas de entrada, original y mayorado, para la presa Anzaldo
correspondientes al evento del 6 de agosto de 1994.

La presa Becerra A presenta problemas en los eventos correspondientes al 23 de
septiembre de 1992, 28 de julio de 1998, 17 de agosto de 1999 y al 20 de agosto de
1999; donde se tienen coeficientes de almacenamiento, de 1.158, 1.111, 1.239 y 1.154
respectivamente. En el caso de la presa Hondo se presentan coeficientes superiores a
uno en practicamente todos los eventos; sin embargo, debe recordarse que se trata de
una derivadora, razon por la cual practicamente cualquier avenida superara su
capacidad.

Por ultimo para la presa Texcalatlaco se presentan coeficientes superiores a uno en 2 de
los 14 eventos simulados, dichos eventos corresponden al 28 de julio de 1998 y al 20 de
agosto de 1999, donde se tienen coeficientes de 1.061 y 1.037 respectivamente, el resto
se de los eventos se mantienen cercanos a uno.
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A continuacion se presenta una serie de tablas en las que se muestran los coeficientes de
almacenamiento para cada una de las presas, en estas tablas se agrupan las presas en los
subsistemas definidos en este trabajo. En dichas tablas se marcan en rojo los
coeficientes que son superiores a uno, es decir, donde se presentan problemas. También
se marcan en color azul los eventos donde se registran los valores mas grandes que se
presentan para cada una de las presas.

Anzaldo Coyotes Texcalatlaco

Fechas Normal Mayorado Normal Mayorado Normal Mayorado
880304 0.000 0.000 0.019 0.023 0.740 0.745
880904 0.015 0.014 0.318 0.113 0.928 0.925
890621 0.005 0.013 0.598 0.316 0.921 0.929
920803 0.000 0.000 0.010 0.012 0.274 0.402
920923 0.034 0.006 0.307 0.317 0.932 0.928
930921 0.000 0.015 0.027 0.098 0.749 0.913
940806 0.000 0.009 0.017 0.316 0.568 0.924
940916 0.000 0.000 0.018 0.027 0.340 0.712
950525 0.000 0.002 0.023 0.053 0.745 0.767
970623 0.000 0.003 0.021 0.030 0.538 0.752
980728 0.024 0.567 0.325 0.552 0.931

980926 0.000 0.000 0.026 0.028 0.748 0.750
990817 0.024 0.030 0.498 0.075 0.928 0.933
990820 0.021 0.456 0.434 0.621 0.924

Tabla 3.6. Coeficientes de almacenamiento para el GRUPO 1

Derivacion Tequilasco LaMina Pilares Tarango
Fechas Normal Mayorado Normal Mayorado Normal Mayorado Normal Mayorado Normal Mayorado
880304 0.045 0.084 0.113 0.155 0.031 0.046 0.062 0.083 0.002 0.004
880904 0.399 0.259 0.267 0.199 0.114 0.079 0.164 0.136 0.018 0.010
890621 0.192 0.336 0.377 0.469 0.306 0.394 0.266 0.350 0.019 0.065
920803 0.048 0.103 0.029 0.043 0.014 0.023 0.033 0.056 0.001 0.002
920923 0.438 0.441 0.211 0.216 0.120 0.123 0.165 0.168 0.024 0.026
930921 0.161 0.414 0.064 0.117 0.025 0.052 0.043 0.088 0.002 0.009
940806 0.097 0.403 0.065 0.165 0.043 0.117 0.099 0.196 0.006 0.030
940916 0.017 0.074 0.012 0.025 0.003 0.006 0.004 0.013 0.000 0.000
950525 0.087 0.153 0.063 0.094 0.033 0.053 0.069 0.102 0.003 0.006
970623 0.148 0.419 0.036 0.073 0.018 0.041 0.039 0.083 0.003 0.013
980728 0.549 0.721 0.109 0.212 0.074 0.150 0.160 0.292 0.069 0.323
980926 0.117 0.139 0.122 0.141 0.042 0.051 0.071 0.079 0.005 0.006
990817 0.368 0.441 0.120 0.185 0.069 0.113 0.125 0.167 0.008 0.036
990820 0.392 0.526 0.128 0.240 0.082 0.165 0.163 0.287 0.019 0.168
Tabla 3.7. Coeficientes de almacenamiento para el GRUPO 2
Mixcoac Becerra C Tacubaya Tecamachalco El Capulin San Joaquin El Tornillo
Fechas Normal Mayorado Normal Mayorado Normal Mayorado Normal Mayorado Normal Mayorado Normal Mayorado Normal
880304 0.064 0.092 0.079 0.085 0014 0.021 0.331 0.431 0.027 0.037 0.043 0.067 0.000
880904 0.141 0.101 0.108 0.097 0.104 0.065 0.544 0.540 0.124 0.049 0.143 0.096 0.001
890621 0.073 0.094 0.083 0.087 0.021 0.029 0.392 0.537 0.023 0.030 0.071 0.104 0.000
920803 0.020 0.031 0.076 0.085 0.013 0.019 0.337 0.530 0.017 0.027 0.047 0.083 0.000
920923 0.146 0.149 0123 0.125 0.205 0.211 0.594 0.616 0.743 0.775 0.251 0.255 0.008
930921 0.045 0.093 0.082 0.095 0.014 0.035 0.363 0.543 0.027 0.082 0.045 0.110 0.000
940806 0.017 0.047 0.069 0.091 0.010 0.024 0.249 0.493 0.010 0.033 0.021 0.096 0.000
940916 0.001 0.004 0.059 0.074 0.006 0.012 0.233 0.480 0.006 0.021 0.021 0.073 0.000
950525 0.060 0.095 0.079 0.086 0.018 0.033 0.384 0.542 0.023 0.035 0.053 0.102 0.000
970623 0.036 0.082 0.073 0.090 0.012 0.025 0.285 0.530 0.019 0.045 0.027 0.081 0.000
980728 0.085 0.171 0.091 0.114 0.040 0.158 0.538 0.556 0.100 0.460 0.110 0.185 0.000
980926 0.053 0.064 0.095 0.100 0.036 0.059 0.546 0.556 0.035 0.050 0.097 0.104 0.000
990817 0.151 0.251 0.125 0.152 0.123 0.218 0.542 0.553 0.066 0.203 0.098 0.160 0.000
990820 0.086 0.171 0.105 0.138 0.075 0.207 0.543 0.571 0.051 0.383 0.126 0.211 0.000
Tabla 3.8. Coeficientes de almacenamiento para el GRUPO 3
Las Flores Becerra B Becerra A Ruiz Cortines Dolores Barrilaco El Periodista
Fechas Normal Mayorado Normal Mayorado Normal Mayorado Normal Mayorado Normal Mayorado Normal Mayorado Normal
880304 0.038 0.065 0.024 0.042 0.135 0.226 0.016 0.027 0.112 0.153 0.037 0.055 0.036
880904 0.200 0.146 0.118 0.076 0.992 0.632 0.240 0.113 0.189 0.141 0.125 0.081 0.083
890621 0.182 0.192 0.079 0.125 0.409 0.644 0.050 0.060 0.164 0.204 0.111 0.152 0.068
920803 0.016 0.031 0.157 0.241 0.327 0.552 0.062 0.088 0.120 0.176 0.084 0.149 0.040
920923 0.214 0.218 0.278 0.284 0.607 0.640 0.240 0.245 0.236 0.242 0.115
930921 0.028 0.068 0.028 0.066 0.206 0.495 0.015 0.032 0.066 0.120 0.030 0.062 0.045
940806 0.092 0.248 0.038 0.119 0.123 0.480 0.016 0.049 0.028 0.071 0.025 0.067 0.015
940916 0.002 0.008 0.066 0.158 0114 0.325 0.027 0.062 0.053 0.112 0.042 0.094 0.052
950525 0.045 0.091 0.041 0.076 0215 0.428 0.023 0.040 0.093 0.141 0.044 0.079 0.053
970623 0.041 0.100 0.018 0.049 0112 0.331 0.009 0.024 0.020 0.041 0.020 0.039 0.010
980728 0.197 0.369 0.053 0.155 0513 0.031 0.305 0.068 0.132 0.052 0.122 0.024
980926 0.058 0.071 0127 0.152 0.600 0.055 0.084 0.165 0.192 0.082 0.109 0.061
990817 0.136 0.217 0.119 0.193 0.230 0.593 0.124 0.192 0.066 0.105 0.044
990820 0.205 0.369 0.074 0.190 0.821 0.112 0.604 0.080 0.150 0.062 0.135 0.024

Tabla 3.9. Coeficientes de almacenamiento para el GRUPO 4
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Hondo El Sordo Los Cuartos Totolica
Fechas Mayorado Normal Mayorado Normal Mayorado Normal Mayorado
880304 0.123 0.211 0.023 0.039 0.045 0.062
880904 0.469 0.343 0.120 0.076 0.081 0.060
890621 0.091 0.163 0.016 0.021 0.054 0.067
920803 0.107 0.207 0.027 0.053 0.028 0.042
920923 0.447 0.454 0.154 0.159 0.091 0.093
930921 0.136 0.218 0.019 0.051 0.039 0.070
940806 0.021 0.092 0.008 0.029 0.013 0.033
940916 0.403 0.000 0.017 0.010 0.028 0.013 0.028
950525 0.111 0.240 0.018 0.034 0.030 0.045
970623 0.092 0.211 0.009 0.025 0.011 0.022
980728 0.239 0.429 0.049 0.139 0.028 0.055
980926 0.259 0.294 0.063 0.080 0.045 0.052
990817 0.325 0.489 0.030 0.072 0.050 0.077
990820 0.313 0.549 0.095 0.239 0.056 0.105

Tabla 3.10. Coeficientes de almacenamiento para el GRUPO 5

Las Julianas Los Arcos El Colorado La Colorada
Fechas Normal Mayorado Normal Mayorado Normal Mayorado Normal Mayorado
880304 0.005 0.006 0.004 0.006 0.015 0.022 0.012 0.018
880904 0.013 0.010 0.033 0.019 0.080 0.045 0.038 0.025
890621 0.012 0.015 0.013 0.022 0.050 0.076 0.023 0.033
920803 0.004 0.006 0.014 0.029 0.033 0.059 0.028 0.055
920923 0.020 0.021 0.249 0.255 0.243 0.249 0.207 0.213
930921 0.006 0.011 0.011 0.035 0.026 0.059 0.019 0.044
940806 0.003 0.009 0.018 0.093 0.032 0.107 0.025 0.096
940916 0.004 0.009 0.030 0.109 0.047 0.119 0.035 0.102
950525 0.005 0.008 0.005 0.012 0.019 0.035 0.017 0.030
970623 0.001 0.003 0.002 0.008 0.010 0.024 0.010 0.024
980728 0.003 0.006 0.006 0.024 0.020 0.049 0.013 0.033
980926 0.008 0.010 0.008 0.011 0.023 0.028 0.015 0.018
990817 0.007 0.011 0.028 0.061 0.044 0.076 0.031 0.057
990820 0.010 0.018 0.074 0.219 0.100 0.233 0.069 0.202

Tabla 3.11. Coeficientes de almacenamiento para el GRUPO 6

En resumen, para el caso de la simulacion de la tormenta con 10,000 afios de periodo de
retorno, se tienen problemas en algunas presas en las que los coeficientes de
almacenamiento respecto al NAMO son ligeramente superiores a uno. Sin embargo,
unque se presentan algunos coeficientes altos en este caso debe considerarse que estan
asociados a un evento extremo con una probabilidad de ocurrencia muy baja, por lo cual
para eventos de menor magnitud el sistema tiene la capacidad de respuesta suficiente
para regular los escurrimientos.

En el caso de la simulaciéon de los eventos histéricos elegidos, asi como en los
mayorados, existen problemas puntuales en algunas presas como Texcalatlaco, Becerra
A y Hondo, las cuales presentan coeficientes de almacenamiento superiores a uno; cabe
sefialar que en estas presas ya no existe posibilidad de modificar su operacion, ya que
una opera con el 100% de apertura y las otras dos son unicamente de derivacion. El
resto de las presas del sistema opera sin ningiin contratiempo para la politica propuesta.
Por lo cual después de haber realizado el transito de las avenidas tomando en cuenta la
interconexion de los vasos se puede concluir que el sistema como tal tiene la capacidad
de regular tormentas con periodos de retorno de hasta 10 afos.

En lo que respecta a la distribucion espacial de las tormentas se puede apreciar que esta
seleccion de eventos puede resultar muy favorable ya que tomando como ejemplo 3
tormentas una asociada a cada grupo se puede apreciar que los coeficientes de
almacenamiento varian segun el grupo correspondiente. Tomando como ejemplo la
presa Becerra A, donde se presentan algunos problemas se puede apreciar el efecto de la
distribucion espacial de la lluvia como se detalla a continuacion.
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En el primer grupo donde se seleccionaron tormentas en las cuales se presentara lluvias
intensas en todo el Valle, tomando como ejemplo de este grupo la tormenta del 26 de
septiembre de 1998, de la tabla 3.9 se observa que se tiene un coeficiente de
almacenamiento de 0.6. En el segundo grupo que estd conformado por lluvias intensas
en la parte baja del Valle, se toma la tormenta de 16 de septiembre de 1994, donde se
tiene un coeficiente de 0.11. Por ultimo el tercer grupo conformado por tormentas
importantes en la zona de las presas, se toma la tormenta correspondiente al 17 de
agosto de 1999 se obtiene un coeficiente de 1.096. Con lo cual se confirma que la
distribucion espacial de la lluvia influird en el desempefio de las presas. Lo anterior se
puede constatar para otras presas con ayuda de las tablas 3.6 a 3.11 donde se presentan
los coeficientes de almacenamiento para todas las presas.

Por todo lo anterior se puede remarcar la importancia de la seleccion de tormentas
respecto al espacio que afectan, ya que tal distribucion si puede resultar de gran ayuda
ya que se podrian obtener politicas de operacion diferentes si se lograra identificar a que
patrén de lluvia pertenece una tormenta dada.
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4. APLICACION DE LOS ALGORITMOS GENETICOS A UN SISTEMA
DE PRESAS

4.1 Objetivo

El objetivo de este capitulo es estudiar las posibilidades de los algoritmos genéticos para
encontrar politicas de operacion adecuadas para sistemas de presas como las del
poniente del Valle de México. A manera de ejemplo se analizara una avenida de disefio
con periodo de retorno de 10,000 afios en el subsistema conformado por las presas:
Anzaldo, Coyotes y Texcalatlaco; posteriormente se aplicard la misma metodologia para
la misma tormenta en otro sistema de presas, para verificar el funcionamiento de los
algoritmos genéticos.

Las variables independientes del proceso son la apertura de las compuertas en las presas
Anzaldo y Texcalatlaco; con éstas se pretende minimizar una funcién objetivo en la cual
son tomados en cuenta los gastos maximos y las elevaciones maximas de Anzaldo y
Texcalatlaco, correspondientes al evento estudiado. Coyotes no se considera debido a
gue ha perdido su capacidad de regulacion y su obra de toma esta fuera de
funcionamiento.

Para hablar de un funcionamiento “6ptimo” en una presa de regulacion de avenidas es
necesario que se cumpla el propdsito de reducir al minimo los gastos maximos de salida
utilizando el almacenamiento disponible en la presa, pero sin poner en peligro la
seguridad de la estructura. Asi entonces, la condicion que se busca satisfacer es
descargar un gasto pequefio y mantener el nivel del agua en la presa cercano al NAMO.
Por lo tanto las funciones a optimizar seran:

1. Minimizar los gastos de salida de la presa.
2. Maximizar los volumenes de almacenamiento, sin exceder el wvolumen
disponible en las presas.

Cada una de estas funciones depende de diferentes variables como son los gastos de
entrada a cada uno de los vasos y el funcionamiento del tinel de interconexion. Otro
factor del que también dependen las funciones es del volumen o nivel inicial en el vaso,
ya que no sera lo mismo realizar el transito con el vaso vacio que con un cierto volumen
almacenado ya que esto Ultimo reduciria la capacidad de regulacion del vaso.

Se deben determinar las funciones que evaluaran el comportamiento del sistema segun
el grado de apertura en las compuertas. Como se evaluaran dos parametros distintos
(elevaciones y gastos) se definié una funcién para cada uno de ellos:

_ NMP-X
' NMP - NAMO '

donde:
X, Nivel o elevacion maxima alcanzada para el evento, msnm
NMP, Nivel o elevacion maxima permitida en la presa, msnm
NAMO, Nivel de Aguas Maximo Ordinario, msnm
Pi, Factor de peso correspondiente al parametro y a la presa
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La idea es establecer un intervalo en el cual se pueda mover la elevacién maxima
evaluando qué tan conveniente es respecto a las elevaciones permitidas. Por ejemplo si
X es igual o muy parecida al NAMO el coeficiente sera uno o casi igual a uno, el cual al
ser multiplicado por el factor de peso correspondiente dara como resultado que F; tiene
practicamente el mismo valor que el factor de ponderacion que se le ha asignado a esa
variable.

Cuando X es ligeramente menor que el maximo permitido el numerador tiende a cero y
F, toma un valor muy pequefio; y por ultimo, cuando X es superior a NMP el
coeficiente tomara un valor negativo. Asi el valor de la funcion F; contribuira poco al
valor final de la funcion objetivo cuando se presenten niveles muy grandes, cercanos al
NPM; contribuira con un valor importante si los niveles son cercanos al NAMO,;
mientras que para el caso de que sea negativo impone un castigo automatico restando su
valor a la funcion objetivo.

F1/P

|
|
1
|
|
1
|
|
|
|
|
|
|
|
|
1
l
1 -05 i 0s 1

Figura 4.1. Esquematizacion de la funcidn correspondiente a las elevaciones.

Para los gastos maximos se sigue un razonamiento similar que con las elevaciones, es
decir, se propone un rango en el cual se pueden mover los gastos y conforme éstos se
acerque o alejen de los valores permisibles seran evaluados para su contabilizacion en la
funcidn objetivo, asi entonces para los gastos se tiene la siguiente expresion:

_ QMP-Y
°® QMP-QO
donde:
Y, Gasto méximo descargado para el evento, m*/s
QMP, Gasto maximo permitido en la presa, m*/s
QO, Gasto de operacién para la presa, m®/s
Pi, Factor de peso correspondiente al parametro y a la presa

Las funciones F; y F3 corresponden a una sola presa (Anzaldo), por lo cual de manera
anéloga F, y F4 realizaran la misma funcion para la otra presa (Texcalatlaco).

Una vez obtenidos los valores correspondientes a las cuatro funciones, el desempefio
correspondiente a las aperturas propuestas sera la suma algebraica de los cuatro valores,
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sin embargo, como se debe decidir entre maximizar o minimizar toda la funcion se
propone la funcion objetivo como sigue:

F(x):loo—iFi

donde:
F(X), es el valor final de la funcion objetivo
Fi, son los valores correspondientes a las cuatro funciones

Con lo anterior se elige minimizar la funcion, ésta debe ser lo mas cercana posible a
cero, lo cual indica un buen desempefio de las aperturas. En este caso se utiliza el valor
de referencia de 100 debido a que se da un mismo peso tanto a las elevaciones como
para los gastos descargados, es decir se asigna un 25 % del valor de la funcién objetivo
para cada uno de los pardmetros. Sin embargo, se puede dar una ponderacion diferente
de acuerdo con lo que sea considerado mas importante.

El gasto maximo permitido en cada presa, es un pardmetro que se puede modificar;
mientras que el gasto de operacion estard relacionado con la capacidad del cauce,
incluso se puede establecer como nulo. Por su parte la elevacion méaxima permitida
también es susceptible de ser modificada, sin embargo, en este caso se eligié para este
nivel la elevacion de la corona.

4.2 Aplicacion de Algoritmos Genéticos a un sistema de presas

4.2.1 Metodologia de la aplicacion de los AG

El procedimiento que aqui se describe es aplicado al escenario de 10,000 afios de
periodo de retorno, explicado en el capitulo anterior. Para poder llevar a cabo la
optimizacion de la apertura de un grupo de compuertas para un sistema de presas se
utilizé un paquete de cémputo (MATLAB 7.0) que cuenta con una herramienta de
optimizacion mediante algoritmos genéticos.

Se generd un sencillo programa en el lenguaje del software mediante el cual la
herramienta de AG genera de manera aleatoria una poblacion inicial, con el nimero de
individuos que se desee, con una distribucion uniforme; posteriormente evalla el
desempefio de cada individuo (juego de aperturas) ejecutando el programa VASOS,
descrito anteriormente, para cada uno de los individuos generados. Para cada individuo
se obtienen los gastos y elevaciones maximas, éstos se evalGan mediante la funcién
objetivo, que se definid en el apartado anterior, y de esta manera se van seleccionando
los individuos con mejor desempefio para pasar a la siguiente generacion.

Para poder realizar las simulaciones con los algoritmos genéticos es necesario definir
ciertas funciones y sus pardmetros, como son el tamafio de la poblacion, el rango donde
debe estar la poblacion inicial, la funcion de evaluacion, la funcion de seleccién, la
funcién de reproduccion, la funcion de cruza, la funcién de mutacion, asi como el
criterio que debera seguir el algoritmo para detener la busqueda.

Se realiz6 un proceso de simulaciones previo mediante el cual se exploraron diferentes
funciones de los algoritmos genéticos asi como los diferentes pardmetros que
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intervienen en éstas, para definir las que mejor se desempefiaran en la optimizacién de
este problema. Como resultado de esta busqueda se definieron los siguientes parametros
para las diferentes funciones de los algoritmos genéticos:

1) Tamario de poblacién

Se consideraron poblaciones desde 5 hasta 100 individuos, sin embargo, durante el
proceso se determind que el numero de individuos no es un factor fundamental en la
obtencidon del valor éptimo para la funcion objetivo. Asi entonces utilizar poblaciones
pequerias restringe el intervalo de busqueda y utilizar poblaciones muy grandes aumenta
considerablemente el tiempo de busqueda del valor 6ptimo sin ofrecer mejoras
significativas; por lo tanto se utilizaron poblaciones de 20 individuos debido a que se
considero6 que ofrecen resultados rapidos sin restringir el intervalo de busqueda.

2) Funcién de seleccién

Para esta funcion se eligio la funcion de Ruleta en la cual el area correspondiente a cada
individuo es proporcional a su desempefio, es decir, entre mejor sea su desempefio
mayor probabilidad tendrd de ser seleccionado. El algoritmo usa un numero aleatorio
para seleccionar una seccion con una probabilidad igual al area de esa seccion.

3) Funcion de Reproduccion

Las opciones de reproduccion determinan como el algoritmo genético genera hijos para
la siguiente generacion, esta funcion tiene dos parametros el de individuos élite y el
correspondiente a la fraccion de cruza.

El numero de individuos élite especifica el niUmero de individuos que se garantiza que
sobreviviran para la siguiente generacion, este parametro se varié en funcién del tamafio
de la poblacién, con lo cual se determind que fueran los 2 individuos con el mejor
desempefio los que pasaran automaticamente a la siguiente generacion.

La fraccion de cruza especifica la fraccion de la siguiente generacidn que es generada
mediante cruza, este parametro se encuentra entre cero y uno, pero para este caso se fijo
como 0.8. El resto de los individuos se generaran mediante mutacion.

4) Funcion de mutacion

La funcion de mutacion realiza pequefios cambios aleatorios en los individuos de la
poblacion para generar hijos con una mutacién, dichos cambios proveen de diversidad
al algoritmo genético.

Se utilizo la funcion Gaussiana la cual afiade un numero aleatorio a cada vector de
entrada de un individuo; este numero aleatorio es tomado de una distribucion Gaussiana
centrada en cero. La varianza de la distribucion es controlada mediante dos parametros,
el parametro de escala determina la varianza en la primera generacion. El parametro de
reduccién controla la manera en que la varianza se reduce conforme aumentan las
generaciones; si este factor es cero la varianza se mantiene constante y si es igual a uno
la varianza se reduce linealmente hasta que se alcanza la Gltima generacion.
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En este caso se utilizé el valor de uno para los dos parametros de esta funcion.

5) Funcién de cruza

La funcion de cruza especifica como el algoritmo genético combina dos individuos, o
padres, para formar un hijo para la siguiente generacion. Para esta funcion se eligio la
opcion de punto simple, en la cual se elige un entero aleatorio entre 1 y el nimero de
variables, y selecciona como vector de entrada una parte del primer padre y otra del
segundo y los concatena para formar al hijo; por ejemplo

pl=[abcdefgh]

p2=[12345678]
Y el punto de cruza (nimero generado aleatoriamente) fuera 3, se obtendria:

h=[abc45678]

6) Criterios para detener la busqueda del AG

Con esta funcion se determina la causa por la cual se detiene el algoritmo genético. Para
esta funcion se tienen varios criterios como el nimero de generaciones, que especifica el
maximo numero de iteraciones que haréa el algoritmo. El tiempo limite el cual determina
el tiempo en segundos que el algoritmo correra antes de detenerse. El limite de
desempefio detiene el algoritmo si se alcanza un valor Optimo establecido. Las
generaciones sin mejora, es decir, un nimero de generaciones en las cuales no se ha
mejorado el valor optimo de la funcion objetivo. El tiempo sin mejora, establece un
intervalo de tiempo en el cual el algoritmo se detiene si no se ha mejorada el valor
optimo.

Para esta opcion se determind como 100 el nUmero de generaciones a correr por parte
del algoritmo genético; mientras que para el resto de los criterios se determind que fuera
infinito, es decir, el Unico criterio que detendria el algoritmo es cuando se alcanza el
namero de generaciones establecido.

Con estas opciones se consider6 que el algoritmo genético cumple con un buen
desempefio, asi que seran utilizadas para las simulaciones definitivas.

4.2.2 Compuerta equivalente

Antes de comenzar con la optimizacion se realiz6 una consideracion para simplificar el
problema; dicha simplificacion radica en proponer una compuerta equivalente, es decir,
en lugar de utilizar n compuertas para cada presa se utiliza una con un area de descarga
equivalente. Esta consideracion toma sustento en el hecho de que al proponer una
politica de operacion para una presa se determina el mismo grado de apertura para todas
las compuertas y no se proponen diferentes aperturas para cada compuerta.
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Para comprobar lo antes mencionado se obtuvieron las curvas de descargas contra
elevaciones, para diferentes aperturas, con el objetivo verificar si se mantiene un
comportamiento adecuado para la compuerta equivalente; con esto se observé que para
el caso de Anzaldo la compuerta equivalente reproduce el funcionamiento de las tres
compuertas. Para el caso de Texcalatlaco se produce un pequefio error que es debido a
que la elevacion de una de las compuertas se encuentra medio metro por encima del
nivel de la otra, sin embargo, para el gasto maximo se tiene un error apenas superior al
uno por ciento.

Asi entonces se tiene que las compuertas equivalentes reproducen de forma adecuada el
comportamiento de las obras de toma como si se considerara todas las compuertas, con
lo cual para abordar el problema de la optimizacion se consideran solo dos compuertas y
con esto se reduce el nimero de variables a optimizar por los algoritmos genéticos.

30<m3/5) Compuerta equivalente Anzaldo (100%) SO(NS/S) Compuerta equivalente Anzaldo (50%)
sl 18+ —— —— — —— — —mm——m——————— T
Bt ———————— T —
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Figura 4.2. Comparacion de las curvas Gastos-Elevaciones entre la compuerta
equivalente y las compuertas originales.

4.2.3 Criterios de simulacién para la obtencién de la politica 6ptima

Para realizar la optimizacién mediante algoritmos genéticos se consideraron diferentes
criterios de simulacién mediante las cuales se pueda determinar si la funcion objetivo
estd encontrando el éptimo global o el valor encontrado depende de las condiciones
impuestas a las diferentes alternativas de simulacion.

Tales criterios se fueron proponiendo al mismo tiempo que se realizaban simulaciones
con lo cual los resultados obtenidos en las simulaciones para un criterio servian para
proponer modificaciones a los criterios posteriores y de tal modo enriquecer el proceso
de busqueda. Los diferentes criterios que se siguieron se detallan a continuacion.
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ler. Criterio

El primer criterio de simulacion consiste en tomar la funcion objetivo, definida al
principio de este capitulo, y proponer diferentes factores de ponderacién para las
variables (gastos méaximos y elevaciones maximas, en ambas presas). Con esto se
pretende conocer la sensibilidad de la funcion objetivo a diferentes ponderaciones para
los gastos y las elevaciones.

Los valores de referencia para los niveles y gastos permisibles utilizados en este primer
criterio son los que se presentan a continuacion:

Elevaciones permisibles Gastos permisibles (m3/s)
Anzaldo | Texcalat Anzaldo | Texcalat
NAMO 2384.1 | 2397.71 QO 5 2
NMP 2385.17 | 2401.51 QMP 35 25

Tabla 4.1. Elevaciones y gastos permisibles para el primer criterio.

Como se menciond al definir la funcion objetivo, los gastos permisibles pueden ser
asignados arbitrariamente, sin embargo, en este caso los gastos maximos permitidos son
asociados a los gastos maximos de las obras de toma. Por su parte los gastos de
operacion son asignados de manera que no se presenten problemas en la operacion de
los desfogues en ambas presas.

En este caso la primera alternativa considera las ponderaciones planteadas
originalmente, es decir, iguales para todas las variables; con ésto a cada una de las
variables se les asignaria un peso del 25% del valor de la funcién objetivo, a esta
alternativa le corresponden los resultados de la simulacion numero 1, los cuales se
muestran posteriormente en una tabla resumen.

Otra alternativa consiste en ajustar los factores de peso; la idea es castigar todavia mas
los gastos de descarga aumentando su factor de ponderacion (de 25 a 35), por
consiguiente para las elevaciones dicho factor debera disminuir (de 25 a 15). Lo anterior
se basa en que para el caso de las elevaciones no se ha tenido problemas, es decir, los
factores de la funcién objetivo que disminuyen el valor de ésta, son los correspondientes
a los gastos. El resultado de lo anterior es que se obtiene un comportamiento muy
similar al obtenido en la simulacién anterior, es decir, las aperturas se mantienen
practicamente igual, solamente varian en unas cuantas décimas; los resultados de esta
alternativa corresponden a la simulacion namero 2.

Ya que se ha comprobado que la funcién objetivo responde de igual manera a factores
de peso diferentes a los originales y que las aperturas obtenidas como Optimas son
practicamente las mismas, se propone otro criterio en la distribucién de los factores de
peso para la funcién objetivo, ahora se prueban ponderaciones diferentes para cada uno
de los gastos maximos. Con esto se pretende determinar si una restriccion en la descarga
de una presa modifica de manera importante el comportamiento de la funcién objetivo y
se obtienen aperturas distintas a las que se han obtenido a lo largo del proceso. A esta
alternativa le corresponde la simulacién numero 3, para la cual los factores de peso son
iguales para las elevaciones (25), en el caso del gasto correspondiente a Texcalatlaco se
le otorga una mayor ponderacion (35); mientras que para Anzaldo se reduce el valor de
ponderacion (15).
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Por ultimo se propone invertir las ponderaciones realizadas en la segunda alternativa,
con lo cual se otorgaria mayor peso a las elevaciones maximas; los resultados de esta
combinacidn de pesos corresponden a la simulacién 4.

A continuacion se presenta una tabla con los resultados de las cuatro simulaciones, asi
como los resultados de la simulacion original (optimizacién manual, presentada en el
capitulo anterior). Adicionalmente se muestra una figura donde se muestra la evolucién
de los algoritmos genéticos para la mejor de las cuatro simulaciones.

Anzaldo Texcalat MATLAB
Apert. (%) Elev. Max| Qmax |Apert. (%)|Elev. Max] Qmax | P1 | P2 | P3 | PA | F.O. Best
Orig 70 2384.26 | 33.48 10 239834 | 15.51 25| 25 | 25 | 25 |46.301 | —--—-
1 23.7 2384.07 8.85 49.7 239721 | 13.35 25 | 25 | 25 | 25 |15.545 | 15.5483
2 23.3 2384.1 8.73 50.5 239721 | 13.56 15| 15 | 35 | 35 |21.943 [21.9599
3 24.1 2384.07 8.91 50.1 239721 | 13.35 25| 25 | 15 | 35 |19.227 |19.2110
4 23.7 2384.07 8.85 49.8 2397.21 | 13.38 35| 35 | 15 | 15 |9.3467 | 9.3489

Tabla 4.2. Resultados obtenidos con el primer criterio.
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Figura 4.3. Evolucién del valor de la funcién objetivo para la segunda simulacion.

En la figura 4.3 el eje vertical corresponde al valor de la funcion objetivo, mientras que
en el eje horizontal corresponde al nimero de generaciones. Los puntos negros
corresponden al mejor de los individuos de cada generacion, mientras que los puntos
azules corresponden a la media de la poblacion en esa generacion.

Como se puede apreciar en la tabla 4.2, el valor de la funcién objetivo tiene una gran
variacion, sin embargo, ésta es funcion de los factores de ponderacion y responde a los
diferentes valores que se les otorga a éstos. Por su parte, las aperturas obtenidas en las
diferentes simulaciones son practicamente las mismas, solamente varian en unas cuantas
décimas; esto ultimo repercute en que los valores correspondientes a gastos y
elevaciones maximas se mantienen practicamente sin cambio. Finalmente, se puede
sefialar que la variacion en los factores de ponderacion no afecta significativamente la
busqueda de las aperturas Optimas, es decir, con ponderaciones distintas se obtienen los
mismos resultados (aperturas optimas).

Al realizar una comparacion entre la simulacion original y la simulacion namero 2 (la
mejor) se puede apreciar, con ayuda de la tabla 4.2, como se reduce el gasto de descarga
en ambas presas, en Anzaldo pasa de 33.48 m*/s a 8.73 m*/s, y en Texcalatlaco, de
15.51 m%/s a 13.56 m®/s; en este Ultimo caso debe sefialarse que, aunque los dos gastos
tengan magnitud similar, para la simulacion original el gasto de descarga es la suma del
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gasto que sale por la obra de toma mas el gasto del vertedor, mientras que para la
simulacion 2 el gasto de descarga Unicamente proviene de la obra de toma.

En lo que concierne a las elevaciones, éstas se reducen para ambas presas en el caso de
la segunda simulacion con lo cual se evita el funcionamiento de la obra de excedencias
manteniendo un nivel cercano al NAMO, aprovechando mejor su capacidad de
almacenamiento. Todo lo anterior se puede apreciar con mayor detenimiento el la
siguiente figura, donde se presentan los hidrogramas de salida y la evolucion de las
elevaciones para ambas presas.
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Figura 4.4.Comparacion entre los resultados obtenidos con la simulacion manual y la
simulacion con algoritmos genéticos.

20. Criterio

Una vez que se ha alcanzado un valor aceptable para la funcion objetivo con los gastos
permisibles originales, se propone aplicar penalizaciones mas importantes a las
descargas. El segundo criterio de evaluacion para la funcién objetivo consiste en
disminuir los gastos maximos permitidos de forma que se castiguen con mayor rigor las
descargas sobre todo si se supera la elevacion del NAMO y entra en funcionamiento el
vertedor.

Lo anterior se realiza con el objetivo de verificar la flexibilidad de la funcion objetivo,
es decir, si se comporta de forma adecuada con condiciones diferentes a las originales.
También se requiere saber si se puede obtener, con gastos maximos permitidos mas
pequerfios, un éptimo distinto y aperturas diferentes a las que se obtienen con los gastos
maximos permitidos usados anteriormente. Los valores de referencia para las
elevaciones se mantienen sin cambio, mientras que los gastos permisibles utilizados en
este criterio son los que se presentan a continuacion:
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Gastos permisibles (m3/s)
Anzaldo | Texcalat
QO 5 2
QMP 25 10

Tabla 4.3. Gastos permisibles para el segundo criterio.

Con la reduccién en los gastos maximos permitidos, mostrada en la tabla anterior, se
realizan un namero de simulaciones igual al utilizado en el criterio anterior, con lo cual
se prueban las diferentes combinaciones de los factores de ponderacion para estos
gastos.

Como resultado de ésto se puede mencionar que de igual forma que en el criterio
anterior se presentan diferentes valores para la funcidén objetivo en funcién de los
factores de ponderacion que en este caso también se ven afectados al reducir el margen
de los gastos de descarga. Sin embargo, los valores correspondientes a las aperturas se
mantienen practicamente iguales, del mismo modo que los correspondientes a gastos y
elevaciones maximas, razon por la cual se puede decir que la reduccion de los gastos
maximos permitidos tampoco ofrece variantes en los resultados finales. Con lo cual la
simulacion nimero 2 presentada anteriormente, en el primer criterio, sigue siendo la
mejor.

Anzaldo Texcalat MATLAB
Apert. (%) Elev. Max| Qmax |Apert. (%)Elev. Max] Qmax | P1 | P2 | P3 | P4 | F.O. Best
Orig 70 2384.26 | 33.48 10 239834 | 1551 25 | 25 | 25 | 25 |85.702 | ===-=—=--
5 23.6 2384.08 8.83 49.7 239721 | 13.35 25 | 25 | 25 | 25 |41.350 |41.3247
6 24 2384.07 8.88 50.2 239721 | 13.37 15 | 15 | 35 | 35 | 56.534 | 56.4995
7 24.2 2384.1 8.9 50.8 239721 | 13.43 25| 25 | 15 | 35 |52.931 | 53.3686
8 23.7 2384.07 8.86 49.7 2397.21 | 13.35 35| 35| 15 | 15 |24.176 | 24.1795

Tabla 4.4. Resultados obtenidos con el segundo criterio.

Por ultimo se realiza una simulacion utilizando 5 variables, es decir, todas las
compuertas presentes en el sistema. Con esta simulacién se obtienen valores para gastos
y elevaciones que mejoran el desempefio de las presas en comparacion con la
simulacion original, en ambas presas se mantienen las elevaciones cerca del NAMO,
pero en ningun caso entra en funcionamiento el vertedor, mientras que los gastos de
descarga se reducen significativamente, obteniéndose valores similares a los obtenidos
en las simulaciones anteriores.

El resultado obtenido para la simulacion con cinco variables es muy significativo ya que
con él se confirma el buen funcionamiento de las compuertas equivalentes. Lo anterior
se verifica debido a que para ambas presas el promedio de las aperturas
correspondientes coincide con los valores 6ptimos obtenidos para las compuertas
equivalentes, ademas de que se alcanza un valor para la funcién objetivo que solo
difiere en unas cuantas décimas del valor Optimo alcanzado con las compuertas
equivalentes, cabe sefialar que para esta simulacién se utilizaron los factores de
ponderacion originales, asi como los gastos reducidos utilizados en el segundo criterio.

Anzaldo Texcalat MATLAB
Apert. (%)|Elev. Max| Qmax |Apert. (%)Elev. Max] Qmax | P1 | P2 | P3| P4 | F.O. Best
1 24.263| 2384.07 8.91 3.859| 2397.21 134] 25 | 25 | 25 | 25 | 40.513 [ 40.4737
2 0 100
3 47.672
Prom 23.98 51.93

Tabla 4.5. Resultados obtenidos al simular con todas las compuertas del sistema.
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Best: 40,4737 Mean: 41.7058
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Figura 4.5. Evolucién del valor de la funcién objetivo para la simulacién con 5
variables.

Antes de concluir esta etapa, se realizaron algunas simulaciones adicionales a los
criterios establecidos; se hizo el ejercicio de proponer dos simulaciones mas, utilizando
los gastos permisibles del segundo criterio (gastos reducidos); en una de ellas se
restringe a cero el gasto de operacion en Texcalatlaco, en otra se propone una apertura
fija en Texcalatlaco (10%) con la cual el Unico valor a optimizar es la apertura en
Anzaldo. Los resultados de este ejercicio son muy interesantes y confirman la ldgica de
los resultados obtenidos.

En el caso donde se propone como cero la descarga de Texcalatlaco se encuentra un
Optimo rapidamente, se obtiene una apertura muy grande en Anzaldo (95%) mediante la
cual se mantienen las condiciones de la funcion objetivo relativas a las elevaciones de
los vasos, tratando de que éstas se encuentren lo méas posible cerca del NAMO. Por su
parte, al eliminarr la descarga de Texcalatlaco, el gasto de salida de Anzaldo resulta
muy grande debido a que es por ahi donde se debe aliviar todo el caudal
correspondiente a las presas del sistema.

En la simulacion donde se mantiene fija la apertura en Texcalatlaco se llega a un valor
optimo en la apertura de Anzaldo de 75%, el cual resulta muy parecido al que se obtuvo
mediante la simulacion original (70%) en la que se movian las aperturas manualmente;
en este caso disminuyd la apertura con respecto al caso anterior ya que se dejé un
pequefio margen de descarga en Texcalatlaco el cual permitia aliviar parcialmente el
volumen que recibe el sistema, y de esta forma el volumen que tiene que contener
Anzaldo es menor por lo cual la apertura disminuye.

Anzaldo Texcalat MATLAB
Apert. (%)|Elev. Max| Qmax [Apert. (%)Elev. Max] Qmax | P1| P2 | P3 | P4 | F.O. Best
Orig 70 2384.26 | 33.48 10 239834 | 15.51 25| 25 | 25 | 25 |85.702 | —==-=--
95 2382.95  32.24 5.8 2398.38 | 15.35 25| 25 | 25 | 25 |80.177 | 100.00

2 75 2384.09 | 27.53 10 2398.34 | 15.52 25 | 25 | 25 | 25 | 74.557 | 75.1591

Tabla 4.6. Resultados de las simulaciones adicionales.
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4.2.4 Aplicacion a un segundo sistema

Aplicando la misma metodologia empleada en el caso del sistema de presas conformado
por Anzaldo, Coyotes y Texcalatlaco, y con la finalidad de verificar el funcionamiento
de los algoritmos genéticos, se realizan algunas simulaciones con un sistema de presas
diferente. El sistema utilizado es el que conforman las presas: Derivacion Tequilasco,
Tequilasco, La Mina, Pilares y Tarango.

En este sistema no resulta muy practica la obtencién de compuertas equivalentes debido
a la variacion en los tipos de éstas, asi como en las elevaciones en las que se encuentran;
por lo tanto se utilizan todas las compuertas del sistema, que en total suman trece. Por
otra parte, los factores de ponderacién utilizados en la funcion objetivo se repartieron
otorgando el mismo peso a las elevaciones maximas y gastos maximos para cada presa,
asi entonces, a cada una de las presas le corresponde el 20% del valor de la funcién
objetivo, 10% para gastos y 10% para elevaciones. A continuacion se presentan las
elevaciones y los gastos permisibles utilizados en este sistema de presas.

Elevaciones permisibles

Derivacion|Tequilasco| LaMina | Pilares | Tarango
NAMO | 2478.78 | 2408.75 2337 2304.59 | 2332.51
NMP 2480.5 | 2410.42 2337 2307.27 | 2333.25

Tabla 4.7. Elevaciones permisibles para el segundo sistema.

Gastos permisibles (m3/s)

Derivacion|Tequilascol| LaMina | Pilares | Tarango
QO 0.7 0.7 0.1 0.2 1
QMP 5.4 5.4 0.5 1.8 84

Tabla 4.8. Gastos permisibles para el segundo sistema.

Se realizaron tres simulaciones, entre las dos primeras solo existe la diferencia de los
gastos permisibles para la presa Tequilasco; mientras que la tercera simulacion se
realiza con los gastos de la segunda pero con un numero mayor de individuos por
generacion.

En la primera simulacion se obtienen resultados muy buenos en donde se optimiza al
almacenamiento en las presas Pilares y Tarango, sin embargo en las presas restantes no
se ha alcanzado un 6ptimo, por lo cual se propone una reduccién de gastos en una de las
presas en las que aun no se ha obtenido el resultado esperado.

Para la segunda simulacion los gastos permisibles en Tequilasco se redujeron de 5.4 a
0.5 para el maximo permitido y de 0.7 a 0.1 para el gasto de operacion. Los resultados
respondieron a la disminucion de gastos méaximos permitidos en Tequilasco. Sin
embargo, resultd algo curioso en Pilares, en donde se invirtieron las aperturas (en esta
presa la obra de toma consiste de dos orificios circulares entre los cuales hay una
diferencia de elevacion de 60 centimetros). Ademas, para la Derivacion, Tequilasco y
La Mina no se ha optimizado lo suficiente. Lo anterior puede ser causado por el nUmero
de variables, que en este caso es muy grande, mientras que el nimero de individuos por
generacion es pequefio en comparacion con las variables, y no es suficiente para
explorar toda la gama de resultados.
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Debido a lo anterior se propuso una tercera simulacion utilizando los mismos gastos de
la segunda, pero con poblaciones méas grandes, es decir, se aumentd el nidmero de
individuos por generacién, de 20 a 100. Como resultado de este ajuste se obtuvo un
resultado muy similar al de la segunda simulacion, pero con una mejor optimizacion
para las presas donde no se habia alcanzado el 6ptimo. En la siguiente tabla se presentan
los resultados obtenidos para las tres simulaciones descritas; en dicha tabla también se
presentan los resultados obtenidos en la simulacion original (optimizacion manual).

Derivacion Tequilasco LaMina Pilares Tarango MATLAB
Apert. (%)[Elev. Max] _Qmax_|Apert. (%)[Elev. Max] Qmax_|Apert. (%)[Elev. Max]| _Qmax_|Apert. (%)|Elev. Max] _Qmax_[Apert. (%)[Elev. Max] _Qmax F.O. Best
Orig 100 2477.88 6.74 0 2407.21 0 10 2334.29 0.67 80 2303.53 229 100 2332.02 10.47 52.961 | ==s=eee
1 83.3 2478.01 5.77 2406.4 0.39 0 2336.12 0 0 2304.6 161 100 233251 7.82 28.853 [28.8111
100 0

B e
80

ocoolookF o
-

2 83.4 2478.01 577 2407.17 0.02 0 2334.8 0 82 2304.59 141 100 233251 7.82 27.566 | 27.5647

PN
iS

3 83.3 2478.01 577 2407.21 0 0 2334.74 0 81.9 2304.59 141 100 233251 7.82 27.566 |27.5406
0

coocoo|loo

o

Tabla 4.9. Resultados de las simulaciones en el segundo sistema de presas.
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Figura 4.6. Evolucion del valor de la funcion objetivo para la tercera simulacion del
segundo sistema.

Haciendo una comparacion de resultados entre la simulacion original y la tercera
simulacion se puede apreciar como se reducen las aperturas, y a su vez los gastos de
descarga, en todos los casos, asi mismo las elevaciones aumentan, con lo cual se
aprovecha mejor su capacidad de almacenamiento. Sélo en el caso de Tequilasco se
mantienen los valores originales ya que la apertura propuesta en la simulacion original
corresponde con el resultado arrojado por los algoritmos genéticos.

En los casos de Pilares y Tarango se observa como los algoritmos genéticos mejoran
sustancialmente el resultado, ya que dichas presas cuentan con 2 y 3 compuertas
respectivamente, en las cuales originalmente se considerd la misma apertura para todas
sin considerar su elevacion, mientras que en la simulacién con algoritmos genéticos se
propone la apertura Unicamente de una de las compuertas de cada presa con lo cual se
reduce el gasto de descarga y se almacena un volumen mayor. A continuacion se
muestra una figura donde se comparan los resultados entre la simulacion original y la
tercera simulacion con algoritmos geneticos, para las dos presas mas significativas del
segundo sistema; las otras presas no se presentan ya que sus resultados no muestran una
variacion importante respecto a los originales.
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Figura 4.7.Comparacién entre los resultados obtenidos con la simulacion manual y la
simulacién con algoritmos genéticos, para el segundo sistema.

Es conveniente sefialar que el pico que se observa en el hidrograma de salida de
Tarango no corresponde a una descarga del vertedor, sino a la entrada en operacion de
una tercera compuerta, la cual originalmente se consideraba con una apertura del 100%.

4.2.5 Politica de operacién éptima

En el caso del primer sistema se podrian proponer otras combinaciones en la
distribucion de los factores de peso para la funcidn objetivo, sin embargo, se ha probado
que ésto no tiene una variacion significativa obteniéndose con ello resultados muy
similares para las diferentes combinaciones, razon por la cual no se considera necesario
explorar otras combinaciones. Una vez realizadas las diferentes simulaciones
documentadas se pueden sefialar que se obtuvieron aperturas practicamente iguales con
criterios y gastos permisibles distintos.

Los diferentes resultados obtenidos con los criterios propuestos marcan una misma
tendencia, es decir, convergen a valores muy similares con lo cual se podria decir que
las aperturas obtenidas son las dptimas, y por lo tanto corresponden al 6ptimo global, ya
que siempre mantienen la elevacion maxima cerca del NAMO, mientras que los gastos
méaximos de salida se mantienen relativamente bajos. En otras palabras se puede
concluir que se encontrd una politica de operacion Optima para este sistema de presas;
las aperturas y los resultados obtenidos con dicha politica son los que se presentan en la
tabla 4.10; del mismo modo en las figuras 4.8 y 4.9 se pueden apreciar estos mismos
resultados, pero de forma grafica.

De manera analoga al primer sistema, en la tabla 4.11, y en las figuras 4.10 y 4.11, se
presentan los resultados obtenidos con la politica de operacion 6ptima para el segundo
sistema.
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Anzaldo__ [ Texcalatlaco
Apertura (%) 23.3 50.5
Gasto max (m3/s) 8.73 13.56
Elev. max. (msnm)| 2384.10 2397.21

Tabla 4.10. Resultados de politica 6ptima.
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Figura 4.8. Hidrogramas de entrada e hidrogramas de salida, obtenidos con la
politica de operacién éptima, para todas las presas del sistema.
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Figura 4.9. Evolucién de las elevaciones durante el evento, para Anzaldo y
Texcalatlaco (la linea azul representa el NAMO).

Derivacion | Tequilasco La Mina Pilares Tarango
Apertura (%) 83.3 0 (entodas) 0 819, 0 100, 0, O
Gasto max (m3/s) 5.77 0 0 1.41 7.82
Elev. max. (msnm)| 2478.01 2407.21 2334.74 2304.59 2332.51

Tabla 4.11. Resultados de politica 6ptima, para el segundo sistema.
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Figura 4.10. Hidrogramas de entrada e hidrogramas de salida, obtenidos con la
politica de operacion optima, para todas las presas del segundo sistema.
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Figura 4.11. Evolucion de las elevaciones durante el evento, para todas las presas del
segundo sistema (la linea azul representa el NAMO).

Con las simulaciones realizadas al segundo sistema se verifica el buen funcionamiento
de los algoritmos genéticos para la obtencion de las aperturas que optimizan el
funcionamiento de los vasos, considerando su interconexion. Ademas, se confirma el
alcance de los algoritmos genéticos debido al nimero de variables que se maneja en el
segundo sistema (13), para el cual resultaria muy complicado hacer la optimizacién
manualmente, como se realiz6 en la simulacién original referida.

Ampliando lo anterior, en el segundo sistema se puede apreciar otra de las ventajas de
los algoritmos genéticos ya que con éstos se obtienen diferentes aperturas para las obras
de toma en una misma presa, mientras que de la forma manual se propuso la misma
apertura para todas independientemente de su geometria y ubicacion.

Con todo lo anterior se puede concluir que las aperturas obtenidas para ambos sistemas
se consideran como éptimas, por lo cual seran utilizadas en la simulacion de una serie
de tormentas histdricas en donde se podran observar las ventajas que ofrecen.
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5. RESULTADOS Y DISCUSION

Los resultados obtenidos a partir de las simulaciones realizadas para este trabajo a partir
de las dos metodologias utilizadas, optimizacion manual y optimizacion con algoritmos
genéticos, muestran que el sistema de presas del poniente del Valle de México aln
conserva su capacidad reguladora y que una buena operacion puede mejorar su
funcionamiento. Antes de detallar los resultados obtenidos, se debe sefalar que la
metodologia correspondiente a la optimizacion manual fue aplicada a todo el sistema,
mientras que los algoritmos genéticos fueron empleados solamente para ejemplificar la
optimizacion en dos de los subsistemas definidos en este trabajo.

Al realizar el andlisis correspondiente a la optimizacion manual, se puede observar que,
después de diez simulaciones se encontrd una politica de operacion “6ptima”, mediante
la cual el sistema de presas regula aceptablemente avenidas con periodo de retorno de
10,000 afos.

Al realizar la simulacion con esta tormenta y la politica de operacion correspondiente se
puede observar que en general se presenta un buen comportamiento del sistema de
presas, ya que solo en 9 de las presas se obtiene un coeficiente de almacenamiento
superior a uno, mientras que en el resto se presentan coeficientes aceptables y en
algunos casos muy sobrados. Uno de los aspectos de mayor importancia es la seguridad
de las presas, razén por lo cual a continuacién se presenta una tabla con algunas
consideraciones realizadas para cada una de las presas donde se presenta un coeficiente
superior a uno, es decir, donde se presenta una elevacion superior al NAMO.

PRESA Nivel NAMO | NAME | Q max Comentario
maximo descarga
Anzaldo 2384.26 | 2384.10 | 2384.62 33.99 | Se podria considerar
aumentar el coeficiente de
apertura.

Texcalatlaco | 2398.49 | 2397.71 | 2399.88 15.51 | Se considerd que no puede
descargar ni siquiera por la

toma.

Becerra B 2301.86 | 2301.80 | 2301.91 1.89 Se podria aumentar el
coeficiente de apertura al
100%.

Becerra A 2293.62 | 2292.11 | 2292.63 48.65 Se considerd una apertura
del 100%

Ruiz Cortines | 2295.85 | 2295.22 | 2296.12 15.56 | Se considerd una apertura
del 100%

Tecamachalco | 2310.00 | 2310.00 | 2310.00 0 Se trata solamente de una
derivadora.

El Capulin 2377.97 | 2377.61 | 2377.94 29.92 Se podria aumentar el
coeficiente de apertura al

100%.

Hondo 2334.46 | 2333.26 | 2333.26 | 101.04 | Essolamente una
derivadora

Sordo 2326.75 | 2325.06 | 2327.15 41.65 Se considero una apertura
del 100%

Tabla 5.1. Analisis detallado de las presas donde el coeficiente de almacenamiento es
superior a uno.
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Cabe sefialar que en los casos de las presas Becerra A, EI Capulin y Hondo, mostrados
en la tabla 5.1, se sobrepaso la elevacion del NAME; sin embargo en ningun de ellos se
llegd a la elevacion de la corona, con lo que no se presentaria desbordamiento, de tal
forma que se cumpliria con el objetivo de la optimizacion que es maximizar el
almacenamiento sin que se presente ninguna falla; para aumentar el grado de seguridad
en estas presas se puede recurrir a alguna de las alternativas que se plantean, para cada
caso en particular, en la tabla 5.1. Ademas, debe resaltarse que el evento simulado con
el cual fue obtenida la politica de operacidn, es un evento extremo con una probabilidad
de ocurrencia muy pequefia, lo cual ya le otorga un cierto grado de seguridad a las
obras.

Siguiendo con el analisis del evento de disefio se puede realizar la observacion de que la
operacion en el subsistema 5 (conformado por las presas: Hondo, El Sordo, Los Cuartos
y Totolica), es susceptible de ser modificada mediante la construccion de una nueva
interconexidn entre las presas, EI Sordo y Los Cuartos. Propuesta que se fundamenta en
el hecho de que la primer presenta un coeficiente de almacenamiento superior a uno;
mientras que la segunda presenta cierta holgura con un coeficiente de 0.74, lo cual le
permitiria recibir aportaciones importantes de El Sordo, con la gran ventaja de que en
Los Cuartos se manejé una apertura muy pequefia (20%) y ésta se puede aumentar un
poco de tal modo que el coeficiente de almacenamiento no se vea afectado
considerablemente.

En lo que respecta a los eventos histéricos y mayorados, éstos mantienen el mismo
comportamiento pese a que el efecto de la mayoracion no es lineal, debido a la
interconexién entre presas. Solamente se presentan algunos coeficientes superiores a
uno, en tres de las presas del sistema y solamente en algunos eventos. En Texcalatlaco
solamente se presentaron problemas en dos de los eventos mayorados, mientras que en
Becerra A 'y Hondo, se presentaron coeficientes superiores a uno en ambos casos.

Para el caso de Texcalatlaco se consideraron, para las descargas, restricciones del tipo
urbano las cuales limitaron significativamente su operacion, sin embargo, dado el caso
se puede aumentar las aperturas en esta presa con lo cual se aliviaria en gran parte los
problemas que se presentan. El caso de la presa Becerra A, es donde se tendria mayor
problema ya que se considerd una apertura total de sus compuertas y la Gnica alternativa
seria modificar la operacion de las presas ubicadas aguas arriba, lo cual implicaria
modificar la operacion de otros subsistemas. Por Gltimo la presa Hondo es una presa
derivadora, razén por la cual la mayoria de las avenidas que pasan sobre ella superaran
su capacidad.

El resto de las presas del sistema presentan un comportamiento aceptable. En la mayoria
de ellas el almacenamiento no llega al 50%, incluso en los eventos mayorados. Por tal
motivo hay algunas presas que quedan muy sobradas; lo cual podria dar pauta, como se
comento anteriormente, a nuevas interconexiones donde se pueda aliviar parcialmente el
volumen que tienen que controlar las presas con problemas.

Por otra parte, ya en lo que concierne a los algoritmos genéticos, en seguida se analizan
los resultados comparandolos con la politica original para apreciar con mayor detalle las
ventajas que éstos ofrecen.
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En primer lugar se deben analizar las aperturas obtenidas, en este caso en la tabla 5.2 se
presentan las aperturas que fueron obtenidas originalmente (optimizacién manual) y las
que se obtuvieron con los algoritmos genéticos.

NUmero de JAperturas (%)
Compuertas] Originales AG
Anzaldo 3 70 233
Texcalatlaco 2 10 50.5
Derivacién 1 100 83.3
Tequilasco 6 0 0
La Mina 1 10 0
Pilares 2 80 81.9, 0
Tarango 3 100 100, 0, O

Tabla 5.2. Aperturas optimas obtenidas con ambos métodos
(Donde solo se muestra un valor, éste es aplicado a todas las compuertas).

En el caso del primer sistema (Anzaldo y Texcalatlaco) lo mas notable es como se
invierte la secuencia de descarga, es decir, originalmente Anzaldo tenia una apertura
mucho mayor a Texcalatlaco, mientras que en el caso de los algoritmos genéticos la
apertura en Anzaldo es la mitad de la que se propone para Texcalatlaco. Para el segundo
sistema sobresalen los casos de Pilares y Tarango donde existen 2 y 3 compuertas
respectivamente, y en estos casos solamente se obtiene apertura para una de ellas,
mientras que el resto permanecen cerradas. En ambos sistemas se consigue disminuir la
descarga y aumentar el almacenamiento en los respectivos vasos.

Asi entonces, para detallar los resultados, producidos por las aperturas obtenidas con
algoritmos genéticos, se presenta a continuacion una tabla donde se describe el
comportamiento de gastos y elevaciones en cada una de las presas, correspondientes a
los dos sistemas estudiados, para el evento de 10,000 afos.

Q max (m3/s Elev. max (msnm)
Presa Original Optimo Original Optima
1 Anzaldo 33.48 8.94 2384.26 2384.12
2 Coyotes 0 0 2396.07 2395.65
3 Texcalatlaco 15.51 13.38 2398.34 2397.21
5 Derivacion 6.74 5.77 2477.88 2478.01
6 Tequilasco 0 0 2407.21 2407.21
7 La Mina 0.67 0 2334.29 2334.74
8 Pilares 2.29 1.41 2303.53 2304.59
9 Tarango 10.47 7.82 2332.02 2332.51

Tabla 5.3. Resultados de la politica 6ptima para el evento de 10,000 afios.

Como se puede apreciar en la tabla 5.3 los niveles en los vasos presentan un
comportamiento bastante bueno, en dos se alcanza exactamente el nivel del NAMO
(Pilares y Tarango), mientras que en el resto se mantienen muy cercanos a éste. El Gnico
inconveniente se presenta en Anzaldo donde se supera ligeramente el nivel del NAMO,
sin embargo, s6lo son 2 centimetros los cuales no se ven reflejados en derrames
importantes por la obra de excedencias.

Por lo que respecta a los gastos, éstos se reducen en todos los casos, siendo mas
significativa esta reduccién en Anzaldo y Tarango. En el caso de Anzaldo se logra
reducir drasticamente su gasto maximo de salida a casi la cuarta parte y se evita que
entre en operacion el vertedor. Aunque los gastos mAaximos no se presentan
necesariamente al mismo tiempo se puede sefialar que la suma de las descargas
méaximas de ambos sistemas se reduce practicamente a la mitad; la suma de los gastos
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méximos en la simulacién original es de 69.16 m®s, mientras que en para la politica
dptima se obtiene una gasto total de 37.32 m*/s, con lo cual se reduce significativamente
el caudal que llegaria al interceptor del poniente.

Como se menciond anteriormente los gastos maximos no se presentan necesariamente al
mismo tiempo; por tal motivo se puede analizar dichas gastos desde otro punto de vista,
como es la suma de los gastos de salida en cada uno de los sistemas analizados, es decir,
en el primer caso seria la suma del gastos de salida en Anzaldo mas el gastos de salida
en Texcalatlaco; mientras en el segundo caso, seria la suma de los gastos de salida en La
Derivacion, Tequilasco, La Mina, Pilares y Tarango. En la figura 5.1 se muestran los
hidrogramas de salida correspondientes a cada uno de los sistemas. En el caso del
sistema 1, de manera grafica se aprecia como disminuye de forma importante el
volumen descargado, al igual que el gasto méximo para el sistema, que para la politica
original tenia un valor de 36.2 m®/s, mientras que para la politica 6ptima se reduce hasta
20.8 m%s. En el sistema 2 se aprecia el mismo comportamiento, aunque, en menor
proporcion; en este caso el gasto maximo del sistema pasa de 19 m®/s, en la politica
original, a 14.3 m%s en la 6ptima.

4Qo(m3/s) Hidrograma de salida - Sistema 1 Q (m3s) Hidrograma de salida - Sistema 2

e Original AA e Original
35 4 = Optimo | | |18 /J \ = Optimo

30 q

25 4

AR N

84
64
44

5
24
T T T T T T T T T 1 0

0

0 2 4 6 8 10 12 14 16 18 20| o 2 4 6 8 10 12 14 16 18 20
t (h) t(h)

Figura 5.1. Hidrogramas de salida para ambos sistemas.

En el caso de los coeficientes de almacenamiento se presenta una gran mejoria en
relacion a los obtenidos con la politica original; se logra que se alcance un mayor
almacenamiento en las presas donde es posible. EI Unico inconveniente se presenta en
Anzaldo donde, como se menciond anteriormente, la elevacién méaxima estad 2 cm por
encima del NAMO, lo cual genera que el coeficiente de almacenamiento sea
ligeramente mayor a uno; ésto se debe al uso de la compuerta equivalente, ya que al
pasar de la compuerta equivalente al nimero de compuertas original se genera un
pequefio error (descrito el en capitulo 4), sin embargo, el resultado es aceptable.

A continuacion se presenta una tabla en la que se muestra, para cada presa, la apertura
Optima obtenida mediante algoritmos genéticos, ademas de la elevacion maxima y el
volumen maximo que se presentd para el evento, asi como los coeficientes de
almacenamiento obtenidos con dichas aperturas, en esta tabla se agrupan las presas en
los grupos o subsistemas definidos para este trabajo. Méas adelante también se presentan
una serie graficas correspondientes a los gastos maximos de salida y a la evolucion de
las elevaciones en los respectivos vasos, para las presas mas significativas.
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Presa Apertura % | Elev.Max \/ Max Coef. 1
1 Anzaldo 2384.12 186086.98H
2 Coyotes 2394.35 61.79 0.039
S Texcalatlaco 2397.21 34282.00 0.940
5 Derivacion 2477.96 443.45 0.797
6 Tequilasco 2407.21 28411.04 0.667
7 La Mina 2334.29 53567.75 0.872
8 Pilares 2303.53 14550.15 1.000
9 Tarango 2332.02] 224071.35 1.000

Tabla 5.4. Coeficientes de almacenamiento, para el evento de 10,000 afios.
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Figura 5.2. Gréficas para las presas mas significativas. Evento de 10,000 afios.
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La politica de operacidn optima resultante de la aplicacion de los algoritmos genéticos
fue utilizada también para simular el conjunto de 14 tormentas referidas en el capitulo 3.
Al igual que con la optimizacion manual se simularon los eventos histéricos, y
posteriormente los eventos mayorados a un periodo de retorno de 10 afios.

Para los eventos historicos se presenta un comportamiento muy sobrado, ya que en
ningun caso se alcanza una elevacion cercana al NAMO, sino al contrario en la mayoria
de los eventos las elevaciones maximas alcanzan solamente unos cuantos metros por
encima del nivel inicial, sobre todo en los vasos grandes como es el caso de Anzaldo y
Tarango.

En los gastos maximos obtenidos se nota una reduccion significativa para el caso de
Anzaldo; mientras que para Texcalatlaco aumentan, por lo cual para este caso particular
no se aprecia la ventaja que proporcionan los algoritmos genéticos, sin embargo, ésto
ultimo puede ser ocasionado por la magnitud de los eventos, los cuales resultan muy
pequefios en comparacién con el evento con el que se disefio la politica (10,000 afios).
Para el resto de las presas tampoco se puede apreciar mejoras sustanciales en la
disminucion de los gastos maximos, pero como se menciond ésto se debe a la magnitud
de los eventos historicos.

Con la simulacién de los eventos mayorados se mantiene el mismo comportamiento
tanto para gastos como para elevaciones. Sin embargo para las elevaciones es mas
notoria la diferencia entre las que se obtienen con la politica original y las obtenidas con
la politica 6ptima, en cuyo caso dichas elevaciones aumentan aprovechando mejor la
capacidad de regulacién de los vasos.

Mas adelante se presenta una serie de tablas (5.5-5.8) en donde se pueden apreciar los
gastos maximos y elevaciones maximas resultantes del transito, en las presas mas
significativas, para cada una de las tormentas simuladas; en dichas tablas se resaltan los
valores maximos alcanzado en cada presa.

Asi entonces, al obtener los coeficientes de almacenamiento para ambos escenarios, se
puede apreciar que estos aumentan, excepto en el caso de Texcalatlaco, con respecto a
los coeficientes resultante de la simulacion original. Con lo cual se cumple parcialmente
el objetivo de la politica de operacion, es decir, se aprovecha mejor la capacidad de
almacenamiento y regulacion de los vasos; dichos coeficientes se presentan mas
adelante en las tablas 5.9 y 5.10. En el anexo Il de este trabajo se presentan las graficas
correspondientes a los hidrogramas de salida y a la evolucion de las elevaciones en los
vasos correspondientes a los eventos estudiados mas significativos; en dichas gréficas se
puede apreciar con mayor detenimiento las particularidades que se presentan en cada
una de las tormentas simuladas.
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Anzaldo Texcalatlaco Derivacion Pilares Tarango

Fechas Original Optimo Original Optimo Original Optimo Original Optimo Original Optimo

880304 1.97 1.97 0.63] 0.91 1.64 1.64 0.16 0.16 1.02 1.02
880904 6.96 4.43 2.34 4.27 5.31 4.60 0.73 0.58 3.79 4.00
890621 4.80 3.94 2.32 3.16 3.97 3.97 1.24 1.06 3.85 3.85
920803 1.43 1.43 0.27| 0.59 1.70 1.70 0.11 0.11 0.63 0.63
920923 11.56 3.83 2.68| 5.77 5.53 4.73 0.75 0.59 3.98 4.08
930921 2.61 2.60 1.16 2.02 3.59 3.59 0.12 0.12 0.96 0.96
940806 2.12 2.11 0.71] 1.45 2.42 2.42 0.29 0.29 1.79 1.79
940916 1.28 1.28 0.28 0.79 1.01 1.01 0.04 0.04 0.20 0.20
950525 2.36 2.36 1.26 1.53 2.29 2.29 0.19 0.19 1.12 1.12
970623 3.21 3.13 0.60 1.35 3.37 3.37 0.12 0.12 1.15 1.15
980728 11.24 4.60 2.67 6.54 5.85 4.96 0.71 0.54 4.46 459
980926 2.39 2.39 1.30 1.30 2.77 2.76 0.20 0.20 1.53 1.53
990817 4.29 3.94 2.17 2.77 5.13 4.52 0.38 0.37 2.37 270
990820 5.85 4.35 2.25 4.06 5.27 4.58 0.73 0.55 3.82 3.98

Tabla 5.5.Gastos maximos obtenidos para cada uno de los eventos historicos

simulados.
Anzaldo Texcalatlaco Derivacion Pilares Tarango

Fechas Original Optimo Original Optimo Original Optimo Original Optimo Original Optimo

880304 2375.05 2375.55 2387.53 2386.97 2473.51 2473.73 2300.02 2300.01 2319.72 2319.72
880904 2376.01 2377.42 2394.76 2388.22 2476.26 2476.37 2300.75 2300.89 2322.77 2323.10
890621 2375.56 2376.94 2394.60 2387.78 2475.09 2475.64 2301.38 2302.66 2322.87 2322.87
920803 2375.00 2375.33 2387.07 2386.76 2473.54 2473.78 2299.95 2299.95 2319.45 2319.45
920923 2377.13 2376.83 2397.18 2389.06 2476.49 2476.61 2300.76 2300.94 2323.07 2323.24
930921 2375.13 2375.89 2388.86 2387.33 2474.82 2475.25 2299.97 2299.97 2319.67 2319.67
940806 2375.07 2375.62 2387.68 2387.18 2474.10 2474.30 2300.29 2300.28 2320.44 2320.44
940916 2374.99 2375.29 2387.10 2386.88 2473.19 2473.28 2299.91 2299.91 2319.30 2319.30
950525 2375.10 2375.75 2389.20 2387.20 2473.99 2474.22 2300.07 2300.06 2319.80 2319.80
970623 2375.22 2376.25 2387.48 2387.16 2474.68 2475.04 2299.97 2299.96 2319.83 2319.83
980728 2377.04 2377.60 2397.16 2389.59 2476.92 2476.87 2300.73 2300.79 232392 2324.17
980926 2375.10 2375.77 2389.34 2387.16 2474.33 2474.54 2300.08 2300.07 2320.25 2320.25
990817 2375.43 2376.93 2393.65 2387.60 2476.09 2476.27 2300.47 2300.46 2320.95 2321.29
990820 2375.83 2377.34 2394.17| 2388.13 2476.22 2476.35 2300.74 2300.83 2322.82 2323.08

Tabla 5.6. Elevaciones maximas obtenidas para cada uno de los eventos historicos

simulados.
Anzaldo Texcalatlaco Derivacion Pilares Tarango

Fechas Original Optimo Original Optimo Original Optimo Original Optimo Original Optimo

880304 2.70 2.69 1.08 1.37 2.25 2.25 0.24 0.24 140 1.40
880904 4.03 3.72 2.05 2.65 4.44 4.37 0.51 0.43 2.84 2.85
890621 6.53 4.66 2.34 3.93 4.95 4.48 1.53 122 4.42 4.64
920803 2.10 2.09 0.46 0.80 2.50 2.50 0.14 0.14 0.92 0.92
920923 11.37 3.87 2.68 5.90 5.55 4.89 0.76 0.60 4.00 411
930921 4.92 4.09 2.29 4.87 5.40 4.65 0.25 0.26 2.66 3.28
940806 6.33 4.21 2.34 4.49 5.33 4.61 0.92 0.70 4.04 4.18
940916 2.68 2.67 0.69 1.77 211 211 0.07 0.07 0.41 0.41
950525 3.56 3.45 1.91 2.33 3.46 3.45 0.29 0.30 170 170
970623 6.49 4.52 1.84] 2.94 5.43 4.67 0.24 0.24 3.31 3.70
980728 21.12 6.21 9.97| 12.68 6.15 5.23 1.34 0.86 598 6.11
980926 2.77 2.77 1.50 1.51 3.21 3.20 0.23 0.23 1.82 1.82
990817 11.46 4.93 2.68] 5.35 5.55 4.83 0.76 0.58 411 4.32
990820 13.70 5.67 2.68 8.57 5.86 5.04 1.32 0.86 5.18 5.31

Tabla 5.7. Gastos maximos obtenidos para cada uno de los eventos mayorados.

Anzaldo Texcalatlaco Derivacion Pilares Tarango

Fechas Original Optimo Original Optimo Original Optimo Original Optimo Original Optimo

880304 2375.14 2375.95 2388.62 2387.17 2473.95 2474.19 2300.17 2300.16 2320.10 2320.10
880904 2375.38 2376.73 2392.93 2387.55 2475.47 2476.10 2300.55 2300.57 2321.46 2321.47
890621 2375.94 2377.67 2394.75 2388.07 2475.91 2476.23 2301.85 230351 232384 2324.26
920803 2375.07 2375.61 2387.30 2386.89 2474.17 2474.35 2299.99 2299.99 2319.63 2319.63
920923 2377.08 2376.87 2397.15 2389.14 2476.50 2476.53 2300.78 2300.97 2323.12 2323.30
930921 2375.59 2377.07 2394.44 2388.53 2476.35 2476.44 2300.20 2300.19 2321.26 2322.02
940806 2375.90 2377.20 2394.75 2388.33 2476.28 2476.39 2300.99 2301.24 2323.18 2323.42
940916 2375.14 2375.94 2387.63 2387.26 2473.84 247411 2299.92 2299.92 2319.35 2319.35
950525 2375.28 2376.50 2392.12 2387.43 2474.74 2475.12 2300.30 2300.29 2320.38 2320.38
970623 2375.93 2377.52 2391.76 2387.68 2476.38 2476.47 2300.17 2300.16 2322.06 2322.63
980728 2381.24 2379.66 2398.14 2396.18 2477.30 2477.34 2301.52 2301.80 2327.23 2327.56
980926 2375.15 2376.00 2390.13 2387.20 2474.58 2474.90 2300.14 2300.13 2320.47 2320.47
990817 2377.10 2377.97 2397.16 2388.80 2476.50 2476.54 2300.77 2300.91 2323.30 2323.67
990820 2377.85 2378.91 2397.18 2391.30 2476.83 2476.90 2301.50 2301.80 2325.36 2325.64

Tabla 5.8. Elevaciones maximas obtenidas para cada uno de los eventos mayorados.
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Anzaldo Coyotes Texcalatlaco
Fechas Normal Mayorado Normal Mayorado Normal Mayorado
880304 0.001 0.002 0.011 0.013 0.134 0.207
880904 0.055 0.014 0.023 0.020 0419 0.348
890621 0.021 0.076 0.018 0.020 0.404 0.414
920803 0.001 0.001 0.010 0.012 0.057 0.105
920923 0.017 0.018 0.032 0.033 0.448 0.451
930921 0.002 0.029 0.024 0.033 0.268 0.430
940806 0.001 0.038 0.017 0.028 0.212 0.423
940916 0.001 0.002 0.018 0.027 0.103 0.241
950525 0.001 0.005 0.015 0.018 0.219 0.304
970623 0.004 0.062 0.021 0.030 0.205 0.393
980728 0.070 0.288 0.031 0.247 0.467 0.827
980926 0.001 0.002 0.020 0.021 0.203 0.217
990817 0.021 0.103 0.023 0.028 0.365 0.439
990820 0.049 0.199 0.027 0.059 0416 0.556

Tabla 5.9. Coeficientes de almacenamiento para el GRUPO 1

Derivacion Tequilasco LaMina Pilares Tarango
Fechas Normal Mayorado Normal Mayorado Normal Mayorado Normal Mayorado Normal Mayorado
880304 0.065 0.105 0.113 0.155 0.087 0.119 0.061 0.082 0.002 0.004
880904 0.419 0.370 0.267 0.199 0.218 0.163 0.183 0.139 0.026 0.010
890621 0.290 0.393 0.377 0.469 0438 0.545 0.513 0.716 0.019 0.091
920803 0.069 0.119 0.029 0.043 0.025 0.037 0.032 0.055 0.001 0.002
920923 0.451 0.500 0.211 0.216 0.179 0.183 0.190 0.194 0.033 0.036
930921 0.221 0.430 0.064 0.117 0.055 0.100 0.041 0.086 0.002 0.012
940806 0.115 0.421 0.065 0.165 0.056 0.141 0.098 0.242 0.000 0.042
940916 0.024 0.098 0.012 0.025 0.008 0.016 0.004 0.013 0.000 0.000
950525 0.108 0.197 0.063 0.094 0.052 0.078 0.068 0.100 0.003 0.006
970623 0.184 0.435 0.036 0.073 0.031 0.063 0.038 0.082 0.003 0.017
980728 0.556 0.784 0.109 0.212 0.094 0.181 0.170 0.341 0.085 0.350
980926 0.136 0.167 0.122 0.141 0.105 0.122 0.069 0.078 0.005 0.006
990817 0.400 0.472 0.120 0.185 0.103 0.158 0.124 0.185 0.009 0.056
990820 0.414 0.617 0.128 0.240 0.109 0.206 0.175 0.341 0.024 0.189

Tabla 5.10. Coeficientes de almacenamiento para el GRUPO 2

Existen algunos eventos donde se presentan ciertas particularidades, sin embargo, se
presenta un caso que merece especial mencién, dicho caso corresponde a la tormenta
que se presentd el 28 de julio de 1998, donde para el evento mayorado se presenta en
Texcalatlaco un derrame por el vertedor al utilizar la politica original, mientras que para
la politica obtenida con los algoritmos genéticos se logra evitar dicha situacion. Asi
entonces en el caso de la politica original se presenta un gasto maximo de 9.97 m%s,
mientras que para la politica 6ptima es de 12.68 m*/s; sin embargo, el primero es la
suma del gasto de la obra de toma mas el derrame por el vertedor, mientras que el
segundo esta compuesto Unicamente por el gasto de la obra de toma; esto ultimo se
puede apreciar con precision al observar la figura 5.3. En lo que respecta al gasto
descargado por Anzaldo se reduce de 21.12 m%s a 6.21 m*/s.
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Figura 5.3. Gastos y elevaciones, en Anzaldo y Texcalatlaco, para el caso de la
tormenta correspondiente al 28 de julio de 1998.

0 2 4 6 8 10 12 14 16 1

Con lo anterior se reafirma la hipdtesis de que las ventajas de la politica obtenida con
los algoritmos genéticos, se apreciar mejor conforme aumenta la magnitud del evento
transitado.

Otro aspecto importante que debe sefialarse es que para la optimizacion con algoritmos
genéticos no fue considerada ninguna restriccion en las descargas de Texcalatlaco,
como si se realizé en la simulacién manual. Por tal motivo es necesario analizar los
resultados de las simulaciones especiales, de las que se hizo referencia en el capitulo 4,
donde se aplicaban ciertas condiciones en la descarga de Texcalatlaco.

A continuacion se presentan las figuras correspondientes a las dos simulaciones
referidas, en la primera se muestra el caso donde se restringe a cero el gasto de
operacion en Texcalatlaco; mientras que la segunda corresponde a la simulacion donde
se propuso una apertura fija (10%).
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Figura 5.5. Gastos y elevaciones, en Anzaldo y Texcalatlaco, para una apertura fija
en Texcalatlaco (10%).
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Como se observa en la figura 5.4, al restringir el gasto de Texcalatlaco practicamente
todo el volumen de la avenida debe ser aliviado por Anzaldo en donde se obtiene una
apertura de 95%; mientras que en Texcalatlaco, a pesar de la restriccion, se obtiene una
apertura de 5.8%; en el caso de las elevaciones, la de Anzaldo se mantiene muy por
debajo del NAMO manteniendo asi la seguridad en dicha presa. En el segundo caso,
figura 5.5, al permitir una cierta holgura en la descarga de Texcalatlaco, igual a la usada
en la optimizacion manual (10%), se obtiene un resultado mas aceptable en donde para
Anzaldo se da una apertura de 75%, muy similar a la original, aunque con la ventaja de
que la elevacion obtenida es practicamente igual al NAMO y por lo tanto no entra en
funcionamiento el vertedor. El lo que respecta a los gastos de Anzaldo, en la primera
simulacién el gasto méximo tiene una magnitud de 32.24 m®/s, mientras que para la
segunda se reduce hasta 27.53 m®/s; en ambos casos son menores al obtenido
originalmente cuyo valor es 33.48 m®/s.

Por el contrario en el caso de Texcalatlaco, la avenida transitada es de magnitud muy
importante y la presa no logra contenerla adecuadamente, imponiendo alguna
restriccion en su descarga. Tanto los gastos como las elevaciones son practicamente los
mismos a los obtenidos originalmente. Por tal motivo para saber si aun con la
restriccion impuesta los algoritmos genéticos brindan alguna mejora se emplea el
hidrograma de salida total del sistema, para compararlo con ambas simulaciones.
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Figura 5.6. Hidrogramas de salida del sistema, para ambas simulaciones.

A partir de la figura 5.6 se puede apreciar que para la primera simulacion no se logra
ninguna mejora, sino por el contrario se empeoran las condiciones de descarga ya que el
gasto maximo se eleva hasta 39.9 m®s, practicamente el 10% del gasto maximo
original; en el caso de la segunda simulacion si se aprecia una leve mejoria en el
funcionamiento del sistema ya que se obtiene un gasto maximo de 35.2 mfs,
reduciendo la descarga en 1 m®s, ademas de que se elimina el segundo pico del
hidrograma.

Con lo anterior se puede apreciar que aun con una restriccion en la descarga en una de
las presas del sistema, los algoritmos genéticos proporcionan una leve mejoria, en el
funcionamiento de las presas y en el funcionamiento en conjunto del sistema; por lo
cual se confirma que son una alternativa confiable para obtener la politica de operacion
en el sistema de presas.
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6. CONCLUSIONES

Se presentaron dos métodos para encontrar una politica de operacion adecuada para el
sistema de presas del poniente del Valle de México, que contemplan el propdsito de las
presas (almacenamiento y control de avenidas) y su seguridad.

La definicidn de los subsistemas sugerida en este trabajo, mejora el funcionamiento en
conjunto de algunas presas ya que se logré identificar aquellas que tienen una mayor
influencia en las presas vecinas. De tal manera que al establecer un subsistema se puede
alcanzar la optimizacion sin afectar a aquellas que no pertenecen al dicho grupo.

La optimizacion manual, a pesar de ser sencilla, proporciona un panorama general del
estado y funcionamiento del sistema de presas. A través de este método se obtuvo una
politica de operacidn que satisface practicamente a todas las presas del sistema. Por lo
cual se puede adoptar esta politica, para una tormenta de 10,000 afios de periodo de
retorno, con la que el sistema tiene un buen comportamiento segun lo que se verificd en
las tablas de resultados mostradas en el capitulo 3. Sin embargo, aunque existen algunos
problemas puntuales en algunas presas, se considera que a la tormenta simulada le
corresponde un periodo de retorno demasiado grande, por lo cual para periodos de
retorno menores se consigue mejor comportamiento en las presas.

Utilizando la politica de operacién éptima para un periodo de retorno de 10,000 afios se
simularon 14 eventos histéricos, y un mismo numero de eventos mayorados; lo cual dio
un comportamiento muy sobrado en la mayoria de las presas y por lo tanto no se
aprovecha al maximo la capacidad de regulacion de éstas. Por tal motivo conviene
obtener politicas de operacién asociadas a periodos de retorno mas pequefios (10, 20, 50
y 100 afios) con lo cual se aprovecharia de una manera mas eficiente la capacidad de
regulacién del sistema.

Los coeficientes de almacenamiento utilizados en este trabajo son parametros que
permiten determinar que tan buena es la politica propuesta en cada presa ya que, se
evalla la eficiencia de la presa al tratar de regular la avenida, tomando en cuenta la
seguridad de la obra.

Por su parte los algoritmos genéticos representaron un eficaz procedimiento para
obtener la politica de operacién en un sistema de presas interconectadas, ya que
mediante éstos se obtuvo una solucidén que supera considerablemente la obtenida de
forma manual. Una ventaja este método de optimizacion con respecto con la politica
obtenida manualmente es que los algoritmos genéticos toman en cuenta la geometria y
elevacion de las obras de toma.

Por otra parte se afirma que el uso de los algoritmos genéticos permitié mejorar el
funcionamiento individual y colectivo de las presas. Lo primero se concluye a partir de
gue en todos los casos se reduce el gasto de salida y se aumenta el almacenamiento, sin
sobrepasar el NAMO, esto ultimo resulta significativo ya que va asociado a la seguridad
de la presa. Respecto al funcionamiento colectivo, observando los hidrogramas de salida
totales obtenidos para cada sistema (figura 5.1), se puede apreciar que el gasto maximo
descargado se reduce, mientras que el volumen almacenado aumenta, siendo ésto mas
notorio en el sistema conformado por Anzaldo y Texcalatlaco.
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Como se menciond la politica de operacion obtenida mediante algoritmos genéticos fue
aplicada solamente a dos de los subsistemas en los que dividio el sistema de presas del
poniente del Valle de México, en donde se pueden apreciar algunas de las ventajas que
éstos ofrecen. Por tal razon es factible ampliar la aplicacién y obtener las aperturas
Optimas correspondientes al resto de los subsistemas, con lo que se podria obtener una
politica 6ptima para todo el sistema, con todas las ventajas mencionadas.

Otro factor fundamental es la seguridad de las presas, consiste en que las elevaciones
tomadas como referencia fueron el NAMO vy la elevacion de la corona, esta ultima
considerada como elevacion maxima permitida. Sin embargo, si se desea una operacién
mas conservadora, estas elevaciones son susceptibles de ser modificadas de tal modo
que se reduzca el margen de maniobra respecto al almacenamiento, logrando con ésto
reducir el riesgo de que se presente alguna falla de tipo estructural en la presa.

La “compuerta equivalente” usada en las presas del primer subsistema proporciona
resultados practicamente iguales que al utilizar todas las compuertas como variables
independientes. Por lo cual en aquellas presas donde sea factible emplearla se reduce el
namero de variables a manejar en el problema, y con ésto se simplifica la optimizacion.

La informacién de lluvia disponible en el Valle de México es de buena calidad; sin
embargo, puede mejorarse considerablemente teniendo una mejor distribucion espacial
de los puntos de medicion, debido a que una gran cantidad de pluviografos se
encuentran concentrados en la zona central del Distrito Federal, mientras que en la
periferia, y en concreto, en la zona de las cuencas de las presas del poniente, éstos se
encuentran muy dispersos y para algunas cuencas se tienen poligonos de Thiessen
demasiado extensos, lo cual puede acarrear consigo cierto grado de error en el calculo
de precipitaciones medias.

Aunado a esto ultimo y considerando que la distribucién espacial de la lluvia en el Valle
de México corresponde a los tres patrones de lluvia mencionados en el capitulo 3, a
partir de ésto se pueden obtener politicas de operacion asociadas a los diferentes
patrones de lluvia; de tal modo que al identificar a que tipo pertenece una tormenta se
pueda adoptar la politica de operacion correspondiente.

Otro aspecto fundamental, consiste en realizar la medicion de los niveles en los vasos,
ya que no se cuenta con informacion real con la que se pueda calibrar el método y
comparar los resultados de las simulaciones contra ella.

Se puede considerar la construccion de nuevas interconexiones, en especial en el norte.
Un ejemplo claro de ésto esta en el subsistema 5, donde la presa EI Sordo tiene
problemas debido a que recibe las aportaciones de la presa Hondo, mientras que la presa
Los Cuartos que se ubica més al norte, cuenta con un amplio margen de operacion ya
que presentan coeficientes de almacenamiento bajos y aperturas muy pequerias.

Por ultimo debe recalcarse la importancia de verificar las condiciones actuales de las
presas, en cuanto al funcionamiento de sus obras de toma y de excedencias, el grado de
azolvamiento, asi como los asentamientos urbanos dentro de los vasos; ya que en este
trabajo se tomo6 como referencia un informe del Instituto de Ingenieria, UNAM que data
de 1992 y de esa fecha a la actualidad han habido modificaciones.
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CARACTERISTICAS DE LAS PRESAS
DEL PONIENTE DEL VALLE DE
MEXICO Y DE SUS CUENCAS
CORRESPONDIENTES
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A continuacion se presentan algunas caracteristicas de cada una de las presas que
conforman al sistema; dichas caracteristicas estan referidas en un informe del Instituto
de Ingenieria de la UNAM (1992). Se describen Unicamente aquellas caracteristicas (de
las presas, del vaso y de la cuenca de aportacion) que no son susceptibles de variacion
respecto al tiempo, ya que existen otras caracteristicas que se han modificado debido a
la operacion y mantenimiento de las estructuras, y al constante incremento en la
urbanizacion de la zona. El sistema de presas que se analiza en este trabajo comprende
las siguientes presas:

1. Anzaldo

Localizada en la cuenca de los rios Magdalena y Eslava, en la delegacion Alvaro
Obregon en el Distrito Federal.

La cortina es de mamposteria con talud vertical revestido aguas arriba; tiene una altura
de mé&xima de 16 m; la corona tiene una longitud de 104 m y esta ubicada a 2385.17
msnm. La obra de toma consiste en tres orificios cuadrados, con compuertas deslizantes,
localizados en la seccion méxima de la cortina; cuyas dimensiones son 1.22 m por 1.22
m, disefiados para un gasto de 35.7 m3/s. La obra de excedencias estd alojada en la
margen derecha es un vertedor con canal lateral, con perfil Creager, con un gasto de
disefio de 41.41 md/s.

El vaso tiene una capacidad util de 153,100 m3, la elevacion del NAMO es de 2384.1
msnm, la elevacion de los asentamientos mas bajos es de 2382 msnm, lo cual reduce la
capacidad atil de la presa. La presa recibe también aportaciones del tunel de
interconexion que viene de la presa Coyotes y del colector Gabilondo Soler.

La cuenca tiene una extension de 86.925 kmz; la longitud de su cauce principal es de
19.2 km, la pendiente media de la cuenca es de 0.061 y tiene un tiempo de
concentracion de 2.14 h de acuerdo con la férmula de Kirpich.

2. Coyotes

Se encuentra localizada en la cuenca del rio Coyotes, en la delegacion Magdalena
Contreras, en el Distrito Federal.

La cortina es de mamposteria del tipo vertedora, con paramento vertical aguas arriba;
tiene una altura de 2.1 m, con una corona de 16.8 m de longitud ubicada a una elevacion
de 2402.34 msnm. El vertedor corresponde al cuerpo de la cortina, siendo éste recto con
descarga libre. Esta presa es de derivacion, su vaso practicamente no tiene capacidad de
regulacién y no cuenta con obra de toma.

La cuenca tiene una extension de 1.735 km2, el cauce principal tiene una longitud de
3.04 km, con una pendiente media de 0.068 y un tiempo de concentracion de 0.5 h.
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3. Texcalatlaco

Localizada en la cuenca del rio Texcalatlaco, se encuentra en la division de las
delegaciones Alvaro Obregon y Magdalena Contreras, en el Distrito Federal.

La cortina es de enrocamiento, con cara de concreto en el paramento aguas arriba, tiene
una altura de 25.1 m, la corona tiene una longitud de 79.5 m y se encuentra a una
elevacion de 2401.51 msnm. La obra de toma consiste en dos orificios rectangulares, de
1.2 m por 1.25 m en ambos casos, que estan situados al pie de la cortina y son
controlados por compuertas deslizantes, el gasto de disefio es de 25.84 m3/s. La obra de
excedencias es un vertedor recto con descarga libre y canal de acceso en la margen
izquierda, su gasto de disefio es de 80 m3/s.

El vaso tiene una capacidad util de 25,830 m3, con una elevacion al NAMO de 2397.71
msnm. Existen asentamientos a la elevacion 2393.46 msnm, por lo cual se reduce la
capacidad del vaso. Ademas debido a la existencia de asentamientos aguas abajo de la
cortina no se utilizan las obras de toma sino que se deriva hacia la presa Coyotes.

La cuenca tiene un area de 6.526 km2, el cauce principal tiene una longitud de 6.64 km,
con una pendiente media de 0.054 y un tiempo de concentracion de 0.81 h.

4. Las Flores

Esta ubicada en la cuenca del rio Las Flores, en la delegacion Alvaro Obregon en el
Distrito Federal.

La cortina es de materiales graduados con capa de enrocamiento, tiene una altura de
10.57 m, la corona tiene una longitud de 23.2 m y se encuentra a 2325.82 msnm. La
obra de toma consiste en dos orificios circulares ambos ubicados en una torre circular
sobre la margen derecha; uno de los orificios tiene un diametro de 0.9 my el otro de 0.8
m, el gasto de disefio es de 26. 7 m3/s. La obra de excedencias es un vertedor tipo
embudo con descarga libre.

El vaso tiene una capacidad Util de 21,920 m3, la elevacion del NAMO es 2323.92
msnm; los asentamientos mas bajos se encuentran a 2326.5 msnm. Esta presa no esta
interconectada con otra.

Algunas caracteristicas de su cuenca son las siguientes, tiene una extension de 1.54 km?,
la longitud del cauce principal es de 3.3 km, una pendiente media de 0.055, un tiempo
de concentracion de 0.8 h.

5. Derivacién Tequilasco

Se ubica en una subcuenca del rio Tequilasco, en la delegacion Alvaro Obregén, en el
Distrito Federal.

La cortina es de concreto armado, con taludes verticales, tiene una altura de 6.5 m; la
corona se encuentra ubicada a 2480.5 msnm. La obra de toma consiste en un orificio
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circular de 1.22 m de didmetro. La obra de excedencias es un vertedor con descarga
libre, alojado en el cuerpo de la cortina.

El vaso no tiene capacidad de regulacion, asi que solo se deriva hacia la presa Tarango o
deja pasar el flujo o hacia la presa Tequilasco.

La cuenca tiene un area de 12.48 km?, la longitud del cauce principal es de 5.3 km, una
pendiente media de 0.73, un tiempo de concentracion de 0.3 h.

6. Tequilasco

Localizada en la cuenca del rio Tequilasco en el Pueblo de Tetelpan en la delegacion
Alvaro Obregdn, en el Distrito Federal.

La cortina es de materiales graduados, tiene una altura de 13.8 m, la corona esta ubicada
a una elevacion de 2410.42 msnm y tiene una longitud de 69 m. La obra de toma
consiste en un conducto circular con dos rejillas de 1.7 m por 1.5 m y 4 orificios
circulares con un diametro de 0.3 m. la estructura esta alojada en la margen izquierda.
El vertedor es de canal lateral con descarga libre, esta localizado también en la margen
izquierda, esta disefiado para un gasto de 20 md/s.

El vaso tiene una capacidad util de 47,250 m3, la elevacion del NAMO es 2408.75
msnm; los asentamientos mas bajos se encuentran a 2410 msnm. Esta presa esta
conectada en serie con la presa La Mina, ubicada aguas abajo.

La cuenca originalmente tenia un area de 13.38 km2, sin embargo debido a la falla que
presentd en 1988 se construyo la derivacion aguas arriba, con lo cual el area de
aportacion a la cuenca propia de la presa es de 0.9 km?; la longitud del cauce principal
es de 1.95 km, tiene una pendiente media de 0.073, un tiempo de concentracion de
0.32 h.

7. La Mina

Esta localizada en una subcuenca del rio Tequilasco en la delegacion Alvaro Obreg6n
en el Distrito Federal.

Es propiamente una derivadora de mamposteria con seccion vertedora, con talud
vertical aguas arriba y perfil Creager aguas abajo; tiene una altura de 13.2 m, la corona
tiene una longitud de 12.1 m y se encuentra a una elevacion de 2323.8 msnm. Mediante
la cortina, que sirve como bordo de desvio, los escurrimientos del rio son enviados al
vaso que se formd por la explotacién de una mina a cielo abierto; los gastos llegan al
vaso a traves de dos conductos rectangulares controlados por compuertas deslizantes. La
obra de toma es un conducto circular ubicado a la salida del vaso. La Unica obra de
excedencias es la seccion vertedora de la derivadora.

El vaso tiene una capacidad util de 37,350 m3, la elevacion del NAMO es 2335.15
msnm; los asentamientos méas bajos se encuentran a 2335.15 msnm. Esta presa esta
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conectada en serie con la presa Tequilasco que se encuentra aguas arriba y de la cual
recibe aportaciones.

La subcuenca tiene una extension de 1.314 kmz, la longitud del cauce principal, es decir
de la presa Tequilasco a La Mina, es de 1.994 km, una pendiente media de 0.67, un
tiempo de concentracion de 0.32 h.

8. Pilares

Esta localizada en la cuenca del rio Pilares en la delegacion Alvaro Obregon, en el
Distrito Federal.

La cortina es de materiales graduados, tiene un altura maxima de 7.37 m, su corona
tiene una longitud de 44.5 m y estd ubicada a la elevacion 2307.27 msnm. La obra de
toma consiste en dos orificios circulares uno de ellos con rejillas, ambos con 0.61 m de
didmetro, estan alojados en una torre circular en la margen derecha, la capacidad de la
obra de toma no esta especificada. La obra de excedencias es un vertedor de tipo
embudo con descarga libre disefiado para un gasto de 26.73 m3/s.

El vaso tiene una capacidad util de 20,190 m3, la elevacion del NAMO es 2304.59
msnm; los asentamientos mas bajos se encuentran a 2303 msnm, razon por la cual se
disminuye la capacidad de regulacidon. Esta presa estd interconectada con la presa
Tarango.

La cuenca tiene una extension de 0.772 km?, la longitud del cauce principal es de 1.3
km, una pendiente media de 0.61, un tiempo de concentracion de 0.3 h.

9. Tarango

Localizada en la cuenca de los rios Perta Grande y Puente Colorado, en la delegacion
Alvaro Obregon, en el Distrito Federal.

La cortina es de mamposteria con taludes practicamente verticales tanto aguas arriba
como aguas abajo. Tiene una altura de 15.62 m, la corona tiene una longitud de 115 m,
ubicada a 2333.25 msnm. La obra de toma consiste en un conducto circular, de 1 m de
diametro, cuyo gasto es controlado mediante una compuerta deslizante; existen dos
orificios circulares, con diametro de 1 my 0.6 m, que fueron construidos como obra de
toma para riego, sin embargo, actualmente funcionan para ayudar al vertedor, en caso
necesario. El vertedor esta en el cuerpo de la cortina, en la margen derecha y descarga a
un canal en rapida.

El vaso tiene una capacidad util de 246,460 ms3, la elevacion del NAMO es 2332.51
msnm. Esta presa esta interconectada con la presa Pilares, ademas de que recibe
aportaciones de la Derivacion Tequilasco que se encuentra aguas arriba.

La cuenca tiene una extension de 5.28 kmz, la longitud del cauce principal es de 4.76
km, una pendiente media de 0.04, un tiempo de concentracion de 0.85 h.
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10. Mixcoac

Se ubica en la cuenca del rio Mixcoac, en la delegacion Alvaro Obregén, en el Distrito
Federal.

La cortina es de enrocamiento con pantalla de concreto aguas arriba, tiene una altura de
27.85 m; una corona con longitud de 174 m, ubicada a una elevacion de 2427.95 msnm.
La obra de toma consiste en dos torres cuadradas alojadas sobre la margen derecha
ubicadas a diferentes elevaciones, la inferior tiene cuatro orificios rectangulares, de 0.9
m por 0.9 m, con compuertas deslizantes y rejillas, la superior tiene dos orificios
rectangulares con las mismas dimensiones pero sin compuertas; en conjunto permiten
descargar un gasto de 12 m3/s. La obra de excedencias consiste de un vertedor ubicado
en un pequefo tanel de seccion rectangular, con canal de llamada, alojado en la margen
derecha, el gasto de disefio es de 54 m3/s.

El vaso tiene una capacidad util de 610,000 m3, la elevacién del NAMO es 2425.72
msnm; los asentamientos mas bajos se encuentran a 2423.35 msnm, con lo cual se
reduce la capacidad de almacenamiento del vaso. Esta presa esta interconectada con la
presa Becerra C.

La cuenca tiene una extension de 32.704 kmz, la longitud del cauce principal es de 16.8
km, una pendiente media de 0.053, un tiempo de concentracion de 1.77 h.

11. Becerra C

Esta localizada en la cuenca del rio Becerra, en la delegacion Alvaro Obregén, en el
Distrito Federal.

La cortina es de enrocamiento con pantalla de concreto en el paramento de aguas arriba
tiene una altura de 13.71 m, la corona esta ubicada a una elevacion de 2328.57 msnm y
tiene una longitud de 97.65 m. La obra de toma tiene un gasto de disefio de 8.7 md/s,
consiste en dos orificios rectangulares de 0.7 m por 1 m que estan controlados por
compuertas deslizantes; la estructura esta alojada en la margen derecha. El vertedor es
recto con descarga libre, esta localizado sobre la margen izquierda, esta disefiado para
un gasto de 81 m3/s.

El vaso tiene una capacidad util de 40,940 m3, la elevacion del NAMO es 2326.14
msnm. Existe un tunel que llega al vaso proveniente de la presa Mixcoac; existe
también un tanel de interconexion hacia la presa Tacubaya, también puede derivar hacia
la presa Becerra B ubicada aguas abajo sobre el mismo cauce.

La cuenca tiene un area de 8 km?, la longitud del cauce principal es de 5.7 km, una
pendiente media de 0.042, un tiempo de concentracion de 1.1 h.
12. Becerra B

Localizada en una subcuenca del rio Becerra, en la delegacion Alvaro Obregdn, en el
Distrito Federal.
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La cortina es de materiales graduados con recubrimiento de mamposteria, tiene una
altura de 6.62 m, la corona esta ubicada a una elevacion de 2303.77 msnm vy tiene una
longitud de 41.6 m. La obra de toma consiste en un conducto circular controlado por
una compuerta deslizante, estd alojada en la margen derecha. La obra de excedencias
consiste en un vertedor de canal lateral con descarga libre, localizado en la margen
izquierda.

El vaso tiene una capacidad util de 5,200 m3, la elevacion del NAMO es 2301.8 msnm
los asentamientos méas bajos se encuentran a 2304 msnm. Esta presa esta en serie con la
presa Becerra B, ubicada aguas arriba, de la cual puede recibir aportaciones.

La cuenca tiene un area de 0.8 kmz, la longitud del cauce principal, tramo que va de la
presa Becerra C a Becerra B, es de 1.195 km, una pendiente media de 0.04, un tiempo
de concentracion de 0.26 h.

13. Becerra A

Localizada en una subcuenca del rio Becerra, en la delegacion Alvaro Obregdn, en el
Distrito Federal.

La cortina es de materiales graduados con recubrimiento de mamposteria, tiene una
altura de 7.82 m, la corona esta ubicada a una elevacion de 2294.13 msnm vy tiene una
longitud de 80 m. La obra de toma consiste en un conducto circular controlado por una
compuerta deslizante, con un gasto de 4.1 m3/s, esté alojada en la margen izquierda. La
obra de excedencias consiste en un vertedor localizado en la margen izquierda, el cual
tiene un gasto de disefio de 4.1 md/s.

El vaso tiene una capacidad util de 9,310 m3, la elevacion del NAMO es 2292.11 msnm
los asentamientos méas bajos se encuentran a 2295 msnm. Esta presa no estd
interconectada.

La cuenca tiene un area de 1.867 km2, la longitud del cauce principal, tramo de Becerra
B a Becerra A, es de 0.696 km, una pendiente media de 0.038, un tiempo de
concentracion de 0.2 h.

14. Tacubaya

Se localizada en la cuenca del rio Tacubaya, en la delegacion Alvaro Obregdn, en el
Distrito Federal.

La cortina es de enrocamiento con pantalla de concreto en el paramento aguas arriba,
tiene una altura de 7.82 m, la corona esta ubicada a una elevacion de 2294.13 msnm y
tiene una longitud de 80 m; aguas abajo se presentan problemas con el funcionamiento
estructural, razon por la cual esta presa no debe regular a su maxima capacidad. La obra
de toma consiste en cuatro orificios controlados por compuertas deslizantes, los cuales
tienen una capacidad de 13.6 m3/s. La obra de excedencias consiste en un vertedor de
cresta libre, que descarga a un tanel de seccion circular en la margen derecha, el gasto
de disefio del vertedor es de 106 m3/s.
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El vaso tiene una capacidad util de 286,700 m3, la elevacion del NAMO es 2324.04
msnm; los asentamientos mas bajos se encuentran a 2322.5 msnm, con lo cual se
disminuye la capacidad de regulacién del vaso; ademas como el vertedor se ubica a una
elevacion mayor no puede ser operado. Existe un tinel de interconexion con la presa
Tecamachalco, también en el vaso de la presa descargan gastos que vienen de la presa
Becerra C. Cuando el nivel del agua en el vaso es muy alto puede derivar hacia la presa
Ruiz Cortines.

La cuenca tiene un area de 10.027 km2, la longitud del cauce principal es de 10.32 km,
una pendiente media de 0.039, un tiempo de concentracion de 1.57 h.

15. Ruiz Cortines

Localizada en la cuenca del rio Tacubaya, en la delegacion Alvaro Obregén, en el
Distrito Federal.

La cortina es de tierra y mamposteria con taludes variables, tiene una altura de 7.3 m, la
corona esta ubicada a una elevacion de 2298.02 msnm y tiene una longitud de 100 m.
La obra de toma consiste de dos orificios circulares que se alojan en una torre circular
tipo embudo no tienen control. La obra de excedencias consiste en un vertedor tipo
embudo con cimacio de descarga libre, el cual tiene un gasto de disefio de 20.72 md/s.

El vaso tiene una capacidad util de 22,180 m3, la elevacion del NAMO es 2295.22
msnm los asentamientos mas bajos se encuentran a 2295 msnm. Esta presa esta aguas
abajo de la presa Tacubaya, por lo cual puede recibir aportaciones de ésta.

La cuenca tiene un &rea de 1.193 km?, la longitud del cauce principal es de 1.213 km,
desde la presa Tacubaya hasta la presa Ruiz Cortines, tiene una pendiente media de
0.036, un tiempo de concentracion de 0.037 h.

16. Dolores

Localizada en la cuenca del rio Dolores, dentro de la tercera seccion del Bosque de
Chapultepec, en el Distrito Federal.

La cortina es de enrocamiento, tiene una altura de 15.29 m, la corona tiene una longitud
de 160 m y estd ubicada a una elevacion de 2289.23 msnm. La obra de toma esta
localizada sobre la margen derecha, consiste en una torre con un orificio rectangular
controlado por una compuerta deslizante, el cual opera para un gasto de 3.81 m3s. La
obra de excedencias consiste en un par de rejillas construidas con el talud de la cortina,
el gasto de disefio es de 3.81 md/s.

El vaso tiene una capacidad util de 230,500 m3, la elevacion del NAMO es 2286 msnm
los asentamientos méas bajos se encuentran a 2295 msnm. Esta presa no est
interconectada.
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La cuenca tiene un area de 4.375 km?, la longitud del cauce principal es de 4.18 km,
una pendiente media de 0.031, un tiempo de concentracién de 0.79 h.

17. Barrilaco

Localizada en la cuenca del rio Barrilaco, en la delegacion Miguel Hidalgo, en el
Distrito Federal.

La cortina es de mamposteria con talud vertical aguas arriba, tiene una altura de 20 m, la
corona tiene una longitud de 60 m y esta ubicada a una elevacion de 2322 msnm; ésta
sirve como paso vehicular. La obra de toma consiste en dos orificios circulares que eran
controlados por compuertas deslizantes sobre la margen izquierda, dichas compuertas
ya no existes. La obra de excedencias consiste en un orificio semicircular con descarga
libre alojado en el cuerpo de la cortina sobre la margen derecha.

El vaso tiene una capacidad util de 76,000 m3, la elevacion del NAMO es 2317 msnm.
Esta presa no esta interconectada.

La cuenca tiene un area de 1.31 km?, la longitud del cauce principal es de 1.32 km, una
pendiente media de 0.044, un tiempo de concentracion de 0.39 h.

18. Tecamachalco

Localizada en la cuenca del rio Tecamachalco, en la delegacion Miguel Hidalgo, en los
limites del Distrito Federal y el Estado de México.

La cortina es de tipo gravedad, de concreto con taludes casi verticales, la corona
actualmente sirve como paso vehicular. No existe obra de toma, ni de excedencias, solo
es una derivadora hacia la presa San Joaquin.

En el vaso de esta presa descarga el tunel de interconexidén que viene de la presa
Tacubaya.

La cuenca tiene un area de 11.45 km?, la longitud del cauce principal es de 10.58 km,
una pendiente media de 0.03, un tiempo de concentracion de 1.5 h.

19. El Capulin

Se localiza en una subcuenca del rio San Joaquin, en municipio de Huixquilucan, en el
Estado de Mexico.

La cortina es de concreto con un tramo vertedor alojado en el centro de la misma, tiene
talud vertical aguas arriba; la corona se encuentra a una elevacion de 2379.31 msnm y
tiene una longitud de 105 m. La obra de toma consiste en dos orificios situados en la
parte baja de la cortina controlados con valvulas, ambos orificios tienen un diametro de
1 m. EIl vertedor es recto con descarga libre, con cimacio tipo Creager, con tangue
amortiguador al pie del cimacio, su gasto de disefio es de 136.4 m?/s.
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El vaso tiene una capacidad util de 22,540 m3, la elevacion del NAMO es 2377.61
msnm. La presa no estéd interconectada, pero puede derivar hacia la presa San Joaquin
ubicada aguas abajo sobre el mismo cauce.

El area de esta cuenca se tomo dentro del area de aportacion de la presa San Joaquin. La
cuenca tiene un &rea de 9.76 km2, la longitud del cauce principal es de 7.6 km, una
pendiente media de 0.37, un tiempo de concentracion de 1.23 h.

20. San Joaquin

Se localiza en la cuenca del rio San Joaquin, en municipio de Naucalpan, en el Estado
de México.

La cortina es de tierra con corazén de concreto y capa de enrocamiento, la corona se
encuentra a una elevacién de 2305.74 msnm y tiene una longitud de 180 m. La obra de
toma consiste en dos orificios con descarga controlada por compuertas deslizantes,
cuyas dimensiones son de 0.9 m por 2.1 m, disefiados para un gasto de 29.5 md/s. El
vertedor es recto con creta libre, sin cimacio, con canal de acceso por la margen
izquierda, su gasto de disefio es de 25 m?3/s.

El vaso tiene una capacidad util de 359,000 m3, la elevacién del NAMO es 2304.98
msnm. Existe un tdnel de interconexion que viene de la presa Tecamachalco y otro de
descarga controlada que va hacia el entubamiento del Tornillo.

La cuenca tiene un area de 10.21 km?, la longitud del cauce principal es de 7.96 km,
una pendiente media de 0.031, un tiempo de concentracion de 2 h.

21. El Tornillo

Esté ubicada dentro del campo militar nmero 1, en la delegacion Miguel Hidalgo, en el
Distrito Federal.

La cortina es de tipo enrocamiento con talud vertical aguas arriba, la corona se
encuentra a una elevacién de 2295.65 msnm vy tiene una longitud de 40 m. La obra de
toma se ubica en la parte izquierda de la cortina, que es el inicio del entubamiento del
Tornillo, No tiene obra de excedencias.

El vaso tiene una capacidad util de 35,000 m3, la elevacion del NAMO es 2295.65
msnm. Los asentamientos mas bajos se ubican a 2307 msnm. Existe un conducto de
interconexion que viene de la presa San Joaquin, también puede derivar hacia la
Descarga al Rio, y puede derivar hacia la presa El Periodista.

La cuenca tiene un area de 1.13 km?, la longitud del cauce principal es de 1.76 km, una
pendiente media de 0.049, un tiempo de concentracion de 0.43 h.
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22. El Periodista

Se localiza en los limites del Distrito Federal y del Estado de México, en la delegacion
Miguel Hidalgo, en el Distrito federal.

La cortina es materiales graduados con talud vertical aguas abajo, la corona se encuentra
a una elevacion de 2282.87 msnm y tiene una longitud de 158.4 m. La obra de toma se
ubica sobre la margen derecha y consiste en un orificio con una estructura de rejillas. El
vertedor es de embudo con cresta libre.

El vaso tiene una capacidad util de 91,400 m3, la elevacion del NAMO es 2280.37
msnm. Los asentamientos mas bajos se ubican a 2290 msnm. Esta presa no tiene
interconexién con ninguna otra.

La cuenca tiene un &rea de 1.57 kmz, la longitud del cauce principal es de 1.1 km, una
pendiente media de 0.029, un tiempo de concentracion de 0.46 h.

23. Hondo

Localizada en la cuenca del rio Hondo, en el municipio de Huixquilucan, en el Estado
de México.

La cortina es de concreto armado, del tipo vertedora, la corona tiene una longitud de
38.8 m y se ubica a 2333.26 msnm. Actualmente la obra de toma no existe. La obra de
excedencias es un vertedor alojado en el cuerpo de la cortina, es de tipo cimacio con
creta recta y descarga libre.

El vaso tiene una capacidad de 3,560 m3, la elevacion del NAMO se ubica a 2333.26
msnm. Los asentamientos méas bajos en el vaso se encuentran a 2340 msnm. Existe un
tunel de interconexion que deriva hacia la presa El Sordo.

La cuenca tiene un area de 112.79 kmz?, la longitud del cauce principal es de 21 km, una
pendiente media de 0.049, un tiempo de concentracion de 2.44 h.

24. El Sordo

Localizada en la cuenca del rio El Sordo, en el municipio de Naucalpan, en el Estado de
México.

La cortina es de materiales graduados, tiene una altura de 25.77 m, la corona tiene una
longitud de 91 m y se ubica a 2327.45 msnm. La obra de toma consiste en una torre
hexagonal provista de una compuerta en la parte inferior, el gasto de disefio es 46 m3/s.
La obra de excedencias es un vertedor de canal lateral con descarga libre alojado sobre
la margen izquierda, el gasto de disefio del vertedor es de 64 m3/s.

El vaso tiene una capacidad de 485,350 m3, la elevacion del NAMO se ubica a 2325.06
msnm. Los asentamientos mas bajos en el vaso se encuentran a 2326 msnm; ademas
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aguas abajo existen asentamientos sobre el cauce por lo cual el vertedor no puede
operar. Existe un tanel de interconexién que viene de la presa Hondo.

La cuenca tiene un area de 23.93 km2, la longitud del cauce principal es de 16.22 km,
una pendiente media de 0.049, un tiempo de concentracion de 2.02 h.

25. Los Cuartos

Localizada en la cuenca del rio Los Cuartos, en el municipio de Naucalpan, en el Estado
de México.

La cortina es de materiales graduados, tiene una altura de 13.44 m, la corona es usada
como paso peatonal, tiene una longitud de 244 m y se ubica a 2312.38 msnm. La obra
de toma consiste en cuatro conductos, de 1 m por 2 m, que inician en una torre
hexagonal con rejillas, los conductos son operados por dos compuertas de servicio y dos
de emergencia, el gasto de disefio es 30 m3/s. La obra de excedencias es un vertedor de
canal lateral con descarga libre alojado sobre la margen derecha, esta disefiado para un
gasto de 60 m?3/s.

El vaso tiene una capacidad de 292,410 m3, la elevacion del NAMO se ubica a 2309.36
msnm. Los asentamientos mas bajos en el vaso se encuentran a 2310 msnm. Esta presa
no tiene interconexion.

La cuenca tiene un &rea de 21.84 km2, la longitud del cauce principal es de 15.43 km,
una pendiente media de 0.057, un tiempo de concentracion de 1.68 h.

26. Totolica

Esta localizada en la cuenca del rio Totolica, en el municipio de Naucalpan Estado de
México.

La cortina es de materiales graduados y enrocamiento, tiene una altura de 25.46 m, la
corona tiene una longitud de 154 m y su elevacion es de 2385.64 msnm. La obra de
toma consiste en cuatro conductos rectangulares controlados por dos compuertas de
servicio y dos de emergencia, todas con dimensiones de 1m por 2 m. El gasto de disefio
de la obra de toma es de 67.2 m3/s. La obra d excedencias se encuentra alojada en la
margen derecha y esta constituida por un canal de acceso; es del tipo de descarga libre
con cresta de perfil Creager, el cual descarga en una rapida que vierte en un tanque
amortiguador antes de descargar al rio Totolica.

El vaso tiene una capacidad util de 1,445,320 m3, la elevacion del NAMO es 2383.09
msnm; los asentamientos mas bajos se encuentran a 2390 msnm. Esta presa no esta
interconectada.

La cuenca tiene una extension de 18.407 kmz, el cauce principal tiene una longitud de
11 km, la pendiente media es de 0.077 y su tiempo de concentracion de 1.27 h.
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27. Las Julianas

Se localiza en la cuenca del rio Chico de los Remedios, en Naucalpan Estado de
México.

La cortina es de mamposteria con paramento vertical aguas arriba, tiene una altura de
18.29 m; la corona tiene una longitud de 85.38 m y se encuentra a 2447.15 msnm. La
obra de toma es un orificio rectangular, con dimensiones de 1.2 m por 1.7 m, disefiado
para 12.3 m?/s. La obra de excedencias es un vertedor recto con descarga libre disefiado
para 15 md/s.

El vaso tiene una capacidad util de 201,400 m3, la elevacién del NAMO es 2444.92
msnm; los asentamientos mas bajos se encuentran a 2455 msnm. Esta presa no esta
interconectada, pero puede derivar hacia la presa Los Arcos, la cual se encuentra aguas
abajo.

La cuenca tiene una extension de 2.515 kmg?, la corriente principal tiene una longitud de
3.2 km, la pendiente media es de 0.058 y su tiempo de concentracion de 0.51 h.

28. Los Arcos
Se ubica en la cuenca del rio Chico de los Remedios, en Naucalpan Estado de México.

La cortina es de mamposteria con paramento vertical aguas arriba y contrafuertes aguas
abajo. La altura méaxima de la presa es de 12.1 m, la corona mide 135.8 m de largo y se
encuentra a la elevacion de 2309.81 msnm. La obra de toma consiste en dos orificios
rectangulares controlados por compuertas deslizantes, las dimensiones de los orificios
son 1.3 m por 1.5 m, en ambos casos. La obra de excedencias se encuentra ubicada en la
margen izquierda, se trata de un vertedor de cresta recta con descarga libre y un canal de
Ilamada.

El vaso cuenta con una capacidad util de 27,000 m3, la elevacién del NAMO es de
2308.71 msnm. La elevacion maxima, permitida por los asentamientos, es de 2315
msnm. Esta presa no esta interconectada, pero puede recibir aportaciones de la presa
Las Julianas ubicada aguas arriba.

Su cuenca de aportacion tiene un area de 5.792 kmz, la longitud de viaje de Las Julianas
a Los Arcos es de 4.16 km, con un tiempo de recorrido de 0.91.

29. El Colorado

Localizada en la cuenca del rio El Colorado, también llamado rio Chiquito, es afluente
del rio San Mateo en Naucalpan Estado de México.

Su cortina es de mamposteria con altura de 12.28 m, cuenta con paramento vertical
aguas arriba, talud de 0.5:1 y contrafuertes aguas abajo; la corona tiene una longitud de
48.4 m y se encuentra a 2319.5 msnm. La obra de toma consiste en dos orificios
rectangulares, de 0.5 m por 0.6 m, controlados por compuertas deslizantes, para un

99



ANEXO |

gasto de 5 m3/s. El vertedor es de cresta recta con descarga libre alojado en el cuerpo de
la cortina, disefiado para 2.4 md3/s.

El vaso tiene una capacidad util de 156,200 m3, con una elevacion al NAMO de 2317.27
msnm. Los asentamientos mas bajos se encuentran a 2318 msnm. Esta presa no esta
interconectada con otra.

La cuenca de aportacion a esta presa tiene un area de 6.291 km?, la longitud de su cauce
principal es de 5.578 km, tiene una pendiente media de 0.043 y un tiempo de
concentracion de 0.91 h.

30. La Colorada

Esta localizada en la cuenca del rio San Mateo, el cual es afluente del Rio Chico de los
Remedios, en el Municipio de Naucalpan en el Estado de México.

Se trata de una presa de tierra con enrocamiento con un altura maxima de 14.81 m, la
corona tienen una longitud de 81.6 m y una elevacion de 2310.13 msnm. Cuenta con
una obra de toma del tipo torre con dos orificios de seccion circular de 0.6 m de
didmetro, para un gasto de disefio de 2.7 m3/s. Por lo que respecta a la obra de
excedencias se trata de un vertedor recto con descarga libre con cimacio, disefiado para
un gasto de 32.5 md/s.

El vaso tiene una capacidad util de 127,320 m3, con una elevacion al NAMO de 2307.72
msnm. Debido a los asentamientos humanos que se tienen en el vaso el nivel maximo
permitido es a los 2309 msnm. Esta presa no esta interconectada con ninguna otra.

Algunas caracteristicas de su cuenca son las siguientes, tiene una extension de 8.04 kmz,
la longitud del cauce principal es de 4.876 km, una pendiente media de 0.042, un
tiempo de concentracion de 0.87 h.
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ANEXO 1i

HIDROGRAMAS DE SALIDA Y
EVOLUCION DE LAS ELEVACIONES
EN LAS PRESAS MAS
SIGNIFICATIVAS, PARA LOS
EVENTOS MAS TRASCENDENTES
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EVENTO HISTORICO: 04/09/1988
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