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Resumen

El anélisis sistematico del riesgo de inundacion es cada vez mas una
necesidad y una exigencia en las legislaciones de los paises desarrollados.
Desde 2006 lo es para todos los paises de la Unién Europea. Los pro-
cedimientos para ello, se basan en el analisis hidraulico para el caudal
maximo correspondiente a un periodo de retorno dado.

La obtencién de este caudal de pico esta claramente establecida para
cuencas no reguladas. Sin embargo, si existe un embalse aguas arriba vy,
sobre todo, si dicho embalse tiene una capacidad significativa, el riesgo se
ve ampliamente modificado. En efecto, un embalse modifica de diversos
modos el riesgo de crecida. En primer lugar, el riesgo se modifica a través
del embalse vacio en el momento de iniciarse el evento. Este volumen
es, en si mismo, una variable aleatoria y puede ser muy grande, como
sucede en los hiperembalses o en embalses dedicados al regadio que suelen
estar muy vacios al inicio de la temporada de lluvias. Por otro lado, las
caracteristicas hidraulicas del aliviadero, la geometria del vaso por encima
del labio de vertido y la existencia o no de compuertas y su estrategia de
gestion, modifican el caudal de pico a través de la laminacion producida
sobre el hidrograma. Para analizar el efecto que produce un embalse es
imprescindible no sélo conocer las caracteristicas estadisticas del caudal
de pico, sino también otros atributos del hidrograma y, sobre todo, su
volumen.

Caudal pico y volumen de crecida son sin embargo dos variables alea-
torias que poseen una funcién de distribucién conjunta bivariada. En
este trabajo se presenta una metodologia para el analisis del riesgo aguas
abajo de una presa, y del propio riesgo de sobrevertido de dicha obra
hidraulica.

Para ello, se obtienen en primer lugar las funciones de distribucion
marginales del caudal pico y del volumen de crecida. Para ello, se uti-
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lizan las distribuciones univariadas que resulten méas adecuadas. Dichas
funciones de distribucion marginales son combinadas mediante el empleo
de copulas estadisticas, funciones de distribucién bivariadas cuyas mar-
ginales estan prefijadas y que respetan la estructura de correlacién entre
las variables. La seleccion de la copula a emplear se realiza de acuerdo
con técnicas estadisticas.

Ajustadas las distribuciones marginales y la cépula a emplear, se ge-
neran una muestra sintética de parejas de valores caudal pico y volumen
de crecida por el método de simulacion estadistica y se asimila el hidro-
grama de cada una de ellas a una funciéon gamma. Dichos hidrogramas
son laminados por los procedimientos habituales a través de los érganos
de desagiie de la presa. El estado inicial del embalse se simula también de
acuerdo con su distribucién empirica de niveles, de forma independiente.

Finalmente, la muestra sintética de hidrogramas laminados se analiza
estadisticamente para obtener la probabilidad de nivel maximo, de so-
brevertido y la distribucién aguas abajo de caudales pico y de volimenes
de crecida.

El procedimiento se ha verificado con los datos del embalse de Cueva
Foradada (C.H. del Ebro) en el rio Martin, (afluente de la margen derecha
del rio Ebro) en cuya cola existe una estacion de aforos con 44 afios
completos de datos. La distribucién del estado inicial del embalse se ha
analizado con los datos de 50 anos de explotacion.

El analisis ha establecido que es imprescindible un andlisis estacional,
ya que la correlacién entre caudal y volumen es muy diferente en invierto
y en verano. De hecho, para el invierno se han utilizado la Cépula TEV
y para el verano la de Galambos. Como distribuciones marginales se ha
utilizado la distribucién generalizada de Pareto (GPD) para el caudal de
pico y la Log-Pearson III para el volumen de crecida.

Finalmente se han obtenido una funcién de distribucién bivariada
para cada una de las estaciones, de tal forma que la estructura de salida
es analoga a la de entrada. Este es hecho es muy importante porque
permite el estudio aguas abajo de una presa o de una confluencia de
cauces.



Abstract

Systematic analysis of flood risk is becoming a necessity and a requi-
rement in the legislation of developed countries. Since 2006 it is for all the
countries of the European Union. The procedures for this purpose, are
based on the hydraulic analysis for the maximum flow corresponding to
a given return period. Obtaining this peak flow is clearly established for
unregulated basins. However, if there is an upstream reservoir and, above
all, if the reservoir has a significant capacity, the risk is greatly modified.
Indeed, a reservoir modifies flood risk. First, the risk is modified by the
empty reservoir capacity at the beginning of the flood event. This volume
itself is a random variable. It can be very large, like in reservoirs with sig-
nificant over-the-year carryover or built for irrigation purposes which are
usually quite empty at the beginning of the rainy season. Furthermore,
the hydraulic characteristics of the spillway, the geometry of the vessel
above the spillway crest, and the existence or not of gates and its ma-
nagement strategy, modify the flow peak by routing the hydrograph. To
analyze the effect that produces a reservoir is essential not only to know
the statistical characteristics of the peak outflow, but also other attribu-
tes of the hydrograph, above all, its volume. Flood peak and volume are
however two random variables having a bivariate joint probability distri-
bution function. This dissertation presents a new methodology for dam
overtopping, and downstream risk analysis of such hydraulic work. First,
suitable marginal probability distribution functions of peak flow and vo-
lume are obtained. For this,the most appropriate univariate models can
be used. These marginal distribution functions will be combined by using
statistical copulas, bivariate distribution functions with prescribed mar-
ginal, and respecting the correlation structure between the variables. The
selection of the copula is made according with statistical techniques. Once
marginal distributions and the copula to be employed are set, a synthetic
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sample of pairs of values for peak flow and flood volume are generated
by statistical simulation,.and the hydrograph of each synthetic event is
assimilated to a gamma function.These hydrographs are routed by stan-
dard procedures through the dam appurtenances. The initial state of the
reservoir is also considered as an independent random variable. It can al-
so be simulated according to its observed empirical distribution. Finally,
the synthetic routed hydrographs are statistically analyzed to obtain ma-
ximum likelihood estimates of downstream peak flow and flood volume
distributions. The method is verified with data from the Cueva Foradada
reservoir (C.H. del Ebro) at the Martin River,(Ebro River basin), where
a complete set of 50 year of exploitation data are available, and also a
river gaging station exists in the tailwate with similar data length. It has
been also concluded that correlation structure between flow peak and
volume is highly seasonal. It differs greatly from winter when volumes
are large and peaks moderate, and summer where the situation is the
opposite. Hence the analysis and simulation must also be seasonal.



Resum

Lanalisi sistematica del risc dinundacié és cada vegada més una neces-
sitat 1 una exigencia en les legislacions dels paisos desenvolupats. Des del
2006 1’és per a tots els paisos de la Unié Europea. Els procediments per
a aixo, es basen en lanalisi hidraulica per al cabal maxim corresponent a
un periode de retorn donat.

Lébtencié daquest cabal de punta esta clarament establida per a con-
ques no regulades. No obstant aixo0, si hi ha un embassament aigiies
amunt i, sobretot, si aquest embassament té una capacitat significativa,
el risc es veu ampliament modificat. En efecte, un embassament modifica
de diverses maneres el risc de crescudes. En primer lloc, el risc es modifica
a través de lémbassament buit en el moment diniciar-se lésdeveniment.
Aquest volum és, en si mateix, una variable aleatoria i pot ser molt gran,
com passa en els hiperembassaments o en embassaments dedicats al rega-
diu que solen estar molt buits a linici de la temporada de pluges. Daltra
banda, les caracteristiques hidrauliques del sobreeixidor, la geometria del
vas per damunt del llavi de desembassament i 1éxistencia o no de compor-
tes i la seua estrategia de gestié, modifiquen el cabal de punta a través
de la laminacié produida sobre ’hidrograma. Per a analitzar 1éfecte que
produeix un embassament és imprescindible no solament coneixer les ca-
racteristiques estadistiques del cabal de punta, siné també altres atributs
de I'hidrograma i, sobretot, el seu volum.

El cabal de punta i el volum de crescuda sén, no obstant aixo, dues
variables aleatories que tenen una funcié de distribucié conjunta biva-
riada. En aquest treball es presenta una metodologia per a lanalisi del
risc aigiies avall diuna presa i del mateix risc de sobrevessament daquesta
obra hidraulica.

Amb aquesta finalitat, sébtindran en primer lloc les funcions de dis-
tribucié6 marginals del cabal de punta i del volum de crescuda. Per a
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aixo, sutilitzaran les distribucions univariades que resulten més adequa-
des. Aquestes funcions de distribucié marginals seran combinades mit-
jancant 1'is de copules estadistiques, funcions de distribucié bivariades
les marginals de les quals estan prefixades i respecten léstructura de co-
rrelacié entre les variables. La seleccié de la copula que cal emprar es
realitzara dacord amb tecniques estadistiques.

Ajustades les distribucions marginals i la copula que cal emprar, es
generara una mostra sintetica de parelles de valors de cabal de punta
i volum de crescuda pel metode de simulacié estadistica, i sassimilara
I’hidrograma de cadascuna a una funcié gamma. Aquests hidrogrames
son laminats pels procediments habituals a través dels organs de desguas
de la presa. Léstat inicial de lémbassament se simulara també dacord
amb la seua distribucié empirica de nivells, de forma independent.

Finalment, la mostra sintetica d’hidrogrames laminats sanalitzara es-
tadisticament per a obtenir la probabilitat de nivell maxim, de sobreves-
sament i la distribucio aigiies avall de cabals de punta i de volums de
crescuda.

El procediment es verificara amb les dades de lémbassament de la
Cova Foradada (C. H. de 1Ebre) al riu Martin (afluent del marge dret
del riu Ebre), a la cua del qual hi ha una estacié déforaments amb 44
anys complets de dades. La distribucio de léstat inicial de lémbassament
sanalitzara amb les dades de 50 anys déxplotacié.



Parte 1

Introduccion






Introduccion

En la actualidad existe una tendencia mundial encaminada a mejorar
el conocimiento que se tiene sobre las presas, su comportamiento estruc-
tural ante eventos, entendiendo por evento una solicitaciéon que permite
determinar un escenario de carga, que ponen en riesgo su seguridad y las
posibles consecuencias que pudieran derivarse de su mal funcionamiento
o su fallo.

No obstante, el estado del arte en materia de seguridad en presas
ha evolucionado notablemente. El enfoque clasico ha permitido hasta
el momento llevar a cabo con seguridad el diseno, la construccion y el
mantenimiento de una gran cantidad de presas, pero existen hoy nuevos
condicionantes que requieren el uso de nuevas herramientas para gestio-
nar la seguridad de presas (Charlwood et al: ; 2002) y (G. Membrillera
et al:, 2003).

e El envejecimiento del parque de presas (la mayorfa de las estruc-
turas superan los treinta anos de antigiiedad y un porcentaje muy
amplio los cincuenta anos en explotacion)

e La demanda de mayores niveles de seguridad para la poblacion y
los bienes ubicados aguas abajo de las presas



4 1.1. Presas. Sequridad y riesgo

e Una mayor sensibilidad en la financiacién de los programas de se-
guridad de presas

e La creciente dificultad para acometer la construccion de nuevas
estructuras debido a presiones sociales y medioambientales

e La necesidad de optimizar la gestion de sistemas de recursos hidri-
cos y aumentar la capacidad de regulacién de los mismos con objeto
de dar respuesta a una demanda creciente de abastecimiento; todo
ello en un contexto de aparente incremento de eventos climatolégi-
cos extremos (avenidas y sequias)

e Un mayor énfasis hoy en dia en el mantenimiento, la seguridad, la
reparacion y la extensién de la vida 1til de las presas, mas que en
su construccion

1.1. Presas. Seguridad y riesgo

Todas las sociedades reconocen mayoritariamente los extraordinarios
beneficios asociados a las grandes presas que, en el caso de los paises no
desarrollados, constituyen infraestructuras imprescindibles para el desa-
rrollo. Entre otros provechos, las presas aseguran el abastecimiento de
recursos hidricos a grandes ciudades, permiten el desarrollo de la agricul-
tura con una comodidad, protegen territorios de los efectos de grandes
avenidas, proporcionan energia eléctrica de un gran valor estratégico,
facilitan la navegacion interior en muchos paises del mundo, pueden lle-
gar a establecer nuevos ecosistemas para la flora y fauna, contribuyen al
desarrollo de actividades turisticas y de ocio en su entorno, etc.

Puede afirmarse que desde la antigiiedad las presas han constituido
un bien fundamental para el desarrollo y la vida de los pueblos.

No obstante lo mencionado, desafortunadamente la historia muestra
una serie de catastrofes que conmovieron a la comunidad internacional y
fueron causa de miles de muertos y enormes danos econémicos, sociales
y ecologicos.

De acuerdo con los comentarios anteriores, cabe realizar una reflexion
sobre la posibilidad de laminacién de las presas.

Espania es un pais con un régimen de lluvias muy irregular, carac-
terizado por inviernos y veranos secos y épocas de otono y primavera
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lluvioso, donde los rios pueden presentar avenidas muy peligrosas, pu-
diendo ser provocadas por lluvias tanto de tipo ciclénico como de tipo
convectivo. Las lluvias més torrenciales de éste tltimo tipo se presentan
principalmente durante el otonio, dando lugar a caudales varios érdenes
de magnitud superiores a los caudales medios del rio.

Estas avenidas poco frecuentes, pero de gran magnitud, provocan
danos incalculables en las poblaciones riberenas. Los 3000 millones de
dolares en danos producidos por las avenidas en Espana de los anos
1982 y 1983 y las mas de 1100 vidas humanas sesgadas en la cuenca
mediterrdnea espafiola en los tltimos 40 anos (Berga, L.: , 1991), no
solo justifican la inversion en medidas estructurales y no estructurales
de defensa contra las avenidas, sino que dado el alto coste de dichas
inversiones hacen ademaés exigible la realizacién de un analisis cuidadoso
del comportamiento de las avenidas del rio de cara al funcionamiento del
mismo asi como de las presas con las que interfiere.

Pero a pesar de las ventajas que hemos visto, estas obras hidraulicas
suponen un riesgo potencial para los asentamientos aguas abajo, ya que
una rotura de la presa supone una avenida de magnitud muy superior a
la ocasionada sin la existencia de la misma.

Segtin ICOLD la probabilidad de rotura de una presa era del 2%
hasta los anos 1950. Este porcentaje se fue reduciendo hasta alcanzar el

0,5% en el periodo 1951-1986 y finalmente se ha reducido hasta alcanzar
el 0,2%.

Si bien este riesgo es pequeno, los danos que estos sucesos pueden
provocar son muy grandes. La historia de las presas nos ensena que,
aun siendo las roturas esporadicas, suelen resultar gravosas para la vida
humana y la economia en su conjunto, tal y como recoge (Sanchez Caro,

F.J: , 2005).

En el ejercicio de la profesion ingenieril, histéricamente se ha admiti-
do que el concepto presa sequra iba univocamente ligado al de sequridad
absoluta; y asi era asumido igualmente por la sociedad en general. Sin
embargo, la aseveracién anterior no es defendible y, ciertamente, resulta
inviable como objetivo préactico en la gestién de la seguridad. La realidad
es que toda presa, por segura que se suponga, siempre conserva una in-
defectible cuantia de riesgo residual. Sin embargo la sociedad no reclama
que la presa se haga bien sino que responda bien, es decir, se demanda
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el no riesgo y no el cumplimiento de leyes y/o reglamentos. La sociedad
demanda que las presas sean sequras (Rodriguez-Trelles et al: , 2003)

Acontecimientos pasados denotan con claridad como presas disenadas
y construidas de acuerdo con la buena practica han sufrido, de igual
forma, severos accidentes acompanados de consecuencias catastroficas.

La mayor causa de rotura en presas es debido al vertido por coro-
nacién, con un porcentaje que se puede estimar en un 36 %. El 87 % de
las roturas debidas a esta causa se ha producido en presas de materiales
sueltos.

1.2. Propésito, alcance y estructuracion de
este trabajo

El objeto del presente trabajo de investigacion es realizar una esti-
macién de la probabilidad anual de excedencia de un determinado nivel
de embalse.

El nivel de embalse estd intimamente relacionado con la seguridad
hidrologica, entendida ésta como la seguridad de una presa frente a epi-
sodios de avenida.

Los niveles de lamina de agua a partir de los cuales se analiza la
estabilidad de la presa son consecuencia de:

1. Magnitud de la avenida de entrada al sistema
2. Nivel inicial cuando se produce el evento

3. Capacidad y fiabilidad de los érganos de desagiie, compuertas y
valvulas de fondo.

4. La estrategia adoptada para laminar avenidas

Los estudios hidrologicos estan focalizados al estudio del caudal pico
y en algunas aplicaciones ingenieriles puede ser suficiente, como es el caso
de una obra de fabrica, un puente o un canal. Sin embargo, ni el volumen
ni la duraciéon han sido estudiados de una forma pormenorizada a pesar
de que muchas situaciones précticas asi lo exijan, tales como el diseno de
una presa, donde todo el hidrograma es de interés, caudal pico, volumen
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y tiempo al pico-tiempo base, es decir, que estamos ante una estructura
multivariante.

Aqui radica el fundamento de esta tesis, donde para determinar la
longitud de un aliviadero tal que tenga una capacidad de desagiie sufi-
ciente para que la lamina de agua no alcance un nivel maximo, debemos
utilizar todo el hidrograma, caudal pico, volumen y duracion y realizar
el transito de la misma a través del sistema embalse-presa.

Por todo lo anterior, se hace necesario un estudio multivariado, de
tal forma, que no sélo se tenga en cuenta el caudal pico, sino también el
volumen. Es decir, se necesita una funcion de distribucion bivariada. El
tiempo al pico, es una variable, que si bien se podria tener en cuenta, el
aporte que supone no es compensado con el incremento en la dificultad
que implica su implementacién y ademas se puede obtener a través de
las condiciones intrinsecas de la cuenca.

Una vez obtenida la funciéon de distribucion bivarida, se generan un
conjunto de hidrogramas y se realiza el transito a través del sistema presa
embalse, obteniendo un conjunto de hidrogramas de salida, de los cuales
podemos extraer de nuevo las variables, caudal pico, volumen asi como
el nivel maximo alcanzado por tales avenidas.

El siguiente paso es ajustar una funcién de distribucién a la variable
nivel maximo alcanzado asi como al caudal de salida. Con el nivel maximo
alcanzado se analiza la seguridad hidrolégica de la presa, puesto que la
altura méaxima alcanzada produce un estado de cargas relacionado con la
seguridad de la misma. Respecto al caudal maximo alcanzado, y mediante
un estudio hidraulico del cauce aguas abajo, se puede determinar el grado
de afeccion de los terrenos colindantes a dicho cauce.

Finalmente y para concluir con este trabajo, se pretende obtener una
funciéon de distribucion bivariada a la salida de la presa, de tal forma que
tenga la misma naturaleza que los datos de entrada y permitan proseguir
el estudio aguas abajo si fuera de interés, por ejemplo porque existiera
otra presa.

En aras a la consecucién de este objetivo, el presente trabajo se ha
estructurado de la siguiente manera:

e En primer lugar una introducciéon donde se muestra la legislacion
vigente sobre presas y una introduccién al analisis de riesgos.
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Una segunda parte donde se plasma el estado del arte o conoci-
miento actual que trata de mostrar las herramientas para abordar
la seguridad hidrolégica de las presas asi como sus avances. Fun-
damentalmente se basa en el uso de copulas y la teoria de valores
extremos. Para concluir se lleva a cabo una revision del estado del
arte.

Una segunda parte donde se plasma el estado del arte o conoci-
miento actual que trata de mostrar las herramientas para abordar
la seguridad hidrolégica de las presas asi como sus avances. Fun-
damentalmente se basa en el uso de copulas y la teoria de valores
extremos. Para concluir se lleva a cabo una revision del estado del
arte.

Una tercera parte trata de indicar la metodologia propuesta pa-
ra llevar a cabo los objetivos indicados anteriormente. Esta parte
constituye el alma del presente trabajo de investigacién, indicando-
se todos los pasos necesarios para obtener el objetivo perseguido.

En la cuarta parte se procede a plasmar en un caso concreto la
metodologia planteada en la parte anterior.

Finalmente en una quinta parte se plantean las conclusiones y se
indican las futuras lineas de investigacién que servirdan de base a
futuras tesis doctorales.



Legislacion de seguridad de
presas en Espana

2.1. Evolucién de la ley espanola sobre pre-
sas y embalses

A la hora de exponer cudl ha sido la evolucién histérica de la norma-
tiva en materia de seguridad en presas, resulta interesante establecer su
paralelismo con las catastrofes ocurridas; éstas han constituido impulsos
que contribuyeron por un lado al desarrollo del conocimiento y por otro
sensibilizaron a la sociedad y por ende a los responsables politicos de
cada época para implantar controles, elaborar normativa técnica y para
la asignacion de medios y recursos que contribuyeran a mejorar la segu-
ridad de las presas. No obstante, los efectos revulsivos que lleva asociado
todo acontecimiento desgraciado se han visto sucedidos por periodos de
relajacion hasta la ocurrencia de un nuevo accidente (Rubin de Célix
Caballero, M: , 2003).

En el ultimo Registro Mundial de Grandes Presas de ICOLD del ano
2003 habia 1270 grandes presas en Espana (1240 en explotacién y 28 en

9
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construccién). Esto representa alrededor de 30 grandes presas por millén
de habitantes, uno de los valores més elevados del mundo. En la Figura
2.1 se representa el nimero de presas construidas en Espana en diferentes
épocas.

Con este gran nimero de presas, Espana ocupa el primer puesto entre
los paises europeos en el nimero de presas construidas y explotadas, y
un lugar destacado en el ranking mundial, sélo superado por tres paises:
EE.UU., China e India.

Este hecho, junto a unos comienzos tempranos en su construccion, ha
propiciado que Espana haya figurado en el grupo de paises pioneros en
la promulgacion de normativa técnica para el proyecto, construccién y
conservacion de sus presas.

EVOLUCION DE LA CONSTRUCCION DE PRESAS EN ESPARA.
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Figura 2.1. Evolucién del niimero de presas construidas a lo largo de los anos

La legislacion espanola para presas y embalses es amplia y data de
finales del siglo XIX:
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e 1879. Ley de Aguas. Se aprueba en Espana la 1* Ley de Aguas.

e 1905. Una comisién del denominado Ministerio de Fomento elabora
la Instruccion para los Proyectos de Pantanos.

e 1959. Rotura de la presa de Ribadelago (rio Tera). Ocasioné 144
victimas mortales. Este hecho motivé:

— La creacion de la Unidad de Vigilancia de Presas.
— El restablecimiento de las Comisarias de Aguas.
— El inicio de los trabajos para redactar una nueva Instruccion.

— La creacién de una Comisién de Normas de Grandes Presas
en 1960.

e 1967. Aprobacién de la Instruccion para el Proyecto, Construccion
y Explotacion de Grandes Presas.

e 1982. Rotura de la presa de Tous en 1982. Pone de manifiesto la
necesidad de actualizacién de la normativa.

e 1985. Ley de Aguas.

e 1992. La Direccién General de Obras Hidrdulicas encarga la re-
daccion de una nueva normativa sobre seguridad a la Comisién de
Normas para Grandes Presas.

e 1995. Entra en vigor la Directriz Basica de Planificacién de Protec-
cién Civil ante el Riesgo de Inundaciones.

e 1996. Se publica el definitivo Reglamento Técnico sobre seguridad
de Presas y Embalses, recogiendo los trabajos de la Comisién antes
citados asi como las exigencias de la Directriz.

e 2006. Presentacién del borrador de una nueva Ley de Seguridad de
Presas en Sevilla.

e 2008. REAL DECRETO 9/2008, de 11 de enero, por el que se
modifica el Reglamento del Dominio Publico Hidraulico, aprobado
por el Real Decreto 849/1986, de 11 de abril.
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Al margen de este repaso, las bases vigentes de la normativa espanola
en materia de gestion de seguridad de presas y embalses son las siguientes
(Escuder et al, 2005a):

e Clasificacion de las presas en funcién del riesgo potencial, aunque
realmente la clasificaciéon se basa en el dano potencial.

e Plan de puesta en carga para las presas recién construidas.

e Normas de Explotacién y Plan de Emergencia en las presas con
mayores danos potenciales por su rotura.

e Revisiones periddicas de seguridad para todas las presas.
e Informes anuales.

e Constitucién del Archivo Técnico de la presa.

2.1.1. Las primeras normas

La Ley de Aguas de 1879 trata temas referentes a los recursos, al
Dominio Publico Hidraulico, planificaciéon hidroldgica, etc. En ella no
hace ninguna mencion a la infraestructura presa, pero si a todo lo relativo
al recurso agua, a la planificacién hidrologica, etc.

La Instruccién para el proyecto de Pantanos de 1905, aprobada por
Orden Ministerial el 30 de octubre del referido ano, fue redactada por una
comision, presidida por don Carlos Cardenal, de Ingenieros de Caminos,
Canales y Puertos del entonces Ministerio de Fomento. Fue la primera
normativa que hubo en Europa, anterior en 20 anos a la primera norma
italiana promulgada con motivo de la rotura de la presa de Gleno. En
aquel momento existian en Espana unos 64 embalses. Cabe destacar que
esta instruccion, de 9 capitulos y unos 100 apartados, es una norma de
caracter abierto, acorde con la singularidad que en ese momento repre-
sentaban para los Ingenieros las presas como estructura. Esa singularidad
se anunciaba en su introduccién, en la que se decia:

Las reglas, prescripciones y programas contenidos (en el proyecto) no
han de considerarse como una pauta tnvariable a la que necesariamen-
te habrdn de sujetarse todos los proyectos de pantanos. Los Ingenieros
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quedan en libertad para introducir las modificaciones que consideren ne-
cesarias o que hagan indispensables las circunstancias especiales en cada
caso.

La rotura de la presa de contrafuertes Vega de Tera (de 33.5 m de
altura y 8 hm*® de volumen de embalse), ocurrida en la madrugada del 9 de
enero de 1959 durante su primer llenado, causé un total de 144 victimas
en el pueblo de Ribadelago, situado en la margen derecha del rio Tera. En
ese mismo afio fue creada la Comision Permanente de Normas de Grades
Presas; también este hecho llevé a la Administracion a crear el Servicio
de Vigilancia de Presas dependiente de la Comisaria Central de Aguas.
Este servicio redacté las Normas Transitorias sobre Vigilancia de Presas.
En sus 26 articulos plantea una filosofia sobre la seguridad de las presas
en sus distintas fases y llega a mencionar el riesgo potencial.

En 1960 los ingenieros de la Seccion de Vigilancia de Presas redacta-
ron las Normas Transitorias para Grandes Presas, que constituyeron la
base para que, en 1962, la Comisién Permanente de Normas de Grandes
Presas publicara la Instruccion para el proyecto, construccion y explota-
cién de grandes presas. Esta se aprob6 con caracter provisional en 1962,
y, después de analizar las sugerencias y observaciones efectuadas por
diversos organismos oficiales, instituciones privadas y de la experiencia
obtenida por los usuarios, de manera definitiva, en 1967: Instruccion pa-
ra el Proyecto, Construccion y explotacion de Grandes Presas. En aquel
momento el nimero de presas en explotacién en nuestro pais ascendia ya
a unas H527. Esta Instruccion, atin vigente, ha sido la tinica norma durante
30 anos que ha prestado una gran ayuda a los técnicos de una época en
la que la construccién de presas alcanzé maximos histéricos.

El 20 de octubre de 1982 se produce la rotura por vertido por coro-
nacion de la presa de Tous, de materiales sueltos, 71 m de altura y que
cerraba un embalse de 45 hm?®. La rotura no motivé ni la preparacién de
una nueva normativa ni la revision de la existente, sino la puesta en mar-
cha de un Programa de Seguridad y Explotacion, aplicable a las presas
explotadas por el Estado, que estaba evaluado econémicamente en 120
millones de euros, a aplicar a 243 presas en explotacion y 53 en construc-
cién. Este Programa constaba de una serie de fases o subprogramas, entre
los que se encontraba la elaboracion de las Normas de Explotacién de las
presas y los Documentos XYZT en los que se recopilaria la informacion



14 2.1. Fwvolucion de la ley espanola sobre presas y embalses

principal relativa al proyecto, construccién y explotacion de cada presa,
incluidos los datos de auscultacién.

En octubre de 1977 se plantea una revision de fondo de la Instruccion;
se trataba de resaltar la importancia de las fases de puesta en carga y
de explotacién y, posteriormente prestar atencion a los depdsitos de otro
tipo. La referida revision de la Instruccion fue ampliamente debatida
durante muchos anos y en muy diversos foros, entre los que destacan las
universidades.

2.1.2. Epoca actual

El dia 9 de diciembre de 1994, por acuerdo del Consejo de Ministros
y con base en el desarrollo de la Ley 2/1985 sobre Proteccién Civil, fue
aprobada la Directriz basica de planificacién de Proteccion Civil ante el
riesgo de inundaciones.

Surge con una filosofia inspirada en la prevencién de riesgos, la Direc-
triz bésica identifica las presas por su riesgo potencial, con independencia
de dénde se hallen ubicadas, del fluido almacenado y de quién ostente
su titularidad. Establece la Directriz bésica la obligatoriedad de clasificar
las presas en funcion de su riesgo potencial A, By C y de la implantacion
de los correspondientes planes de seguridad en los casos correspondientes
a las dos primeras categorias.

El 30 de marzo de 1996 fue aprobado mediante Orden Ministerial el
Reglamento técnico sobre seguridad de presas y embalses. En el apar-
tado segundo del mismo se establece que en el ambito de aplicacion del
Reglamento se incluyen todas aquellas presas cuyo titular sea el Ministe-
rio de Obras Publicas, Transportes y Medio Ambiente o los organismos
auténomos dependientes de dicho departamento ministerial conforme a
lo dispuesto en la Ley 29/1985 de 2 de agosto de Aguas y aquellas otras
asociadas a concesiones con fechas de otorgamiento posteriores a la en-
trada en vigor del Reglamento.

El actual RD 9/2008 por el que se modifica el Reglamento del Domi-
nio Publico Hidraulico aprobado en Abril de 1986, en su Capitulo VII,
trata de la seguridad de Presas, Embalses y Balsas y tipifica también la
elaboracion de las revisiones de seguridad.
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2.2. Descripcion de la normativa sobre se-
guridad de presas

2.2.1. Instruccién para el Proyecto, Construccion y
Explotacién de Grandes Presas de 1967

La Instruccion de 1967 es una norma técnica muy detallada y rigida
que impide recoger en los proyectos de las nuevas presas las novedades de
todo tipo (métodos de célculo, procesos constructivos, nuevos materiales,
etc.) que iban apareciendo a medida que avanzaba el nimero de las que se
construian tanto en Espana como en el resto del mundo, y se profundizaba
en el conocimiento de su comportamiento y en el de su cimiento.

La Instruccion esta pensada, fundamentalmente, para proyectar y
construir. Unicamente se aplica a las Grandes Presas, es decir, todas
las presas de mas de 15 m de altura o las presas entre 10 y 15 m de
altura que respondan a una, al menos, de las condiciones siguientes:

1. Capacidad de embalse superior a 100.000 m?.

2. Caracteristicas excepcionales de cimientos o cualquier otra circuns-
tancia que permita calificar la obra como importante para la segu-
ridad o economia publica.

2.2.2. Directriz Basica de Planificacion de Protec-
cion Civil ante el Riesgo de Inundaciones

El objeto de la Directriz es establecer los requisitos minimos que deben
cumplir los correspondientes Planes Especiales de Proteccién Civil, en
cuanto a fundamentos, estructura, organizacién y criterios operativos y
de respuesta, para ser homologados e implantados en su correspondiente
ambito territorial, con la finalidad de prever un diseno o modelo nacional
minimo que haga posible, en su caso, una coordinacién y actuacién de
los distintos servicios y Administraciones implicadas.

Plantea una nueva filosofia en la gestién de la seguridad de las presas.
Por una parte, y con independencia de quién es el titular, establece la
obligatoriedad de clasificar todas las presas espanolas en funcién de su
riesgo potencial en caso de rotura o funcionamiento incorrecto en una de
las tres siguientes categorias:
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1. Categoria A. Corresponde a las presas cuya rotura o funcionamien-
to incorrecto puede afectar gravemente a ntcleos urbanos o servi-
cios esenciales, o producir danos materiales o medio ambientales
muy importantes. Son aquellas que si se rompen causan muchas
victimas.

2. Categoria B. Corresponde a las presas cuya rotura o funcionamien-
to incorrecto puede ocasionar danos materiales o medioambientales
importantes o afectar a un reducido niimero de viviendas. Con pro-
babilidad no despreciable puede provocar victimas mortales.

3. Categoria C. Corresponde a las presas cuya rotura o funcionamien-
to incorrecto puede producir danos materiales o medioambientales
de moderada importancia y soélo accidentalmente pérdida de vidas
humanas. En todo caso, a esta categoria perteneceran todas las
presas no incluidas en las Categorias A o B.

A continuacion se presenta en la Figura 2.2 el estado actual del global
clasificado, asi como su distribucién.

A continuacion, se muestra en las Figuras 2.3 y 2.4 la situacion actual
de los Planes de Emergencia de las presas en funcién de su titularidad.

Ademas establece que todas las presas que hayan sido clasificadas, de
acuerdo con su riesgo potencial, en las categorias A o B deberan disponer
de su correspondiente Plan de Emergencia ante el riesgo de averia grave
o rotura, siendo la responsabilidad de su elaboracién del titular de la
misma.

Si bien el comienzo de estos Planes fue dificil, se puede concluir que
hoy en dia avanzan a muy buen ritmo, como se puede ver en la Figura
2.5.

En la Figura 2.6 se muestra el estado actual en el que se encuentra
los distintos Planes de Emergencia para recabar el correspondiente in-
forme favorable, requisito previo e indispensable antes de proceder a su
aprobacion por parte de la Direccién General del Agua.

Uno de los aspectos mas importantes a desarrollar en el Plan de Emer-
gencia de una presa es el analisis de su seguridad que debe incluir la defi-
nicién de indicadores para poder realizar una identificacién fiable, y con
el tiempo de antelacion suficiente, de las diversas emergencias posibles
que se puedan presentar. Para la definicion de estos umbrales se tiene
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Figura 2.2. Estado actual de clasificacién de presas y embalses. Fecha octubre
2008.

en cuenta la historia del comportamiento de la presa, con los datos de
auscultacion, los fenémenos naturales que ha soportado (avenidas y sis-
mos) y los pardmetros y reglas indicados en las Normas de Explotacion.
En este contexto los sistemas de auscultacion y el andlisis de los datos
proporciona una evaluacion del comportamiento de la presa y la seleccion
de los indicadores mas importantes (SPANCOLD, 2008).

2.2.3. Reglamento Técnico sobre Seguridad de Pre-
sas y Embalses de 1996

De acuerdo con lo que es la tendencia mundial en la materia, el Re-
glamento Técnico no establece soluciones técnicas concretas en cada una
de las fases de desarrollo y utilizacion de las presas y embalses, que son



18 2.2. Descripcion de la normativa sobre sequridad de presas

76; 8%

360; 38%
B CATEGORIA A
OCATEGORIA B
ECATEGORIA C

519; 54%

Figura 2.3. Distribucién de las presas de titularidad privada. Fecha de ac-
tualizacion Octubre 2008

responsabilidad especifica del titular de la presa, sino que procede a fijar
los criterios de seguridad que han de tenerse en cuenta para prevenir y
limitar social y ambientalmente los riesgos potenciales que estas infraes-
tructuras pueden representar.

El Reglamento se planteé como una norma de seguridad de caracter
abierto, fijandose en él las condiciones de seguridad que deben observarse
en las diversas etapas de la vida de una presa: proyecto, construccion,
puesta en carga, explotacion y puesta fuera de servicio. En él se insiste, de
manera especial, en la necesidad de realizar un mantenimiento adecuado
de las presas, de efectuar inspecciones periddicas y de evaluar de manera
continua la seguridad.

Este cambio de normativa ha supuesto una éptica diferente para la
gestion de la seguridad de las presas. En vez de centrarse en el diseno y
construccién, el Reglamento presta una mayor atencion a su explotacién
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Figura 2.4. Distribucion de las presas de titularidad estatal. Fecha de actua-
lizacién Octubre 2008

y mantenimiento, dado que son muy pocas las que se van a construir
en el futuro (De Cea Azanedo, 2002). El objetivo fundamental de este
Reglamento es mejorar la seguridad de las presas espanolas, tanto de
nueva construccion como existentes. Para ello, el Reglamento y la Direc-
triz consideran el riesgo potencial en funcién de los danos que puedan
derivarse de la rotura de la presa, clasificindolas en tres categorias A, B
y C (riesgo alto, significativo y bajo) e impone criterios de seguridad més
estrictos en las presas de mayor riesgo potencial (las de categoria A).

El Reglamento también indica que el titular de la presa sera respon-
sable del cumplimiento de las normas de seguridad en todas y cada una
de las fases de experiencia de la presa. A tal fin debera disponer de todos
los medios humanos y materiales que exijan el cumplimiento y manteni-
miento de las condiciones de seguridad. Otros aspectos relevantes dentro
de este Reglamento son los siguientes: las inspecciones de seguridad, en
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Figura 2.5. Evolucion del proceso de aprobaciéon de Planes de Emergencia.

todas las fases de la presa, corresponden a la Administracién hidraulica;
las revisiones periddicas seran realizadas por un equipo de expertos inde-
pendientes del titular; se presta una especial atencion al primer llenado
de la presa y se pone el mayor énfasis en la fase de explotacién de la
presa.

2.2.4. Principales diferencias entre el Reglamento
Técnico sobre Seguridad de Presas y Embal-
ses y la Instruccion para Grandes Presas

El mayor problema que existe en la actualidad para gestionar y eva-
luar la seguridad de las presas es la existencia de una doble normativa
(Reglamento e Instruccién) con diferentes niveles de exigencia en funcién
de quién es el titular de la presa, motivo por el cual se hace cada vez mas
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Figura 2.6. Situacién actual de los Planes de Emergencia.

necesario y urgente la unificacion de criterios en una norma unica. Ambas
normas presentan grandes diferencias. Logicas por otra parte, porque en
ambos casos, y en el momento de su redaccion, trataron de ajustarse a
lo demandado por la sociedad en ese instante. A continuacién se indican
las diferencias existentes:

e La Instruccion de 1967 es una norma técnica de dificil aplicabilidad,
dada su rigidez para atender a las nuevas orientaciones cientificas y
técnicas, la rapidez con que evolucionan los métodos y programas
de célculo, los nuevos procesos constructivos y nuevos materiales.
Ademds, no permite recoger en tiempo real las novedades técnicas
que aparecen en el campo de las presas. Esto es debido a no haber
sido revisada desde su aprobacion en 1967. La mayor ocupacién de
los cauces; nuevos conceptos de seguridad mas exigentes; una so-
ciedad mas sensibilizada que demanda una mayor calidad de vida,



22

2.2. Descripcion de la normativa sobre sequridad de presas

seguridad de las personas y proteccion de la naturaleza, son cir-
cunstancias que han contribuido a que los técnicos demanden una
normativa con un enfoque distinto. Por el contrario, el Reglamen-
to es una norma-marco que senala criterios que deben tenerse en
cuenta en cada una de las etapas de la presa.

La Instruccion se dirige hacia el Proyecto y la Construccién mien-
tras el Reglamento lo hace mas hacia las fases de Explotacién y
Manteamiento. Ello parece logico dado que las presas construidas
son numerosas frente a una infima cantidad por construir, siendo
muchas de ellas antiguas, donde su légico proceso de envejecimiento
hace necesario un mayor control y mantenimiento.

Mientras que la Instruccion buscaba alcanzar la maxima seguridad
para la presa, el Reglamento mantiene ese mismo criterio pero rela-
cionandolo con las consecuencias que la rotura o el fallo de la presa
pueden ocasionar aguas abajo.

Por primera vez en Espana, el Reglamento obliga a clasificar todas
las presas en funcién del riesgo potencial que pueda derivarse de su
posible rotura o de su funcionamiento incorrecto, en concordancia
con lo establecido en la Directriz. La clasificacion se hace en tres
categorias de mayor a menor riesgo; A, B, o C, teniendo en cuen-
ta la afeccion a nicleos urbanos o servicios esenciales, los danos
materiales y los danios medioambientales.

En funcién del riesgo potencial, es decir segin la clasificacion de
la presa, las prescripciones o requisitos que senala el Reglamento
se deben adecuar a las caracteristicas que concurren en cada ca-
so, justificandolo en el proyecto. La Instruccion se fija solamente
en la altura y en el tipo de la presa, fabrica o materiales sueltos,
independientemente de su emplazamiento.

Las normas y criterios que contiene la Instruccion son de aplicacién
unicamente para las Grandes Presas. El Reglamento legisla para
todas las presas, sean grandes o pequenas, siempre que éstas ultimas
estén clasificadas como A o B.

El Reglamento dedica el capitulo II a la organizacién del control
de la seguridad, y lo hace con meticulosidad. Define con claridad
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la figura del titular, al que hace responsable de la seguridad de
la presa en cada una de las fases de existencia. El titular puede
ser la Administracién General del Estado, cualquier ente publico y
persona fisica o juridica. Todas las actuaciones, estudios, trabajos
y planes dedicados a la seguridad son de la responsabilidad del
titular. En cambio, la Instruccién trata este tema con ambigiiedad
y cierta confusion.

e El Reglamento define claramente cudles son los cometidos del Organo
de Control de Vigilancia e Inspeccién de Presas.

e Toda presa mal documentada no puede considerarse segura. El Re-
glamento, como gran novedad, menciona con reiteracién el Archivo
Técnico y obliga al titular a su elaboracion y actualizacién periddi-
ca.

e Ademads de las inspecciones rutinarias realizadas por el equipo de
explotacion, el Reglamento obliga a realizar periédicamente otras
inspecciones o revisiones programadas para el andlisis de la seguri-
dad de la presa y el embalse. Dichas revisiones deben ser realizadas
por técnicos especializados distintos del equipo de explotacion. Este
tema es novedoso y de un gran interés.

e Otro aspecto novedoso del Reglamento es que establece la obliga-
toriedad de redactar los Planes de Emergencia ante el riesgo de
rotura o accidente grave de la presa para todas las clasificadas en
las categorias A y B, las de mayor riesgo potencial. Por lo tanto
se debe tener implantado el correspondiente Plan de Emergencia,
cuyo contenido minimo se fija en la Directriz Bésica de Proteccion
Civil ante el Riesgo de Inundaciones. En esa misma linea, el Regla-
mento establece la imposibilidad de poner en carga ninguna presa
en tanto no esté aprobado e implantado el Plan de Emergencia.

e En el Reglamento las avenidas se estiman segun el riesgo potencial
asumible aguas abajo, fijindose: Avenida de Proyecto y Avenida
Extrema. Los niveles de embalse y los resguardos se justificaran en
el Proyecto y en las Normas de Explotacion. El concepto de seguri-
dad hidrolégica adquiere una gran relevancia. En la Instruccion se
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definen dos avenidas, la de Proyecto y la Normal, ambas se determi-
nan por su periodo de recurrencia, 500 y 50 anos respectivamente.

2.2.5. Real Decreto 9/2008 de 11 de enero

En 2008 se aprueba el Real Decreto 9/2008 de 11 de enero por el que
se modifica el Reglamento del Dominio Publico Hidrdulico, aprobado
por el Real Decreto 849/1986 de 11 de abril. Esta modificacién, en su
exposicion de motivos indica textualmente:

“La gestion del riesgo, uno de los aspectos fundamentales que debe
abordar un pais moderno, es el hilo comin de esta modificacion (...)".

La modificaciéon comprende aspectos como la clasificacién de presas y
embalses (art. 358), la definicién de las fases de la vida de la presa (art.
359), las competencias en materia de seguridad (art. 360), la creacién de
una Comisiéon Técnica de Seguridad de Presas (art. 361), las actividades
relativas al control de la seguridad de la presa y embalse (art. 362) y
el establecimiento de un Registro de Seguridad de Presas y Embalses
(art. 363). Mencién especial merece el apartado destinado a las Normas
Técnicas de Seguridad de Presas y Embalses (art. 364), donde se establece
que el criterio basico para determinar las exigencias de seguridad sera el
riesgo potencial que pueda derivarse de la rotura o el funcionamiento
incorrecto de la presa. Finalmente, se establece la figura de las Entidades
Colaboradoras en materia de control de la seguridad de presas y embalses
(art. 365), los sujetos obligados en materia de seguridad de presas y
embalse (art. 366), las obligaciones del titular (art. 367) y el régimen
sancionador (art. 368).

2.2.6. Normativa de aplicaciéon y situacion del esta-
do actual

Las normas que estan en vigor actualmente son:

e La Instruccion para el Proyecto, Construccién y Explotacion de
Grandes Presas.

e La Directriz de Planificacién de Proteccién Civil ante el Riesgo de
Inundaciones.
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e El Reglamento Técnico sobre Seguridad de Presas y Embalses.
e Real Decreto 9/2008 de 11 de enero.

A partir de las normativas sobre Seguridad de Presas, mencionadas
anteriormente, se puede deducir su propio ambito de aplicacion en funcién
de las siguientes particularidades (Soriano Pena et al:, 2008):

e Segun la categoria de la presa (A, B o C) en funcién del riesgo
potencial.

e Si la fecha de entrada en explotacion es anterior o posterior al 1 de
Abril de 1996.

e Si la titularidad es estatal o existe concesion administrativa.

e Si su altura, longitud de coronacién, capacidad de embalse, ca-
pacidad de sus érganos de desagiie o la existencia de dificultades
especiales han determinado su consideracién como Gran Presa.

A continuacion se explica la aplicacién de la normativa vigente para
distintos casos:

1. Directriz de 1995. Se trata de una norma de aplicacién universal.
Obliga a todas las presas a clasificarlas frente al riesgo potencial.
El término presa no esta aclarado para: balsas, depdsitos, etc.

2. No se puede aplicar la Instrucciéon de 1967 ni el Reglamento de 1996
a las presas que:

(a) No hayan tenido que ser clasificadas segin su riesgo.

(b) Hayan sido clasificadas como C, no presentan dificultades es-
peciales y su altura sea menor que 10 m o si tiene una altura
entre 10-15 m si la capacidad es menor que 100.000 m?.

3. Sélo se aplica la Instruccién de 1967 para las presas que hayan
sido clasificadas como C, no presentan dificultades especiales y su
altura sea menor que 10 m o si tiene una altura entre 10-15 m si la
capacidad es menor que 100.000 m?.
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4. Se aplica la Instruccién de 1967 y se debe tener implantado el co-
rrespondiente Plan de Emergencia a las presas que:

(a) Sean de titularidad no estatal o con concesién anterior al 1 de
Abril de 1996.

(b) Hayan sido clasificadas como A o B, con altura mayor a 15 m
o si se encuentran entre 10-15 m si la capacidad es mayor que
100.000 m?.

5. Se aplica el Reglamento de 1996 para las presas que sean de titu-
laridad estatal o con concesién a partir del 1 de abril de 1996.

En la actualidad el nimero de presas que se rigen por la Instruccion
es superior a las que quedan dentro del &mbito del Reglamento, tal como
se refleja en la tabla 2.1, con la particularidad de que el titular de las pri-
meras tiene la obligaciéon de acomodar el contenido del Archivo Técnico
de la presa a lo dispuesto en el Reglamento, asi como proponer la clasifi-
cacion de la presa en funcion de su riesgo potencial en las categorias A,
B o C, (Alonso Franco et al: , 2001).

’ \ Reglamento Técnico 1996 \ Instruccion 1967 ‘

En construccion 16 9
En explotacion 334 840
Totales 350 849

Tabla 2.1. Ambito de aplicacién de la normativa vigente.(Alonso Franco et
al: , 2001).

2.2.7. Guias Técnicas

Al tener el Reglamento un cardcter de norma-marco con contenido
tan abierto, tanto la Direccién General de Obras Hidraulicas del Minis-
terio de Medio Ambiente como el Comité Nacional Espanol de Grandes
Presas han tenido que desarrollar en los tltimos anos una serie de Guias
Técnicas de acompanamiento, con caracter de recomendaciones, para fa-
cilitar el trabajo de los técnicos proyectistas, constructores y directores



Capitulo 2. Legislacion de sequridad de presas en Espana 27

de la explotacion de las presas. Cada Guia cubre un aspecto de la segu-
ridad, pero todas ellas estan coordinadas y dirigidas a un tinico objetivo:
intentar aumentar la seguridad actual y futura de las presas de embalses.

Las Guias Técnicas se han desarrollado como complemento del articu-
lado del Reglamento. No son de obligacién, sino de recomendaciéon
y no forman parte de texto legal alguno, aunque todo el mundo
las sigue. En la praxis, estas guias son como si fuera legislacién. En la
practica estas guias nos llevan a:

e Mantener los mismos calculos.

e Mantener los mismos coeficientes de seguridad que en la Instruccion
de 1967.

e Aumentar los periodos de retorno.

2.2.6.1 Guias Técnicas de seguridad elaboradas por el Co-
mité Nacional Espanol de Grandes Presas

Dado el caracter de norma marco que tiene el Reglamento, se ha
creido conveniente redactar unas guias técnicas con caracter de recomen-
daciones que faciliten el trabajo a los técnicos proyectistas y directores
de la construccion y explotacion de las presas y embalses. Las guias se-
leccionadas hasta el momento se recogen en las tablas 2.2 y 2.3.

Cada Guia cubre un aspecto de la Seguridad, pero todas ellas estdn
coordinadas y dirigidas a un tnico objetivo: intentar aumentar la segu-
ridad actual y futura de las presas de embalse.

Estas guias permitiran recoger en tiempo real los nuevos conocimien-
tos técnicos y posibilitaran la utilizacion de nuevos materiales y de pro-
cesos constructivos modernos, sin necesidad de modificar el Reglamento.
Estos documentos, que exponen y reflejan, de manera detallada, pero
precisa, el estado de la técnica actual en cada tema, se han organizado
en texto, anejos y apéndices, haciendo referencia a los articulos y aspectos
del mismo que se pretende aclarar o ampliar.
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’ Titulo \ Ano publicacién ‘
Seguridad de Presas 2005
Criterios de Proyectos de Presas y sus Obras 2002
Anejas
Estudios Geologico-Geotécnicos y de prospeccién 1999
de materiales
Avenida de Proyecto 1997
Aliviaderos y Desagiies 1997
Construccion de Presas y Control de Calidad 1999
Auscultacién de las Presas y sus Cimientos 2006
Explotacién y conservaciéon Pendiente
Aspectos ambientales Pendiente

Tabla 2.2. Guias Técnicas elaboradas por el Comité Nacional Espanol de
Grandes Presas.

’ Titulo \ Ano publicacién
Clasificacion de presas en funcién del riesgo poten- 1996
cial
Elaboracién de Planes de Emergencia de Presas 2001
Normas de explotacion Pendiente
Informe anual Pendiente
Revisién de la seguridad Pendiente

Tabla 2.3. Guias Técnicas elaboradas por la Direccion General de Obras
Hidraulicas y Calidad de Aguas.

2.2.6.2 Guias redactadas por la Direccion General de Obras
Hidraulicas y Calidad de Aguas

Con el fin de facilitar a los titulares de presas la elaboracién de los
documentos que senala el Reglamento Técnico, y cuyo plazo comenzo con
su aprobacién en marzo de 1996, la Direcciéon General de Obras Hidrauli-
cas y Calidad de Aguas (D.G.O.H.C.A.) ha promovido la redaccién de
las guias:
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e Guia técnica para la clasificacion de las presas en categorias en
funcion del riesgo potencial (1996).

e Guia técnica para elaboracion de los Planes de Emergencia de Pre-
sas (2001).

e Guia técnica para la elaboracion de Normas de Explotacién de Pre-
sas y Embalses (pendiente).

e Guia técnica para la redaccion del Informe Anual (pendiente).

Ninguna de ellas tiene caracter normativo, su finalidad es senalar los
criterios y las metodologias que pueden emplearse en la elaboracién de
los documentos correspondientes, para lograr un desarrollo homogéneo
de los mismos.
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Analisis de riesgos en presas y
embalses

3.1. Introduccion al Analisis de Riesgos

El andlisis de riesgos (AR) puede definirse como la informacién dis-
ponible para estimar el riesgo que sobre la poblacion, las propiedades o el
medio ambiente puede representar un evento con un potencial de causar
danos.

La evaluacién de la seguridad de presas puede ser manejada desde
dos perspectivas:

e La primera es el planteamiento tradicional en la cual se supone que
no existe un riesgo de fallo de la presa ya que se ha construido bajo
el cumplimiento de las normas de buena practica y el estado del
arte.

e La segunda estd orientada al riesgo que asume la posibilidad de
fallo de la presa, que puede ser determinado, evaluado y manejado.

31
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En aquellos aspectos en que ha sido utilizado el enfoque tradicional,
el analisis de riesgos permite mejorar y ofrecer mas informacién para el
proceso de toma de decisiones (ANCOLD: , 2003).

3.2. El analisis de Riesgos

El anélisis de riesgos aplicado a la seguridad de presas y embalses tiene
por objeto solventar una serie de aspectos sugeridos con anterioridad. En
general, el proceso del AR implica las siguientes actividades (Hartford et
al: , 2004) y (USBR: , 2003):

e Definir el alcance, plazos y presupuesto del trabajo

e Recopilar la informacion necesaria

e Identificar y definir las solicitaciones o cargas

e Analizar la probabilidad de ocurrencia de las solicitaciones

e Identificar los modos de fallo o rotura

e Analizar la respuesta de la presa y las probabilidades de rotura

e Estimar las consecuencias provocadas por cada uno de los eventos
de rotura

e Estimar el riesgo existente
e Llevar a cabo un analisis de sensibilidad e incertidumbre
e Crear un informe documentado

e Revisar y verificar el informe con ayuda de asesores expertos, si es
posible

e Actualizar el andlisis, si es necesario

A continuacion se detallan brevemente, segin el estado del arte, las
diferentes tareas que componen el andlisis de riesgos aplicado a la segu-
ridad de presas y embalses.
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3.2.1. Recopilacién de informacion

Esta actividad es ineludible en cualquier tipo de estudio y condiciona
enormemente las posibilidades de los mismos. E1 Comité Australiano de
Grandes Presas recoge de forma detallada el tipo de aportacion ingenieril

y la naturaleza de la informacién que se precisa en funcién del nivel con
que se esté desarrollando el Analisis de Riesgos (ANCOLD: , 2003):

e Nivel Bésico:

— Recopilar informacion sobre el proyecto, la construccién, la
seguridad y la auscultacion.

— Usar y adaptar los estudios hidrolégicos y sismicos existentes

— Utilizar los estudios existentes sobre la estabilidad de la presa
o utilizar juicio ingenieril, para presas de materiales sueltos
(PMS).

— Comprobar la idoneidad de los filtros y la opciéon de sifona-

miento en funcién de los datos disponibles en PMS.

— Comprobar la posibilidad de licuefaccién en funcién de los
datos disponibles y con juicio en PMS.

— Comprobar la estabilidad de presas de gravedad (PG) en fun-
cion de los datos disponibles, mediante juicio ingenieril o con
ayuda de calculos bésicos.

— Comprobar la fiabilidad de los equipos hidromecanicos y com-
puertas mediante juicio ingenieril.

e Nivel Moderado:

— Efectuar una busqueda detallada para recopilar informacion
sobre el proyecto, la construccién, la seguridad y la ausculta-
cién.

— Efectuar un estudio hidrolégico con los estandares del momen-
to asi como uno sismico especifico para la presa.

— Recalcular la estabilidad de la presa, en PMS, con los datos
disponibles.
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— Comprobar la idoneidad de los filtros y la opcién de sifona-
miento con detalle, en funcién de los datos disponibles o con
nueva informacién de forma limitada en PMS.

— Comprobar la posibilidad de licuefaccién aplicando un método
reconocido para obtener una probabilidad anual de excedencia
en funcién de los datos disponibles o con nueva informacién
de forma limitada en PMS.

— Comprobar la estabilidad de presas de gravedad bajo el evento
hidrologico utilizando el anélisis convencional con propiedades
estimadas para el cuerpo de presa y cimiento. Para el evento
sismico utilizar los métodos pseudoestaticos.

— Comprobar la fiabilidad de los equipos hidromecanicos y com-
puertas mediante juicio ingenieril e informacién histérica sobre
su rendimiento.

e Nivel Avanzado:

— Efectuar una busqueda detallada para recopilar informacion
sobre el proyecto, la construccion, la seguridad y la ausculta-
cién.

— Efectuar un estudio hidrolégico con los estandares del momen-
to asi como uno sismico especifico para la presa.

— Recalcular la estabilidad de la presa en PMS teniendo en cuen-
ta las deformaciones plasticas en rotura con detalle, con nuevas
prospecciones y datos si es necesario.

— Comprobar la idoneidad de los filtros y la opcién de sifona-
miento con detalle, en funcién de los datos disponibles o con
nueva informacién procedente de ensayos sobre el material del
cuerpo de presa si es preciso. Llevar a cabo ensayos de erosio-
nabilidad del filtro si es necesario en PMS.

— Comprobar la posibilidad de licuefaccién aplicando un méto-
do reconocido para obtener una probabilidad anual de rotura
mientras se produce licuefaccion y después de haberse produci-
do, en funcién de los datos disponibles o con nueva informacién
si es preciso en PMS.
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— Comprobar la estabilidad de presas de gravedad bajo el evento
hidrolégico utilizando el anélisis convencional con propiedades
estimadas o inferidas de ensayos para el cuerpo de presa, las
subpresiones y el cimiento en detalle. Para el evento sismico
utilizar el método de Newmark.

— Comprobar la fiabilidad de los equipos hidromecanicos y com-
puertas mediante analisis de fiabilidad bésico.

e Nivel Muy avanzado:

— Efectuar una busqueda detallada para recopilar informacion
sobre el proyecto, la construccion, la seguridad y la ausculta-
cion.

— Efectuar un estudio hidrolégico con los estandares del momen-
to asi como uno sismico especifico para la presa.

— Recalcular la estabilidad de la presa, en PMS, teniendo en
cuenta las deformaciones plasticas en rotura con detalle, con
nuevas prospecciones y datos si es necesario.

— Comprobar la idoneidad de los filtros y la opcién de sifona-
miento con detalle, en funcién de los datos disponibles o con
nueva informacion procedente de ensayos sobre el material del
cuerpo de presa si es preciso. Llevar a cabo ensayos de erosio-
nabilidad del filtro si es necesario en PMS.

— Comprobar la posibilidad de licuefaccién aplicando un méto-
do reconocido para obtener una probabilidad anual de rotura
mientras se produce licuefaccién y después de haberse produci-
do, en funcién de los datos disponibles o con nueva informacion
si es preciso en PMS.

— Comprobar la estabilidad de presas de gravedad bajo el evento
hidrolégico utilizando el analisis convencional con propiedades
estimadas o inferidas de ensayos para el cuerpo de presa, las
subpresiones y el cimiento en detalle. Para el evento sismico
utilizar el método de Newmark, modelizando la incertidumbre
en los parametros. Si es necesario utilizar modelos numéricos
dinamicos lineales o no lineales.
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— Comprobar la fiabilidad de los equipos hidromecanicos y com-
puertas mediante analisis de fiabilidad detallado.

3.2.2. Inspeccion de la presa y su zona inundable

Resulta también imprescindible acometer una inspeccion concienzuda
y detallada de la presa y su zona inundable. Pueden encontrarse las claves
para actividades posteriores del Andlisis de Riesgo y es fundamental para
poder estimar las consecuencias de una eventual rotura o fallo.

Algunos autores inciden en la necesidad de elaborar fichas que inclu-
yan una lista detallada de los aspectos a revisar y, poco tiempo después
de llevar a cabo la inspeccién, documentarlas mediante un informe (DE-
FRA: | 2002).

3.2.3. Eventos de carga o solicitaciones

Se entiende por carga las fuerzas que pueden actuar sobre la presa, su
cimiento y los equipos hidromecanicos debido a solicitaciones externas.
En particular, se considera las condiciones normales del embalse, el evento
hidrologico, el sismo y cualesquiera acciones naturales o especiales que
puedan incidir sobre la presa y su embalse (hielo, sedimentos, avalanchas,
deslizamientos de ladera en el vaso, etc.).

Ademas de las anteriores, también se debe tener en cuenta otras so-
licitaciones no directamente ligadas a una fuerza o esfuerzo, pero que
pueden actuar sobre la presa y derivar, segin la respuesta de la presa y
las acciones tomadas, en la rotura. Estas otras solicitaciones pueden ser
(Hartford et al: , 2004):

e Procesos de operacion: respuesta de equipos, errores humanos, etc.

e Procesos de tipo interno: reacciones alcali-arido del hormigén, co-
rrosién, fatiga, sifonamiento, erosién interna, etc. (DEFRA: | 2002)

e Acciones antropicas: vandalismo, atentados, actos de guerra, etc.

Entre todas estas solicitaciones, las de naturaleza hidrolégica son las
méas importantes, en general, y siempre son consideradas en los estudios.
Su caracterizacion suele realizarse mediante el ajuste de los datos reales
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disponibles, bien sean datos de precipitaciones o datos de caudales pro-
cedentes de una estacién de aforo. Cuando no se dispongan de datos de
caudales, se obtendran los datos de lluvias de las estaciones mas cercanas
y se procederd a un ajuste de funcién de extremos. Si posteriormente se
maneja un modelo hidrometeorolégico para estimar los caudales resultan-
tes, se asigna a estos tultimos la misma probabilidad anual de excedencia
que las precipitaciones de partida (véase, por ejemplo, (CNGP: | 1997)).

Sin constituir por si misma una solicitacién!, la fiabilidad de las com-
puertas de aliviadero para funcionar cuando se las requiere constituye
un aspecto que determina enormemente la magnitud final de las cargas
de naturaleza hidrolégica. Siendo un campo relativamente novedoso en
el contexto de la seguridad de presas, un primer esfuerzo por cuantificar
la fiabilidad de las compuertas de aliviadero fue realizado por (Lewin et
al: , 2003) en el ano 2003. Mas recientemente, (Barker et al: , 2005) han
aplicado con éxito un completo estudio de fiabilidad en el marco de unas
obras de emergencia para recrecer un aliviadero en Australia.

En cualquier caso, las cargas o solicitaciones que pueden crear riesgo
en el sistema de la presa han de ser identificadas y seleccionadas median-
te un proceso iterativo de cribado. Ademds, en estudios cuantitativos,
es prescriptivo definir escenarios de carga (en general, diferentes de los
escenarios de rotura) de la siguiente forma:

e Producir curvas de frecuencia, que enfrentan probabilidad anual de
excedencia con una determinada magnitud, para definir un dominio
de solicitaciones

e Dividir ese dominio de solicitaciones en intervalos de carga que
seran utilizados numéricamente en el Analisis de Riesgos

El primero de los anteriores aspectos también es comin al enfoque
tradicional de la seguridad en presas y embalses.

En funcién de la forma en que se efectiie la particion del dominio de
cargas se puede afectar la exactitud de los calculos posteriores y, habida
cuenta de la notable incertidumbre que se introduce en el analisis, todos
los autores coinciden en la conveniencia de evitar errores computacionales
durante el proceso.

INi tampoco un modo de rotura.
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Finalmente se indica en la Figura 3.1 algunas cargas discutidas sobre
un esquema conceptual de un sistema presa-embalse.

Modelo de cuenca

hidrolégico-hidrauli
(hidrologico-hidréulico) Precipitacion modelizada

/ como suceso estocastico

Iy, s o.. Y
P () 5 . O
‘ ‘ ‘ « '/ .o> o« o
° Recursos hidricos de Modelo Aliviadero

{ / entrada al embalse /

- ’ f ‘ «—— Equipos de control
1 | hidromecénicos
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seglin
Normas Explotacion
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escorrentia h(t) / tee

Niveles de

embalse simulados

Modelo del embalse —

Tiempo(t) >
Modelo de Tiempo(t)
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Figura 3.1. Esquema general, espacial y de funcionamiento, para un deter-
minado sistema presa-embalse. Fuente:Hartford et al (Hartford et al: , 2004)
y, posteriormente, en (ICOLD: , 2005).

3.2.4. Analisis de modos de fallo potenciales

La identificaciéon de los modos de fallo o rotura es otro de los pasos
esenciales del AR debido a que sienta las bases para el resto del proceso
(Hartford et al (Hartford et al: , 2004)).

Dicha bisqueda obliga a una revisién rigurosa y sistematica del siste-
ma presa-embalse a fin de averiguar la forma en que ésta, su cimentacion
o los equipos hidromecanicos pueden dejar de prestar sus servicios o rom-
per bajo las cargas o solicitaciones impuestas.

A continuacién se senalan las pautas a seguir:
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e Revisiones de seguridad que aporten informacion especifica de la
presa, el cimiento y la zona inundable aguas abajo

e Consideracion de casos histdricos de rotura o informacién sobre
incidentes en presas similares

e Realizar una lista de todas las causas de inicio de rotura y modos
de fallo contemplados en la normativa o directrices vigentes

e Elaborar matrices sencillas donde se combine las solicitaciones o
amenazas principales sobre el sistema presa-embalse con modos de
fallo potenciales

e Efectuar consultas y preguntas especificas a las personas que ex-
plotan habitualmente la presa o las que han realizado el proyecto

e Realizar arboles de eventos o arboles de fallo sencillos a partir de
esquemas espaciales o funcionales del sistema presa-embalse

Por otra parte, no todos los modos de rotura poseen igual importancia
en el marco del andlisis de riesgos. Como la propia definicién de riesgo
implica, teniendo en cuenta el segundo componente del mismo existen
diferentes grados de fallo en funcién de la severidad de las consecuencias,
la magnitud de los caudales provocados aguas abajo de forma incontrola-
da y el coste de las reparaciones precisas ((ANCOLD: , 2003), (Douglas
et al: , 1998) y (Foster et al: , 1998)).

Un proceso sistematico y establecido para analizar los modos de ro-
tura lo constituye el FMEA? ( “Failure Modes and Effects Analysis”) o
el FMECA ( “Failure Modes, Effects and Criticality Analysis”). El ulti-
mo anade al primero un tipo de jerarquizacién de los modos de fallo en
funcién de su verosimilitud y la severidad de sus consecuencias sobre el
sistema y, por tanto, suele efectuarse en AR cualitativos®.

Ademas de la anterior metodologia, son notables los esfuerzos llevados
a cabo en otros paises para intentar profundizar en el conocimiento que
se tiene de los mecanismos de rotura en presas de diversas tipologias

2En ocasiones, denominado como PFMA simplemente, es decir, Potential Failure
Mode Analysis.

3En los analisis de riesgos cuantitativos se evalia, tanto la verosimilitud como la
severidad, de forma explicita y detallada en las actividades siguientes del proceso
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mediante la experimentacién con modelos fisicos(véase, p. ej., (Wang et
al: , 2006) e (IMPACT: , 2004)).

En cualquier caso, tal y como desarrolla (Sanchez Caro, F.J: |, 2007),
para ahondar en el conocimiento de los modos de fallo y poder detectarlos
es necesario recurrir a la informacion proporcionada por la auscultacion
que, por tanto, debe ser recopilada adecuadamente y, sobre todo, anali-
zada posteriormente.

3.2.5. Respuesta del sistema: probabilidades condi-
cionales de rotura

El andlisis de la respuesta del sistema implica modelizar el comporta-
miento de la presa frente a todos los escenarios de solicitacion definidos
anteriormente. Para ello son necesarios los siguientes pasos (ICOLD: |
2005):

e Desarrollar un modelo adecuado a los requerimientos del estudio y
determinar la informacién necesaria para emplearlo (Escuder, I.: |
2001); véase, por ejemplo, el mostrado en la Figura 3.2 para uno
de los subsistemas de una presa de materiales sueltos

e Hacer funcionar el modelo para los diversos escenarios de carga
establecidos

e Descomponer, en la medida de lo posible, el mecanismo de la rotura
en elementos singulares o, en su caso, desarrollar un modelo global
y complejo del sistema. Para ello puede utilizarse esquemas légicos
como los arboles de eventos o los arboles de fallo, de los que se
muestra un ejemplo en la Figura 3.3

Existen tres enfoques para estimar las probabilidades condicionales
de rotura en una presa, a saber:

Analisis cuantitativo Consiste en realizar un modelo del problema a
tratar e introducir en él la incertidumbre de todos los parametros
que intervengan, obteniendo como resultado una funcion de proba-

bilidad.
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Figura 3.2. Modelo funcional tedrico para el caso de una presa de materiales
sueltos. Fuente: (Hartford: , 2005) y, posteriormente, en (ICOLD: , 2005).

Por ejemplo, en el caso del modo de fallo de desbordamiento por
coronacion se podria plantear el problema sélo en términos del cau-
dal punta de la avenida. Atin con esa grave limitacion, habria que
estimar la probabilidad anual de que la carga, la avenida, supere la
resistencia, la capacidad de evacuacion.

Este esquema se indica en la Figura 3.4, y con él se puede calcular
la probabilidad anual de rotura o si se desea, integrandola a lo largo
de la vida 1til, la probabilidad total de fallo.

Este calculo necesita la definicion de una estructura probabilistica
no sélo de la acciéon sino también de la resistencia, ya que la ca-
pacidad del aliviadero es también un dato que no se conoce con
precision.

Juicio de Experto Es la opinion, sobre la verosimilitud de un even-

to, emitida por un ingeniero entrenado para ello y en condiciones
controladas y especificas. Siempre satisface los axiomas de la proba-
bilidad e incluye habitualmente los descriptores verbales de proba-
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Compuerta aliviadero
No operativa Py

Sin suministro eléctrico Fallo en el grupo Bloqueo mecanico
. al grupo moto-bomba oleo-hidraulico del accionamiento
Y

Contintia en
otra hoja

Fallo en el suministro Fallo en grupo
eléctrico principal electrégeno de reserva
[ 1
Fallo general Fallo en Fallo en Fallo suministro Fallo mecanico
& transformador y la instalacion h 51 en grupo
delared cuadro principall de la presa gasoleo electrogeno

Entrada
gasoleo
loquead

Figura 3.3. Ejemplo de arbol de fallos para modelar el subsistema compuerta
de aliviadero. Fuente: (Hartford: , 2005) y, posteriormente, en (ICOLD: , 2005).

bilidad (véase, entre otros, (Bedford et al: , 2001), (Morgan, M.G.
et al:, 1990), (Rosqvist, T.:, 2003) y (G. Membrillera et al: , 2005)).

Referencias historicas Procedentes de otras presas similares en el pa-
sado dado que, a pesar de que cada presa es unica, cuando los
métodos historicos se basan en una poblacion numerosa de embal-
ses v se ajustan en funcion de la edad de la presa analizada y sus
condiciones constituyen una herramienta 1til en estudios prelimi-
nares o como orden de magnitud.

De las técnicas anteriores, en el momento actual solo se considera las
dos primeras para generar una probabilidad de manera consistente y, por
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tanto, serfan empleadas en un AR cuantitativo. El resto no pueden dar
como resultado esa probabilidad, aunque resultan siempre una ayuda a
lo largo de todo el proceso.

En general, la probabilidad de rotura se obtiene integrando en el do-
minio de rotura la funcién de densidad conjunta de todas las variables
aleatorias involucradas en el problema. Ello implica la necesidad de defi-
nir dicho dominio, que en el caso de sistemas presa-embalse suele englo-
bar, como minimo, al conjunto de posibles eventos sismicos y los niveles
de embalse, que incluirfan asimismo los escenarios de explotacion ordi-
naria, los eventos hidrolégicos y las distintas opciones de funcionamiento
en compuertas.

Funcion de fallo
a deslizamiento

Cargas Resistencia 1,0 -
Prano
Probabilidad de fallo +—
7Z<0 z desliz. ~ 0

Figura 3.4. Ejemplo basico de cémo obtener la probabilidad condicional de
rotura en el caso de considerar, exclusivamente, las variables aleatorias solici-
tacion y resistencia.

El concepto de sistema, en este caso, puede referirse a una tnica presa
junto con su correspondiente embalse y, teniendo en cuenta la segunda
componente del riesgo, habra de incluir igualmente el territorio aguas
abajo de la estructura de cierre o cualesquiera dentro de la influencia de
la presa o el embalse. A su vez, partes concretas de este sistema mas
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general pueden ser modeladas como subsistemas que, dependiendo del
tipo de andlisis, adoptaran diversas formas (geométricas, matematicas,
etc.).

El objetivo de los modelos es simplificar el sistema de manera que
resulte tratable el célculo de la respuesta, pero intentando representar de
forma realista la logica del sistema, las influencias sobre el mismo y las
incertidumbres presentes.

Volviendo a la definiciéon de una probabilidad condicional de rotura,
debe resenarse que, en el caso de sistemas presa-embalse, se ha utilizado
habitualmente una unica carga critica que remite directamente a la pro-
babilidad anual de ocurrencia de la solicitaciéon que provoca dicha rotura
1 (Kreuzer: , 2000). Esta aproximacién es valida tinicamente cuando se
cumple lo siguiente:

e Se analiza un Unico mecanismo de rotura

e Existe minima incertidumbre en la magnitud de la carga que pro-
voca la rotura

e Existe minima incertidumbre en la respuesta de la presa

Entre las aplicaciones presentes en la literatura especializada pueden
destacarse los trabajos desarrollados en los Paises Bajos para estudiar
y modelar los modos de rotura asociados a las estructuras marinas de
defensa y sus diques, ver Figura 3.5

En otro orden de cosas, diversos autores destacan la conveniencia de
efectuar andlisis de incertidumbre y sensibilidad a los resultados ( (AN-
COLD: , 2003) y (Hartford et al: , 2004)). De esta manera, se puede
establecer el grado de confianza en las estimaciones efectuadas. El matiz
entre ambos analisis se puede deducir a partir de las definiciones respec-
tivas:

4La anterior aproximacién ha sido empleada, sobre todo, para el modo de fallo
por sobrevertido dado que permite deducir empiricamente cuando sobreviene el fallo.
Este ultimo planteamiento, de forma implicita, esta considerando un tinico punto en la
integral de la funcién de densidad conjunta al igualar la probabilidad anual de rotura
con la probabilidad de aparicion de la avenida critica. De la funcién de densidad
que representa la respuesta de la presa, sélo considera que la probabilidad de rotura
toma el valor uno cuando aparece la solicitacién asociada a esa avenida critica. Este
planteamiento subestima la probabilidad de rotura para cargas ligeramente menores
que la critica y sobrestima la probabilidad para la propia avenida critica.
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Analisis de incertidumbre Determinacion de la variacién en la im-
precision de los resultados del modelo como resultado de llevar a
cabo una variacién conjunta de todos los parametros involucrados.

Analisis de sensibilidad Determinacion del cambio en la respuesta del
modelo como consecuencia de variaciones en un parametro concreto
o en el modelo mismo.

mar Temporal
. A
[ [ [
rotura rotura rotura fallo
dique 1 duna dique 2 compuerta
[ [ [ [ [
rotura rotura rotura rotura rotura
seccion i-1 seccion i seccion i+1 seccion i+2 seccion i+3
{ { { { 1

Figura 3.5. Sistema de defensa frente a avenidas en Holanda, representado
mediante un arbol de fallos. Fuente: (Vrijling, J.K.: , 2001).

3.2.6. Estimacion de danos y consecuencias

El analisis de las consecuencias provocadas por la rotura de una presa
implica la estimacion de las pérdidas directas e indirectas. En general, se
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trata de identificar las pérdidas potenciales y estimar su magnitud me-
diante una descripcién probabilistica, si es posible, y teniendo en cuenta
la evolucién temporal en las caracteristicas del area potencialmente inun-

dable.

Nivel Escenario de rotura Valoracion de  Valoraciéon de  Valoracién de
inundaci(’)n consecuencias consecuencias
aguas abajo sobre la vida econémicas

Bésico Un dia soleado y su inundacién  Aplicable. La  Aplicable Aplicable

relacionada modelacién
hidrolégica es
reemplazada
por métodos
empiricos

Moderado Uno o més escenarios para com-  Aplicable Aplicable Aplicable

ponentes importantes de la presa
y niveles de embalse
Avanzado Uno o mas escenarios para com-  Aplicable Aplicable Aplicable
ponentes importantes de la presa
y escenarios de embalse
Muy Avanzado Ms4s de un escenario para com-  Aplicable Aplicable. In-  Aplicable

cluir los mo-
delos de eva-
cuacién resul-
ta preceptivo

ponentes importantes de la presa
y escenarios de embalse

Tabla 3.1. Niveles en la estimacién de consecuencias. Fuente: ANCOLD (AN-
COLD: , 2003)

Tal y como se muestra en la tabla 3.1, la estimacién de consecuencias
puede desarrollarse a distintos niveles y, siendo muy habitual evaluar las
consecuencias economicas, los mayores esfuerzos se han realizado para
modelar la pérdida potencial de vidas humanas. Tal y como mencionan
Jonkman y Lentz en el borrador (Jonkman et al: , 2006), para estimar la
pérdida potencial de vidas humanas como consecuencia de una avenida
es necesario utilizar un modelo que incluya las principales variables. La
razon estriba en la complejidad del fenémeno y las grandes incertidum-
bres presentes.

Los pasos involucrados en cualquier modelo encaminado a cuantificar
la pérdida potencial de vidas humanas en un evento catastréfico de ave-
nida se muestran en el esquema de la Figura 3.6, donde los tres elementos
principales son:
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1. Efectos fisicos relacionados con la avenida (calado, velocidad, du-
racién) y el territorio afectado

2. Poblaciéon expuesta en el territorio afectado, teniendo en cuenta
los posibles mecanismos de aviso y evacuacién (véase también la
Figura 3.7)

3. Mortandad entre la poblacién finalmente expuesta

% poblacion Funcién de

evacuada:
FE

pérdidas:

i

% poblacién

Mortandad:

B &)

no evacuada:
(1-Fg ()

Poblacién no Pérdida de vidas
Poblacién en riesgo: - .
N () \ > evacuada: \ > humanas:
PAR \\ (1-F () Npp g () \\ N(x)
\ \
\ [mommm e 1 N 1
\! o \ ! i
Poblacion \ .
* da : Supervivientes: :
evacuada:
! | I N_x)-Nx) 1
LR 0N | ! par® NG|

Figura 3.6. Esquema general para la estimacién de la pérdida potencial de
vidas humanas. Fuente: (Jonkman et al: , 2006).

En primer lugar, se produce la rotura del sistema presa-embalse, que
tiene asociados unos efectos fisicos representados mediante un vector x.
Por otra parte, la poblacién expuesta a los efectos de la avenida depen-
derd de la poblacién total dentro del territorio afectado, Npagr(x), y el
porcentaje de personas que se haya podido evacuar Fg(x). Finalmente,
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suele utilizarse una funcién de danos Fj;(x) (de mortandad aqui) que
proporciona la pérdida de vidas humanas, N(x), en funcién de los efec-
tos fisicos. De esta manera, la pérdida de vidas humanas puede estimarse
en un determinado escenario mediante la expresion recogida por (Lentz
et al: , 2004):

N(x) = Fuy(x) - (1 = Fp(x)) - Npar(x) (3.1)

En general, la poblacién en riesgo (Npar) dentro de un determinado
escenario de rotura no coincide con la poblacién censada (Npog), dado
que, por ejemplo, la gente se traslada a los centros de trabajo en horas
laborales, puede estar inmersa en atascos durante las horas punta, o
encontrarse en una segunda vivienda durante las épocas de vacaciones.

La poblacién expuesta, N, , a los efectos daninos de la avenida es
aquella que no ha podido ser evacuada o escapar antes de la llegada de
la onda hidraulica, segun:

Nezp = (1 - FE(X)) . NPAR (32)

Por otra parte, la probabilidad de lograr evacuar a la poblacion se
determina comparando el tiempo disponible (7)) hasta la ocurrencia de
la rotura de la presa y el tiempo necesario para llevar a cabo la evacuacion
de la poblacién (T,yec). En este sentido, la probabilidad de tener éxito,
Fg(x), en la evacuacién de una determinada fraccién de poblacién, y en
un escenario dado, viene dada por:

FE<X) = P(Tevac(x) < TD(X)) (33)

En la Figura 3.8 se muestra con claridad los diferentes tiempos involu-
crados en el proceso® donde, ademés del T v T\yqe, S€ requiere un tiempo
previo (7,,.) para poder predecir, detectar y determinar el escenario de

5Se analiza exclusivamente el proceso de evacuacién en fenémenos de avenidas,
naturales o provocadas por la rotura de una presa. Las variables e incertidumbres
del problema cambian notablemente si se considera otro tipo de eventos catastréficos;
como los accidentes de aviacién, la seguridad en tuneles o las catastrofes nucleares.
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poblacién total

poblacién

modelo de .
incapaz de escapar

evacuacion

Figura 3.7. Componentes bésicos de cualquier modelo de evacuacion utilizado
en el caso de avenidas; con empleo de sistemas de informacién geogréfica (SIG).

emergencia y, de esta forma, avisar a la poblacién. A su vez, existe otro
retardo (T,,50) entre la emisién del aviso y la recepcién del mismo por
parte de la poblacién en riesgo y, finalmente, otro tiempo (7}.sp) para
que ésta reaccione y responda a la senal. En todos estos procedimientos,
debe modelarse también las probabilidades de que el sistema de aviso
falle o, incluso, que poblacién avisada no resulte evacuada.

Para estimar la mortandad resultante puede desarrollarse una mode-
lacién a nivel individual o con pequenos grupos aislados de poblacion,
que requerirda después una integracion laboriosa. Otra alternativa mas
comun es manejar unos umbrales generales que dependan de las condi-
ciones fisicas de la avenida y aplicar una funcién de danos (F)) sobre
la poblacién no evacuada en cada uno de los elementos en que se haya
discretizado el sistema fisico; tal y como se muestra en el esquema de
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Figura 3.8. Distribucién de los tiempos considerados en un proceso de eva-
cuacién para la poblacién en riesgo de avenidas.

la Figura 3.9. (Jonkman: , 2005), por ejemplo, propone una funcién de
tipo exponencial, mientras que (Triana, E.: ; 2007) utiliza la funcién de
danos elaborada en el ambito de la Comunidad Valenciana por el Plan
de Accién Territorial de caracter sectorial sobre prevencion del Riesgo de
Inundacién en la Comunidad Valenciana (PATRICOVA).

La integracién de las anteriores expresiones a lo largo de todos los
escenarios proporciona el valor esperado de la pérdida potencial de vidas
humanas E(N), segun:

E(N) = / " Fs0OFu (1 — Fo(x) Npan(x)dx  (34)
donde:

fs: funcién de densidad para la ocurrencia de los efectos fisicos x,
F)y: funcién de danos (mortandad),
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poblacién no evacuada

Ao K
W numero
A \ funcion de victimas

de dafios

caracteristicas de avenida:
calado, velocidad

Figura 3.9. Componentes bésicos de cualquier modelo para la estimacién de
la pérdida potencial de vidas humanas utilizado en el caso de avenidas; con
empleo de sistemas de informacién geogréfica (SIG).

Fg: funcion de evacuacion,
Npag: poblacién en riesgo.

Por otra parte, en la Figura 3.10 se muestra un esquema formal muy
similar que, en este caso, serviria para estimar los danos econdémicos
asociados a un evento de avenida.

Respecto a las aplicaciones concretas en el &mbito de la seguridad de
presas, el Bureau of Reclamation planteé en el ano 1999 una metodo-
logia para estimar la pérdida potencial de vidas humanas elaborada por
McClelland sobre una base empirica. Sigue siendo utilizada de forma di-
recta por el propio (USBR: , 1999) y otros autores la han empleado como
partida para realizar ligeras modificaciones después; como, por ejemplo,
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Moédulo de dafios econémicos y materiales
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Figura 3.10. Componentes bésicos de cualquier modelo para la estimacion
de danos econdémicos en el caso de avenidas; con empleo de sistemas de infor-
macién geografica (SIG). Fuente: (van Gelder et al:, 2003).

un proyecto piloto desarrollado en Finlandia (Maijala, T.: , 2001). Esta
metodologia implica los siguientes pasos:

1. Determinar los escenarios de rotura que debe evaluarse

2. Determinar el area inundada para cada uno de los escenarios de
rotura

3. Determinar si el nimero de personas expuestas a la avenida provo-
cada por la rotura esta afectado por el momento del dia, la semana
o el ano en que se produce

4. Estimar los rangos esperables de poblacién en riesgo para cada
escenario

5. Determinar cuando se iniciaran los mecanismos de aviso en relacion
al tiempo que tardara la onda de avenida en llegar a los lugares
donde existe poblacion en riesgo
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6. Aplicar las ecuaciones empiricas o los algoritmos que estiman las
muertes esperables en funcién de la poblacion en riesgo, la intensi-
dad de la avenida y los tiempos de aviso

7. Documentar la pérdida potencial de vidas humanas tratando de
incorporar la incertidumbre existente

Al margen de la metodologia del USBR, el principal modelo elabora-
do para estimar consecuencias en sistemas presa-embalse realizando un
analisis de incertidumbre fue concluido en el afio 2004 por (Aboleata et
al: , 2002, 2003, 2004). Su desarrollo fue esponsorizado por el U.S. Army
Corps of Engineers y el ANCOLD australiano, constituyendo un mode-
lo capaz de simular dindmicamente eventos de avenida en el espacio y
que precisa informacion catastral y geografica disponible en la actuali-
dad en paises desarrollados. El modelo LIFESim esta construido en base
a médulos que giran en torno a una base de datos creada en entorno SIG,
siendo los principales:

1. Modulo de transito hidraulico, que conecta con un modelo hidrauli-
co para crear capas con los calados y velocidades estimados en toda
el area analizada y durante todo el evento de avenida.

2. Modulo de pérdida de proteccion, que simula las condiciones de pro-
teccion fisica que las personas pueden tener durante las avenidas;
desde areas criticas donde resulta facil ser arrastrado por las aguas
o morir ahogado, pasando por zonas comprometidas donde la pro-
teccién es minima debido a los danos sufridos, y terminando en
areas completamente seguras.

3. Modulo de aviso y evacuacion, que simula la redistribucién espacial
de la poblacién tras la emision de un aviso; incluyendo evacuaciones
en el sentido horizontal, huyendo a pie o con vehiculos, o en el
sentido vertical, buscando cobijo en zonas mas altas de edificios
seguros o el propio terreno.

4. Modulo de pérdida de vidas humanas, que se basa en las areas iden-
tificadas previamente por los otros médulos, la redistribucion final
de la poblacién y unas funciones de mortandad.
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5. Modulo de incertidumbre, que permite llevar a cabo analisis de in-
certidumbre con las variables aleatorias consideradas.

—{ANALISIS DE RIESGOS ] Toma de decision

Costes Economicos Costes Econémicos

Incrementales Incrementales
Estado actual —4 Alternativas
l ™ Dafios por rotura l *» Dafios por rotura

Escenarios de || Escenarios de | |
fallo "‘ Costes en recursos hidricos fallo ﬂ Costes en recursos hidricos
Probabilidad "‘ Costes de reconstruccion ‘ Probabilidad Costes de proyecto
asociada asociada
Costes Sociales Costes Sociales
| |
Incrementales Incrementales

Pérdida de vidas Pérdida de vidas

Figura 3.11. Integracion de la metodologia propuesta por Triana (2007) pa-
ra la estimacién de consecuencias dentro del proceso del andlisis de riesgos.
Fuente: (Triana et al: , 2006).

(Triana, E.: | 2007), (Triana et al: ; 2006) y (Triana et al: , 2006)
propone igualmente una metodologia, cuyo esquema general se muestra
en la Figura 3.11, que parte de las estimaciones empiricas de McClelland
para la cuantificacion de pérdidas humanas. Ademads, incluye aspectos
novedosos para estimar los danos sobre la economia pues tiene en cuen-
ta consecuencias que afectan no sélo la zona inundada, sino también al
territorio afectado por la disminucion en la disponibilidad de recursos
hidricos y el periodo de tiempo en el que persiste esta consecuencia. Es-
ta metodologia, partiendo de la informacién recogida en la Figura 3.12,
hace uso del andlisis de sistemas de recursos hidricos y los conceptos de
valoracion econémica del agua.

Por dltimo, en el ambito holandés destaca el caso de estudio presen-
tado por (Jonkman et al: , 2002), donde se aplica distintas métricas de
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Figura 3.12. Fuentes de informacién necesarias para llevar a cabo la estima-
cién de las consecuencias que la gestion de la seguridad de presas puede tener
sobre sistemas de recursos hidricos. Fuente: Triana et al (Triana et al: , 2006).

riesgo (individual, social y econémico) a uno de los grandes diques de
defensa situados en la costa holandesa. Un énfasis especial ponen (van
Gelder et al:, 2003) en la estimacién de dafos econémicos en el caso de
diques marinos y fluviales de proteccién. Asi mismo, (Gautam et al: |
2003) realizan un completo repaso a las técnicas empleadas para analizar
los danos medioambientales causados por eventos de avenida.

3.2.7. Estimacion de riesgo

La Estimacion de riesgo constituye la ultima actividad relacionada
con el Analisis de Riesgo, dado que las siguientes fases del proceso de
la DR pertenecen a la evaluacion de riesgos. Dependiendo del nivel del
analisis, la estimacién de riesgo asociado al AR proporcionaréd informa-
cién sobre una, varias, o todas las categorias siguientes (Hartford et al: |
2004)):

e Riesgo individual para las personas fisicas

e Riesgo social para la comunidad
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e Riesgo laboral sobre los trabajadores
e Riesgo sobre el medio ambiente
e Riesgo comercial

e Riesgo social y econémico

Por otra parte, los resultados de la Estimacion de riesgo deben quedar
perfectamente estructurados para facilitar posteriormente la reduccion de
riesgo y el seguimiento del mismo.

La forma habitual de representar los riesgos sobre la vida humana es
a través de:

e Puntos discretos en una grafica f —N; donde se representa en un eje
la pérdida potencial de vidas humanas asociadas a un determinado
modo de rotura o escenario, y en el otro, la probabilidad anual
de ocurrencia del correspondiente modo de fallo o escenario (ver
Figura 3.13).

e Curvas en una grafica F'— N, que integra los puntos de la anterior
grafica y representa la pérdida potencial de vidas humanas frente
a la probabilidad acumulada de ocurrencia (ver Figura 3.14).

Aunque existen descriptores diversos para calcular el riesgo de forma
cualitativa, en el andlisis cuantitativo es habitual representar un arbol de
eventos simplificado que incluya los modos de fallo principales y las con-
secuencias derivadas para consignar, finalmente, el riesgo total (USBR: |
2003).

Por tanto, el riesgo se estima combinando las probabilidades de ocu-
rrencia de los escenarios de solicitacién, las probabilidades condiciona-
les de rotura, y la magnitud de las consecuencias y sus distribuciones
de probabilidad correspondientes. De forma esquematica, también puede
representarse por su valor esperado:

R =~ P tos d - P(rot tos) -
Z[ (eventos de carga) - P(roturaleventos) (3.5)

P(consecuencias|eventos)]
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Figura 3.13. Recomendacién general para la tolerabilidad de riesgos sobre la
poblacién segin el U.S. Bureau of Reclamation (eje vertical(f): Probabilidad
Anual de Rotura - eje horizontal(N): Pérdida Potencial de Vidas Humanas).
Fuente: USBR.

donde R representa el riesgo, P(X) es la probabilidad condicional esti-
mada para el suceso X, y la expresion P(X |Y') expresa la probabilidad
condicional del suceso X dado el suceso Y.
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No obstante, la estimacion rigurosa del riesgo implica el célculo de la
integral, sobre el dominio de rotura, de la funcién de densidad conjunta
f(x) = fxi.x0...x,(21,22,...,2,) de todas las variables aleatorias que
intervienen en el problema analizado, mediante la expresion:

pr = / fxi X x, (X1, 2o, .. 2y )dayday . . dy,. (3.6)

g(x1,22,...,20)<0

La integral resultante es bastante dificil de estimar debido a dos ra-
zones principales; lo complicado de la funcién de densidad f(x), y la
complejidad de la regién de fallo g(x) < 0. Por consiguiente, el uso de
métodos numéricos se hace imprescindible.

Si a lo largo de todo el proceso del andlisis de riesgos se ha tenido
en cuenta las diferentes incertidumbres presentes (véase la Figura 3.15),
bien aleatorias o epistémicas, y se las ha modelizado de forma adecuada,
todas se encontraran integradas en el resultado de la expresién 3.6. En
la situacion ideal, la incertidumbre del modelo quedara representada me-
diante funciones de probabilidad asignadas a cada una de las variables
relevantes.
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Figura 3.14. Recomendacién general para la tolerabilidad de riesgos sobre
la poblacién segin el Comité Australiano de Grandes Presas (eje vertical (F):
Probabilidad acumulada de obtener pérdidas mayores o iguales que N - eje
horizontal (N): Pérdida Potencial de Vidas Humanas). Fuente:(ANCOLD: ,
2003).
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Incertidumbre:

Condiciones de flujo en el cimiento

Estado y caracteristicas del contacto con cimiento
Funcionamiento y efectividad de los tratamientos
del cimiento

Funcionamiento y efectividad del sistema de
drenaje

Condiciones de los materiales del cuerpo de presa
Condiciones de ejecucién en obra y acabados
Respuesta de equipos hidromecanicos y telemando
Condiciones en el contacto con los estribos
Respuesta y reaccion del personal técnico

, .
I/ \‘
Incertidumbre: RESPUESTA DEL SISTEMA
Intensidad de la precipitacion PRESA-EMBALSE
Distribucion areal de las lluvias
Caracteristicas fisicas de la cuenca l
Condiciones previas de humedad
Modelo hidrometeorol6gico 3> SOLICITACIONES —> MODELO DE RIESGO
Modelo hidraulico
Magnitud e intensidad del sismo T
Ubicacion y profundidad del epicentro
Propagacién y atenuacion
CONSECUENCIAS
\ /
\\\‘ ,/’

Incertidumbre:
Rotura: modo de fallo y condiciones de contorno
Dimensiones y evolucién de zonas plastificadas
Condiciones hidraulicas aguas abajo de la presa
Eficiencia y operatividad del Plan de emergencia:

- tiempos de deteccion y reaccion desde el inicio de la
rotura

- tiempos de aviso y evacuacion

- estado de las infraestructuras de comunicacion y
transporte
Estimacion de la pérdida potencial de vidas humanas
Estimacion de las pérdidas materiales potenciales

Figura 3.15. Fuentes de incertidumbre sobre el modelo de riesgo global en
un sistema presa-embalse. Fuente (Chauhan et al: , 2001, 2003).
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Revision del estado del
conocimiento

4.1. Introduccién

La seguridad hidrologica de presas, escenario en el que se enmarca
esta tesis, ha pasado por distintas fases, tal y como indican (Rodriguez-
Trelles et al: , 2003) y a continuacién enumeramos:

1. Etapa de los gurus. Estos eran una especie de visionarios, que se
basaban unicamente en el saber empirico y la comprensién intui-
tiva, capaces de innovar y crear estructuras, de las cuales algunas
han llegado en explotacion hasta nuestros dias.

2. Etapa de los inventores. Etapa que se inicia a partir del Renacimien-
to hasta el desarrollo industrial. Se caracteriza porque prevalece el
crecimiento sobre cualquier otra cosa. Se entienden los accidentes
como consecuencia del progreso y por tanto no hay responsabilidad
humana individual. Socializacién de los danos.

63
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3. Etapa de los técnicos. Aqui se empiezan a buscar las causas de
los accidentes como instrumento basico de conocimiento que debe
permitir su reduccién. Esta época de enfoques racionales, conduce
a la elaboracion de leyes y cédigos que deben ser cumplidas pa-
ra reducir el riesgo. El ingeniero tiene el convencimiento de que
el cumplimiento de las reglas expresas evita situarse en precario
respecto a la demanda social o juridica.

4. Etapa de los gestores. Etapa actual en la que el ciudadano ha pa-
sado a ser un cliente que ya no exige el cumplimiento de unas
determinadas normas, sino que el resultado sea seguro. Es decir,
desde el punto de vista de la seguridad, se demanda el no-riesgo
frente al cumplimiento de ciertos reglamentos.

La pregunta que cabe hacer después de los comentarios anteriores, es
la siguiente: jen qué fase estamos ahora?

La respuesta es en todas.

Sin embargo, cabe decir que esta tesis se encuentra dentro de la etapa
de los técnicos apoyandose en los avances producidos hasta nuestros dias,
de cara a reducir el riesgo y ser al mismo tiempo una herramienta para
los gestores.

Puesto que estamos enmarcados dentro de la etapa de los técnicos,
y dentro de esta etapa se desarrollaron las normativas bajo las cuales se
han llevado a cabo la casi totalidad del parque presistico mundial, no
quiero pasar por alto algunos comentarios sobre ellas.

En primer lugar, destacar que la seguridad hidrolégica de presas to-
davia es entendido por una gran mayoria de gestores, como el estableci-
miento de un periodo de retorno asociado a la avenida de proyecto.

De tal forma que la mayoria de las presas construidas se han obtenido
a partir de un estudio hidrometeoroldgico, calibrado o no, en funciéon de
la existencia de una estacion de aforo aguas abajo o a través de un estudio
regional.

Respecto de los estudios hidrometeorolégicos, cabe mencionar que
estdn sometidos a los siguientes problemas:

e Tratamiento estadistico de las precipitaciones

e Establecimiento del estado previo de saturacién de la cuenca
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e Tratamiento de la distribucion espacial de las precipitaciones
e Tratamiento de la distribucién temporal del aguacero
e Definicién de la duracién pésima del aguacero y su probabilidad

e Tratamiento de los embalses situados aguas arriba y de su capaci-
dad de laminacion

e Situacién del nivel de embalse en el momento de presentacion de la
avenida

e Tratamiento de resguardos destinados a avenidas.

De lo anterior se desprende que si en lugar de utilizar el método
hidrometeorolégico se trabaja directamente con los datos de aforos, una
gran parte de los problemas anteriores quedan resueltos porque los lleva
implicitos los propios datos de aforos.

Para finalizar con esta introduccién, no se deberia pasar por alto que
la fase que hemos llamado de los técnicos conjuntamente con la de los
gestores, ha dado muy buen resultado, debido a que el porcentaje de
fallos que se han ido produciendo en las presas se ha reducido conside-
rablemente. Basta con decir que el porcentaje de fallos hasta la primera
mitad del siglo XX era del 2.3% y en las presas construidas entre 1950-
1982 se redujo este porcentaje hasta el 0.2 %. Finalmente el porcentaje
de fallo que hay desde 1982 hasta ahora es aproximadamente de 0.09 %,
lo que supone una reducién muy importante que refleja los avances en
materia de seguridad hidrologia de presas, ya que conviene insistir, que
el 40 % de los fallos que se producen en las presas son debidos al vertido
por coronacién.

Esta tesis se enmarca en esta direccion: seguir aportando nuevos co-
nocimientos que contribuyan a la seguridad de presas, apoyandonos en
toda la informacién disponible que se ha ido generando hasta nuestros
dias, bien procedentes de la recoleccién de datos, bien de las experiencias
de los gestores de las mismas y por los avances que han ido sucediendo
en el estado del conocimiento y que en este apartado vamos a repasar.
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4.2. Antecedentes

Los analisis de frecuencia hidrolégicos han estado orientados en una
sola variable, normalmente el caudal pico. Y en algunas casos es suficiente
con este estudio univariado, como puede ser el estudio hidraulico de un
canal, el dimensionamiento de una obra de fabrica de una obra lineal, etc.
Sin embargo desde el punto de vista de la seguridad de presas, interesa
realizar el transito a lo largo del sistema embalse-presa del hidrograma,
obteniendo el hidrograma laminado y definir el aliviadero a partir de éste
ultimo. En definitiva, en hidrologia de presas, no es suficiente con saber
el caudal pico del hidrograma, sino que todo en su conjunto es necesario,
el caudal pico asi como su volumen y el tiempo transcurrido hasta el pico
o tiempo al pico, y el tiempo base, o tiempo transcurrido desde el inicio
de la escorrentia hasta el final.

Con todo lo anterior se quiere resaltar que se debe pasar de un modelo
univariado a un modelo multivariado, donde el hidrograma de diseno no
se obtenga a partir de una sola variable, sino a partir de otras variables
como son el volumen y el tiempo al pico.

Durante los ultimos 15 anos ha habido un gran avance en lo que se
refiere al diseno de hidrogramas. Estos se obtienen a partir no solo del
caudal pico sino también a partir del volumen, pasando de un modelo
univariado que no refleja la naturaleza del mismo a un modelo multiva-
riado.

La evolucién que ha habido en este sentido consiste en el empleo de
funciones de distribuciones bivariadas o trivariadas y posteriormente, en
los ultimos 10 anos mediante el empleo de copulas matematicas.

El capitulo esté organizado cronolégicamente, por lo que el hilo con-
ductor que lo estructura sera el tiempo. Las publicaciones se iran descri-
biendo y comentando conforme fueron divulgadas en los distintos medios.
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4.3. Diseno de hidrogramas a partir de la
relacion entre el caudal pico y el volu-
men mediante el empleo de funciones
de distribucién multivariadas

Haciendo una revision bibliografica, cabe destacar uno de los primeros
articulos, de los autores (Askhar, F. et al: | 1982); éstos emplearon una
funcién multivariada, donde las variables a estudiar fueron el caudal pico,
el volumen y la duracién.

(Krstanovic, P. F. et al:, 1987) utilizaron una funcién de distribucién
gausiana bivariada, con distribuciones marginales exponenciales donde
las variables analizadas fueron el caudal pico y el volumen, basandose en
el principio de maxima entropia para llevar a cabo el ajuste de la funcion
bivariada.

(Correia, F. N.: , 1987) dedujo una distribucién conjunta de las varia-
bles caudal pico y duracién mediante el uso de series de duracion parcial
asumiendo que ambas variables, caudal pico y duracién siguen una dis-
tribuciéon exponencial y que la distribucién condicionada del caudal pico
dada una determinada duracion es un distribuciéon normal.

(Goel et al: , 1998) utilizaron una distribucién normal bivariada para
las variables caudal pico y volumen, tras llevar a cabo la normalizacion de
las mismas a partir de dos transformaciones Box-Cox, de cara a reducir el
coeficiente de asimetria a valores cercanos al cero y reducir el coeficiente
de curtosis con un valor proximo a tres.

La transformacién Box-Cox tiene la siguiente forma:

{(X?” SiA > 0

A (4.1)
log(X;) siA=0

=
donde X; es la variable aleatoria de la serie dada, e Y; es la variable
aleatoria transformada (normalizada) y A la constante de transformacion.
Dicha constante de transformacion puede ser estimada mediante ensayo y
error hasta conseguir que el valor del coeficiente de asimetria sea préximo
a cero. También se puede llevar a cabo la determinacion del valor de A
mediante métodos numéricos. En este articulo se llevo a cabo mediante
esta segunda opcion utilizando el método de Newton-Raphson.
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La mayoria de los estudios antes mencionados utilizan la distribucion
normal bivariada para describir las distribuciones conjuntas de caudal
pico, el volumen y la duracién. El uso de la distribucion normal bivaria-
da requiere la transformacién previa de la serie de datos (normalizacién)
ya que las variables que intervienen habitualmente no son normales. Sin
embargo un gran inconveniente de ésto, es que tras llevar a cabo la trans-
formacion de los datos, no se puede asegurar que el resultado final sigue
la distribucién normal.

Esto se hizo asi debido a que una distribuciéon normal bivariada con
marginales normales, resultan ser expresiones matematicas que se pue-
de manejar con cierta facilidad; sin embargo cuando las marginales no
son normales las expresiones matematicas que tienen lugar son de tal
envergadura que dificilmente se pueden abordar.

(Yue, S. et al: | 1999), salvaron el escollo anterior, suponiendo que
las variables caudal pico, volumen y duraciones, siguen una distribucion
de Gumbel. En su articulo proponen el uso del modelo de Gumbel bi-
variado con marginales Gumbel, para analizar la distribucién de proba-
bilidad conjunta de los caudales pico y los volimenes, y la distribucion
de probabilidad conjunta de los volimenes y duraciones. En base a las
distribuciones marginales de estas variables aleatorias, las distribuciones
conjuntas, las funciones de probabilidad condicionales y los periodos de
retorno asociados son evaluados. El modelo fue probado y validado con
los datos observados en la cuenca del rio Ashuapmushuan en la provincia
de Quebec, Canada. Los resultados concluyen que el modelo es adecuado
para representar las distribuciones conjuntas de las puntas de crecida y
los voliimenes, asi como los volimenes y duraciones.

A continuacién se muestran las expresiones utilizadas en la funcién
de distribucién bivariada propuesta por (Gumbel, E.J.: ; 1960):

F(z,y) = F(z)- F(y)exp {—0 [lnﬁ}(x) + ln;(y)} : } (4.2)

donde 0 < 0 < 1, siendo F(x) y F(y) las funciones de distribucién
marginales de las variables aleatorias X e Y, que en este caso toman el
valor:

F(x) = exp[—exp(—w)] (4.3)
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F(y) = exp[—exp(—y)] (4.4)

siendo 6 el parametro que determina el mayor o menor grado de depen-
dencia de las variables X e Y.

El valor de 6 se puede obtener a partir de la expresion siguiente ob-
tenida por (Oliveria, J.T.D.: , 1975) y (Oliveria, J.T.D.: , 1982):

b2 1 cos@r\/g)} (15)

para 0 < p < 2/3, siendo p,

. EIX = pa) (Y = )] (4.6)

Oz Oy

En el caso que p = 0 el parametro de dependencia 6 toma el valor
0, lo que supone que las variables son independientes y la funcién de
distribuciéon conjunta se puede expresar de la siguiente forma:

F(z,y) = F(z)- F(y) (4.7)

Cuando p = 2/3 el pardametro de dependencia 6 toma el valor 1. Si
p > 2/3, el modelo no es vélido, por lo que esta funcién de distribucién
bivariada s6lo puede ser usada cuando el coeficiente de correlacion de las
variables X e Y varfa entre: 0 < p < 2/3.

(Yue, S. et al: , 2001a) y (Yue, S. et al: , 2001b) desarrollé una funcién
de distribucion bivariada de valores extremos y una funcion bivariada log-
normal para llevar a cabo un analisis de frecuencias multivariado. A pesar
del cambio de las funciones de distribucion bivariadas, todavia seguia te-
niendo esta metodologia el mismo inconveniente, que las marginales de
las distintas variables tenian que ser iguales. Esto era una restriccién im-
portante ya que todas las variables que intervienen, caudal pico, volumen
y duracién no tienen porqué seguir la misma funcion de distribucién.

4.3.1. Aportaciones de la metodologia del uso de
funciones de distribucién multivariadas
Esta metodologia supuso un avance muy importante tanto como el

paso del tratamiento univariado al estudio multivariado de las variables
que intervienen en la hidrologia de presas.
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Los estudios y avances que se han ido produciendo en los anos siguien-
tes en esta disciplina, de la seguridad hidroldgica de presas, se apoyan en
la idea del tratamiento multivariado sobre todo del caudal y volumen.

4.3.2. Comentarios a la metodologia del uso de fun-
ciones de distribucién multivariadas

Esta metodologia de abordar la seguridad hidrolégica de presas, que
como ya se ha indicado marcé un nuevo rumbo sobre el estado de la
cuestion, no esté exenta de limitaciones que a continuaciéon vamos a enu-
merar:

1. Las variables que toman parte en un hidrograma, caudal pico, vo-
lumen y duracién, tienen que seguir una misma funcion de distri-
bucién. Esto no sucede asi en la realidad. Las variables anteriores
pueden tener un comportamiento diferente.

2. Las variables anteriores se supone siguen una distribucién normal.
Si bien es cierto y se puede demostrar que existe una dependencia
entre dichas variables, éstas no siguen una distribucién normal en
términos generales, a menos que se haga una transformacion previa,
como se vio anteriormente.

3. El punto anterior esta justificado por la complejidad que suponia no
utilizar una funcién de distribucion bivariada normal con margina-
les normales. Cualquier expresion que no fuera como las indicadas
anteriormente suponian unas expresiones matematicas dificiles de
usar.

Estos inconvenientes han sido subsanados con el empleo de copulas
como se ve en el siguiente punto.
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4.4. Diseno de hidrogramas a partir de la
relacion entre el caudal pico y el volu-
men mediante el empleo de cépulas

En la mayoria de los estudios hechos sobre casos reales, la mejor
distribucién marginal que se ajusta al caudal pico, volumen y duracién
no tienen porqué ser normales ni iguales entre si.

Para relajar las dificultades anteriores, surge el concepto de cépu-
la, introducido por (Sklar, A.:; 1959) y (Nelsen, R. B.: , 1999),y que se
ha utilizado recientemente en el analisis de frecuencia de crecidas para
modelar la dependencia entre el caudal pico, el volumen y la duracion, in-
dependientemente de los tipos de las distribuciones marginales que sigan.
A través de esta metodologia la modelizacion de la distribucion conjunta
con el uso de cépulas, relaja la limitacion del analisis tradicional de fre-
cuencia en lo referente a que todas las variables deben seguir la misma
funcion de distribucion.

A continuacién se procede a enunciar y desarrollar los articulos, en
orden cronolégico y de importancia, sobre el empleo de copulas para
analizar la estructura multivariada del problema en cuestion.

En primer lugar destacar la aportacion de (Favre, A. C.: , 2004), don-
de se analizan dos aplicaciones hidrolégicas. La primera de ellas trata de
obtener el caudal pico aguas abajo de una presa pero al que se le une
una cuenca de 3133 km?, es decir, una combinacién de flujo. La suma de
caudales pico lo hace de forma aritmética, Z = X +Y, siendo X el caudal
de salida de una presa e Y el caudal de la cuenca intermedia. Para ello
se analizan cuatro tipos de cépulas: Farlie-Gumbel-Morgenstern, Inde-
pendiente, Frank y Clayton. Tras el ajuste de las marginales se procede
a la determinacién de los parametros de dependencia de las copulas y
finalmente se concluye que no hay apenas diferencias significativas en la
utilizacion de una u otra. Cabe destacar que la dependencia entre los cau-
dales pico, variables X e Y es baja, lo que a priori puede ser un aspecto
a tener en cuenta en las escasas diferencias en el modelo.

La otra aplicacién presentada por los autores en el articulo trata la
relacién de dependencia entre caudal y volumen. En este caso utilizan
tres tipos de cépulas, las mismas que en el caso anterior exceptuando
la FGM. Una vez ajustadas las marginales, Gumbel para el caudal pico
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y Gamma para el volumen, se procede al ajuste de la cépula. En este
caso si que existen variaciones importantes entre las familias de Frank y
Clayton respecto a la copula independiente a favor de las primeras. Entre
la copulas de Frank y Clayton apenas hay diferencias.

La siguiente aportacién en lo que respecta a las cépulas viene dada
por (De Michele, C.:; 2005). En él se emplea una cépula 2D, a partir de
las variables caudal pico y volumen. Se ajusta una funcion de distribucion
General Extreme Value para ambas variables. La cépula utilizada es una
Gumbel, que como se vera posteriormente es una cépula que trata la
dependencia de sendas variables atendiendo de forma mas acuciada los
valores extremos.

No obstante, una de las aportaciones mas importantes que hacen los
autores es la comparacién entre el concepto de periodo de retorno entre
el caso univariado clasico y los casos bivariados.

Como hemos comentado anteriormente, el criterio mas extendido para
el diseno de una presa, esta basado en el concepto de periodo de retorno
para un determinado cuantil, normalmente en Espana, el periodo de re-
torno de 1.000 anos, y en otros paises oscila entre 1.000, 5.000 o 10.000
anos. Con ello se obtiene el caudal pico correspondiente a tal periodo de
retorno.

No obstante, como venimos indicando a lo largo de esta tesis doctoral,
las variables caudal pico y volumen tienen una determinada dependencia,
mayor o menor seguin los casos, por lo que se deberia considerar el periodo
de retorno de ambas variables, considerando la variabilidad conjunta y
no cada una de ellas por separado.

Es ahora cuando nos surge la siguiente pregunta, ;jcudl es el periodo
de retorno asociado a la pareja de variables () y V7 Para contestar a esta
pregunta hay que tener en cuenta que dado un periodo de retorno 7" para
el caso univariado, éste tendria asociado unos valores gy y vy para cada
una de las variables, sin embargo el tratamiento multivariado se puede
expresar de la siguiente forma y por tanto dar contestacién a la pregunta
anterior:

1. El caso denominado OR, donde Qpico > gr 0 V > vp. Es decir:

Eo =A{Qpico > qr or V >ur} (4.8)
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2. El caso denominado AND, donde Qpico > qr y V > vr. Es decir:

Eand - {Qpico >qr Y V> UT} (49)

Es decir, que para que suceda el caso E,. o bien (i, 0 V deben
exceder de un determinado umbral, mientras que para el caso Egpg, Qpivo
y V deben exceder de dicho umbral.

Todo lo anterior se puede escribir de forma algebraica de la siguiente
forma:

1 1
T, = = 4.10
PQpico >qr o V >vr] 1—Cs(up,2r) ( )

1 1
Tond = = 4.11
SE Qpico>qr y V>vp] 1—wup—2p+ Cs(up, 2r) (4-11)

donde, ur = Fg,,.,(qr) ¥y zr = Fy(vr). Para el caso de cépulas arquime-
dianas, Cs(x,z) < x, entonces necesariamente se tiene que

Ty <T < Tyna (4.12)

La desigualdad anterior tiene consecuencias importantes, ya que si se
adopta el periodo de retorno 7' como valor de diseno, E,,, sucederia con
mayor frecuencia que T, T, < T, y E,, no seria un evento bivariado con
una frecuencia de ocurrencia asociada a un periodo de retorno 7. En este
caso, o bien los cuantiles qr y vy deberian ser incrementados o se estaria
ante un escenario infradimensionado.

Anélogamente se puede proceder con E,,q, pero en este caso F,,q4,
sucederia con menor frecuencia que 1', T,,q > 1T, E,,q no seria un even-
to bivariado con una frecuencia de ocurrencia asociada a un periodo de
retorno T'. En este caso, o bien los cuantiles g y vy deberian ser dismi-
nuidos so pena de estar ante un escenario sobredimensionado.

Para finalizar con esta cuestiéon, indicar que para el caso de tres va-
riables, las expresiones anteriores se pueden ver en (Zhang, L.:, 2007).
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4.4.1. Aportaciones de la metodologia del uso de
copulas

Ya hemos comentado que una cépula puede representar la estructu-
ra de dependencia de dos variables aleatorias, por lo que haciendo uso
de ellas podriamos obtener un modelo que describa el comportamiento
conjunto de ambas.

Esta metodologia ha supuesto un cambio de rumbo no sélo en hidro-
logia, sino en otros campos, como las finanzas, donde intervienen estruc-
turas multivariantes.

Los estudios y avances que se han ido produciendo en los anos siguien-
tes en esta disciplina, de la seguridad hidrolégica de presas, se apoyan en
la idea del tratamiento multivariado sobre todo del caudal y volumen y
algunos autores han introducido alguna variable més como la duracién.

Las copulas permiten representar funciones de distribucién conjuntas
asi como distinguir el comportamiento de las marginales, a partir del
patrén de dependencia que representa la copula en si misma. Esto es
de gran utilidad tanto en la fase de modelizacion como en la de simu-
lacion. Restringen las hipotesis de los métodos tradicionales anteriores
que exigian la normalidad de las variables que las integraban asi como la
necesidad de utilizar las mismas marginales para todas las variables que
intervenian.

Finalmente indicar que todo lo anterior se consigue con unas expresio-
nes matematicas que son facilmente manejables, por lo que la aportacion
de las copulas ha supuesto un avance considerable.

4.5. Metodologia de (Mediero, L. et al: ,
2010)

No quisiera pasar por alto la metodologia presentada por (Mediero,
L. et al: , 2010), donde se expone un procedimiento para caracterizar
la probabilidad conjunta de (@, V) . Los autores quieren presentar una
metodologia sencilla, de facil aplicacién y que ademas supere los incon-
venientes que presentan el uso de funciones de distribucion multivariadas
sin tener que recurrir a las copulas.
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Dicha metodologia la aplican a tres embalses situados en Espana, con-
cretamente en la cuenca del rio Tajo, Entrepenas, Santillana y Buendia.

Los datos iniciales corresponden a las estaciones de aforo situadas
aguas arriba de los citados embalses. Se toman los caudales méaximos
anuales asi como su volumen concomitante. Una vez se disponen de las
parejas (Q,V) se procede a un andlisis individual asi como regionaliza-
do a partir de un estudio previo en el que se habia dividido Espana en
30 regiones homogéneas. Se ajusta una funciéon de distribuciéon a cada
una de las variables; en este caso la funcién de distribuciéon que mejor se
ajusté fue la General Extreme Value (GEV). Se analizé la dependencia
entre el caudal maximo y el volumen para estimar la distribucion con-
junta. Se encontré una relacion lineal en el espacio logaritmico, tanto
para cada estacién como a escala regional (dentro de cada una de las 30
regiones homogéneas). La relacién entre el caudal y el volumen a nivel
individual de cada embalse se obtiene mediante:
Vi =10% Qi’ﬂj (4.13)
donde a; es el valor de la ordenada cuando la recta de regresién intercepta
el eje del volumen para cada estacion j, b; la pendiente de la recta de
regresion para la estacion j, @;; los ¢ caudales pico anuales para cada
estacion j y V;; los ¢ volimenes concomitantes a los caudales anteriores,
Qi ;-

Visto lo anterior, se propone analizar la relacién entre (Q, V') en el
espacio de los logaritmos, pero surge un problema de escala, debido a la
disparidad de las cuencas de los embalses que se estan tratando, grandes
cuencas como Entrepenas y Buendia, frente a pequenas cuencas como
Santillana, lo que da lugar a concentracion de parejas de valores en el
lado izquierdo, Santillana, y concentracion de valores en el lado derecho,
Entrepenas y Buendia.

Para soslayar lo anterior, se lleva a cabo una estandarizacién de los
valores, es decir, se divide cada una de las variables por el valor medio
en cada caso, es decir:

Vij = _J (415)
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donde Q_] es el valor medio del caudal méximo anual para la estacion
Jy V] es el valor medio del volumen concomitante a los caudales pico
anteriores para la estacion j. Para obtener el volumen, se debe deshacer
la estandarizacién anterior, es decir:

Vi, = [maR qfﬂ Vi (4.16)

donde ar y bg son el valor de la ordenada cuando la recta de regresion a
nivel regional intercepta el eje del volumen y la pendiente de la recta de
regresion regional respectivamente.

Las ecuaciones de regresion se ajustaron en cada caso de estudio y en
toda la regién en cuestion. La variabilidad entre los caudales picos y los
volumenes se puede considerar como la incertidumbre en la estimacion
de la ecuacién de regresion, y se obtiene mediante la varianza residual,
cuyas expresiones se indican a continuacion tanto para el caso local como
regional:

n; 2
21 (logioVij — logio V™
Oreg,j — \/Zl_l ( o - J) (4'17)

n;—p-—1

n; )2
S04 (logioViy — logio Vi)
Z;V:1 nj—p-—1

siendo V;; y V% los volimenes mdximos observados en el afo 7 y en la
estacion j y los volimenes maximos estimados mediante la ecuacién de
regresion lineal para el afio 7 y en la estacion j, n; la longitud de la serie
en la estacion 7 y p el nimero de variables en la ecuacién de regresion,
que para el caso que nos ocupa es igual a uno.

La novedad que introducen para obtener una colecciéon de parejas
(@, V) consisten en descomponer esa caracterizaciéon en dos partes. En
primer lugar, se obtiene el caudal pico, ya que su distribuciéon marginal de
probabilidad es bien conocida, y por otro lado determinar la distribucion
de probabilidad condicionada de V respecto a Q).

Esta tdltima funcion de distribucién del volumen condicionada al cau-
dal pico se considera normal en el espacio de los logaritmos. Donde sus
pardmetros (media y desviacion tipica) se obtienen a partir del ajuste de
una recta de regresién entre el log(Q) y log(V'). El valor proporcionado

Oreg,R = (4.18)
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por dicha recta para un determinado valor de () proporciona el valor de
la media de la distribucién de V', y la desviacién tipica del conjunto de
datos respecto a dicha recta proporciona la desviacién tipica.

La validez de utilizar una distribucién normal en el espacio de los
logaritmos viene avalada por el hecho de que los residuos obtenidos al
ajustar la recta de regresién estan normalmente distribuidos.

4.5.1. Aportaciones de esta metodologia

Este procedimiento es una opcion valida que ofrece un procedimiento
operativo para generar parejas de valores (@, V') que respetan la estructu-
ra de probabilidad real, ademas de poder llevar a cabo la caracterizacién
matemadtica de la estructura de probabilidad conjunta de (@, V).

Evidentemente, tiene limitaciones respecto a otros procedimientos,
como las copulas, mucho més versatiles para representar la estructura de
probabilidad real, aunque también aquellos son mas complejos.

4.6. Determinacion de la forma del hidro-
grama

Es objeto de este apartado hacer una revision de los métodos exis-
tentes para obtener un hidrograma a partir de los datos caudal pico y
volumen.

A continuacién se presentan tres métodos muy extendidos entre la
comunidad cientifica.

4.6.1. Hidrograma triangular

Consiste en la obtenciéon de un hidrograma triangular a partir de la
pareja de valores caudal pico y volumen. Esta metodologia fue desarrolla
por el (Soil Conservation Service: , 1972) y (Chow, V. T. et al , 1988) y
a continuacion se resume.

Geométricamente hablando un tridngulo queda definido por su ba-
se (tiempo base), altura (caudal pico) y la distancia al punto mas alto
(tiempo al pico). De los tres datos, uno es inmediato, el caudal pico. El
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tiempo base se obtiene a partir de la geometria del triangulo, ya que el
area es:

A_%-BJ-I (4.19)

donde B es la base del tridngulo que hemos dicho corresponde al tiempo
base, y H es la altura, que corresponde con el caudal pico. Asi pues en
analogia con la expresién anterior, se tiene que:
2.V
T, = —— (4.20)
Q
El tiempo al pico se puede obtener a partir del tiempo base mediante
la siguiente expresion:

Po67

El tiempo de recesion, se puede obtener a partir de la expresion an-
terior:

(4.21)

Ty =T, + Tyee (4.22)

donde sustituyendo de las expresiones anteriores, queda:

Tyee = 1.67-T, (4.23)

Con todo lo anterior, se puede determinar analiticamente la forma
del hidrograma triangular a partir del caudal pico y el volumen:

Qiico

2
1.6+ Qpico — 08222t T, <t < T,

Comentarios al hidrograma triangular

Como comentarios a este método, cabe decir que es un método senci-
llo, de facil aplicacién, pero que tiene el inconveniente de la discontinuidad
en la primera derivada, justo cuando ¢t = T,,. Esto puede ser un problema
a la hora de llevar a cabo el proceso de simulacién.
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4.6.2. Hidrograma de Nash

Otro método para determinar la forma del hidrograma consiste en
llevar a cabo la convolucion de hidrogramas unitarios instantaneos, que
simulan la cuenca por una serie de embalses lineales idénticos en cascada,
ver (Nash, J. E.: , 1957) y (Bras, R. L.: , 1990).

La expresién que determina la forma del hidrograma es:

to JO E-T(n)

q(t) = t el (e
%fto _k‘l{(n)(t_) e tt=8)/k to <t

VvV orto 1 (g)nq e tt=8)/k 0<t<t,
{ fg ) (4.25)
k

Donde ¢y es funcién de @Qpico y V y puede ser obtenido de forma
numérica, de tal forma que cuando ¢, toma el valor maximo @)p;c,, enton-
ces t toma el valor ¢.

Los valores de las constantes, n y k, son respectivamente el niimero
de embalses en cascada y una constante del tiempo. Para obtener el valor
de estos parametros, se procede mediante el método de los momentos que
se encuentra en (Bras, R. L.: , 1990) en las pdginas 446-447.

Comentarios al hidrograma de Nash

Este método resuelve los comentarios indicados en el punto anterior,
respecto de la discontinuidad, pero por el contrario aumenta el grado de
dificultad. Ademas es una funcién continua muy propia al tratamiento
matematico.

4.6.3. Hidrograma obtenido a partir de la funcién
Gamma

En este apartado se muestra la funciéon Gamma como solucién para
obtener un hidrograma a partir de una pareja de valores (Qpico, V), €n
un trabajo publicado por (Campos-Aranda, D. F. | 2010).

Como ya se comentd en parrafos anteriores, el hidrograma es una
estructura multivariada, donde no sélo es necesario el caudal pico y el
volumen, sino también el tiempo en el que se alcanza el pico.

Para calcular el tiempo al pico, (Campos-Aranda, D. F. | 2010) utiliza
el modelo de hidrograma triangular a través de la expresion siguiente:
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I = 4?)@‘/.
pico

donde V es el volumen expresado en m*, Q, es el caudal pico expresado
en m®/s y T, es el tiempo al pico expresado en segundos, de tal forma
que con la expresion anterior se obtiene a partir de cada pareja de valores
(Qpico, V') una terna (Qpico, V, T),). A partir de esta terna se puede ajustar
un modelo Pearson tipo III de dos parametros o modelo Gamma.

Si se multiplica por el volumen del hidrograma V" a la funciéon gamma,
se obtiene una funcién con un aspecto muy similar a un hidrograma de
tormenta aislada, cuya expresion es (Croley, T.E. , 1980):

(4.26)

V . (%)7_1 . e%t

10="570)
donde, ¢(t) es el caudal expresado en m?/s para cualquier tiempo ¢, en
segundos, V es el volumen m?, v es el parametro de forma y 3 el de escala,
ambos positivos, el primero adimensional y el segundo con unidades de
tiempo (segundos). I' es la funcién Gamma, que se puede evaluar con la
aproximacién de Stirling, (Davis, P. J. , 1972):

(4.27)

1 1 139 571
r ~ e 2. z—1/2 2.m-(1 — —
() e 2 V2 (I 4 5 T B iR 23 2488328452;

La derivada de la ecuacion 4.27 respecto del tiempo, igualada a cero
y despejando el valor de ¢, conduce a:

Moda =Tp=p-(y—1) (4.29)

Despejando la ecuacion 4.29 en la ecuacion 4.27, para cada @),V se
obtiene:

Q-Tp =(y—1)- w
v ()
expresién que se utiliza como base de un proceso numérico iterativo para
llegar a la solucién y de esta forma estimar v y luego [ con la ecua-

cion 4.29. Para més detalle de este proceso iterativo, se puede consultar
(Croley, T. E.: 1980a).

(4.30)
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Comentarios al hidrograma obtenido mediante la funcion Gam-
ma

En términos generales es un modelo sencillo, mas que el obtenido
mediante el hidrograma de Nash y algo méas complejo que el hidrograma
triangular. Sin embargo, respecto a éste ultimo presenta la ventaja de la
continuidad y la forma es muy parecida a un hidrograma teodrico en lo
que se refiere a sus ramas ascendente y descendente. Debido a lo anterior,
se adopta en esta tesis la solucion de la funcién Gamma como modelo
para obtener los hidrogramas.

4.7. Transito del hidrograma a través del
sistema embalse-presa

Una vez se tienen los hidrogramas obtenidos mediante un método
u otro de los mostrados anteriormente tanto para la obtencién de las
parejas de valores (Qpico, V') como para darle la forma al hidrograma, se
debe realizar el transito del mismo a través del sistema presa-embalse.

Aqui es donde existen algunas discrepancias entre las distintas meto-
dologfas divulgadas. (Mediero, L. et al: , 2010) toma como nivel previo
de embalse en el momento de la avenida el nivel maximo normal, mien-
tras (De Michele, C.:; 2005) toma como nivel previo un valor aleatorio
obtenido de la funcién de distribucion del nivel histérico en el embalse.

Independiente de la decisién adoptada, ambos autores (Mediero, L. et
al: , 2010) y (De Michele, C.:, 2005), obtienen una funcién de distribucién
del nivel méaximo alcanzado y el caudal maximo de salida. Con estas
funciones de distribucion univariadas se da por concluido el estudio.

Comentarios al transito del hidrograma a través del sistema
embalse-presa

En esta tesis se han probado las dos hipdtesis arriba planteadas res-
pecto al nivel previo de embalse. Considerar un nivel constante igual al
NMN u otro més bajo nos deja, en la mayoria de las situaciones, del lado
de la seguridad, salvo que el nivel de embalse permanezca practicamente
constante e igual al NMN u otro mas bajo.
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La realidad indica que lo habitual cuando tenga lugar la avenida méaxi-
ma anual, el nivel serd igual o inferior al NMN, de acuerdo con la funcion
de distribucién histoérica de niveles. Por lo tanto se considera més acer-
tado la variacion del nivel previo de forma aleatoria.

Destacar también que obtener tinicamente la funcién de distribucion
de las variables nivel méximo alcanzado y/o caudal de salida, no resuelve
el problema, ya que en el caso de tener un embalse situado aguas abajo,
no estariamos en condiciones de poder llevar a cabo un nuevo estudio, es
decir, que la naturaleza del resultado, univariado, no es la misma que la
de entrada, bivariada. En esta tesis se da un paso mas de cara a conseguir
lo anterior, obteniendo un resultado cuya estructura sea andloga a la de
entrada, de cara a poder continuar el estudio aguas abajo.



Teoria basica de las copulas

Un problema que desde hace mucho tiempo ha interesado a los inves-
tigadores, independientemente de la rama a la que se dediquen, ha sido
la relacién existente entre una funcion de distribucién multivariada y sus
marginales.

Este problema ha sido abordado por varios autores en los anos 50 y se
han obtenido resultados importantes. Han sido varios autores los que han
contribuido a solucionar este problema, entre los que destacan: (Frechet,
M.R.:, 1951), (Frechet, M.R.:, 1958) y (Sklar, A.:; 1959).

La relacién de una funcién de distribucion multivariada con sus mar-
ginales unidimensionales viene dada mediante una funcién que tiene unas
determinadas caracteristicas y a la que (Sklar, A.:; 1959) denomina cépu-
la, porque une las marginales unidimensionales para obtener una funcién
de distribuciéon conjunta.

Desde el desarrollo de las cépulas, éstas se han convertido en una he-
rramienta para la construccién de modelos multivariados en varios cam-
pos, entre ellos la hidrologia estocastica, donde la dependencia multiva-
riada es de gran interés.

Las cépulas describen la estructura de dependencia de una variable
aleatoria multivariante y por lo tanto resultan atractivas porque simulan

83
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variables aleatorias cuyas marginales son conocidas. La relacién de depen-
dencia viene dada por las relaciones establecidas entre las distribuciones
marginales de las variables que intervienen

En los apartados siguientes que constituyen el capitulo se desarrolla
de forma pormenorizada todo lo indicado anteriormente.

5.1. Introduccion a la teoria de cépulas

Una cépula se puede definir, segin (Sklar, A.:; 1959), como funcién
de distribucién, C', de m-variables con marginales uniformemente distri-
buidas en el hipercubo [0,1]™, satisfaciendo las siguientes propiedades
basicas, que para el caso que nos ocupa en, 2D, son:

1. Dominio 7? = [0,1]> = [0,1] x [0, 1]

2. Yu € [0,1]
e C(0,u) =C(u,0)=0
e C(u,1)=C(L,u) =u

3. C(Ul,UQ) — O(Ul,UQ) — C(ul,vg) -+ C(Ul,UQ) 2 0, V(ul,uQ) S [0, 1]2
v (vi,v9) € [0,1]%, tal que, 0 < uy <03 <1y 0<uy <wy <1

En caso de estar en un espacio mayor de dos dimensiones, se puede
consultar, (Nelsen, R. B.: | 1999).

5.2. Teoremas basicos sobre cépulas

Antes de presentar los teoremas basicos sobre copulas es necesario
introducir algunas definiciones previas que después se aplicaran, concre-
tamente en la generacion de variables aleatorias:

Una subcépula para el caso de dos dimensiones, (o 2-subcépula) es
una funciéon C” con las siguientes propiedades:

e Dominio de C" = S; x Sy, donde S; y S son subconjuntos de
I=10,1].

e (' es invariante y decreciente.
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e Para todo (u,v) € Sy x Sy se tiene que:

1. C'(u,1)=u
2. C'(L,v)=v
3. C'(1,1) =1

e Para todo (u,v) € Sy x Sy, se tiene que: 0 < C'(u,v) < 1. Entonces
el rango de C" es I = [0, 1]

Diremos, que dos variables, (u,v), son independientes si y sélo si F'(u)
y G(v) también lo son, y obedece a la siguiente expresién: C(u,v) = uv.
Por el contrario, si (u,v) son dependientes entonces C(u,v) # uv.

Sea C" una subcépula. Entonces para todos (uq, ug), (v1,v2) € Sy X S,
dominio de C’, se tiene que:

‘C%'LLQ,UQ) - C"(ul,vl)\ S ’Ug — Ul‘ + ‘UQ — 'U1’ (51)

y por tanto C” es uniformemente continua en su dominio de definicién.
Como consecuencia del teorema anterior, se puede demostrar, que cual-
quier seccién horizontal, vertical o diagonal a una cépula, C' es no decre-
ciente y uniforme en [

Sea C una cépula. Para todo v € I, la derivada parcial %C(u,v)
existe para todo u € I. Ademas para todo v y u se tiene:

0
0< %C’(u,v) <1 (5.2)
De forma andloga, para todo u € I, la derivada parcial %C (u,v) existe
para todo v € I. Ademas para todo u y v se tiene:

9,
< — < .
0< (%C’(u,v) <1 (5.3)

5.2.1. El teorema de Sklar

El teorema que se presenta a continuacion es el fundamento sobre
el que se basa la teoria de copulas. Este teorema pone en evidencia la
relacion entre una funcién de distribucién multivariada con respecto a
sus marginales univariadas.
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Sea H (u,v) una funcién de distribucién con marginales F'(u) y G(v);
entonces, existe una cépula, tal que: H(u,v) = C(F(u), G(v)) V(u,v).

La demostracién de este teorema se puede ver en (Sklar, A.:, 1959).

El teorema anterior se puede entender como la descomposicion de la
funcién de distribucion multivariante en dos componentes, la estructura
de dependencia y el comportamiento univariante. El primero de ellos es
el correspondiente a la cépula y el segundo se le atribuye a las funciones
de distribucién marginales, ver (Embrechts et al:, 2003)

De acuerdo con lo anterior, cuando se tiene H(u,v) = C(F(u), G(v)),
distribuimos la probabilidad conjunta entre las marginales y la copula,
de forma que ésta solamente representa la asociacion entre v y u . Las
copulas separan el comportamiento marginal de H del conjunto, en contra
de lo que ocurre cuando se representan las probabilidades conjuntas a
través de las funciones de distribucién. Es por todo ello, que las copulas
son denominadas funciones de dependencia (Deheuvels, P.: | 1978).

5.2.2. Cotas de Frechet-Hoeffding

Sea C' : [0,1] x [0,1] — [0,1] una cépula, para todo par (u,v) €
[0,1] x [0, 1], se cumple que:

méx (u+v — 1,0) < C(u,v) < min (u, v) (5.4)

Si designamos W (u,v) = méx (u +v — 1,0) y M(u,v) = min (u,v),
se tiene que

Wi(u,v) < C(u,v) < M(u,v) (5.5)

donde W(u,v), es el limite inferior y nos indica la mayor dependencia
negativa y el limite superior es M (u,v) que indica el grado de depen-
dencia positiva. En el caso de la copula coincida con la cota superior de
Frechet, indica una situacion de dependencia perfecta positiva, denomi-
nada conmonotonicidad. Si por el contrario, coincide con la cota inferior
de Frechet, indica una situacién de dependencia perfecta negativa que se
denomina contramonotonicidad.

Para finalizar, (Frechet, M.R.:,; 1951), demostré que las funciones W
y M también son copulas.
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5.3. Copulas y variables aleatorias

Se entiende por variable aleatoria (v.a.) aquella variable cuyos posi-
bles valores que pueda tomar quedan determinados por una cierta funcion
de distribucién de probabilidad. También es muy usual adoptar la defini-
cién que introdujo (Gnedenko et al: , 1962): “una variable aleatoria es una
variable cuyos valores no se pueden predecir exactamente con antelacion,
teniendo ademas una funcién de distribucién intimamente asociada”, o la
que posteriormente introdujo (Wald, A.:, 1947): “una variable X es lla-
mada aleatoria si, dado un valor ¢, una probabilidad definida puede ser
asignada de manera tnica al suceso de que = sea menor que ¢’. Cuando
se utiliza el término funcion de distribucion de una v.a. nos referimos a
la funcién que asigna para todo x € R, la probabilidad Fx(z) = P(X)
siendo ésta una funcién continua por la derecha y no decreciente, ade-
mas de cumplir Fix(—o0) = 0y Fx(+00) = 1. Para dos (0 mas ) v.a.,
el objetivo del analisis del comportamiento conjunto quedara determi-
nado por la funcion de distribucién conjunta, que pasamos a describir a
continuacion.

Una funcién de distribucién bivariante, es una funcién tal que se tiene
H :] —00,400[ X | —00,4+00[—> [0, 1], cumpliendo lo siguiente:

1. H es una funcion no decreciente respecto las dos variables
2. H(xz,—00) = H(—00,y) =0
3. H(4o00,+0) =1

El dominio de H es todo R? y estd acotada por abajo siendo sus
marginales F'y G, las cuales quedan determinadas de la siguiente forma:

1. Fx(z) = H(z;+00)
2. Gy(y) = H(+00,y)

Sean dos variables aleatorias (X,Y’), con funcién de distribucién bi-
varidada Hxy (z,y) = P[(X < 2) N (Y < y)] = P(X < z,Y < y)
y marginales Fx(x) = P(X) Gy(y) = P(Y < y). Una variable aleato-
ria queda identificada conociendo su funcion de distribucién o densidad,
pudiendo calcular una a partir de la otra de la siguiente forma:
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A través de la funcion de densidad,

82

flz,y) = 920y

o bien a mediante la funcién de distribucion:

F(z,y) (5.6)

x oy
Foy) = / / (= t)dt d= (5.7)
Para finalizar las marginales quedaran de la siguiente forma:

1. La marginal de la primera variable se puede expresar mediante la
funcion de densidad o distribuciéon de acuerdo con las siguientes

expresiones:
Fx(x) :/_ /_ f(z,t)dtdz (5.8)
Y d
fx(@) = —F(@) (5.9)

2. La marginal de la segunda variable se puede expresar mediante la
funcién de densidad o distribucion de acuerdo con las siguientes
expresiones:

Gy (y) = /: /:o F(z,t)dt dz (5.10)
d

gv(y) = d—yG(y) (5.11)

5.4. Coépulas de supervivencia

En algunos campos de la ciencia las variables de interés modelizan el
tiempo de vida de los individuos u objetos de una cierta poblacion. Por
ejemplo, si partimos de una variable aleatoria continua X que modelice
el tiempo de duraciéon de cierta observacion, la probabilidad de que un
individuo u objeto sobreviva més alla de un cierto tiempo dado = viene
dada por la funciéon de supervivencia:

F(z)=P[X >z]=1—- F(x)
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donde como antes, F' representa la funcién de distribucion de z, siendo
su dominio [0, o0].

Para un par de v.a.’s X,Y con funcién de distribuciéon conjunta H,
la funcién de supervivencia conjunta es H(z,y) = P[X > z,Y > y]

Las marginales de H son las funciones H(x, —o0) y H(—00,%) que
son funciones de supervivencia univariadas F y G respectivamente.

Ahora surge la siguiente pregunta: ;hay alguna relacién entre funcio-
nes de supervivencia univariadas y conjuntas de forma andloga coma las
hay entre las funciones de distribucién? La respuesta a dicha cuestién

viene dada suponiendo que la cépula de X e Y es C. Entonces se tiene:

H(z,y)=1~-F(z) - G(y) + H(z,y)

=F(z) +G(y) — 1+ C(F(x),G(y) (5.12)
=F(z)+Gy)—1+C(1 - F(x),1 - G(y))
Si definimos C' : [0,1] x [0,1] — [0, 1] entonces
Clu,v) =u+v—14C(1—u,1—0) (5.13)
lo que finalmente se tiene
H(z,y) = C(F(2),G(y)) (5.14)

Es importante tener claro, como indica (Ayyad et al: , 2008), para
evitar confusiones las diferencias entre la cépula de supervivencia C y
la funcién de distribucién conjunta de supervivencia C' para dos v.a.‘s
uniformes en [0, 1] cuya funcién de distribucién conjunta es la cépula C.
Para entender mejor lo anterior véase la siguiente expresion:

C(u,v) =P(U >u,V>v)=1—u—v+ C(u,v)
— H(x,y) = O(1 — u,1 —v) = C(@,)

5.5. Generacion de variables aleatorias

Una de las primeras aplicaciones de la teoria de cépulas estuvo en-
focada a las simulaciones de montecarlo, herramienta que precisa de si-
mulaciones de gran cantidad de puntos, para tener un niimero de datos
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extremos suficientes. En esta seccién, abordaremos el problema de la
generacion de una muestra para una funcién de distribucién especifica,
es decir, como extraer una muestra de una familia de probabilidades.
Hay varios procedimientos validos para generar variables uniformes in-
dependientes y, como consecuencia, obtener una muestra de una cierta
distribucion de probabilidad. Uno de los métodos mas conocidos es el
método de la funcion de distribucion inversa. Para entender este método
es necesario definir previamente el concepto de pseudo-inversa de una
funcion de distribucion.

Dada Fx : R — I = [0, 1] una funcién de distribucién. Entonces una
pseudo-inversa de Fy es otra funcién Fy': I = [0,1] — R con dominio
I tal que

1. Sit pertenece a la imagen de F, entonces Fi'(t) es una cantidad
x de R tal que Fx(x) =1.

2. Para todo t de la imagen de Fy, F(Fy'(t)) = t.

3. Sit no estd en la imagen de F'x, entonces
Fy'(t) = inf {z|Fx(z) > t} = sup {z|Fx(z) < t}

Para finalizar con esta definicién, cabe destacar que si Fx es estrictamen-
te creciente, tendra una unica pseudo-inversa , que obviamente sera la
inversa ordinaria y la describiremos con la siguiente notacién: F'y L

Una vez introducida la definicién anterior, seguimos con la generacion
de variables aleatorias. Para obtener una observacion x de una variable
aleatoria X con funcién de distribucion F', seguiremos el siguiente algo-
ritmo:

1. Generar una variable u de una distribucién uniforme U en [0, 1]

2. Obtencién de x = F'(u) , donde Fi' es una pseudo-inversa de F.

Existen varios métodos para generar observaciones (x,y) de un par
de variables aleatorias (X, Y’) con distribucién de probabilidad conjunta
Hxy, véase (Devroye, L.: , 1986) y (Johnson, M.E.: | 1987). Aqui nos
centraremos en los métodos que utilicen cépulas para tal fin. Por el teo-
rema de (Sklar, A.:; 1959), tan sélo necesitamos generar pares (u,v) de
observaciones de una distribucién bivariante uniformemente repartida en
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el rectangulo I = [0,1] x [0, 1], cuya funcién de distribucién conjunta es
Cxy, la copula de X e Y, y a continuacion transformar estas cantidades
mediante el método de la funcion de distribucién inversa.

Un procedimiento para generar pares (u,v) se puede lograr a través
del Método de la Distribucion Condicional. En este método, necesitamos
la funcién de distribucién condicional de V' dado U = u, donde (U, V) —
Unif]0,1]), que esta definida del siguiente modo:

(5.15)

El algoritmo a seguir es:

1. Generar dos variables uniformes e independientes en [0, 1], u y t.
2. Calcular v = ¢ !(t), donde ¢, ! denota la pseudo-inversa de c,.
3. El par buscado es (u,v).

4. Calcular z = F~Y(u) y y = G7'(v), donde F~1yG~" son las pseudo-
inversas de F' y GG, funciones de distribucion de X e Y respectiva-
mente.

5.6. Familias de cépulas

Se trata de mostrar en este apartado las distintas familias de cépulas,
indicando las principales peculiaridades de cada una de ellas.

5.6.1. Coébpulas elipticas

Tal como recoge (Martin Soldevilla et al:, 2007), las cépulas elipticas
comparten muchas de las propiedades de la distribucién normal mul-
tivarida y permiten modelar extremos. No obstante, presentan algunos
inconvenientes:

1. Las marginales que la constituyen, deben ser de la misma clase.

2. El parametro que define la cépula, no puede ser estimado directa-
mente a partir de los datos.
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Es decir, las copulas elipticas son funciones de distribucion de vecto-
res aleatorios concomitantes elipticamente transformados que no tienen
formas de expresion cerradas y estdan restringidas a la simetria radial.

Se muestran en esta tesis, aunque ya se puede observar que no repre-
sentan a las variables que aqui se pretende modelizar.

Existen dos tipos de copulas elipticas, la copula Gaussiana y la t de
Student.

5.6.1.1 La cépula Gaussiana

La cépula Gaussiana representa la estructura de dependencia para
una distribucién normal multivariada, lo que significa que distribuciones
marginales normales combinadas con cépula Gaussiana forman distribu-
ciones normales multivariadas. Una expresion para la copula Gaussiana
esta dada por:

—(7‘2—29'7“s+52)
C(u,v, ) / / 20-0% " dr-ds (5.16)
2/ 0)

donde 8 es el coeficiente de correlacion lineal entre las dos variables alea-
torias.

5.6.1.2 La T-cépula

La copula de distribucion estandarizada de la t de Student multiva-
riada se define a continuacién como:

CHun, ooy s Y, 0) = Tt (), oty (1) (5.17)

donde, T gv, es la distribucién t-Student estandarizada multivariante, »
es la matriz de correlacién, v, los grados de libertad y ¢!, la inversa de
la t de Student.

Para el caso de dos dimensiones la expresion anterior toma la siguiente
forma:

tol(w)  pty () P2_00 e gts2
(1, 0.0) / / Oty g

J1—-0)
V=) (5.18)

siendo 0 el coeficiente de correlacién de las dos variables aleatorias.
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5.6.2. Coébpulas Arquimedianas

En el desarrollo de la familia de copulas arquimedianas fue pionero
(Ling, C.H.: , 1965), y posteriormente usada por (Sklar et al:; 1983) en el
estudio de las t-normas. Antes de que se diesen a conocer a mayor escala
gracias a su importante aplicacién al estudio de Finanzas y Geoestadisti-
ca, las cépulas arquimedianas ya fueron de hecho aplicadas previamente
a otros campos por (Clayton, D. G.: | 1978), (Oakes, D.: , 1982) y (Cook
et al: ; 1981). El motivo del amplio espectro de posibles aplicaciones es
debido a:

1. Fécil implementacion
2. Fécil acotacion y simulacion
3. Flexibilidad

4. Propiedades matematicas que las hacen mas especiales

Atn asi las cépulas arquimedianas tienen algunas desventajas como el
ser simétricas respecto a sus dos argumentos, es decir C(u,v) = C(v,u).

Previo a la definicién de copula Arquimediana, es necesario establecer
unas definiciones.

Cuando se pueda escribir A(H (z,y)) = A(F(2))A(G(y)) para una fun-
cién A, que debe ser positiva sobre el intervalo [0, 1] entonces definiendo
©(t) = —InA(t), se puede escribir H como suma de funciones de las mar-
ginales F' y G, por ejemplo p(H(x,y)) = ¢(F(x)) + ¢(G(y)); siendo la
expresion anterior para el caso de cépulas:

p(C(u,v)) = p(u) + ¢(v) (5.19)

A la cépula que cumple dicha propiedad se la denomina cépula Arqui-
mediana y a la funcién ¢ generadora de la cépula. Aun mas, la funcién
¢ se dice que es un generador aditivo de C, y si ¢(0) = +oo diremos que
¢ es un generador estricto.

Finalmente indicar las principales propiedades que satisfacen las cépu-
las arquimedianas:

Sea C' una cépula arquimediana con generador de copula ¢, entonces:

1. C es simétrica. C(u,v) = C(v,u) para todo (u,v) € [
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2. C esasociativa. C'(C(u,v),w) = C(u, C(v,w)) para todo (u,v, w) €
1

3. Sea ¢ una constante, tal que ¢ > 0, entonces cy es también un
generador de C'

Todo lo anterior se puede ver mas desarrollado en (Nelsen, R. B.: |
1999) asi como las demostraciones de los teoremas y lemas que conducen
a las principales propiedades de las mismas.

Las principales copulas que pertenecen a esta familia se describen a
continuacion:

5.6.2.1 La cépula de Clayton.
La expresién de la copula de Clayton es la siguiente:
Cy(u,v)) = (maz{(u™’ + v’ = 1),0}) 7/ (5.20)

donde 0 € [—1,400) — {0}.
La expresiéon del generador de la cépula es:

wo(t) = = (t7% — 1) (5.21)

donde (u,v) € I ysiendo el parametro de dependencia 6 € [—1, +00)—

{0}.

Los casos limites responden a:

o C 1(u,v) = W(u,v)

o Co(u,v) =]](u,v)

Cilu,v) = 2(ug‘>(3’ﬁ)<u,v>

o Co(u,v) = M(u,v)
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5.6.2.2 La cépula de Frank.

La expresiéon de la cépula de Frank es la siguiente:

e fu —1)(e?" —1)
e ¥ —1

donde (u,v) € Iy siendo el parametro de dependencia § € (—o0, +00)—

{0}

La expresiéon del generador de la cépula es:

cu%mzigmu+< ] (5.22)

et —1
t)=—I
polt) = —In( 5
donde 6 € (—o0, +00) — {0}.
Los casos limites responden a:

) (5.23)

o O (u,v) =W(u,v)

e Co(u,v) =]](u,v)
o C(u,v) = M(u,v)

5.6.2.2 La cépula de Ali-Mikhail-Haq (AMH).
La expresion de la cépula de Ali-Mikhail-Haq (AMH) es la siguiente:

Co(u,v) = o 115)“ ) (5.24)

donde (u,v) € Iy siendo el pardmetro de dependencia 6 € (—o0, +00)—

{0}

La expresiéon del generador de la cépula es:

1-0(1-1)

wo(t) =1 "

(5.25)

donde 6 € [-1,1).
Los casos limites responden a:

o Co(u,v) =[](u,v)

o Ciu,v) = Z(ug')(ﬁﬁ)(u,v)
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5.6.3. Cobpulas de valor extremo

Una cépula bivariada, C, se denomina de valor extremo si es max-
extable, es decir, si se verifica: C'(u',v") = C*(u,v),Vt > 0.

De todas las copulas de valores extremos existentes, la méas conoci-
da es la cépula de Gumbel. A su vez esta cépula también pertenece al
conjunto de cépulas arquimedianas. Las copulas de valor extremo estan
justificadas cuando las marginales son de valor extremo. A continuacion
se presentan las cépulas de valores extremos mas utilizadas.

5.6.3.1 La cépula de Gumbel

La expresién de la copula de Gumbel es la siguiente:

Co(u,v) = 6_[(4"”)0“_1””)9]% (5.26)

donde (u,v) € I y siendo el pardmetro de dependencia 6 € [1, +0o0).
La expresion del generador de la cépula es:

1-0(1—1)

t (5.27)

wa(t) =In

donde 6 € [1, +00).
Los casos limites responden a:

o Ci(u,v) =](u,v)
o Colu,v) =M

5.6.3.2 La cépula de Galambos (1975)

La expresién de la copula de Galambos es:

C(u,v) =uverp { [(—inu)~ + (=Inv)™] 71/9} (5.28)

donde 6 € [0, +00).
La expresiéon del generador de la cépula es:

wo(t) =1— (04 (1 —1t)%)"1/0 (5.29)

Los casos limites responden a:
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e Co(u,v) =](u,v)

o Cu(u,v) =M

5.6.3.3 La cépula de Hiisler y Reiss (1989)

La expresién de la cépula de Hiisler y Reiss es:

1 1 Inu 1 1 Inu
Co(u,v) = exp {(—lnu) o {5 + 3 Hlnm] — (=Ilnv)® {5 + 5 anm} }
(5.30)

donde (u,v) € I y siendo el pardmetro de dependencia 0 € [1, +00).
Ademas P representa la funcion de distribucion gaussiana.
La expresiéon del generador de la cépula es:

polt) =t {‘9—1+%'9'(ﬁ)] +(1=1t)-® [9—1_%.9.(%)}
(5.31)
donde 6 € [0, +00).

Los casos limites responden a:

o Co(u,v) =](u,v)

o Cl(u,v)=M

5.7. Coébpulas y medida de dependencia

La cépula es por si una caracterizacion de la dependencia de un par
de variables aleatorias X e Y, de tal forma que tiene sentido usarlas para
determinar cudl es el grado de dependencia. En este apartado se pretende
mostrar la importancia que tienen las copulas de cara a mostrar la depen-
dencia asi como la relacién que guardan con los conocidos coeficientes no
paramétricos de dependencia, rho de Spearman y tau de Kendall, ambos
relacionados con una forma de dependencia denominada concordancia.
A lo largo de este apartado se muestran ambos conceptos.
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5.7.1. Coeficiente de correlacion de Pearosn

La forma habitual para determinar la dependencia entre dos variables
aleatoria habia sido el coeficiente de correlacién de Pearson, que deter-
mina la relacion lineal existente entre un vector de variables aleatorias
(X,Y), cuya expresion es:

Dy — Cov(X,Y)
a VVar(X)Var(Y)

Como se puede apreciar su aplicacién es inmediata y sencilla. No
obstante, se hace necesario implementar otro tipo de indicadores de la
dependencia debido a que este coeficiente de correlacién presenta los
siguientes inconvenientes:

(5.32)

e Un valor cero del coeficiente de correlacion indica independencia.
Esta afirmacién es cierta para el caso de una funcién de distribu-
cién normal multivariante exclusivamente, pero no para el resto
de funciones de distribucion, ya que un valor cero no implicaria
necesariamente independencia.

e El coeficiente de correlacion es de aplicacion para parejas de varia-
bles aleatorias que tengan una varianza finita. Sin embargo no es de
aplicacion a todas aquellas funciones de distribucion que presenten
colas pesadas, ya que cabe el riesgo de no existir la varianza.

e La correlacién no es un invariante frente a transformaciones estric-
tamente mondénotonas, mientras que las cépulas si lo son.

Todo lo anterior se puede ver con mas detalle en (Embrechts et al:,
1999).

5.7.2. Concepto de concordancia

Sean X e Y, un par de variables aleatorias, se les denomina concor-
dantes si grandes (pequenos) valores de una de las variables tienden a
estar asociados con grandes (pequerios valores de la otra.

A continuacion se muestran dos definiciones del concepto de concor-
dancia.
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Sean (z;,y;) ¥ (z;,y;), dos observaciones de un par de variables alea-
torias absolutamente continuas X e Y. Entonces, (z;,v;) v (x;,y;) son
concordantes si z; < z; e y; < y;,0 si x; > x; e y; > y;. De manera andlo-
ga, (z;,v;) v (x,y;) son discordantes si z; < xj e y; > y; ,osi z; < xj e
Yi > Yj-

Anélogamente a la definicién anterior se muestra otra sobre el mismo
concepto de concordancia.

Decimos que (x;, ;) ¥ (x;;y;) son concordantes si (z; —x;) - (y; —y;) >
0 y que son discordantes si (x; — ;) - (y; — y;) <O.

5.7.3. Tau de Kendall

La Tau de Kendall es una medida de concordancia. Dada la muestra

{(xla y1), (I2> y2)7 (xm yn)}

del vector aleatorio (X,Y"), la tau de Kendall es la diferencia entre las
probabilidades de concordancia y discordancia entre los puntos de la
muestra. A continuacién se indica la definicién matematica de este con-
cepto.

Sea una muestra aleatoria {(z1,v1), (z2,%2), ...(Tn, yn)} de n observa-
ciones de un vector aleatorio continuo (X,Y); se tienen (g) pares distintos
de (x;,y:) v (x,y;) de observaciones de la muestra. Sea c¢ el nimero de
pares concordantes y d el nimero de pares discordantes.

Se define el tau de Kendall (Ferguson et al:, 2000) como

c—d_c—d
c+d )

2

Si (X7 —Y)), (Xo —Y5) son vectores aleatorios dependientes e idénti-
camente distribuidos con distribucién F, la versiéon poblacional de la 7
de Kendall se define:

Sean (X1,Y1) y (Xa,Ys) vectores aleatorios dependientes e idéntica~
mente distribuidos con funcién de distribucién F(x, y). El tau de Kendall
para el vector (X, Y") esta definido como la probabilidad de la concordan-
cia menos la probabilidad de la discordancia, es decir
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T(X,Y) = P[(X1 — X2)(Y1 —Y2) > 0] — P[(X; — X5)(Y1 = Y3) < 0]
—2.P[(X) - Xo)(Yi — Ya) > 0] — 1
(5.34)

La tau de Kendall se puede expresar en términos de la cépula. Para
ello se presenta el siguiente teorema.

Sean X e Y variables aleatorias continuas cuya cépula es C'. Entonces
la versién poblacional del tau de Kendall para X e Y viene dada por la
expresion:

P(X,Y) = P[(X, = X2)(Yi = Y2) > 0] = P[(X) — Xa)(¥; — Y3) < 0]

—4// (u,v)dC(u,v) — 1
12

Para finalizar, presentamos otra forma de obtener el valor del tau de
Kendall cuando la cépula es arquimediana. En este caso se puede obtener
a partir del generador de la cépula, (), en cuyo caso tau de Kendall
viene determinado por la siguiente expresion:

1
/m:1+4/ 40 (5.36)
o ¢'(t)

A modo de ejemplo, vamos a determinar el valor de 7 de Kendall para
la copula de Gumbel. Como ya se vio en el apartado 5.6.3, para la copula
de Gumbel, ésta tenia un generador de la misma que venia dado por la
siguiente expresion: ¢(t) = (—Int)?, para > 1. De esta forma se tiene
que ¢'(t) = w y analogamente desarrollando algebraicamente, se
tiene el cociente

(5.35)

t tint
ﬁ“::—i- (5.37)
' (t)
Finalmente, sustituyendo nos queda:
1

t tint 1
tmm=1+4/(4)—1+4/-llﬁ—1 - (5.38)

o ¥'(1) 0
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5.7.4. El coeficiente rho de Sperman

Este coeficiente se define también a partir de la concordancia (discor-
dancia), al igual que el tau de Kendall.

Sean X, Y, variables aleatorias continuas, cuya funcién cépula es C.
Se define el valor de p de Sperman como:

p=12 // ude’(u,v)—3:12// C(u,v)dudv—3 (5.39)
[0,1]2 [0,1]2

El segundo término de la igualdad anterior, es debida a (Hoeffding,
W.:, 1940) y posteriormente pormenorizado por (Quesada, J.J.:, 1992)

A modo de ejemplo, se analiza a continuacion el calculo de la p de
Sperman para la cépula de Farlie-Gumbel-Morgenstern, cuya expresién
era:

Co=u-v+ (1—u)(l—0),de tal forma que § € [-1,1] y u,v € [0, 1]

Si aplicamos las férmulas anteriores, tendremos lo siguiente:

// u-v dCy(u,v) —3 = 12// Co(u,v) dudv (5.40)
[0,1]2 [0,1]2

2

Oudv

Sustituyendo en las expresiones anteriores, queda:

1 0
/ / uveg(u, v) dudv = 173 (5.42)

Co(u,v) =14 0(1 — 2u)(1 — 2v) (5.41)

co(u,v) =

De tal forma que el coeficiente p de Sperman, queda, p = g

5.8. Medidas graficas de dependencia

5.8.1. Chi-Plots

Los Chi-plots son una eficiente herramienta grafica que nos permite
realizar un primer estudio sobre la posible relaciéon funcional entre dos
variables aleatorias. Originalmente fueron introducidos por (Fisher et
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al:, 1985). Su construccién estd basada en el estadistico Chi-Cuadrado,
conocido por su utilidad en el estudio de la dependencia de dos variables
aleatorias representadas por una tabla de doble entrada (més conocidas
como tablas de contingencia). Para calcular los Chi-plots podemos seguir
los siguientes pasos:

1. Calcular los H;, F; y G; como se muestra a continuacion:

1

Hi = —{j#i: X< XY, <Y}, (5.43)
1
1

G; = m{j#iiyjﬁyi} (5.45)

2. Computar \;, x; a partir de las cantidades anteriores de la siguiente
forma:

A = 4~sign(f’i-a)-méx(ﬁ2-a2) (5.46)

Xi = H—F-G (5.47)
VE = F) -G (1-G)

Siendo , sign la funcion signo y

F = (5.48)

—

F’i —

| = DO

3. Representar los pares de puntos (\;, x;) € [—1,1] x [-1,1] segin
(Fisher et al:, 1985).

Para evitar posibles desfases graficos, (Fisher et al:, 1985), recomien-
dan dibujar inicamente los que cumplan:

Al =4 (L - %) (5.50)

n—1
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A la hora de representar la nube de puntos, debemos tener en cuenta
la posible pérdida de pares de puntos (entre dos y cuatro, en general)
al dividir por cero, por lo que en muestras pequenas el método no es
eficiente. Si queremos contrastar las hipotesis Hy : Las variables son in-
dependientes frente a H; : Las variables no son independientes, los valo-
res x; que estén muy lejos de cero nos daran evidencia estadistica para
poder rechazar la hipotesis nula. Para hacer referencia al término muy
lejos, (Fisher et al:; 1985) nos proponen unos limites de control dados
por £¢, = y/n donde ¢, es escogido aproximadamente como el 100 - p %
L de los pares (\;, Xi) que caen dentro de esas lineas.

5.8.1.1 Variables dependientes vs variables independientes

Para mostrar de forma visual la dependencia -independencia- en la
representacion de los Chi-plots, generamos dos muestras aleatorias de ta-
mano 100, una extraida de una variable X — N(0,1) y otraY — N(0, 1),
y calculamos a partir de ellas los (A, x;). A continuacién se representan
estos tltimos pares de puntos. De esta forma, se logran 100 pares de ob-
servaciones provenientes de dos variables independientes. Finalmente se
observa en la Figura 5.1, como los pares de puntos se concentran en un
porcentaje muy alto dentro de las bandas delimitadas por £¢, - /n.

En cambio, si realizamos el mismo ejercicio pero escogiendo esta vez
X > N(0,1)eY = ”’72 lo que se obtiene sera una nube totalmente alejada
de los margenes delimitados por +¢, - 1/n, ya que las dos variables son
funcionalmente dependientes. Lo anterior queda reflejado en la Figura
5.2.

5.8.2. K-Plots

A continuacion se presenta otra técnica grafica para el estudio de la
dependencia de dos variables aleatorias basada en rangos, que ha sido
recientemente propuesta por (Genest et al:, 2003) y esta inspirada en los
QQ-plots. Esta técnica consiste en representar los pares (W;.,, H;)Vi €
{1,2,...n}, donde, H; < Hy < ... < H,,, es la muestra aleatoria ordenada,
y siendo:

p indica el nivel de confianza. Los valores habituales de p, son 0.9, 0.95 6 0.99
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Representacién de la muestra

N
= -
[=)=]
z
] =2 1 0 1 2 3
N(0,1)
o, Chiplot muestra aleatoria
—
zo|
oo
-
A T T T T
! -1.0 -0.5 0.0 0.5 1.0
LAMDA
) Kplot muestra aleatoria
2
=
© 700 02 04 06 08 10
W(in)

Figura 5.1. Ejemplo de una muestra independiente. Los puntos de la muestra
son aleatorios. En el chiplot estan dentro de las bandas y el kplot los puntos
se acomodan sobre la recta y = x

Representacion de la muestra dependiente

QY
o L e
ST
-3 -2 -1 0 1 2 3
X
o, Chiplot muestra dependiente
—
zo|
oo
-
! 0.0 0.2 0.4 0.6 0.8 1.0
LAMDA
) Kplot muestra dependiente
E<]
o
o]
© 00 02 04 0'6 08 1.0
W(in)

Figura 5.2. Ejemplo de una muestra dependiente. Los puntos de la muestra
siguen una funcién, parabdlica en este caso. En el chiplot estan fuera de las
bandas y en el kplot se observa una concavidad perfecta de los puntos

1 Wi —1 (L S
1Z7£jX]§X2,}/j§Yz:n — (n+1 n+1)
n_

H; = —
n—1 n—1

(5.51)
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Wor= (121) [wbat)(Eatw)l 1= Katw)p w552

donde

1 w 1
Ko(w) = P(UV) = / PU < %)dv = / 1dv~l—/ %dv = w—w log(w)
0 0 w

(5.53)
donde kg es la correspondiente funcién de densidad.

La interpretacién de los K-plots, es similar a los QQ-plots.

A medida que la representacién de H (i) vs. W (i : n) se vaya des-
viando respecto a la diagonal, podremos ir asumiendo dependencia entre
las dos variables, bien sea positiva o negativa. Adema&s cuanto mas fuer-
te sea la desviacion respecto a dicha diagonal, supondremos una mayor
dependencia entre las dos variables pudiendo indicarnos graficamente la
dependencia funcional perfecta.

5.9. Inferencia estadistica para cépulas

5.9.1. Introduccion

Tal como se comentd en apartados anteriores, una cépula es una ex-
presion de un modelo multivariante, de tal manera que se puede aplicar
el método de la méxima verosimilitud exacta (MML) para la estimacién
de sus parametros poblacionales.

No obstante, existen otros métodos de estimacién més novedosos que
han sido propuestos para poder reducir el coste computacional que re-
quiere el método anterior y que ademas son mas efectivos como veremos
a continuacién. Estos métodos comparten conceptos de inferencia no pa-
ramétrica y técnicas de simulacion.

En este capitulo se muestran los distintos métodos de inferencia es-
tadistica en cépulas. Los métodos que se van a desarrollar son:

1. Método de la méxima verosimilitud exacta (MML), tanto en su
version paramétrica como semiparamétrica.

2. Método basado en el Tau de Kendall y Rho de Sperman.
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3. Método basado en la minima distancia entre rangos. Método OLS
y OLST.

Dada una familia paramétrica de copulas C' = Cy : 6 € © que repre-
senta un modelo de dependencia entre las variables X e Y a través de sus
funciones de distribucién. Dada una muestra aleatoria (X1, Y1), ..., (X, Y3)
extraida de (X, Y') vector aleatorio, se pretende en los siguientes aparta-
dos, estimar el parametro poblacional 6 a partir de los métodos enume-
rados anteriormente.

5.9.2. Meétodo MML: Versiéon paramétrica

Para definir este método se ha desarrollado un ejemplo obtenido de
(Ayyad et al: , 2008) que a continuacién pasamos a describir.

Sea la muestra, Hxy(z,y) extraida de C{Fx(z),Gy(y)},z,y € R.
Supongamos ademas que los siguientes modelos paramétricos, son Fy €
(F(;), Gy € GH y Ce (Cg)

A continuacién y a modo de ejemplo, pero sin pérdida ninguna de
generalidad, se supone:

e [’y es una funcién de distribucion normal con parametros 6 =
2
(k,0?)

e (Gy es una funciéon de distribucién gamma con parametros n =
(a, )

e Cc(Cy=C:[0,1]x[0,1] — [0,1] de tal forma que C(u,v)=
uv + Quv(l — u)(1 — v) |0] < 1, familia de cépulas bivariantes
Farlie-Gumbel-Morggensten.

A continuacién se procede a calcular la funciéon de densidad conjunta
hxy, que viene dada por la siguiente expresion:
82
hxy(z,y) =
XY( 73/) axay

= afayCe(Fa(fﬂ),Gn(y)) = f5(x) gy(y) co(F5(z), Gy(y)) (5.54)

HXY<xay) =
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donde f5(z), g,(y) cg, son las funciones de densidad respectivas de Fx, Gy
y C.

El Estimador por Maxima Verosimilitud de los parametros (9,7, 6),
conocido como Méxima Verosimilitud Exacta ver (Cherubini et al:, 2004)
viene definido al maximizar la funciéon de verosimilitud:

16m.0) = S nl e} + 3 o)) + 3 InfeolFale, Gyfw)
- - - (5.55)

La optimizacion multivariante puede ser costosa computacionalmente
y puede darse el caso de no llegar a la solucion de nuestro problema. Es
por ello que, (Joe, H.: , 1997) recomienda proceder en dos pasos: en
primer lugar determinar por separado los parametros de cada una de las
marginales y a continuacion el parametro 6 de la funcion copula.

De forma esquematica se desarrolla lo comentado anteriormente:

1. Se estima ¢ y n por separado, a partir de las expresiones:

Z In{fs(z:)}y Z In{gy(y:)} (5.56)

2. Paraic {1,2,...,n} establecemos U; = Fy(z;) y Vi = Gy(yi)

3. Estimacion de los pardametros de la copula 0, con base a las mar-
ginales previamente calculadas, como el valor del parametro 6 que
hace maxima la funcién objetivo:

1(0,n) = In{co(U, Vi)} (5.57)

i=1

Por lo que el estimador quedaria definido de la forma:

§ = arg max (6, n) (5.58)

La ventaja del método de (Joe, H.: , 1997) es su sencilla aplicacién,
pero presenta como desventaja un esfuerzo importante en el ajuste de la
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marginales, ya que una mala eleccion de las mismas, afecta al pardametro
de la cépula.

Finalmente destacar que (Joe, H.: , 1997) demostré que si las margi-
nales han sido correctamente escogidas, este método es mas eficiente que
el construido en una sola etapa y es asintéticamente normal.

5.9.3. Meétodo MML: Versién semiparamétrica

5.9.3.1 Estimacion directa de las marginales, a partir de la
muestra

Este método difiere del anterior en que no se hace asuncién alguna
sobre la forma paramétrica de las marginales, ya que éstas son desco-
nocidas y deben ser estimadas, utilizando las funciones de distribucion
empiricas F; definidas como:

Fo==3"1(X;; <) (5.59)

donde I es la funcién indicatriz. R

A veces para evitar problemas de frontera, F; son a menudo rees-
calados sustituyendo n por (n + 1) en el denominador de la expresién
anterior.

La funcién de verosimilitud en el caso bivariante, viene dada por (ver
(Joe, H.: | 1997) y (Tsukahara, H:, 2005))

n

1(0,n) => {co(U:, Vi) (5.60)

i=1
donde, parai € {1,2,...,n}, U, = ﬁ(azz) y V= (A}(yl)

A continuacion se procederia como en el caso anterior para determni-
nar 6, de tal forma que se pretende encontrar 6,, que satisfaga:

1. Li(6;n)=0
2. %l(é’;n) <0

Por lo que el estimador tendrd la expresion:

0 = arg max 1(0,n) (5.61)
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5.9.3.2 Estimacién de las marginales utilizando rangos

Otra forma de estimar las marginales F'x y Gy consiste en considerar
solo estimadores basados en rangos. Esta opcion metodolégica estara jus-
tificada ya que la estructura de dependencia que una cépula representa
no tiene nada que ver con el comportamiento individual de las variables,
el cual viene representado por sus marginales. Como consecuencia, cual-
quier inferencia sobre el parametro poblacional de una familia de cépulas
a partir los rangos de las observaciones (los cudles son un buen resumen
del comportamiento conjunto de las variables aleatorias), serd una seria
alternativa para la solucion de nuestro problema de estimacion.

Supongamos que (Ry;S1), (Re; S2), ..., (Ry; Sy) son el conjunto de ran-
gos asociados a las observaciones. En el presente contexto, una modifica-
cién de la estimacién por maxima verosimilitud debe ser necesaria si la
inferencia que concierne a los parametros poblacionales estd basada ex-
clusivamente en rangos 2. El método de pseudo Maxima-Verosimilitud, el
cual requiere que Cjy sea absolutamente continua respecto a la medida de
Lebesgue con densidad ¢y, simplemente pretende maximizar el logaritmo
de la verosimilitud basada en rangos, la cual tiene la expresion:

n+1'n+1

1(0,n) = Z In{co( )} (5.62)

donde para cada i € {1,2,....,n},U; = F,(X;) = n’fl y Vi =GnY;) =
Si

n+1°
Este método es mas fécil de implementar que el de (Joe, H.: , 2005),

ya que solo necesita los rangos. Como una cépula es invariante respecto
a transformaciones crecientes de las marginales, parece logico esperar lo
mismo del estimador del parametro poblacional que obtendremos, por
lo que se espera que seaAtambién invariante mediante transformaciones
crecientes. El estimador 6, de § cumple lo anterior pero por el contrario el
estimador de (Joe, H.: , 2005) no es invariante mediante transformaciones
crecientes de las distribuciones marginales.

Es evidente esperar una pérdida de informacion si se asume la esti-
macién no paramétrica de las marginales, por lo tanto si conocemos las
marginales evidentemente el método de (Joe, H.: , 1997) es preferible.

2Véase una modificacién descrita por (Oakes, D.: , 1994) y posteriormente forma-
lizada por (Genest et al:; 1995) y por (Shih et al:, 1995)
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5.9.4. Estimaciones basadas en el tau de Kendall y
rho de Sperman

Para cualquier familia de cépulas se tiene que 6,, = ¢g(7) para alguna
funcién diferenciable g : & — R asociada a la copula escogida. Como 7,
estd basado en rangos, esta estrategia de estimacion puede ser construi-
da como una adaptacion no paramétrica del método de los momentos.
Es decir, si 6, = g(7) para alguna funcién diferenciable g : £ — R,
entonces 0,, = g(7) puede considerarse como el estimador de theta ba-
sado en el tau de Kendall. La popularidad de 6,, como un estimador del
parametro de dependencia 6 proviene en parte del hecho de que el tau de
Kendall se puede calcular sin problemas para muchos modelos de copula
paramétricos.

Cuando el parametro de dependencia # es real, un estimador alterna-
tivo basado en rangos construido a partir del método de los momentos,
consiste en calcular 6, = h(p,), donde 6, = h(p,) representa la rela-
cién entre el parametro de la copula y el valor poblacional de la rho de
Spearman p, dada por cierta funciéon h : 8 — R.



Teoria de valores extremos

6.1. Introduccién a la teoria de valores ex-
tremos

Se presentan en esta introduccién algunas definiciones de lo que es la
teorfa de valores extremos, por ejemplo, (Coles, S.:, 2001), la define como:
La teoria del valor extremo es una disciplina estadistica que desarrolla
técnicas y modelos para describir lo inusual en lugar de lo usual.

(), repasa el estado del arte en esta materia, y en este apartado se
reproduce, adaptandola a la hidrologia de extremos.

En primer lugar, (¢) hace hincapié en las siguientes reflexiones sobre
la teoria de valores extremos:

1. Define la teoria de valores extremos como el empleo de una se-
rie de técnicas estadisticas para la identificacion y modelizacion de
observaciones extremas o outliers.

2. Su objeto es determinar cémo de extrema puede ser la mayor o
menor magnitud de un fenémeno aleatorio, es decir, estudia el com-
portamiento del valor maximo o minimo de una variable aleatoria.
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3. El comportamiento inusual de una variable aleatoria merece tanta
o mayor consideracion que su comportamiento normal o central, ya
tratado ampliamente por la estadistica clésica.

Durante los dos ultimos siglos ha habido un gran avance en la es-
tadistica de valores extremos. El disenio de una infraestructura se lleva
a cabo con la finalidad de que ésta sea capaz de soportar las maximas
solicitaciones durante una determinado periodo de tiempo. En algunas
disciplinas de la ingenieria estas solicitaciones son fenomenos naturales
y el diseno de dichas infraestructuras viene condicionado por los valores
extremos a los que va ha estar sometido durante su vida 1til. Es por tanto
la necesidad de conocer el comportamiento de los valores extremos la que
dio lugar al desarrollo de la Teoria de Valores Extremos (TVE) y a su
aplicacion en distintos campos de la ingenieria, destacando la hidrologia.

A continuacién se muestra de forma cronoldgica los avances comen-
tados en el parrafo anterior.

Los primeros estudios sobre extremos tiene lugar a finales del siglo
XIX y principios del siglo XX. Es necesario desatacar el trabajo de (Bort-
kiewicz, L. , 1922), donde se introduce el concepto de distribucién de pro-
babilidad de valores extremos y los de (Frechet, M.R.:, 1927) y (Fisher
et al:, 1928), donde se llega a la conclusién de que sélo son posibles tres
familias paramétricas de distribuciones limite para maximos (minimos).
Cabe destacar las aportaciones en distribuciéon de valores extremos de
(Mises, R. von:, 1936) y (Rice, S.O.:, 1939) y posteriormente (Gnedenko,
B.:, 1943) define el teorema de los tipos de extremos. (Gumbel, E.J.: |
1958) presenta el libro Statistics of Extremes, siendo éste un referente
de la TVE. Finalmente destacar las aportaciones de (Leadbetter, M.R. et
al:, 1983) o (Galambos, J.:, 1987) acerca de los desarrollos mateméticos
que caracterizan las propiedades de las distribuciones de extremos.

Los métodos de analisis de valores extremos univariados, se pueden
clasificar de dos formas:

1. Los métodos méaximos o minimos por bloques

2. Los métodos que analizan los picos sobre un determinado umbral.

El primer método es el que define un tamano de bloque, normalmente
en hidrologia es anual, y s6lo se toma el valor maximo/minimo de cada
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bloque. Por ejemplo, si como hemos dicho antes, el tamano del bloque es
el ano, s6lo se toma el valor méximo/minimo para cada ano de los que
se compone la serie.

El segundo método utiliza todos los valores que componen la serie,
tomando los que exceden de un determinado valor, el cual denominamos
umbral, independientemente de que hayan 4, 5, 6... valores por ano. El
unico requisito es que estos valores deben ser independientes unos de
otros. Es decir, ante un episodio de lluvia con duracion de mas de un dia
con dos o mas picos, solo se deberia tener en cuenta uno de ellos.

En los siguientes apartados vamos a profundizar en cada uno de los
dos métodos presentados.

6.2. El método de maximos por bloques

Este método se caracteriza porque se toma el valor maximo para
cada uno de los bloques definidos. Se desprende del comentario anterior,
que lo primero serd determinar el tamano del bloque. Normalmente en
hidrologia, el tamano del bloque serd el ano, salvo que se quiera analizar la
estacionalidad de alguna variable, por ejemplo, maximas precipitaciones
a lo largo del invierno, verano, etc. Hay que destacar, que para grandes
tamanos del bloque, nos encontrariamos con la posibilidad de tener pocos
valores; tamanos pequenos de bloque, podria dar lugar a algo que ya
hemos comentado anteriormente, la estacionalidad o las tendencias, ver
(Coles, S.:, 2001).

Una vez elegido el tamano del bloque, se procede a extraer los datos
maximos para cada bloque. Es ahora, una vez obtenida la muestra cuando
se ajusta una de las funciones de distribucién de valores extremos.

6.3. Picos sobre un umbral. Excedencias

En determinadas ocasiones, en vez de contar solo con los datos extre-
mos, maximos o minimos, nos interesa trabajar con los sucesos asociados
a las excedencias de ciertos valores de la variable que se esta tratando.

Sea X una variable aleatoria y u© un nimero real. Se dice que el suceso
{X =z} es una excedencia del nivel u si z > u.
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El método de picos sobre un umbral, P.O.T. (Peak Over Trheshold),
se basa en que las excedencias constituyen una secuencia de valores alea-
torios independientes e idénticamente distribuidos que siguen un proceso
de Poisson.

Para que un proceso pueda considerarse de Poisson debe satisfacer
las siguientes hipotesis:

1. La probabilidad de que ocurra un evento en un intervalo de tiempo
de longitud pequena es proporcional a la longitud del intervalo.

2. La probabilidad de que ocurra mas de un evento en un intervalo
suficientemente pequeno es despreciable (no se produciran sucesos
simultaneos).

3. El nimero de eventos que ocurren en dos intervalos disjuntos son
variables aleatorias independientes.

Sea { X, } una sucesién de variables aleatorias independientes e idénti-
camente distribuidas con funcién de distribucién F'(x). Supéngase que la
sucesion { X, } de niimeros reales satisface la condicién lim n [l — F(x,)] =

n—oo

7;0 < 7 < 00 entonces se tiene

, L exp(—71)-1"
nh—>r§o P(my,(z,) =7r) = —

; r>0 (6.1)
Donde m,,(z) es el nimero de excedencias del valor x en una serie de n
experimentos.

Una vez definido el concepto de excedencias asi como el proceso
de Poisson, y basdndonos en el teorema de Pickands-Balkema-de Haan
((Balkema, A. et al:, 1974) y (Pickands, J.: , 1975)), se puede defi-

nir que las excedencias siguen una distribucién de Pareto generalizada
GPD()\, k), cuya funcién de distribucion es:

' 11— 1-5%)>0,k#0,A>0
F(x’/\’ﬁ)_{l—ea:p(—x/)\) r>0,k=0,A>0

Donde A y k son los parametros de escala y forma, respectivamente.
A continuacién mostramos algunas de las caracteristicas de esta fun-
cion de distribucion:
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1. Cuando k = 0 la GPD se reduce a la distribucién exponencial con
media A

2. Cuando k = 1, la GPD se reduce a una distribuciéon uniforme
U0, 7]

3. Cuando k < 3, Var(z) = oc.

4. Cuando x < 0 la funcién de distribucién GPD se reduce a la de
Pareto.

Ademas de las propiedades que acabamos de ver, se puede demostrar
que la distribucién generalizada de Pareto es estable frente a truncamien-
tos, es decir:

Plu< X <
PX —uX > )= D= XS24y

P(X > u)
F(z 4w\ k) — F(u; A, k)
N 1 — F(u; A\, R)
woull/k K (z4u 1/x 6.3
_[1—7} —[1—%] (6:3)
- keull/R
[1— 5]
1/k
K-x
{ A—/{-u}

lo que supone que si X es una GPD(\, k), entonces X — u dado que
X > wes también una GPD(A—k - u, k) y todo esto para cualquier valor
del umbral u.

6.4. Seleccién del umbral 6ptimo en la dis-
tribucion generalizada de Pareto

Uno de los aspectos cruciales cuando se utiliza el método de las exce-
dencias, es la determinacién del valor umbral.

Un umbral demasiado bajo, quebrantard la base asintotica del mo-
delo, originando una tendencia. Sin embargo, un umbral demasiado alto
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hard que se tengan pocos valores y mas compleja sera la estimacion del
modelo.

De lo anterior se desprende que la eleccion del umbral esta sometida al
problema de la varianza y el sesgo, de tal forma que cuando se adopta un
umbral bajo, mayor es el niimero de observaciones y por lo tanto el valor
de la varianza disminuye pero por el contrario puede aumentar el sesgo si
se intenta modelar valores que no pertenecen a la cola. De otro modo, si
se toma un valor alto del umbral, se reduce el nimero de observaciones,
se reduce el sesgo pero aumenta el valor de la varianza. Como conclusion,
se trata de una situacién de compromiso entre un valor suficientemente
alto pero al mismo tiempo que redunde en un nimero de observaciones
tal que se pueda llevar a cabo el ajuste de la funcién de distribucion.

Existen varios métodos para la eleccion del umbral: un método grafico
que trata de observar la estabilidad de los parametros de escala y forma
de la funcién de distribucién en funcion del valor del umbral y el método
de la vida residual media que a continuacién describiremos.

6.4.1. Meétodos graficos para determinar el valor del
umbral

La base tedrica sobre la que se asienta este método se expone a con-
tinuacion.

Sea X una variable aleatoria cuya funcion de distribucion univariada
es GPD(ug, A, ko). Sea u; otro umbral tal que u; > ug. Se tiene que la
variable X |X > u;, es también GPD(uq, A1, K1), tal que

)\1:/\0+I€0'<U1—UO)

Adema3s si hacemos
/\* = )\1 — K1 Uy

con esta nueva parametrizacion A\, es independiente de u;. Por lo tanto
las estimaciones de A\, y k1 son constantes para los valores u; > ug si ug
es un umbral apropiado para la aproximacion asintética.

Con todo esto se procede a representar los puntos definidos por:
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{(ur, Ad) tur < @t (6.4)

{(Ul,lil) U S xmax}

siendo T, €l maximo de los datos X.

6.4.2. Meétodo de la vida residual media para deter-
minar el valor del umbral

El método de la vida residual media se apoya en la expresién del valor
de la media de una funcién de distribucion generalizada de Pareto, de tal
forma que si X es una variable aleatoria cuya funcién de distribucion es
GPD(u,\ k), entonces se tiene F[X]| = u + ﬁ, para k < 1, ya que si
k > 1, entonces la media es infinito.

En general, si X representa a las excedencias sobre un determinado
umbral ug, y si X se distribuye satisfactoriamente segin una GPD se
tiene:

Auy (6.5)

E[X—UO’X>U()]:1_R

De esta forma para cada wu; tal que u; > wug las excedencias sobre
este nuevo umbral también se pueden aproximar segun una funcién GPD
cuyos parametros son los que se vieron en 6.4.1. Asi que

Aup Ay T RE-UL
— K 11—k

Para concluir se puede decir que E[X — u1|X > wuy] es el valor de
la media de las excedencias sobre un determinado umbral y se puede
representar en un grafico de acuerdo con:

J
—_ PR : S mazx 67

siendo n, el nimero de observaciones x por encima de un determinado
umbral u, z;,, es la i-observacién sobre el umbral u y ,,,, es el valor
maximo de las observaciones x.
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6.5. Estimacion de parametros en la distri-
bucién generalizada de Pareto

Existen varios métodos para el ajuste de los pardmetros de la funcién
de distribucién generalizada de Pareto. (Pickands, J.: , 1975), (Pickands,
J., 1984), (Pickands, J. , 1993), propuso varios métodos, algunos de ellos
combinados con la estimacion del umbral de las excedencias. Estos méto-
dos incluyen aproximaciones no paramétricas, Bayesianas, estadisticos de
orden y otras aproximaciones.

A continuacion se indican algunas consideraciones hechas por (Casti-
llo et al: , 1997) acerca del método de maxima verosimilitud, momentos
y momentos ponderados.

1. El método de maxima verosimilitud no muestra su eficacia asintoti-
ca cuando la muestra tiene un tamano superior a 500

2. El método de los momentos no es seguro (estable) cuando x < —0.2

3. En general el método de ajuste de los momentos ponderados es
bueno cuando —0.5 < kK < 0

Las explicaciones a las afirmaciones anteriores se pueden ver en (Hos-
king et al: , 1987).
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Metodologia

En la primera parte de esta tesis y concretamente en el capitulo co-
rrespondiente a la revisién del estado del conocimiento, se ha analizado en
detalle los distintos enfoques para llevar a cabo un modelo multivariado
que requiere la seguridad hidrolégica de presas.

De los distintos modelos presentados hasta el momento, se vio que
solo las copulas resuelven la cuestién de una forma escrupulosa, el resto
son aproximaciones.

Finalmente cabe decir, que si bien existen modelos que utilizan la
metodologia de las copulas, éstos no obtienen una estructura final andloga
a la de entrada, es decir, que si la entrada es bivariada la respuesta del
modelo debe ser bivariada, de tal forma que se tenga la posibilidad de
continuar aguas abajo.

En esta seccion tenemos como objetivo la identificacion de una me-
todologia que nos lleve a obtener un modelo multivariado que sea capaz
de dar respuesta a la seguridad hidrolégica de cualquier presa. El modelo
debera ser robusto y estadisticamente riguroso.

La metodologia aqui presentada, se apoya en los siguientes pilares
bésicos:
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1. Obtener una funcién de distribucién bivariada (@Qpico, V'), mediante
el empleo de copulas matematicas.

2. Establecer una funcion de distribucién del nivel previo de embalse,
a partir de los datos existentes durante la explotacion, o mediante
simulacién si es que no hay datos o se pretende cambiar de estra-
tegia.

3. Mediante simulaciéon montecarlo, llevar a cabo el transito de los
distintos hidrogramas generados, obteniendo de esta forma caudal
pico de salida, volumen del hidrograma de salida y nivel méaximo
alcanzado.

4. Obtener una funcién de distribucién bivariada de salida (Qpico, V'),
de tal forma que tengamos una estructura analoga a la de entrada
que nos permite la continuidad del estudio aguas abajo si fuera
necesario.

7.1. Funcion de distribucion bivariada me-
diante el empleo de cépulas.

El objeto de este apartado es mostrar la metodologia a seguir para
obtener una funcién de distribucién bivariada *.

En primer lugar, como ya se mostré en el capitulo 5, teoria de cépulas,
éstas se definen a partir de las marginales de las variables en cuestion,
que como ya es sabido, son el (Qpico, V).

Se parte de los datos de la estaciéon de aforo a la entrada del embalse.
En caso de no existir tal estacion de aforo, se deberia proceder a través
de un estudio hidrometeorolégico que determinara los hidrogramas de
entrada al embalse. Para ello se puede utilizar la metodologia propuesta
por (Sordo Ward, A. , 2009). Es preferible utilizar los datos de la esta-
cion de aforo frente a un método probabilistico, puesto que el primero
yva ha filtrado todas las incertidumbres asociadas a los métodos hidro-
meteorolégicos. En lo sucesivo se considera que existe una estacion de
aforo.

!La metodologia aqui presentada sirve no sélo para el caso bivariado sino para el
caso multivariado, puesto que ésta es una de las propiedades de las cépulas.
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Antes de avanzar en la metodologia, cabe decir, que el andlisis de
seguridad hidrolégico de una presa se puede hacer a nivel estacional y/o
anual. En el caso de hacerse a nivel estacional, se puede pasar de una
forma mé&s o menos sencilla a nivel anual como ya se vera. Cabe desta-
car que en Espana como en otros muchos paises del mundo, llueve de
forma distinta segin las estaciones, por lo que es interesante un anélisis
estacional frente a un analisis generalista a nivel anual.

En el caso de llevar a cabo un anélisis estacional, se deberia disponer
del mayor nimero de datos de caudales pico 2. Los datos disponibles hasta
no hace muchos anos, eran los caudales méximos anuales y mensuales. A
partir de la puesta en marcha de los SAIH, existen datos con intervalo
quinceminutal e incluso cincominutal. De cualquier forma dependiendo
de la casuistica de cada presa utilizaremos la informacion disponible que
como hemos dicho serd como minimo un dato mensual.

7.1.1. Analisis a nivel anual

Si sélo se estd interesado en llevar a cabo un analisis a nivel anual,
existen dos formas de abordarlo:

1. Tomar el caudal maximo de cada ano y obtener su volumen conco-
mitante

2. Usando el método picos sobre un determinado umbral. Esta segun-
da opcion puede ser interesante cuando la serie historica sea corta.
Sin embargo, requiere un mayor esfuerzo debido a la precaucion
que hay que tener respecto a la independencia de los datos.

Independientemente del método que adoptemos, en todo caso hay
que obtener el volumen concomitante a cada uno de los caudales pico,
los cuales se han tomando directamente de la estacién de aforo.

El valor del volumen se puede obtener a partir de los limnigramas, si
se tienen; sin embargo, cuando se habla de datos de hace mas de 30 anos,
obtener esta informacion es tarea complicada sino imposible. En este sen-
tido cabe decir que con la implementacién de los SAIH en las distintas

2Hablamos de caudales pico porque de las dos variables en juego la principal es el
caudal pico y el volumen es concomitante con respecto a la primera.
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Confederaciones Hidrograficas, para los tltimos 10-20 anos se podra con-
tar con informacién mas precisa. Con todo lo anterior, no queda otra
solucion que recurrir a los datos de caudales medios diarios y obtener de
ahi el valor del volumen. Esta ultima opcion presenta un problema, ya
que el bloque del tiempo es de 24 horas, mientras que el hidrograma co-
rrespondiente al pico en cuestion dificilmente coincidira con dicho bloque,
por lo que estaremos aumentando el valor del volumen. Esta dificultad,
quedara atenuada como dijimos anteriormente, a medida que aumente la
disponibilidad de los datos tipo SAIH, donde debido a la considerable re-
duccion del intervalo de tiempo, entre 5 y 15 minutos, se podra identificar
con més claridad el principio y final de cada hidrograma.

Para identificar el principio y fin del hidrograma, que corresponde con
el principio y el fin de la escorrentia, los criterios usados son:

e El principio se caracteriza por un aumento en la pendiente del hi-
drograma mayor del 20 %

e EL final por ajustarse a una funcién exponencial del tipo: @), =
Qo-e P

El criterio que se ha utilizado para establecer la independencia de los
datos de un registro es el indicado por (Cunnane, C.:; 1979), donde se
indica que dos registros cercanos se consideran independientes cuando se
cumple ambos puntos:

1. El caudal entre ellos se reduce en menos de dos tercios.

2. El tiempo entre picos excede 3-T),, donde T, es el tiempo medio
entre los picos de los primeros 5 hidrogramas claros 3 del registro.

Con todo lo anterior se dispone de parejas de valores @), V', que re-
presentan el valor maximo anual del caudal pico y su correspondiente
volumen.

Ahora nos queda elegir el método estadistico para llevar a cabo el
ajuste de las marginales que constituyen la copula, bien un sélo dato por
ano o el método de las excedencias.

3Se entiende por hidrograma claro, aquel hidrograma de un sélo pico con su rama
ascendente y descendente
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Método clasico. Un dato por ano

Este método es el mas sencillo, puesto que sélo implica tomar un da-
to por ano y aplicar la funcién de distribucion de méximos que mejor se
ajuste. Sin embargo, tiene un problema sobre todo en aquellas estacio-
nes que no dispongan de una serie de datos suficientes, entendiendo por
suficientes entre dos y tres veces el nimero de parametros de la funcion
de distribucion elegida. Cuando no sea de esta forma, es decir, que la
serie sea corta, el ajuste estadistico deber ser suficientemente estudiado
y analizado para paliar la ausencia de datos o bien recurrir a la opcién
de las excedencias.

Método de las excedencias

Esta opcion, usada en aquellas situaciones donde no se dispongan de
suficientes datos. Presenta un inconveniente ya que es algo mas compleja
que la anterior, puesto que implica lo siguiente:

1. Adoptar un valor umbral por encima del cual se toman todos los
datos disponibles de la serie.

2. Transformar la funcion de distribucién previamente ajustada a la
escala de maximo anual, para lo cual podremos utilizar la siguiente
expresion:

Fo(z) = exp {=A[l = G(2)]} (7.1)

siendo A el nimero medio de sucesos por ano y G(x) la funcién de
distribucion previamente ajustada a las excedencias.

Como ya comentamos anteriormente en este método se debe ser ri-
guroso en la eleccion de los datos; estos deben ser independientes para
garantizar que siguen un suceso de Poisson.

7.1.2. Andlisis a nivel estacional

Como ya hemos comentado anteriormente, un analisis a nivel estacio-
nal estd més indicado que uno anual, debido a la climatologia, ya que la
forma de llover en la distintas estaciones del ano es diferente.
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El primer problema con el que nos encontramos es la disponibilidad
de datos, puesto que hay que tener en cuenta que estaciones con registros
de caudales instantaneos superiores a 50-60 anos no son muy frecuentes.
Suponiendo dos estaciones, estariamos con una media de datos por es-
tacion de 30 datos, valor escaso por lo comentado anteriormente. Esto
implica tener que utilizar el método de los picos por encima de un deter-
minado umbral para conseguir realizar un ajuste de las marginales con
mayor numero de datos.

Otro inconveniente que tenemos con esta metodologia es la transfor-
macién a escala anual, ya que en seguridad de presas, los estandares de
seguridad estan enfocados a nivel anual.

Este inconveniente es facil de resolver como veremos en los apartados
siguientes.

7.1.3. Ajuste de los parametros de la cépula

Una vez ajustadas las marginales de cada una de las variables que
intervienen en el proceso multivariado, se tiene que adoptar una copula,
dentro del conjunto de cépulas indicado en la parte dedicada al estado
del conocimiento y concretamente en el capitulo dedicado a la teoria
de copulas. Asi, una vez seleccionada una copula, nos queda ajustar el
parametro de la cépula, con alguno de los métodos en la parte II, Teoria
basica de copulas.

De tal forma que, finalizados los pasos anteriores, se tiene ajustada la
funciéon multivarida. Es en este momento cuando se esta en condiciones
de poder generar muestras de distinto tamano.

7.1.4. Generacion de muestras aleatorias

Existen varios algoritmos de generaciéon de muestras aleatorias. De
entre todos ellos se muestra el mas extendido entre la literatura de fun-
ciones multivaridas.

Se pretende generar n observaciones, (q,v), a partir de la muestra
inicial obtenida de la estacién de aforo, (Q,V’), cuyas marginales son
respectivamente Fy y Fy y la funcién cépula C%. En virtud del teorema
de Sklar, necesitamos generar parejas (x,y) y mediante las expresiones
siguientes transformamos (z,y) en (¢, v):
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q=Fy ()
{v=£”@ (72)

para generar la pareja (x,y) se debe utilizar el concepto de distribucién
condicional de Y, dado el evento {X = z} tal que:

0
c:(y) = P{Y <y|X =2} = o-C(x,y) (7.3)
De tal forma que el algoritmo quedaria de la siguiente forma.

1. Se generan variables independientes (z, t) uniformemente distribui-
das en [

2. Se obtiene la variable y mediante la expresién: y = L (1)

3. Se obtienen las variables (¢q,v) a partir de la expresién:

q=Fy ()
{v=£”@

Otros algoritmos de generacién de muestras se pueden ver en (Devro-
ve, L.:, 1986) y (Johnson, M.E.: | 1987).

7.2. Funcion de distribucién del nivel pre-
vio de embalse

Como hemos comentado a lo largo de esta tesis, en el momento que
tenga lugar la avenida maxima anual, el nivel previo de embalse tiene una
gran importancia, puesto que el resultado final no sélo esta condicionado
por la magnitud del evento de entrada sino también por el nivel en el que
se encuentre el embalse.

Es importante resaltar que ambos hechos, magnitud de la avenida y
nivel previo son independientes, si bien matizando que debido a la pecu-
liaridad de la meteorologia de la zona en cuestién, también se tiene una
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estacionalidad del nivel de embalse que deben se deben tratar conjunta-
mente. Es decir, que el nivel de embalse varia de acueredo con los inputs
de entrada, pero también de acuerdo a las normas de explotacién, que
deben tratar de satisfacer las demandas aguas abajo del embalse.

En la figura 7.1 queremos poner de manifiesto que la avenida de sali-
da, una vez ha sido transitada a través del embalse, es funcién del nivel
previo, de la magnitud de la avenida de entrada asi como en el caso de
presas cuyo aliviadero tenga compuertas, del funcionamiento de las mis-
mas, pero destacando la independencia de las tres variables anteriores.

Nivel previo de embalse Hidrograma de entrada x: funcionamiento de
; periodo de retorno T]- k compuertas
M
>
. A

L ® x ®

i =

‘

Transito de la avenida
segtin Normas de Explotacién

Nivel maximo: Z E
E(ij k)

Caudal punta: QF

Figura 7.1. Esquema del resultado final del evento, una vez ha transitado
por el sistema presa-embalse.

Es por tanto objeto de este capitulo, obtener la funcién de distribucién
del nivel previo de embalse. Para obtenerla podemos tratar de ajustar una
funcién de forma analitica o empirica.
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El primer caso representa una complicacién consustancial a la for-
ma de la distribucion de los niveles de embalse, ya que estan acotados
superiormente (nivel méximo de embalse) e inferiormente (nivel de em-
balse vacio). Ademds de lo anterior es una funcién bimodal. Con todo
ello se quier poner de manifiesto la dificultad que conlleva el tratamiento
matematico del ajuste de una una funcién de distribucién de este tipo.

Debido a la dificultad del primer método, se opta por el ajuste empiri-
co a la serie de datos de nivel, debido a la sencillez del mismo.

Para ello se parte de los registros de los niveles medios diarios del
embalse, cuando el embalse esta construido y determinar la funcién de
distribucién correspondiente. En el caso de querer abordar la seguridad
de una futura presa que todavia no esta construida, se puede llevar a cabo
una simulacién en funcion de los recursos existentes y las necesidades a
satisfacer de acuerdo con unas normas de explotacion. Todo ello nos daria
unos niveles de embalse de la presa a los que se les asignaria una funcion
de distribucion.

De una forma u otra se obtienen unos niveles diarios de embalse.
Dependiendo del estudio que se quiera llevar a cabo sea estacional o
anual, separaremos los datos del nivel o no, teniendo en su caso niveles
estacionales o anuales.

Estos niveles son susceptibles de ajustar una funcién de distribucion
empirica, estacional o anual. Asi cuando se lleve a cabo una simulacion
montecarlo de niveles previos de embalse, se genera una variable aleatoria
uniforme en el intervalo [0, 1] de tal forma que hagamos corresponder a
cada valor de dicha variable aleatorio un nivel de embalse a partir de la
funcion de distribuciéon empirica.

Para finalizar con este apartado, mostrar las particularidades con las
que nos podemos encontrar.

La primera de ellas, es suponer el embalse a su nivel maximo normal,
correspondiente al umbral del aliviadero. Hipdtesis que nos deja del lado
de la seguridad pero sin embargo no refleja la realidad.

La segunda de ellas es suponer un nivel aleatorio pero restringiendo
el nivel maximo a un determinado valor, es decir, dejar un determinado
resguardo. Para ello se supone la funcion de distribucion a partir de los
datos de la serie de niveles diarios, pero cuando salga un valor superior
al limite fijado, adoptar dicho valor limite éste. Lo que se esta haciendo
es truncar la funcion de distribucion. Esto supone una concentracion de
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valores en torno a este nivel maximo fijado. Esta segunda posibilidad
estd indicada cuando se quiere analizar la opcion de los resguardos es-
tacionales. Esto es un habito muy extendido en nuestro pais sobre todo
cuando se cree que el aliviadero de la presa no es suficiente para eva-
cuar una determinada avenida, dejando ese resguardo para laminacion
o si bien el aliviadero es suficiente, se pretende atenuar la avenida para
evitar danos aguas abajo.

7.3. Generacion de hidrogramas y transito
a través del embalse

Una vez generada una muestra suficientemente grande de parejas
(@, V) capaz de representar la variabilidad del fenémeno que se pretende
estudiar se tienen que transformar en hidrogramas.

Para ello sirve cualquier método de los vistos en la seccién 4.6. En el
caso de estudio que se verd mas adelante se aplica una funcion Gamma,
ya que como se vio es una funcion que se deja manejar con facilidad, y
no presentar discontinuidades.

De tal forma que se pasa de un conjunto de parejas (@, V) a un
conjunto de hidrogramas. Ademas como se vio en el apartado anterior,
11, también se tiene una herramienta capaz de generar de forma aleatoria
el nivel previo de embalse. Si a cada hidrograma se le asocia un nivel
previo de embalse, se tienen todos los elemento necesarios para llevar el
transito de los hidrogramas a través del sistema presa embalse.

El transito de avenidas a lo largo de un embalse se resuelve por medio
de la ecuacion de continuidad:

W 1t - (4
donde S(t), representa el volumen almacenado en funcién del tiempo,
I(t) representa el hidrograma de entrada al embalse y Q(t) representa el
hidrograma de salida.

El tnico dato que conocemos en la expresion 7.4 es [(t), pero es
insuficiente ya que nos hacen falta dos datos mas y consecuentemente
una ecuacién mas.
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Esta segunda ecuacion necesaria para resolver el problema la podemos
obtener a través de la funcién de almacenamiento, (Chow, V. T. et al |
1988), cuya expresion es la siguiente:

Al &1 dQ d?@)

7%7@7"'7@7%7% (75)

S=f ([
Estas dos ecuaciones, 7.4 y 7.5 forman un sistema de dos ecuaciones
con dos incognitas.
Existen varios métodos para resolver el transito del hidrograma a
través de un embalse. A continuacion se indican de forma resumida cada
uno de ellos.

7.3.1. Meétodo de la superficie libre horizontal

Este método también conocido como método de Puls modificado, tie-
ne como hipétesis de partida la consideracion de que la superficie libre
del embalse siempre permanece horizontal. Otra consideracién de este
método es la relacion lineal a lo largo de un intervalo de tiempo, t, entre
los caudales de entrada y salida, lo cual es cierto siempre y cuando dicho
intervalo sea pequeiio *.

Teniendo en cuenta las hipdtesis anteriores y las ecuaciones 7.4 y
7.5, la variacion del volumen embalsado a lo largo del tiempo adopta la
siguiente expresion:

Sit+1 (i+1)At (i+1)At
/ qs — / ()t — / Q(t)dt (7.6)
S; i i

At At

donde los valores del aporte, al principio y final del intervalo i-ésimo de
tiempo en el que se integran, serian [; e I, y los correspondientes del
caudal de salida ); y (Q;+1. Como hemos dicho que una de las hipotesis
era la linealidad entre intervalos de tiempo en los hidrogramas de entrada
y salida, la expresién 7.6, toma el valor:

e

Sit1— S 5

Al — %At (7.7)

4Se entiende por pequeiio aquellos intervalos de tiempo inferiores a 0.1 veces el
tiempo al pico del hidrograma de entrada
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La ecuacion 7.7 se puede resolver con la ayuda de la ecuacion 7.5, que
haciendo uso de la hipétesis de horizontalidad de la lamina de agua a lo
largo del tiempo, sera invariable. La relacién entre S y (), se obtiene de
la siguiente forma:

e La relacién entre altura y almacenamiento, S = f(H), se obtiene a
partir de levantamientos topogréficos.

e Larelacién entra la altura y el caudal de salida, Q = f(H), depende
del tipo de vertedero.

De esta forma y siguiendo el esquema de la figura 7.2, se puede ver
el modo de operar para resolver el problema, para lo cual serd necesario
interpolar linealmente en la curva de almacenamiento del embalse.

7.3.2. Meétodos numéricos para resolver la ecuacion
de continuidad

Siguiendo con la hipétesis anterior del transito de avenidas a través de
embalse, suponiendo que la superficie permanece horizontal, existen otros
métodos que consisten en resolver la ecuacién de continuidad (7.4) me-
diante métodos numéricos. De entre todos ellos cabe destacar el método
de Euler y Runge-Kutta.

Tal y como indica (Fenton, J. D.: |, 1992) de todos los métodos numéri-
cos, el método de Euler es el que peor se ajusta, mientras que el método
de Runge-Kutta de orden dos, tres y cuatro es una buena aproximacion,
al igual que el método tradicional, ver apartado 7.3.1. Es por todo lo
anterior que se va a utilizar el método tradicional ya que es un método
sencillo y da muy buenos resultados. Para finalizar con este comenta-
rio, hay que indicar que el intervalo de tiempo en el que se discretriza
el hidrograma también tiene que ver en la precision del método, siendo
intervalos de tiempo pequenos preferibles.

No obstante, se indica de forma esquemadtica el método de Runge-
Kutta de orden 4.

Este método parte de la ecuacién de continuidad, (7.4). El cambio de
volumen, dS originado por la variacion de la cota de la superficie libre,
dy, sera:
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Elevacion superficie del agua
Elevacion superficie del agua

Almacenamiento Caudal de salida

Caudal de salida |
I

Figura 7.2. Desarrollo de una funcién de almacenamiento-caudal de salida
para transito en embalse nivelado con base en las curvas de volumen-elevacion
y elevacién-caudal de salida.

dsS = A(y)dy (7.8)

donde A(y) es la funcién que expresa la superficie libre en funcién de
la cota del embalse.

La ecuacién de continuidad (7.4) puede expresarse de la siguiente
forma:

Aly)dy
W _ 1) - Q) (7.9
despejando la expresion anterior queda:
@ _ () - Qy) (7.10)

at Ay
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La ecuacién diferencial ordinaria de primer orden, (7.10), necesita
para llevar a cabo su resolucién numeérica, una condiciéon de valor inicial,
correspondiente en este caso al valor del nivel de embalse en el instante
to, pretendiendo obtener el valor del nivel y en el punto final, ¢; asi como
en una serie de puntos intermedios discretos, tq, to, t3,...,t,, a intervalos
de tiempo discretos previamente fijados.

El método de Runge-Kutta aproxima el valor de la funcién y(t) sobre
un intervalo de tiempo, At, mediante un desarrollo en serie de Taylor:

2 n

At ! At 1"
Tf (tmyn)—i_T (tn7yn)+"‘+

Ynt1 =Yn t [ (tn,yn) (7.11)

n!

siendo y,,+1 el valor del nivel del embalse en el instante de tiempo ¢, e
Y, el valor del nivel de embalse en el instante t,,, f (t,,yn) el valor de las
derivadas sucesivas de la funcién calculadas en el punto (t,,yn).

Si despreciamos a partir del quinto término de la ecuacién 7.11, se
queda la siguiente expresion:

2 3 4
i = Ut AL (b, yn) 4 5 1t ym) 45 1 () 5 7 )
' ' ' (7.12)

La expresiéon (7.12) es la aproximacién de Runge-Kutta de cuarto
orden.

Este método requiere cuatro evaluaciones de la derivada en cada paso
o intervalo de tiempo At.

La figura 7.3 muestra el desarrollo del procedimiento.

7.3.3. Andlisis de sensibilidad del tamano de la mues-
tra

Una vez llevados a cabo los pasos anteriormente descritos, se obtienen
los resultados, que son el nivel maximo alcanzado, asi como el hidrograma
de salida (Caudal pico y Volumen).

Al principio de este capitulo se hizo hincapié en que el tamano de
la muestra generada fuera suficientemente grande. Una vez se tienen los
resultados, se puede cuestionar si la muestra es o no suficiente, para lo
cual se lleva a cabo un analisis de sensibilidad de los datos obtenidos.
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El anélisis de sensibilidad consiste en obtener una muestra inicial pe-
quena, por ejemplo de tamano 1.000, y representar la funciéon de densidad
o distribucién de la variable nivel maximo alcanzado. A continuaciéon se
toma otra muestra aleatoria de tamano 5.000 y se vuelve a representar
la funcién de densidad o distribucion frente a la obtenida previamente.
Si no existe apenas diferencia, el proceso ha concluido, suponiendo que
el tamano 1.000 es un buen valor. En caso contrario, se sigue de for-
ma analoga hasta obtener un tamano de muestra tal que con el anterior
no exista apenas variaciéon, momento en el cual se detiene el andlisis de
sensibilidad.

7.4. Funcion de distribucion bivariada de
salida (Qpico, V)

Tal como ha quedado patente en el apartado anterior 7.3.3, los datos
que se obtienen son el nivel maximo alcanzado asi como el hidrograma
de salida.

Sin embargo, cabe decir al respecto que esta estructura de datos no es
la misma que la inicial de entrada. Para ello tenemos que convertir estos
datos en una funcion de distribucion bivariada analoga a la de entrada,
que nos permita poder avanzar hacia aguas abajo en caso necesario.

Existen dos formas de obtener esta funcion de distribucién bivaria-
da (Qpico; V), la primera de ellas mediante el uso de cépulas y la otra
mediante técnicas de interpolacion.

7.4.1. Empleo de cépulas matematicas

Mediante simulacién montecarlo, partiendo de los hidrogramas de en-
trada y unos niveles previo aleatorios, se obtienen los hidrogramas de
salida. De estos hidrogramas de salida obtenemos el caudal pico asi como
el volumen.

Es decir, tenemos parejas de valores (Qpico, V) y por lo tanto se puede
aplicar lo visto en el capitulo 10. La diferencia que hay respecto al caso
inicial, es que aqui el tamano de la muestra es mucho mas grande que los
datos obtenidos a partir de la estacion de aforo.
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De esta forma, previo ajuste de las marginales asi como de la eleccién
de la cépula ° se ajustard el pardmetro de la misma mediante los procesos
vistos previamente.

De esta forma, con la funcién cépula ajustada, se tienen la funcion de
distribucion y densidad. Es decir, se dispone de una estructura de salida
de datos analoga a la de entrada.

7.4.2. Uso de interpolaciéon y técnicas de suavizado

Antes de comenzar con las técnicas de suavizado, se presenta el méto-
do tedrico de obtener la funcion de distribucién y densidad bivariada.

Método tedrico

Este método consiste en llevar a cabo el transito de los hidrogramas de
entrada previamente obtenidos a lo largo del embalse, pero en este caso
el nivel previo no se considera aleatorio, sino que se hace para distinto
niveles previos, es decir, que si el embalse tiene una capacidad de 30 hm?,
se consideran escalones de llenado con un determinado paso, por ejemplo,
0,0.5,1,1.5,2,..., 30 hm®. De esta forma se puede obtener la funcién de
densidad condicionada a cada nivel de llenado previo.

f(Qp, VIE) (7.13)

También es conocida la funcién de densidad y distribucion del nivel
de llenado previo, ver capitulo 11

f(E) (7.14)

A partir de la funcién de densidad relativa 7.13 y la funcién de den-
sidad del nivel de llenado previo 7.14, se obtiene la funcién de densidad
absoluta, integrando desde volimenes embalsados 0 hasta el nivel maxi-
mo, Epaz-

(@ V) = / " HQVIE) - F(B)E (7.15)

5Para la eleccién de la cépula, un buen criterio puede ser adoptar la misma familia
de la que procedian los datos iniciales. Si el ajuste es bueno concluye el proceso, en
caso contrario ajustar cualquier otra copula.
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F(Q,V /QF /Em F(Qp V) dQ, - dE (7.16)

Las expresiones 7.15 y 7.16, se pueden resolver numéricamente.

Sin embargo, plantea el problema tipico de ausencia de datos en la
parte correspondiente a la cola derecha de las distribuciones.

Para resolver este problema se puede optar por llevarlo a cabo median-
te simulacion montecarlo, donde el nivel previo varia de forma aleatoria
tal como se considerd en el apartado 7.4.1

De esta forma se obtendrian las funciones de densidad y distribucién
mediante interpolacion y suavizado.

Método montecarlo y posterior interpolacion y suavizado

Visto el problema que conlleva resolverlo de forma tedrica, se indica
una alternativa que sortea el problema anterior, obteniendo una funcion
de distribucién empirica a partir de los datos obtenidos mediante simu-
lacién montecarlo.

En este método estamos ante las mismas condiciones de partida que
el método de las copulas visto anteriormente 7.4.1.

Para determinar la funcién de densidad, suponemos una malla ng, x
ny, donde ng,, es el nimero de celdas en la direccién del eje @, y ny es el
numero de celdas que hay en la direccion del eje V. El tamano de celdas
en la direccion @), ng,, se obtendra a través de la siguiente expresion,

_ @
ng, = AQ
p

donde Ag,, es el tamafio de la celda en la direccién Q).
De la misma forma se procede con el niimero de celdas en la direccién

(7.17)

v

V
nV:A—V

El siguiente paso consiste en determinar cuantos datos, de la muestra
obtenida, caen en cada una de las celdas ng,zny. De esta forma se obtiene
la funcién de densidad.

Para ello aplicaremos la siguiente expresion:

(7.18)
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Yo L Qppia) < ur, Vg < ug)
n

donde I, es la funcién indicador que toma valor 1 cuando la expresion
que conlleva es cierta y cero si es falsa y n es el tamano de la muestra
generada.

La superficie obtenida mediante la expresién 7.19, presenta muchas
discontinuidades, por lo que se pretende suavizarla. Para ello se procede
de la siguiente forma:

(7.19)

F,v) =

Zw I(Qp[i,l] < up, Viig < ug) — 1
n—1

Fo,v = (7.20)

Ahora hay que destacar las siguientes opciones:
L. Siuy < min(Qp) o ug < min(V') entones Fg, v (u1,uz) =0
2. Siug > min(Qp) y up > min(V) entones Fy, v(ui,us) =1

3. Siuy > min(Q)p) o ug > min(V), se sustituye el valor de u por su
correspondiente valor maximo y se comienza una nueva discusion:

(a) Si,u; € Qpyus € V,entonces F(QP,V) (ul,u2) = Fiy 1y (ul, u2)

(b) Si un elemento pertenece a un intervalo pero no al otro, se

interpola entre dos vértices, igual que en el caso univaria-
do. La expresion adopta la siguiente forma Fq, v)(ul,u2) =

q-Fig, vy(ul,a) +p-Fy 1 (ul,b)

(c) Si ambos elementos estan entre pares de vértices, entonces
se calculan los valores, a, b, p y q para cada variable, y la
interpolacion es en este caso entre cuatro vértices:

F(Qp,v)(ma u2) = q1-q2- F(’bpﬁv)(al, az)+qi - p2 - F(Z)p,v)(@l, ba)+
P12 Fg, vy (b1, a2) + prepa- Flg 1y(b1,b2)

7.4.3. Caso particular del analisis estacional

Finalmente, vamos a mostrar la metodologia para abordar el caso
estacional, que como se vio anteriormente es interesante en algunos casos.
Los datos de partida serian dos funciones de distribucién bivariadas
obtenidas por alguno de los métodos vistos. El objetivo seria pasar de dos
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funciones de distribucién correspondientes a las dos estaciones fijadas a
una distribucién bivariada anual.
Para ello se desarrollaria a partir de la siguiente expresion:

F(Qy V) = FP(Q,, V) + FE2(Q,, V) — FE(Q,, V) - FP(Q,, V)

(7.21)

De esta forma habriamos obtenido una funcién de distribucién biva-

riada anual a partir de las funciones de distribuciéon bivariadas estacio-
nales.
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Figura 7.3. Pasos para definir los incrementos de elevacién para el método
de Runge-Kutta de cuarto orden
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Recopilacién de informacion y
contexto

El caso de estudio lo constituye una presa espanola, Cueva Foradada,
de titularidad estatal, que termin6 de construirse en el ano 1.926, y en
la cual se van aplicar los contenidos presentados en la parte 1, estado del
conocimiento, y la metodologia indicada en la parte 2.

El rio Martin, que discurre mayoritariamente por la provincia de Te-
ruel, es un afluente de la margen derecha del rio Ebro. Desemboca en éste
ya en la provincia de Zaragoza, en el término municipal de Escatron. Se
forma tras la confluencia de cuatro rios: Segura, Fuenferrada, Rambla y
Parras, que nacen en las estribaciones de la Sierra de Cucalén, a 1.550 m
del altitud. Su longitud es de 98 km. La cota de la desembocadura, en el
rio Ebro, es de 140 msnm. La superficie de la cuenca es de 2.110 km?.

El rio Martin esta regulado tinicamente por la presa de Cueva Fora-
dada. No obstante, tiene un afluente, el rio Escuriza, sobre el que existe
una pequena presa, denominada Escuriza, cuya titularidad ostenta la
comunidad de regantes del pantano de Escuriza, con una capacidad de
embalse de 3.5 hm®. Esta presa se termind de construir en el ano 1.896.
Esté situada en el término municipal de Alloza, provincia de Teruel.

143
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A continuacién se muestra un detalle de cuenca asi como una vista
aérea general de la presa se muestra en la Figuras 8.1 y 8.2.

Leyenda © AFOROS EN RO
1. A127 RIO MARTIN EN ALCAINE
S60 - 760 = © PLUVIOMETROS
géf) - 1196600 — 1. P027 VIVEL DEL RiO MARTIN
2. R046 SEGURA DE LOS VAROS
1160 - 1360 — 3.R101 ALCAINE
- == )
1360 - 1560 4. EM17 EMBALSE DE CUEVA FORADADA
1560 - 1760 = ——  RiO MARTIN

Figura 8.1. Detalle de la cuenca hidrografica del rio Martin hasta el embalse
de Cueva Foradada
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8.1. Descripcién del embalse y la presa

8.1.1. Embalse

El embalse de Cueva Foradada tiene su nivel maximo normal (NMN)
a la cota 579,93 msnm, y una capacidad de 22,08 hm?®, ocupando una
superficie maxima de 229 ha, pertenecientes a los términos municipales
de Oliete y Alcaine. La cuenca vertiente al embalse de Cueva Foradada
pertenece en su totalidad a la provincia de Teruel, con una superficie
de 671 km?, un longitud de cauce hasta el embalse de 51 km y con una
aportacién media anual de 36 hm®. La precipitacién media es de 276
mm y la pendiente media del cauce es 0,014. Con todos estos datos y
aplicando la férmula 8.1, véase (Témez, J.R. , 1978), se obtiene que el
tiempo de concentracion es aproximadamente de 14 horas.

L
T, = ().:))(ﬁ)o-76 (8.1)

8.1.2. Presa

La presa de Cueva Foradada, ubicada en el término municipal de
Oliete (provincia de Teruel), se encuentra sobre el rio Martin, en la mar-
gen derecha del rio Ebro. Se trata de una presa de gravedad con planta
curva, cuya altura sobre cimientos es de 65 m, situandose la coronacion
a la cota 581,93 msnm La longitud de la coronacion es de 112,6 m. El
talud de aguas arriba es vertical y el de aguas abajo es de 0,85. El vo-
lumen de fabrica asciende a 57.660 m®. La presa tiene dos érganos de
desagiie, constituidos por una galeria externa, antiguo tunel de desvio,
y un desagiie de fondo. El desagiie de fondo, consta de tres conductos
de 1,2x2 m. La galeria exterior, consta de tres conductos de 1,2x2 m. La
presa dispone de un aliviadero de superficie, de un solo vano, situado en
la margen izquierda de la presa y sin compuertas.

8.1.3. Aliviadero

El aliviadero de superficie estda construido junto a la presa, en la
margen izquierda de la misma. Tiene forma curva, muy similar al cuerpo
de la propia presa. Esta formado por un vano tinico de 110 m de luz, con
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el umbral del vertedero situado a la cota 579,93 msnm. No dispone de
compuertas. Tras el umbral del vertedero se inicia el canal de descarga,
en escalera, cuyo punto de vertido es el rio a una distancia aproximada
de 50 m aguas abajo del pie de presa.

El canal de descarga estd formado por pequenas presas escalonadas de
diversas alturas que amortiguan la caida del agua para que llegue al rio
con poca energia. Se encuentra limitado por grandes muros, prolongacion
de los cajeros del colector, aumentando la seccion de descarga a medida
que se aproxima al nivel del rio y terminando con amplio desagiie en la
unioén con éste.

Una vista aérea general del aliviadero lateral situado en la margen
izquierda se muestra en las figuras 8.3 y 8.4. En esta tultima se puede
apreciar el aliviadero en descarga.

El aliviadero de superficie de esta presa, es un canal con una pendiente
uniforme al principio de su desarrollo y posteriormente en su retorno al
cauce, presenta unos escalones para disipar energia. En las siguientes
fotos se ve el desarrollo del mismo.

8.1.4. Elementos de desagiie
Desagiie de fondo

El desagiie de fondo esta constituido por una galeria en tinel, de 40 m
de longitud, atravesando la presa penpendicularmente en su parte central.
La embocadura de entrada estd situada en el paramento vertical. La parte
superior del tunel es circular y sus dimensiones son 3 m de luz y 3,75 m de
flecha. La galeria de acceso a la cdmara de mecanismos, también normal
a la Presa, es paralela a la de desagiie y estd situada en el mismo plano
vertical y en su parte superior. En la caAmara de mecanismos estan los
mandos y cuadros eléctricos para el accionamiento de las dos compuertas.
Estas compuertas son deslizantes sobre llanta de bronce, tienen 2 m de
altura y 1,16 m de luz.

La evacuacion final del desagiie de fondo, a partir de las compuertas,
se realiza por la galeria en tunel, que tiene seccion circular en la parte
superior y la parte inferior es rectangular, con la misma luz de 1,15 m,
que las compuertas y alturas variables desde 2 m en el origen hasta 2,95
m en la salida y con una pendiente uniforme en solera de 0,058, entrando
en carga, a la cota 547,93 msnm (11 m sobre el cauce del rio).
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Galeria exterior

En realidad son tres desagiies iguales alojados en el antiguo tunel
de desvio del rio, que se adapto para ello. La galeria atraviesa la ladera
izquierda y las cdmaras de mecanismos y compuertas fueron excavadas
en subterraneo.

La embocadura de entrada es un ensanche ovalado por la parte su-
perior de 3,75 m de altura y 6,60 m de eje horizontal. No tiene rejilla de
proteccion ni sistema de ataguiado. El acceso a la cAmara de mecanismos,
situada sobre las compuertas, se hace a través de un pozo vertical y una
galeria inclinada en rampa, en la que existe via y vagoneta accionada por
un cabestrante. El pozo tiene una escalera de caracol y, en la parte supe-
rior, hay un puente grua de accionamiento manual para el movimiento de
los elementos pesados. La camara de compuertas y mecanismos esta do-
tada de cuadro para mando eléctrico, criks de accionamiento y llaves de
los by-pass y aducciones.

La galeria en tunel tiene un abocinamiento de 11,60 m antes de las
compuertas y otro de salida de 8,30 m de longitud. El tramo de galeria
desde este punto hasta el final es de 192,26 m y la zona de salida en trin-
chera tiene 17,10 m de longitud. La longitud de galeria, en la cAmara de
compuertas y mecanismos es de 9,15 m. La seccion del tinel de descarga
es de 2,65 m de luz en la base por 3,90 m de altura, con boveda rebajada
de 2 m de radio y 0,90 m de flecha.

Los tres desagiies de la galeria exterior estan provistos de doble cie-
rre de compuertas deslizantes que se accionan eléctricamente. Las seis
compuertas son de 1,20 m de luz por 2 m de altura.

Hay nueve vélvulas compuerta, de 350 mm de diametro, que son los
by-pass que tienen por mision el equilibrio de presiones, limpieza de lodos
delante de las compuertas anteriores y el paso de agua del embalse al ttnel
de desvio sin tocar las compuertas del desagiie. También existen cinco
valvulas, de 150 mm de diametro, para las aducciones de aire aguas abajo
de las compuertas y en cada conducto independiente. Todas las llaves de
los by-pass y aducciones son manuales.

La cota de la solera de la galeria es de 1,80 m sobre el cauce del rio
y entra en carga con 10 m de altura de agua; es decir, entra en carga a
la cota 549 msnm. La capacidad maxima de desagiie viene condicionada
por la seccién de compuertas que permiten el paso de un caudal maximo
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de desagiie de 149.53 m3/s, con las tres compuertas abiertas simultédnea-
mente.

8.1.5. Tomas

Existe dos tomas de agua, la principal propiamente dicha y otra de
toma de riegos a pie de presa, donde se encuentran los conductos encar-
gados de la regulacion de riegos, del canal y la toma de abastecimiento
de la Mancomunidad del Bajo Martin.

La torre de toma esta constituida por tres cierres a diferente cota. Se
encuentra ubicada en la parte central de cuerpo de presa, y adosada al
paramento se encuentra una tuberia metélica de didmetro 900 mm con
tres puntos de toma a diferentes alturas (570,25, 554,93 y 542,38 msnm).
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Figura 8.2. Vista aérea general de la presa de Cueva Foradada
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Figura 8.3. Vista general del aliviadero de la presa de Cueva Foradada

Figura 8.4. Aliviadero en descarga de la presa de Cueva Foradada



Capitulo 8. Recopilacion de informacion y contexto 151

Figura 8.5. Vista del canal de desagiie en sus primeros metros

Figura 8.6. Vista del punto retorno del aliviadero al rio
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Hidrologia de la presa de
Cueva Foradada

La informacién que aparece en este apartado ha sido aportada por la
Confederacion Hidrografica del Ebro en lo que respecta a la presa, y los
datos foronémicos se han obtenido de las publicaciones del CEDEX. A
medida que se vaya utilizando la informacién se volvera hacer referencia
de las fuentes.

Ya se vio en los capitulos anteriores, que cuando se disponga de una
estacion de aforo, es preferible utilizar estos datos debido a que ya se
han filtrado varias de las incertidumbres que entran en la modelizacién
del suceso hidrologico de entrada al embalse. Es decir, no tenemos que
analizar los parametros del umbral de escorrentia, cuanto ha llovido,
como se ha distribuido la lluvia tanto en tiempo como en espacio, etc.,
debido a que todas esas variables hidrolégicas han sido recogidas por la
estacion de aforo a través de los hidrogramas registrados.

A escasos kilometros de la entrada del embalse de Cueva Foradada
existe una estacion de aforo, la E-9127 Rio Martin en Alcaine, cuyas coor-
denadas UTM son (693539, 4536469). De esta estacién se han obtenido
los datos correspondientes a los caudales maximos instantaneos mensua-

153
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les y los datos del caudal medio diario. Estos tltimos nos serviran para
calcular el volumen correspondiente a cada una de las avenidas méaximas
mensuales, obteniendo para cada mes el caudal maximo instantaneo y el
volumen asociado a dicho evento.

Como ya se indicé en los capitulos anteriores, para abordar un estudio
de extremos, se puede llevar a cabo mediante dos metodologias:

1. Mediante la utilizacion de un dato por ano, maximo por bloques,
donde en tamano del bloque es de un ano.

2. Mediante el método de las excedencias, donde se utilizan todos los
datos por encima de un determinado umbral, que previamente hay
que determinar.

En el caso que nos ocupa se desarrollan las dos metodologias para
compararlas entre ellas y ver sus ventajas e inconvenientes.

Los datos publicados por el CEDEX hasta la fecha, comienzan en el
ano 1964 y finalizan el ano 2008.

El proceso que se ha seguido es el siguiente: en primer lugar se toman
los caudales méaximos instantaneos de cada uno de los anos, en total
44 datos, en segundo lugar se han tomado los datos de caudal maximo
instantdaneo de cada uno de los meses de esos 44 anos, lo que supone un
total de 528 datos.

Una vez seleccionados todos los datos se procede al ajuste de las
distintas funciones de distribucién de valores extremos. De todas ellas,
se muestran las que mejor se han ajustado y que son: General Extreme
Value, Log Pearson tipo I1I y General Pareto Distribution. Se han tratado
otras, pero se ajustaban peor que las seleccionadas y no se ha considerado
oportuno mostrarlas en esta tesis.

9.1. Ajuste anual del caudal maximo ins-
tantaneo mediante el método de blo-
ques

Se muestran en la tabla 9.1 el valor de los caudales maximos ins-
tantaneos que sirven de base para llevar a cabo los ajustes estadisticos:
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Ao | Q(m?/s) | Ao | Q(m?/s) | Afio | Q(m?/s) | Ao | Q(m?/s)
1964 3.47 1976 37.6 1988 53.95 2000 7.34
1965 23.94 1977 6.8 1989 26.15 2001 23.4
1966 18.9 1978 8.06 1990 12.42 2002 66.96
1967 8.16 1979 12.92 1991 6.753 2003 22.5
1968 25.09 1980 9.34 1992 5.895 2004 34.5
1969 19.45 1981 22.34 1993 2.46 2005 26.6
1970 23.92 1982 50.95 1994 10.22 2006 13.05
1971 88.25 1983 5.46 1995 18.1 2007 43
1972 67.55 1984 5.89 1996 23.95
1973 14.13 1985 5.64 1997 58.51
1974 81.68 1986 23.4 1998 9.34
1975 14.58 1987 23.95 1999 6.04

Tabla 9.1. Caudales maximos instantaneos anuales (ano hidrolégico). Esta-
cién n° 9127 Alcaine. Rio Martin

Con estos 44 datos, uno por cada ano hidroldgico se han ajustado las
funciones de distribucién de extremos que se pueden ver en la figura 9.1.

A la vista del ajuste anual de caudales méaximos instantaneos, se
puede decir que la funcién de distribucion de LP III ajustada bien por
méxima verosimilitud (ml) o método de los momentos ponderados (pmp)
se ajusta muy bien a la muestra, sin embargo, si bien el ajuste de la fun-
cién GEV por el método de los momentos es muy similar a las anteriores,
no se puede decir lo mismo cuando el ajuste es por ml.

Para determinar de forma mas rigurosa cudl es la funcion de distri-
buciéon que mejor se ajusta, se ha hecho un ajuste estadistico basado en
el test de Kolmogorov-Smirnov, cuyos resultados se muestra en la tabla
9.2

Se adopta, por tanto, la funcién GEV ajustada por el método de pmp
como la funcion de distribucién éptima. Los valores de los cuantiles para
la entrada al embalse se muestran en la tabla 9.3.
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Ajuste caudal max. anual

«  QMAX ANUAL. 44 datos .
450 | -~ GEV-ML. KS=0.53 o
—— GEV-PWM. KS=0.84 ’
400 |.-.- | p|II-ML. KS=0.87
350 |— LPII-LMOM. KS=0.78

5 10 50 100 200 500
Periodo de retorno

Figura 9.1. Ajuste de las funciones de distribucién de extremos a los caudales
méximos instantaneos anuales. Fuente CEDEX. Estacion de aforo de Alcaine.
Rio Martin. CHE

Func. de distribucién | Test K-S
GEV (PWP) 0.84
GEV (ML) 0.53
LP IIT (PWP) 0.78
LP IIT (ML) 0.87

Tabla 9.2. A juzgar por los ajuste, las funciones de distribucién que mejor
pasan el test son la GEV(PWP) y LPIII(ML). Cualquiera de las dos son
buenos ajustes.

9.2. Ajuste anual del caudal maximo ins-
tantaneo mediante el método de las
excedencias

Este método presenta como ventaja importante, disponer de mas da-
tos, concretamente para esta estacion se tiene un dato por cada mes, de
caudal pico instantédneo, por lo que a priori se disponen de 12x44=528
datos. Se indica a priori puesto que en este método hay que ser muy
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T | Qm*/s)
5 36
10 51
50 97
100 | 122
500 [ 202
1000 | 249
5000 | 394

Tabla 9.3. Valores del caudal méximo instantdneo para los diferentes periodos
de retorno de la estacion n°® 9127 Alcaine, rio Martin, ajustada mediante la
funcién de distribucion GEV por el método de los momentos ponderados.

cuidadosos con la informacion, ya que los datos deben ser independien-
tes para que de se pueda aplicar esta metodologia, es decir, que sea un
proceso de Poisson. Un vez tenido en cuenta lo anterior la muestra final
queda reflejada en la tabla 9.4.

FECHA Q| FECHA Q| FECHA Q| FECHA Q

00/10/1964 | 0.68 | 16/06/1975 | 81.68 | 00/03/1986 | 0.61 | 22/08/1997 | 23.95

00/11/1964 | 0.68 | 00/07/1975 | 14.58 | 00/04/1986 | 0.91 | 23/09/1997 | 2.23

00/12/1964 | 3.47 | 00/08/1975 | 20.55 | 00/05/1986 | 5.64 | 06/10/1997 | 0.81

00/01/1965 | 1.39 | 00/09/1975 | 8.18 | 00/06/1986 | 1.06 | 30/11/1997 | 0.93

00/02/1965 | 1.48 | 00/10/1975 | 2.08 | 00/07/1986 | 0.30 | 18/12/1997 | 1.77

00/03/1965 | 1.39 | 00/11/1975 1.6 | 00/08/1986 | 0.30 | 01/01/1998 | 1.31

00/04/1965 | 1.14 | 00/12/1975 | 7.22 | 00/09/1986 | 5.64 | 03/02/1998 | 0.81

00/05/1965 | 0.62 | 00/01/1976 | 1.6 | 00/10/1986 | 23.4 | 01/03/1998 | 0.60

00/06/1965 | 3.06 | 00/02/1976 | 3.94 | 00/11/1986 | 1.44 | 27/04/1998 | 0.93

00/07/1965 | 2.93 | 00/03/1976 | 1.26 | 00/12/1986 | 1.44 | 27/05/1998 | 5.036

00/08/1965 | 2.93 | 00/04/1976 | 6.38 | 00/01/1987 | 7.66 | 06/06/1998 | 58.51

00/09/1965 | 0.44 | 30/05/1976 | 14.58 | 00/02/1987 | 1.08 | 01/07/1998 | 0.19

00/10/1965 | 16.81 | 00/06/1976 | 3.56 | 00/03/1987 | 1.08 | 26/08/1998 | 10.22

00/11/1965 | 2.85 | 00/07/1976 | 1.43 | 00/04/1987 | 1.08 | 24/09/1998 | 2.23

00/12/1965 | 3.65 | 00/08/1976 | 7.22 | 00/05/1987 | 0.42 | 06/10/1998 | 3.32

—Contintda en la pagina siguiente—
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00/01/1966 | 11.24 | 00/09/1976 2.56 | 00/06/1987 0.17 | 05/11/1998 0.36
00/02/1966 0.90 | 00/10/1976 1.09 | 00/07/1987 3.7 | 11/12/1998 0.68
00/03/1966 0.90 | 00/11/1976 0.92 | 00/08/1987 0.86 | 01/01/1999 0.36
00/04/1966 | 3.11 | 00/12/1976 | 3.94 | 00/09/1987 | 3.7 | 02/02/1999 | 0.36
00/05/1966 12.8 | 00/01/1977 | 16.36 | 00/10/1987 2.2 | 15/03/1999 1.18
00/06/1966 8.18 | 00/02/1977 6.8 | 00/11/1987 4 | 30/04/1999 1.77
27/07/1966 | 23.94 | 00/03/1977 3.18 | 00/12/1987 2.5 | 08/05/1999 2.30
00/08/1966 0.61 | 00/04/1977 2.32 | 00/01/1988 | 18.59 | 18/06/1999 9.34
00/09/1966 | 0.46 | 29/05/1977 | 37.6 | 00/02/1988 | 2.8 | 23/03/2000 | 0.38
00/10/1966 8.9 | 00/06/1977 | 26.85 | 00/03/1988 1.08 | 28/04/2000 0.73
00/11/1966 | 1.41 | 00/07/1977 | 36.3 | 00/04/1988 | 19.73 | 10/05/2000 | 3.77
00/12/1966 1.04 | 00/08/1977 2.08 | 00/05/1988 | 23.95 | 10/06/2000 6.04
00/01/1967 0.75 | 00/09/1977 2.08 | 00/06/1988 | 22.87 | 31/07/2000 2.64
00/02/1967 1.19 | 00/10/1977 1.09 | 00/01/1989 1.77 | 30/08/2000 5.26
00/03/1967 0.90 | 00/11/1977 0.92 | 00/02/1989 4.18 | 12/09/2000 0.47
00/04/1967 | 0.61 | 00/12/1977 | 0.67 | 00/03/1989 | 21.28 | 24/10/2000 | 7.34
00/05/1967 0.46 | 00/01/1978 0.67 | 00/04/1989 9.78 | 06/11/2000 1.03
00/06/1967 1.04 | 00/02/1978 0.67 | 00/05/1989 | 15.70 | 30/12/2000 0.66
00/07/1967 | 10.07 | 00/03/1978 1.09 | 00/06/1989 | 53.95 | 27/01/2001 0.88
25/08/1967 18.9 | 00/04/1978 0.67 | 00/07/1989 7.18 | 21/02/2001 0.96
00/09/1967 1.41 | 24/05/1978 6.80 | 00/08/1989 | 10.66 | 01/03/2001 0.58
23/10/1967 8.16 | 00/06/1978 5.12 | 00/12/1989 0.81 | 16/04/2001 0.47
00/11/1967 | 3.38 | 00/07/1978 | 3.94 | 00/01/1990 | 1.305 | 10/05/2001 | 1.12
00/12/1967 0.75 | 00/08/1978 5.54 | 00/02/1990 0.93 | 01/06/2001 0.26
00/01/1968 0.75 | 00/09/1978 1.43 | 00/03/1990 0.81 | 01/07/2001 0.18
00/02/1968 0.75 | 00/10/1978 0.67 | 00/04/1990 | 0.685 | 01/08/2001 0.22
00/03/1968 1.04 | 00/11/1978 0.75 | 00/05/1990 1.31 | 04/09/2001 1.39
00/04/1968 1.04 | 00/12/1978 0.75 | 00/06/1990 | 15.22 | 18/10/2001 0.34
00/05/1968 0.46 | 00/01/1979 1.26 | 00/07/1990 0.44 | 18/11/2001 0.34
00/06/1968 1.04 | 00/02/1979 1.26 | 00/08/1990 | 26.15 | 16/12/2001 0.38
00/07/1968 6 | 00/03/1979 | 1.43 | 00/09/1990 | 1.18 | 04/01/2002 | 0.34
00/08/1968 1.64 | 00/04/1979 2.08 | 12/10/1990 5.04 | 06/02/2002 0.47
00/09/1968 0.35 | 00/05/1979 1.43 | 30/11/1990 0.81 | 17/03/2002 0.38
00/10/1968 0.38 | 28/06/1979 8.06 | 23/12/1990 0.93 | 13/04/2002 1.30

—Contintda en la pagina siguiente—
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00/11/1968 | 22.75 | 00/07/1979 1.06 | 22/01/1991 0.81 | 09/05/2002 8.50
00/12/1968 1.41 | 00/08/1979 0.36 | 20/02/1991 1.99 | 08/06,/2002 0.51
00/01/1969 2.85 | 00/09/1979 0.94 | 25/03/1991 | 12.42 | 01/07/2002 0.34
00/02/1969 | 3.38 | 00/10/1979 | 12.92 | 17/04/1991 | 9.78 | 24/08/2002 | 23.40
00/03/1969 6.74 | 00/11/1979 1.19 | 09/05/1991 6.32 | 16/09/2002 9.10
00/04/1969 | 17.25 | 00/12/1979 0.94 | 03/06/1991 5.89 | 10/10/2002 4.69
00/05/1969 | 11.24 | 00/01/1980 1.06 | 03/07/1991 | 11.54 | 15/11/2002 0.73
00/06/1969 | 6.38 | 00/02/1980 | 1.31 | 04/08/1991 | 0.68 | 20/12/2002 | 0.81
00/07/1969 | 8.9 | 00/03/1980 | 1.54 | 21/09/1991 | 5.89 | 31/01/2003 | 0.81
09/08/1969 | 25.09 | 00/04/1980 1.31 | 31/10/1991 0.68 | 27/02/2003 0.96
00/09/1969 4.31 | 00/05/1980 5.5 | 30/11/1991 1.99 | 31/03/2003 2.28
00/10/1969 | 14.14 | 00/07/1980 0.61 | 02/12/1991 4.18 | 16/04/2003 7.34
00/11/1969 7.18 | 00/08/1980 0.44 | 31/01/1992 1.18 | 07/05/2003 | 66.96
00/12/1969 1.1 | 00/09/1980 0.44 | 29/02/1992 1.99 | 17/06/2003 7.60
05/01/1970 | 19.45 | 00/10/1980 0.28 | 02/03/1992 2.23 | 07/07/2003 3.31
00/02/1970 | 2.86 | 00/11/1980 | 0.44 | 08/04/1992 | 2.23 | 22/08/2003 | 8.50
00/03/1970 4.6 | 00/12/1980 0.60 | 20/05/1992 6.75 | 03/09/2003 3.31
00/04/1970 | 4.6 | 00/01/1981 | 0.60 | 10/06/1992 | 4.18 | 13/10/2003 | 2.82
00/05/1970 4.16 | 00/02/1981 0.68 | 31/07/1992 5.04 | 10/11/2003 3.92
00/06,/1970 2.42 | 00/03/1981 0.68 | 02/08/1992 2.46 | 01/12/2003 1.12
00/07/1970 2.16 | 23/04/1981 9.34 | 27/09/1992 1.99 | 01/01/2004 0.66
00/08/1970 | 3.73 | 00/05/1981 | 1.54 | 19/10/1992 | 3.75 | 25/02/2004 | 1.03
00/09/1970 5.46 | 00/06/1981 4.18 | 02/11/1992 1.54 | 30/03,/2004 4.23
00/10/1970 | 8.18 | 00/07/1981 | 0.68 | 27/12/1992 | 1.77 | 16/04/2004 | 8.20
00/11/1970 0.7 | 00/08/1981 5.46 | 31/01/1993 0.81 | 04/05/2004 | 22.50
00/12/1970 4.77 | 00/09/1981 0.60 | 28/02/1993 1.31 | 12/06/2004 3.61
00/01/1971 3.97 | 00/10/1981 0.44 | 24/03/1993 1.99 | 06/07/2004 | 10.60
00/02/1971 | 2.31 | 00/11/1981 | 0.44 | 04/04/1993 | 0.93 | 01/08/2004 | 1.12
00/03/1971 | 3.97 | 00/12/1981 | 0.60 | 13/05/1993 | 5.89 | 01/09/2004 | 0.88
00/04/1971 | 6.38 | 00/01/1982 | 0.68 | 19/06/1993 | 1.99 | 19/10/2004 | 1.12
00/05/1971 | 18.35 | 00/02/1982 | 0.52 | 01/07/1993 | 1.99 | 05/11/2004 | 1.12
00/06/1971 | 12.8 | 00/03/1982 | 0.60 | 14/08/1993 | 2.46 | 02/12/2004 | 3.15
00/07/1971 | 14.58 | 00/04/1982 0.60 | 25/09/1993 0.60 | 26/01/2005 0.81
13/08/1971 | 23.92 | 00/05/1982 6.32 | 28/10/1993 2.46 | 01/02/2005 0.66

—Contintda en la pagina siguiente—
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—Viene en la pagina anterior—
00/09/1971 1.41 | 04/06/1982 | 22.34 | 05/11/1993 0.60 | 01/03/2005 0.81
00/10/1971 0.9 | 00/07/1982 0.46 | 31/12/1993 0.36 | 06/04/2005 0.96
00/11/1971 1.86 | 00/08/1982 | 1.438 | 20/01/1994 0.44 | 17/05/2005 0.81
00/12/1971 | 33.08 | 00/09/1982 | 0.61 | 20/02/1994 | 0.36 | 22/06/2005 | 1.74
00/01/1972 3.31 | 00/10/1982 | 16.63 | 01/03/1994 0.68 | 01/07/2005 0.30
00/02/1972 3.64 | 00/11/1982 0.91 | 20/04/1994 0.36 | 01/08/2005 34.5
00/03/1972 | 8.9 | 00/12/1982 | 0.76 | 08/05/1994 | 2.23 | 25/09/2005 | 21.15
00/04/1972 3.64 | 00/01/1983 0.61 | 16/06/1994 0.15 | 14/10/2005 2.73
00/05/1972 | 7.46 | 00/02/1983 | 0.61 | 25/07/1994 | 0.81 | 15/11/2005 | 7.34
00/06/1972 50.2 | 00/03/1983 0.61 | 31/08/1994 0.15 | 03/12/2005 0.58
00/07/1972 | 14.58 | 00/04/1983 | 0.61 | 29/09/1994 | 2.23 | 11/01/2006 | 0.81
06/08/1972 | 88.25 | 00/05/1983 | 0.38 | 05/10/1994 | 10.22 | 27/02/2006 | 1.12
00/09/1972 21.1 | 00/06/1983 | 50.95 | 12/11/1994 1.18 | 05/03/2006 2.73
00/10/1972 3.64 | 00/07/1983 0.28 | 13/12/1994 0.44 | 01/04/2006 0.88
00/11/1972 5.03 | 00/08/1983 0.81 | 18/01/1995 0.68 | 07/05/2006 0.73
00/12/1972 | 2.31 | 00/09/1983 | 0.60 | 19/02/1995 | 0.36 | 28/06,/2006 12
00/01/1973 1.86 | 00/10/1983 0.52 | 11/03/1995 0.24 | 19/07/2006 5.52
00/02/1973 2.31 | 07/11/1983 5.46 | 25/04/1995 0.28 | 16/08/2006 0.34
00/03/1973 1.86 | 00/12/1983 0.93 | 11/05/1995 3.32 | 12/09/2006 | 56.60
00/04/1973 1.64 | 00/01/1984 0.52 | 09/06/1995 0.52 | 18/10/2006 1.03
00/05/1973 1.19 | 00/02/1984 0.44 | 31/07/1995 0.68 | 04/11/2006 0.47
07/06/1973 | 67.55 | 00/03/1984 0.52 | 02/08/1995 1.06 | 06/12/2006 0.47
00/07/1973 7.46 | 00/04/1984 | 0.604 | 19/09/1995 0.24 | 01/01/2007 0.38
00/08/1973 | 31.16 | 00/05/1984 5.04 | 31/10/1995 0.10 | 04/02/2007 0.58
00/09/1973 1.86 | 00/06,/1984 1.18 | 19/11/1995 0.36 | 17/03/2007 2.64
00/10/1973 0.9 | 00/07/1984 0.28 | 05/12/1995 1.06 | 02/04/2007 | 13.05
00/11/1973 1.19 | 00/08/1984 0.28 | 07/01/1996 0.28 | 04/05/2007 3.92
00/12/1973 0.35 | 00/09/1984 0.28 | 05/02/1996 0.52 | 05/06/2007 1.39
00/01/1974 | 0.35 | 00/10/1984 | 0.28 | 15/03/1996 | 0.52 | 01/07/2007 | 0.3
00/02/1974 0.24 | 14/11/1984 5.89 | 10/04/1996 0.28 | 15/08/2007 1.21
00/03/1974 | 10.85 | 00/12/1984 | 0.91 | 11/05/1996 | 0.81 | 23/09/2007 | 0.51
20/04/1974 | 14.13 | 00/01/1985 1.06 | 10/06/1996 0.93 | 12/10/2007 1.74
00/05/1974 | 10.07 | 00/02/1985 | 0.91 | 27/07/1996 | 0.81 | 01/11/2007 | 1.21
00/06/1974 | 10.85 | 00/03/1985 0.91 | 15/08/1996 0.81 | 21/12/2007 1.39

—Contintda en la pagina siguiente—
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—Viene en la pagina anterior—

00/07/1974 7.1 | 00/04/1985 0.76 | 05/09/1996 18.1 | 03/01/2008 1.39
00/08/1974 7.46 | 00/05/1985 1.21 | 27/10/1996 0.19 | 20/02/2008 1.48
00/09/1974 | 10.85 | 00/06/1985 1.06 | 13/11/1996 0.81 | 10/03/2008 1.39
00/10/1974 | 1.64 | 00/07/1985 | 0.91 | 08/12/1996 | 19.16 | 20/04/2008 | 1.21
00/11/1974 1.41 | 00/08/1985 0.61 | 10/01/1997 | 13.78 | 24/05/2008 9.7
00/12/1974 1.41 | 00/09/1985 0.38 | 03/02/1997 3.75 | 11/06/2008 43
00/01/1975 1.19 | 00/10/1985 0.61 | 17/03/1997 1.54 | 12/07/2008 3
00/02/1975 1.04 | 00/11/1985 0.46 | 21/04/1997 1.77 | 05/08/2008 1.39
00/03/1975 | 1.04 | 00/12/1985 | 0.46 | 31/05/1997 | 7.61 | 22/09/2008 | 1.92
00/04/1975 | 1.41 | 00/01/1986 | 0.46 | 05/06/1997 | 10.66 - -
00/05/1975 | 10.46 | 00/02/1986 | 0.76 | 22/07/1997 | 2.46 - -

Tabla 9.4. Caudales méaximos instantaneos mensuales.

En la figura 9.2 se muestra lo indicado en el parrafo anterior, donde
se indico que una de las ventajas de este método es la disposicion de un

mayor numero de datos.

Series de duracion parcial

90

Q MAX ANUAL 44 datos
Q MAX MENSUAL 510 datos

50 70

Q.Inst.(m?/s)

30

Figura 9.2. Representacién de los caudales pico mensuales y anuales de la

estacion de aforo de Alcaine. Rio Martin.




162 9.2. Ajuste anual del caudal mdximo instantdneo mediante el. ..

El siguiente paso, uno de los mas importantes es determinar el umbral,
es decir, determinar el caudal a partir del cual tomo los valores que
excedan de ese valor.

El método seguido, es el indicado por Castillo et al 1997 Castillo et
al: (1997), consistente en analizar el exceso medio. El umbral es aquel
donde se produzca un cambio de pendiente. Sin embargo, en algunas
ocasiones se producen varios cambios de pendiente en el grafico y surge
la duda sobre cual es umbral 6ptimo. Cuando esto sucede, se recurre a
otro tipo de grafica consisntente en ver la variacién del factor de escala
y de forma en funcién del umbral. Con esto ultimo se puede analizar
la sensibilidad del umbral frente a los parametros de la funciéon y puede
suponer otro criterio mas en la seleccién del umbral. Si aun asi todavia se
tienen dudas, se puede aplicar el test de Kolmogorov-Smirnov Cuadrado
a los distintos umbrales y determinar cuél es el umbral éptimo. A pesar
de todo lo anterior, cabe insistir en que otro factor a tener en cuenta es el
nimero de datos disponibles. Ya se indicé en la parte II, que se trataba
de una situacién de compromiso entre tomar el umbral mas alto pero sin
tener un nimero muy bajo de datos.

En la figura 9.3 se indica la variacién del umbral frente al nimero de
excedencias. Como es obvio a medida que el valor del umbral aumenta,
disminuye el tamano de la muestra excedente.

500

ilo
\

21

300 400

N° de excedencias
200

1

100

03
9
8.72
%—L_&L
4.18.18

0 2 4 6 8 10 12 14 16 18 20 22 24 26
Umbral

Figura 9.3. Variacion de las excedencias en funcién del tamano del umbral.
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El siguiente paso es mostrar la variacion entre el valor del umbral y
el exceso medio observado, definido éste como:

k+&-u
1-¢

En la figura 9.4, se aprecia la variacién del exceso medio calculado
frente al umbral. En el momento en que se observa un quiebro en la figura
podemos advertir que a partir de ese valor tenemos el umbral.Se observa
un quiebro para 1.5 m?®/s y contintia hasta 11 m3/s. Esto quiere decir
que el umbral estara comprendido entre dichos valores: 1.5 < u < 11.
Para determinar con exactitud el valor del umbral se ha representado
en la figura 9.5 la variacion del factor de forma y de escala en funcién
del umbral. De tal figura se desprende que el factor de escala permanece
uniforme en torno al intervalo fijado anteriormente, sin embargo, el factor
de escala presenta alguna variacién en tal intervalo. Como con todo lo
anterior no queda claro la elecciéon de tal umbral, se ha realizado un test
de Kolmogorov-Smirnov a dicho intervalo para elegir con méas precisién
el valor del umbral.

EX —u/X >u)=

Vida residual media. Caudal-Anual

M
zﬁ

0 2 4 6 8 10 12 14 16 18 20
Umbral

15 18 21

Exceso medio
12

i

9

\

6

Figura 9.4. Variacion del exceso medio observado en funcién del umbral.

En la tabla 9.5 se puede ver la variacion de los pardmetros del test en
funcién del umbral concluyéndose que un umbral de 4.5 m3/s 0 7.5 m3/s,
puede ser una buena eleccién. A pesar de que el primero de ellos es un
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Figura 9.5. Variacién del factor de forma y de escala en funciéon del umbral.

poco mas alto que el segundo, se adopta éste iltimo ya que a igualdad
de valores es preferible adoptar umbrales altos, teniendo en cuenta que
el nimero de datos es suficiente para ajustar el resto de parametros de
la funcion de distribucion.

Una vez determinado el valor del umbral se puede ajustar ya la fun-
cién de distribucién GPD, asi como la GEV. Al igual que con otras
distribuciones, existen varios métodos de ajuste, entre los que destacan:

1. Maxima verosimilitud.

2. Método de los momentos.

3. Método de los momentos ponderados.
4. Método de Pickands.

5. ...

Para la eleccién del método de ajuste més apropiado, se han segui-
do las recomendaciones de (Hosking and Wallis (1987) Hosking et al:
(1987)), donde a modo de resumen se puede decir lo siguiente:

1. El método de maxima verosimilitud no muestra su eficacia asintoti-
ca cuando la muestra tiene un tamano superior a 500 valores.
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Umbral | P-value | N° excedencias
3.5 0.66 164
4 0.95 144
4.5 0.98 137
5 0.97 135
5.5 0.96 133
6 0.96 113
6.5 0.95 107
7 0.86 103
7.5 0.96 92
8 0.92 89
8.5 0.89 81
9 0.91 78
9.5 0.91 75
10 0.83 72
10.5 0.83 67
11 0.56 61

Tabla 9.5. Resultados del test estadistico Kolmogorov-Smirnov aplicado a la
funcién de distribuciéon GPD para distintos valores del umbral.

2. El método de los momentos no es adecuado cunado el parametro
de forma es £ < 0.2.

3. El método de los momentos ponderados es adecuado cuando el
parametro de forma cumple: 0.5 < £ < 0.

Para la estacion que se esta analizando, se observa que el ajuste se
puede hacer, segtin las consideraciones anteriores, mediante el ajuste de
PWM. En la figura 9.6, se muestra el ajuste realizado.

A pesar de todos los comentarios anteriores, surge una duda: ;Cudl
es la diferencia entre adoptar un umbral comprendido entre el intervalo
4 < u < 117 Para responder a esta preguntar se han representado en la
figura 9.7 las distintas funciones de distribucién en funciéon del umbral.
De la figura anterior se desprende que umbrales bajos dan valores su-
periores para periodos de retorno altos, mientras que para valores mas
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Ajuste caudal max. anual

3001 . Muesta

Q_MAX GPD>7.5 m3/s. Test K-S: P value=0.96
250 Q_MAX GEV>7.5 m3/s. Test K-S: P value=0.53
200

Q(m®/s)
[N
3

100

50

10 ="

1 5 10 50 100 500
Periodo de retorno

Figura 9.6. Ajuste mediante las funciones GPD y GEV a los caudales maxi-
mos mensuales de la estacién n® 9127 Alcaine, rio Martin. Se puede ver como
la funcién GPD presenta un mayor valor del pardmetro P-value y se puede
decir que es la que mejor se ajusta.

altos del umbral van disminuyendo. Se observa también que los ajustes
se estabilizan para valores cercanos al extremo derecho del intervalo de
eleccién y una vez superado éste, disminuye considerablemente los va-
lores del ajuste, debiéndose esto a problemas de inestabilidad a medida
que disminuyen el nimero de datos para realizar el ajuste.

El ultimo comentario que surge tras este tultimo ajuste es comparar
ambos métodos, el método de los bloques y el de las excedencias y sacar
conclusiones.

En primer lugar cabe destacar que el método de los méximos anuales,
el nimero de datos es de 44. Hemos ajustado una funcién de distribu-
ciéon GEV, de tres pardmetros, y po lo tanto se tiene 44/3 = 14 datos
por parametro. Mientras que en el segundo método, partimos de una
muestra de 512 datos, que tras eleccion del umbral, nos quedamos con 92
datos y haciendo la misma reflexion que antes, ajustado una funcion de
distribucién tipo GPD, también de dos pardmetros !, se tiene 92/2 = 46
datos por parametro. Una maxima en estadistica es que cuantos menos

LA pesar de que la funcién GPD tiene tres pardmetros, indicamos dos puesto que el
valor del umbral se determina previamente y por métodos distintos a los dos restantes.
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Ajuste caudal max. anual

3001 . Muesta
Q_MAX GPD>2.5 m3/s
250 {— Q_MAX GPD>4.5 m3/s
Q_MAX GPD>7.5 m3/s
Q_MAX GPD>9.5 m3/s
200

Q(m®/s)
[N
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Figura 9.7. Andlisis de sensibilidad para determinar la influencia del valor
del umbral en el ajuste de la funcién de distribuciéon GPD.

datos se tengan mayor debe ser el esfuerzo que se debe hacer en el ajuste.
Por lo tanto, cuanto mayor sea la cantidad de datos que se tengan, cabe
esperar un mejor ajuste. Con todo ello queremos incidir en que es mas
adecuado el ajuste realizado con la funcién GPD, a partir de los datos
mensuales, que con la GEV a partir de los datos anuales, a pesar de que
el ajuste en ambos es bueno.

En la tabla 9.6 se muestran a modo de resumen las diferencias en los
distintos cuantiles calculados:

Hasta aqui todo lo que se ha hecho es sobre la variable caudal pico.
Sin embargo, como veremos mas adelante el hidrograma de entrada al
embalse es una estructura multivariada donde ademéas del caudal pico,
esta el volumen, el tiempo al pico y el tiempo base.

En el punto siguiente se procede de forma andloga al caudal pero
analizando el volumen correspondiente al evento que generé los caudales
pico mostrados en la tabla 9.4.
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T | GEV (ANUAL) | GPD(MENSUAL) | Variacién en %)
D 36 39 8.33%
10 51 53 3.92%
20 97 99 2.06 %
100 122 126 3.27%
500 202 215 6.43 %
1000 249 267 7.22%
5000 394 436 10.65 %

Tabla 9.6. Comparacién de los cuantiles obtenidos mediante el método de
bloques, funcién GEV, y el método de las excedencias, funcion GPD, y dife-
rencias entre ellos en porcentaje.

9.3. Calculo del volumen de los hidrogra-
mas de entrada al embalse

Los datos disponibles en la estacion 9127 Alcaine del rio Martin, para
determinar el volumen, son los caudales medios diarios. A partir de ellos
debemos determinar el volumen de la avenida maxima concomitante con
el caudal pico maximo mensual.

El método seguido para determinar el volumen correspondiente a un
determinado evento, ha consistido en observar en un grafico la variacién
en el tiempo (dfas) del volumen que ha pasado ese dia, obtenido éste 1lti-
mo como producto del caudal medio diario por el tiempo correspondiente
a un dia.

Este método es muy grosero en el sentido que no nos da una exactitud
de la avenida, ya que ésta no correspondera exactamente a intervalos de
24 horas, por lo cual estaremos aumentando el volumen de los eventos. Sin
embargo, no existen datos, salvo los quinceminutales correspondientes al
SATIH de la Confederacion Hidrografica del Ebro disponibles a partir del
ano 2005, a una escala menor.

En la figura 9.8 se observa una avenida tipo flashfood, con caudales
pico altos y volumenes pequenos. Concretamente el caudal pico de este
evento es de 56.6 m?*/s mientras que el volumen es de 0.7 hm®. En la
tabla 9.7 se puede ver el procedimiento seguido para calcular el volumen.
Se parte del caudal medio diario y se transforma en hm?®/dia y se suman
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los dias que tiene lugar el evento. Aqui se puede ver con mas claridad la
indicacién hecha en el parrafo anterior, donde se pone de manifiesto la
importancia de la escala, puesto que los hidrogramas que se generen a

menor escala serdan mas precisos y por ende los volimenes obtenidos.

Volumen correspondiente al eposodio del dia 12-09-2 006
4.000
3.500 - .
3.000 -
£
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Figura 9.8. Hidrograma recogido en la estacién n® 9127 Alcaine. Rio Martin,
donde se observa la avenida del dia 12 de septiembre de 2006

Mediante este procedimiento, se obtienen todos los volimenes conco-

mitantes con los picos seleccionados por encima del umbral seleccionado,
recordemos que fue de 7.5 m3/s y asf se obtienen un total de 88 parejas
de valores (Q,V).

En la tabla 9.8 se presentan los valores de las parejas caudal-volumen

calculados como se ha indicado anteriormente. En la figura 9.9 se repre-
sentan los valores correspondientes a la tabla 9.8.
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Fecha Caudal medio diario m?/dia | Vol. medio diario hm® | Vol. avenida hm®
06/09/2006 0.130 0.300 -
07/09/2006 0.130 0.300 -
08/09/2006 0.130 0.300 -
09/09/2006 0.130 0.300 -
10/09/2006 0.130 0.300 0.300
11/09/2006 0.160 0.423 0.423
12/09/2006 0.500 3.462 3.462
13/09/2006 0.330 1.745 1.745
14/09/2006 0.220 0.807 0.807
15/09/2006 0.220 0.807 0.807
16/09/2006 0.190 0.584 0.584
17/09/2006 0.180 0.510 -
18/09/2006 0.160 0.423 -
19/09/2006 0.150 0.380 -
20/09/2006 0.150 0.380 -
21/09/2006 0.140 0.340 -
22/09/2006 0.150 0.380 -

Suma - - 0.7

Tabla 9.7. Tabla con los datos del caudal medio diario, volumen medio diario
y dias en los que se considera la crecida, respecto al caudal base

9.4. Ajuste del volumen mediante el méto-
do de bloques

Se procede en esta seccion el ajuste de los 44 datos correspondientes
a los volimenes concomitantes de los valores del caudal méximo anual.

El procedimiento seguido es el mismo que se hizo con el caudal.

El ajuste que se obtiene es muy dispar entre la funcién de distribucion
GEV y LPIII para los dos métodos empleados, méaxima verosimilitud y
método de los momentos. Un primer analisis, nos diria a la vista de la
figura 9.10, que la funcién de distribucion GEV ajustada por el método
de los momentos puede ser buena. No obstante recalcamos lo dicho ya en
esta tesis, que ajustar una funcién de distribucién de 3 pardametros con 42
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Q@/s) [ V(™) [ Qu*/5) | V) | Qn/s) [ Vi) [ Q@m/s) | V(bn")
11.24 3.31 10.46 1.09 10.66 0.47 26.15 0.66
19.45 2.64 14.58 1.92 58.51 1.76 23.95 0.53
16.36 3.78 37.6 4.2 9.34 0.35 10.22 0.09
7.66 1.14 23.95 2.47 7.6 0.84 234 0.57
18.59 5.33 15.7 1.19 12 0.7 8.5 0.41
13.78 3.76 7.61 0.35 43 3.2 34.5 0.85
8.9 1.44 8.5 1.03 23.94 0.93 21.1 4.12
10.85 3 66.97 5.96 10.07 0.14 18.1 0.11
21.28 1.94 9.7 0.69 8.9 1.4 21.15 0.21
12.42 5.42 8.18 0.93 14.58 0.56 56.6 0.58
17.25 3.14 12.8 0.5 14.58 1.52 16.81 1.26
14.13 1.81 50.2 1.09 14.58 1.49 8.9 0.87
9.34 1.6 67.55 2.9 36.3 0.8 8.16 0.33
19.73 2.67 10.85 2.14 11.54 0.72 14.14 0.99
9.78 1.3 81.68 3.84 10.6 0.82 8.18 0.53
9.78 4.88 26.85 2.3 18.9 0.29 12.92 1.57
8.2 1.6 8.06 0.71 25.09 0.99 16.63 2.05
13.05 1.54 22.34 1.16 23.92 0.88 10.22 0.17
12.8 0.91 50.95 0.85 88.25 0.88 22.75 0.96
11.24 2.38 22.87 2.55 31.16 0.37 33.08 3.69
18.35 7.08 53.95 2.02 20.55 1.84 19.16 1.36

10.07 1.94 15.22 0.34 10.66 0.36

Tabla 9.8. Parejas de valores correspondientes al caudal pico y volumen de
los eventos registrados en la estacién n° 9127 Alcaine, rio Martin, tales que el
caudal es mayor de 7.5 m3/s

valores, con una media de 14 valores por parametro, no es muy correcto
desde el punto de vista estadistico y se deberia profundizar mas en él,
como vamos hacer a continuaciéon utilizando el método de las excedencias.

Para determinar de forma mas rigurosa cudl es la funcion de distri-
buciéon que mejor se ajusta, se ha hecho un ajuste estadistico basado en
el test de Kolmogorov-Smirnov, cuyos resultados se muestra en la tabla

9.9
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Figura 9.9. Representacion de las parejas de valores caudal pico-volumen de
todos los eventos registrados en la estacién n°® 9127 Alcaine, rio Martin, tales
que el caudal pico es mayor que el umbral seleccionado, 7.5 m3/s

Ajuste Volumen max. anual

257 . V concomitante a Q MAX ANUAL. 44 datos
---- GEV-ML. KS=0.97

— GEV-PWM. KS=0.89

20 |-~ LPII-ML. KS=0.92

—— LPIII-LMOM. KS=0.90

V(Hm®)

5 10 50 100 200 500
Periodo de retorno

Figura 9.10. Ajuste de las funciones de distribucién de extremos a los voliime-
nes concomitantes de los caudales maximos anuales. Estacion de aforo de Al-
caine. Rio Martin.
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Func. de distribucion | Test K-S
GEV (PWP) 0.89
GEV (ML) 0.97
LP III (PWD) 0.02
LP III (ML) 0.90

Tabla 9.9. A juzgar por los ajustes, la funcién de distribucién que mejor pasa
el test es la GEV(ML).

9.5. Ajuste anual del volumen mediante el
método de las excedencias

Para obtener el ajuste del volumen por este método, se debe tener
en cuenta que es esta variable, V, la variable secundaria, por lo que
los valores del volumen, son los concomitantes con la variable principal,
Q. De tal forma que elegido el valor de umbral para el caudal méaximo
instantaneo, Q, queda definido el tamano de la variable secundaria, V.

Por lo tanto sélo queda ajustar las distintas funciones de distribucién
a la variable secundaria. De todas las que se han probado, las que mejor
se ajustan son: GEV, LPIII y GPD, por los distintos métodos de ajuste
que se vieron anteriormente.

En la figura 9.11 se presenta el ajuste de las excedencias del Volumen.

Para determinar de forma mas rigurosa cudl es la funcion de distri-
buciéon que mejor se ajusta, se ha hecho un ajuste estadistico basado en

el test de Kolmogorov-Smirnov, cuyos resultados se muestra en la tabla
9.10

Func. de distribucién | Test K-S
GEV (PWP) 0.87
GPD (PWP) 0.92
LP IIT (ML) 0.98

Tabla 9.10. La funcién de distribucién que mejor pasa el test es la LP-
III(ML).
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Ajuste volumen max. anual
16 Muesta
14 V GPD>0.09 Hm3. Test KS: P-value=0.92
— V GEV>0.09 Hm3. Test KS: P-value=0.87
12 V LP-I11>0.09 Hm3. Test KS: P-value=0.98
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Figura 9.11. Ajuste total de los volimenes concomitantes a los caudales
méximos instantdneos con valor superior a 7.5 m?3/s

La funcion de distribucién que mejor se ajusta es la funcién de dis-
tribucién LPIII ajustada por el método de maxima verosimilitud.

En la tabla 9.11 se muestran a modo de resumen las diferencias en
los distintos cuantiles calculados:

T [ GEV (ML) (ANUAL) [ LPIII (ML)(MENSUAL) | Variacién en %
5 2.1 3.5 70%
10 3.1 15 5%
50 6.3 6.9 9.5%
100 8.3 7.9 48%
500 15.1 10.2 32%
1000 19.2 11.1 94%
5000 33.5 13.3 60 %

Tabla 9.11. Comparacién de los cuantiles obtenidos mediante el método de
bloques, funcion GEV, y el método de las excedencias, funcion GPD, y dife-
rencias entre ellos en porcentaje.
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9.6. Estacionalidad de la muestra

En el apartado anterior hemos representado en la figura 9.9 las parejas
de valores correspondientes a caudal y volumen, tales que el caudal era
superior al umbral fijado.

En este apartado vamos a profundizar sobre la muestra anterior en lo
referente a la relacién que existe entre el caudal y el volumen. Es decir,
queremos ver la concordancia entre los valores de las parejas obtenidas.

Es necesario hacer hincapié en la hidrologia-climatologia de la cuenca
del rio Martin, de tal forma que se puede apreciar las diferencias que exis-
ten entre los meses de junio, julio, agosto y septiembre, donde las lluvias
que tienen lugar son del tipo torrencial, caracterizadas por tormentas de
gran intensidad, pero poco volumen, lo cual traducido al hidrograma,
nos dara caudales pico altos pero volumenes pequenos. Sin embargo, en
el resto de los meses, tenemos episodios caracterizados por lluvias menos
intensas pero de més larga duracion, esto supone hidrogramas con menos
caudal pico pero mayor volumen.

Los meses de junio y septiembre, extremos del intervalo denominado
de verano, presentan en alguna ocasién valores que se enmarcan en la
denominada estacién de invierno, sin embargo, la mayoria de los datos
son propios del verano.

Para aclarar lo dicho en el parrafo anterior, se analiza con méas detalle
el mes de septiembre, donde inicialmente no se sabe bien si ubicarlo en
la estacion de invierno o verano. Para ello se ha representado la muestra
de invierno y verano, éste tltimo sin considerar el mes de septiembre, y
el mes de septiembre aparte, en la figura 9.12, en la que se puede ver
como en general la hidrologia de este mes pertenece mas a tormentas
de verano que episodios propios del denominado invierno. Para finalizar
con esta puntualizacion, se observa un valor del mes de septiembre que
presenta un volumen alto frente a un caudal relativamente pequeno, pero
la explicacién es que esta evento a pesar de ser del mes de septiembre
tuvo lugar el dia 25, muy préximo al mes de octubre, correspondiente a
la estacién invierno.

En la tabla 9.12 se calculan los valores del Tau de Kendall asi como
la Rho de Spearman, de tal forma que podamos analizar la dependencia
de las muestras de acuerdo a lo indicado anteriormente.
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Figura 9.12. En esta figura se ver que el mes de septiembre es més tipico de
la estacién de verano que de la de invierno.

Muestra Total

Muestra Invierno

Muestra Verano

7 Kendall

0.18

0.51

0.37

0.27

0.70

0.53

p de Spearman

Tabla 9.12. En esta tabla se indica que existe mayor dependencia para la
muestra correspondiente al invierno que al verano y por consiguiente a la
total.

Para ver de forma grafica los datos de la tabla 9.12 se representan
las muestras, tal que el caudal pico es mayor de 2.5 m3/s, en la figura
9.13 donde se aprecian la muestra total frente a la de invierno y verano.
Como principal caracteristica se puede decir que en invierno los eventos
presentan caudales pico mas pequenos pero el volumen de los mismos es
mas elevado. Todo lo contrario se puede desprende de las tormentas que
tienen lugar en verano, picos elevados y pequenos volimenes.

Por lo tanto a partir de este momento se trabajara con las muestras
de invierno y verano, en vez de la total y se realizaran los ajustes de
caudal y volumen para ambas.
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Figura 9.13. Representacién de las parejas de valores caudal pico-volumen
de todos los eventos registrados en la estacién n® 9127 Alcaine, rio Martin.

9.7. Ajuste de la muestra INVIERNO

El objetivo de este apartado es ajustar las funciones de distribucién
marginales de la estaciéon denominada INVIERNO. El procedimiento es
muy similar al llevado a cabo mediante en el apartado anterior cuando se
estudio la muestra TOTAL, es decir, sin tener en cuenta la estacionalidad.

En primer lugar seleccionamos todos los caudales que corresponden
a al estacién de INVIERNO, cabe recordar que la variable primaria si-
gue siendo el caudal. A continuacién debemos seleccionar el umbral, por
encima del cual tomaremos los valores ); tal que Q; > Uinvierno,

Para cometer lo anterior se procede de forma analoga a como se hizo
con la muestra TOTAL, para lo cual representamos en la figura 9.14, la
variacién del nimero de excedencias en funcion del umbral

Seguidamente se muestra en la figura 9.15, la variacién del exceso
medio en funcion del umbral para tratar de determinar el umbral éptimo.
En la figura 9.15 se puede apreciar un segundo cambio de pendiente en
torno al valor del umbral 4.5 m?/s, siendo el niimero de excedencias de
71 valores, con lo que se considera adecuado.

También se puede apreciar que el umbral de 4.5 m?3/s, puede ser un
valor aceptable a la vista de la figura 9.16, donde el valor tanto del factor
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N° de excedencias
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Figura 9.14. Variacién de las excedencias en funciéon del umbral. Estacion
invierno

de escala como de forma permanecen uniformes, hasta el valor del umbral
donde el nimero de excedencias cae considerablemente.

Vida residual media. Caudal-Invierno

14

12

10

M
T e

6 7 8 9 10 11 12
Umbral

Exceso medio
8

6

o
=
N
w
N
o

Figura 9.15. Variacion del exceso medio observado en funciéon del umbral,
para la variable caudal. Estacion invierno
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Figura 9.16. Variacion del factor de forma y de escala en funcién del umbral.

Una vez fijado el valor del umbral, estamos en condiciones de seleccio-
nar las parejas de valores (@), V') que pertenecen a la estacién INVIERNO
y que se muestran en la tabla 9.13.

A continuacién se procede al ajuste de la funcién de distribucién
marginal del caudal pico. Para ello se han ajustado varias funciones de
distribucién para ver cudl es la que mejor se ajusta. En la figura 9.17 se
puede ver que la funcién de distribucién que mejor se ajusta es la GPD.

Una pregunta que siempre surge es la sensibilidad del umbral. Para
responderla se representa en la figura 9.18 la variacion de los ajustes
de la funcion GPD para distintos umbrales. De la misma se concluye
que cuando el umbral pasa del primer quiebro, ver figura 9.15 y 9.16, las
variaciones no son significativas. Ademas lo anterior se puede constatar en
la tabla 9.14 con el ajuste del test Kolmogorov-Smirnov para los distintos
valores del umbral.

Establecido el valor del umbral, los valores del volumen quedan fija-
dos automdaticamente, ya que son los concomitantes respecto al caudal
pico. Entonces el tltimo paso es ajustar la funcién marginal del volumen
correspondiente a la estacion invernal.

En la figura 9.19 se muestran las funciones de distribucion que mejor
se ajustan. A juzgar por la figura anterior y la tabla 9.18, la funcién que
mejor se ajusta es la LPIII por el método de maxima verximilitud.
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Qu/s) [ V) [ QUw*/s) [ V(™) | QU /s) | Vibur™) | Qu/s) | V()
11.24 3.31 10.46 1.09 10.66 0.47 26.15 0.66
19.45 2.64 14.58 1.92 58.51 1.76 23.95 0.53
16.36 3.78 37.6 4.2 9.34 0.35 10.22 0.09
7.66 1.14 23.95 2.47 7.6 0.84 23.4 0.57
18.59 5.33 15.7 1.19 12 0.7 8.5 0.41
13.78 3.76 7.61 0.35 43 3.2 34.5 0.85
8.9 1.44 8.9 1.03 23.94 0.93 21.1 4.12
10.85 3 66.97 5.96 10.07 0.14 18.1 0.11
21.28 1.94 9.7 0.69 8.9 1.4 21.15 0.21
12.42 5.42 8.18 0.93 14.58 0.56 56.6 0.58
17.25 3.14 12.8 0.5 14.58 1.52 16.81 1.26
14.13 1.81 50.2 1.09 14.58 1.49 8.9 0.87
9.34 1.6 67.55 2.9 36.3 0.8 8.16 0.33
19.73 2.67 10.85 2.14 11.54 0.72 14.14 0.99
9.78 1.3 81.68 3.84 10.6 0.82 8.18 0.53
9.78 4.88 26.85 2.3 18.9 0.29 12.92 1.57
8.2 1.6 8.06 0.71 25.09 0.99 16.63 2.05
13.05 1.54 22.34 1.16 23.92 0.88 10.22 0.17
12.8 0.91 50.95 0.85 88.25 0.88 22.75 0.96
11.24 2.38 22.87 2.55 31.16 0.37 33.08 3.69
18.35 7.08 53.95 2.02 20.55 1.84 19.16 1.36
10.07 1.94 15.22 0.34 10.66 0.36

Tabla 9.13. Tabla con los datos del caudal maximo instantdneo y el volumen
de la avenida, para la estacién de invierno

9.8.

Ajuste de la muestra VERANO

Para finalizar con el apartado de hidrologia, queda realizar el ajuste
de las variables aleatorias, caudal y volumen para la estacion VERANO.
El procedimiento es idéntico al anterior, INVIERNO, y al llevado a cabo

cuanto se estudié la muestra TOTAL.

En primer lugar seleccionamos todos los caudales que corresponden
a al estacion de VERANO:; cabe recordar que la variable primaria si-




Capitulo 9. Hidrologia de la presa de Cueva Foradada 181

Ajuste caudal max. anual-invierno

1201 . Muesta
Q_MAX GPD>4.5 m3/s. Test K-S: P value=0.98
100 Q_MAX GEV>4.5 m3/s. Test K-S: P value=0.83
— Q_MAX LPII>4.5 m3/s. Test K-S: P value=0.87

Q(m®/s)

1 5 10 50 100 500
Periodo de retorno

Figura 9.17. Ajuste del caudal para la estacién invierno

Ajuste caudal max. anual-invierno

1204, Muesta
Q_MAX GPD>2 m3/s
100 {— Q_MAX GPD>4.5 m3/s
Q_MAX GPD>6 m3/s
Q_MAX GPD>8 m3/s
80
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Figura 9.18. Ajuste del caudal para la estacién invierno, con la funcién de
distribucién GPD para distintos valores del umbral

gue siendo el caudal. A continuacién debemos seleccionar el umbral, por
encima del cual tomaremos los valores @Q); tal que Q; > Uyeranos
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Func. de distribucion GPD | Test K-S
Umbral=2 m?/s 0.85
Umbral=4.5 m?®/s 0.99
Umbral=6 m?/s 0.98
Umbral=8 m?/s 0.97

Tabla 9.14. A juzgar por los ajuste, el umbral que mejor se ajusta es el
correspondiente Umbral=4.5 m3 /s, ademés coincide con el mayor niimero de
valores.

Ajuste volumen max. anual-invierno

241 . v MAX MENSUAL>0.169 Hm3

GPD ajuste PWM. Test K-S: P value=0.96
20 GEV ajuste PWM. Test K-S: P value=0.94
GEV ajuste ML. Test K-S: P value=0.98
LPIIl ajuste PWM. Test K-S: P value=0.98
16 |— LpPu ajuste ML. Test K-S: P value=0.997

_——

1 5 10 50 100 500
Periodo de retorno

12

V(Hm®)

Figura 9.19. Ajuste de la variable volumen para la estacién invierno, con
distintas funciones de distribucion.

Para cometer lo anterior se procede de forma andloga a como se hizo
con la muestra INVIERNO, para lo cual representamos en la figura 9.20,
la variacién del nimero de excedencias en funciéon del umbral.

A continuacién se muestra en la figura 9.21, la variacion del exceso
medio en funcién del umbral para tratar de determinar el umbral 6ptimo.
En la figura 9.21 se puede apreciar un unico cambio de pendiente en
torno al valor del umbral 2.5 m?/s, siendo el ntiimero de excedencias de
83 valores, con lo que se considera adecuado.
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Func. de distribucion | Test K-S
GEV (PWP) 0.94
GEV (ML) 0.08
GPD (PWP) 0.96
LP III (PWM) 0.08
LP III (ML) 0.997

Tabla 9.15. La funcién de distribucién que mejor pasa el test es la LP-
III(ML).

80 100 120

60

N° de excedencias caudal

40

20

Umbral

Figura 9.20. Variacion de las excedencias en funcion del umbral. Estacion
verano

También se puede apreciar que el umbral de 2.5 m3/s, puede ser un
valor aceptable a la vista de la figura 9.22, donde el valor del factor de
forma permanece constante a partir de dicho umbral.

Una vez fijado el valor del umbral, estamos en condiciones de seleccio-
nar las parejas de valores (), V') que pertenecen a la estacion VERANO
y que se muestran en la tabla 9.16.

Seguidamente, se procede al ajuste de la funcién de distribuciéon mar-
ginal del caudal pico. Para ello se han ajustado varias funciones de dis-



184 9.8. Ajuste de la muestra VERANO
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26

22

Exceso medio
14 18

6 8 10

10

o
=
N
w
D
al
[«2)
~
[e2)
©

Umbral

Figura 9.21. Variaciéon del exceso medio observado en funcién del umbral,
para la variable caudal. Estacién verano
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Figura 9.22. Variacion del factor de forma y de escala en funcién del umbral.

tribucién para ver cudl es la que mejor se ajusta. En la figura 9.23 se
puede ver que la funcién de distribucién que mejor se ajusta es la GPD.

Nos hacemos ahora la misma pregunta que en la secciéon anterior, so-
bre la variacion del caudal ajustado ante una mala elecciéon del umbral.
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Qu/s) [ V(™) | Qu/s) | Vi) | Q5] | V() | Q) | V(bu)
3.06 0.27 10.66 0.47 3.7 0.3 5.47 0.28
8.18 0.93 58.51 1.76 7.18 0.62 10.66 0.36
6.38 2.35 9.34 0.35 11.54 0.72 26.15 0.66
12.8 0.5 6.04 0.62 5.04 0.31 23.95 0.53
50.2 1.09 7.6 0.84 2.64 0.16 10.22 0.09
67.55 2.9 3.62 0.81 3.31 0.62 5.26 0.09
10.85 2.14 12 0.7 10.6 0.82 234 0.57
81.68 3.84 43 3.2 5.52 0.67 8.5 0.41
3.56 0.37 2.93 0.27 3 0.72 34.5 0.85
26.85 2.3 23.94 0.93 2.93 0.2 4.31 0.69
5.12 0.48 10.07 0.14 18.9 0.29 5.46 0.2
8.06 0.71 6 0.22 25.09 0.99 21.1 4.12
4.18 0.47 8.9 14 3.73 0.22 5.64 0.39
22.34 1.16 14.58 0.56 23.92 0.88 3.7 0.51
50.95 0.85 14.58 1.52 88.25 0.88 5.9 0.29
22.87 2.55 7.46 0.22 31.16 0.37 18.1 0.11
53.95 2.02 7.1 0.25 7.46 0.44 3.31 0.18
15.22 0.34 14.58 1.49 20.55 1.84 21.15 0.21
5.9 1.16 36.3 0.8 7.22 0.6 56.6 0.58

4.18 0.27 3.94 1.14 5.54 0.49

Tabla 9.16. Tabla con los datos del caudal maximo instantdneo y el volumen
de la avenida, para la estacién verano

Para lo cual se representa en la figura 9.24 la variacion de los ajustes de
la funcién GPD para distintos umbrales. De la misma se concluye que
el umbral elegido nos deja del lado de la seguridad puesto que conforme
aumenta éste, el caudal disminuye. Ademaés lo anterior se puede consta-
tar en la tabla 9.17con el ajuste del test Kolmogorov-Smirnov para los
distintos valores del umbral.

Establecido el valor del umbral, los valores del volumen quedan fija-
dos autométicamente, ya que son los concomitantes respecto al caudal
pico. Entonces el iltimo paso es ajustar la funciéon marginal del volumen
correspondiente a la estacion de verano.
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Ajuste caudal max. anual-verano

3501 . Muesta
Q_MAX GPD>2.5 m3/s. Test K-S: P value=0.87
300 Q_MAX GEV>2.5 m3/s. Test K-S: P value=0.55
— Q_MAX LPIII >2.5 m3/s. Test K-S: P value=0.86

Q(m®/s)

1 5 10 50 100 500
Periodo de retorno

Figura 9.23. Ajuste del caudal para la estacién verano

Ajuste caudal max. anual-verano

300 | . Muesta

Q_MAX GPD>2.5 m3/s
250 {— Q_MAX GPD>4 m3/s
Q_MAX GPD>6 m3/s
Q_MAX GPD>8 m3/s

200

Q(m®/s)
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Figura 9.24. Ajuste del caudal para la estacién invierno, con la funcién de
distribuciéon GPD para distintos valores del umbral

En la figura 9.25 se muestran las funciones de distribucion que mejor
se ajustan. A juzgar por la figura anterior y la tabla 9.18, las funciones
que mejor se ajustan son: LPIII ajustada por ML y PWP asi como la
GEV ajustada por PWP. Puesto que las dos LPIII se ajustan muy bien,
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Func. de distribucién GPD | Test K-S
Umbral=2.5 m?3/s 0.87
Umbral=4 m?/s 0.84
Umbral=6 m?/s 0.78
Umbral=8 m?/s 0.69

Tabla 9.17. A juzgar por los ajustes, el umbral que mejor se ajusta es el
correspondiente Umbral=2.5 m? /s, ademés coincide con el mayor niimero de

valores.

Ajuste volumen max. anual-verano

121 . VMAX MENSUAL>0.09 Hm3

GPD ajuste PWM. Test K-S: P value=0.71
10 GEV ajuste PWM. Test K-S: P value=0.99
GEV ajuste ML.Test K-S: P value=0.99
LPIIl ajuste PWM. Test K-S: P value=0.98
8 |— LPIIl ajuste ML. Test K-S: P value=0.99

V(Hm®)

5 10 50 100 500
Periodo de retorno

Figura 9.25. Ajuste de la variable volumen para la estacién invierno, con
distintas funciones de distribucion.

se adopta la LPII por el método de méaxima verosimilitud como funcion

optima.
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Func. de distribucién | Test K-S
GEV (PWP) 0.99
GPD (PWP) 0.71

LP 11T (PWM) 0.98
LP III (ML) 0.99

Tabla 9.18. La funcién de distribucién que mejor pasa el test es la LP-
ITI(ML).



Simulacion de estructuras de
dependencia mediante copulas

En este capitulo, se pretende generar muestras de pares de valores
(@, V) a partir de los datos iniciales tanto del total, invierno como verano.

Ya se vio la dependencia que existia entre las parejas de valores
(@, V), de tal forma que eran susceptibles de tratarlas de forma conjun-
ta, es decir, no generando caudales y volimenes de forma independiente
porque no lo son, sino mediante un tratamiento bivariado.

10.1. Caracterizacién de la dependencia de
la muestra

El objetivo de este capitulo es determinar la dependencia de la mues-
tra total asi como la del invierno y verano.

Para determinar la dependencia de una muestra se puede obtener de
forma numérica o bien de forma gréfica.

189



190

10.1.

Caracterizacion de la dependencia de la muestra

En el capitulo anterior, ya se indicé cuando se hablaba de la estacio-
nalidad de la muestra, los valores numéricos de la Tau de Kendall y la
Rho de Sperman para todas ellas, en la tabla 10.1.

Muestra Total

Muestra Invierno

Muestra Verano

7 Kendall

0.18

0.51

0.37

p de Spearman

0.27

0.70

0.53

Tabla 10.1. En la tabla siguiente se aprecia que existe mayor dependencia
para la muestra correspondiente al invierno que al verano y por consiguiente
a la total.

Los valores de la tabla 10.1 pone de manifiesto que la muestra total
es mas dificil de interpretar que las muestra de invierno y verano por
separado, debido a que los valores del 7 de Kendall asi como del p de
Spearman son mas elevados para la muestra de invierno y verano que
en la total. En términos hidrolégicos, lo que nos indica la tabla anterior
que llueve de forma distinta en invierno que en verano, y que la muestra
total es una mezcla de ambas que es mas complicada de interpretar. Si
analizamos por separado la muestra de invierno y verano, se observa que
el invierno es mas facil de predecir, porque la relaciéon entre ambas varia-
bles, dependencia, es mayor, que en el verano. Es decir, que en el verano
se producen eventos mas erraticos, debido a la naturaleza intrinseca de
las tormentas.

A continuacién vamos a mostrar de forma gréafica la dependencia de
las muestras. Para ello se presentan los graficos de los K-Plots y Chi-plots
de las muestras en la figura 10.1. Las conclusiones que se deducen son
las siguientes:

1. La mayor curvatura de la muestra de invierno en el K-plot nos
indica mayor grado de dependencia que en el resto de los casos.

2. De la visualizacién del Chi-Plot se deduce una mayor dependencia
de las muestra invierno y verano, en tanto que hay menos puntos
entre las lineas de color negro que en la muestra total. En definiti-
va, una extraccion de la muestra total, de las correspondientes al
invierno y verano, mejora la dependencia.
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Figura 10.1. Representacién grafica de la medida de dependencia de las
parejas de valores caudal pico-volumen para las tres muestras

10.2.

Eleccion de la cépula

En este apartado se van a generar muestras mediante copulas a partir
de los datos iniciales, tanto para el caso total como invierno y verano.
Recordar que estos datos iniciales sirvieron para llevar a cabo el ajuste de
las funciones de distribuciéon marginales que forman parte de la cépula.

Se han probado distintas tipos de copulas, tanto Arquimedianas como
de valor extremo. Entre las que se han probado destacan:

e Husler-Reiss

e Galambos

e Gumbel

o TEV

En la tabla 10.2, se indican los parametros de ajuste asi como el valor
del p-value, a partir del cual se adopta la cépula cuyo valor es mas alto.
Las copulas como ya se indico en la segunda parte de esta tesis, Estado
del conocimiento, son en si mismas una medida del grado de dependencia.
Si observamos la tabla 10.2, los valores bajos del p-value en la muestra
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MUESTRA: TOTAL
Husler-Resiss | Galambos TEV | Gumbel
Parametro 0.8185 0.457 0.4244 1.1977
P-Value 0.5529 0.569 0.5559 | 0.5359
Muestra: INVIERNO
Husler-Resiss | Galambos | Gumbel TEV
Pardmetro 1.605 1.118 1.8353 | 0.8378
P-Value 0.6668 0.7507 | 0.8187 | 0.8446
MUESTRA: VERANO
Husler-Resiss | Galambos | Gumbel TEV
Pardmetro 1.2718 0.8315 1.5499 | 0.7446
P-Value 0.9925 0.9945 0.9815 0.9475

Tabla 10.2. Valores de los parametros de las copulas ajustadas mediante
el método de maxima verosimilitud, asi como los valores del p-value que ha
servido para hacer la eleccién de la copula

total, ponen de manifiesto una vez mas, lo que ya vimos en la repre-
sentacion grafica de las parejas de valores (@, V') asi como valores bajos
del Tau de Kendall y Rho de Sperman y la representacion gréafica de los
K-Plots y Chi-Plots.

La eleccion del tipo de copula para cada situacion, total, verano e
invierno, ha sido en funcion del mayor valor de p-value, de tal forma que
para la estacién total se utiliza la cépula de valor extremo Galambos,
para el invierno la TEV y para el verano de nuevo Galambos.

Con todo lo anterior se van a generar parejas de valores mediante si-
mulaciéon Montecarlo a partir de los datos iniciales para las tres muestras.
Se presenta, en la figura 10.2 una simulaciéon mediante las cépulas ante-
riormente citadas. En ella se aprecia lo que venimos diciendo a lo largo
de todo este capitulo y que vamos a resumir en los siguientes puntos:

1. La muestra total, simulada con un parametro de ajuste mas bajo,
abarca a las muestras invierno y verano.

2. Analogamente la muestra invierno, cuyo parametro de copula es
mayor, nos da una muestra méas recogida, por lo tanto con mayor
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Generacion de muestras: total, invierno y verano

o P
N ®  Muestra total
. ®  Muesta invierno
. Muestra verano
© .
P .
E o ¢
5 AR .
> .
m .
L
()
0 100 200 300 400 500 600 700 800
Q(m®/s)

Figura 10.2. Representaciéon de una muestra de 50.000 parejas de valores
(Q,V) simuladas mediante la cépula Galambos, TEV y Galambos !, para las
muestras total, verano e invierno, respectivamente.

grado de dependencia y consecuentemente da idea de fendémenos
mas regulares.

3. La muestra verano es mas erratica, tiene un parametro de cépula
intermedio entre la muestra total y el invierno, y nos da idea de que
estan constituidas por fenémenos mas erraticos y complejos, como
son las tormentas de verano.

Analogamente a como se hiciera en el ajuste de las funciones de dis-
tribucién marginales, cabe hacer un inciso sobre la sensibilidad de las
muestras generadas mediante un tipo u otro de cépula. En la figura 10.3
se representan dos muestras obtenidas mediante una cépula de Galam-
bos y otra de Husler-Resis para la muestra total, ambas con las mismas
marginales.

En la figura 10.4 se representan dos muestras obtenidas mediante una
copula de Gumbel y TEV para la muestra de INVIERNO, ambas con las
mismas marginales.
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Figura 10.3. Comparacién entre una muestra de 50.000 parejas de valores
(Q, V) simuladas mediante la copula Husler-Reiss y Galambos para la estacién

anual.

Para concluir con las comparaciones entre copulas, se muestra en
la figura 10.5 las copulas de Galambos y Husler-Reiss para la estacién

VERANO.
Cuando se genera una muestra es importante mostrar las funciones de
densidad y distribucién. A diferencia del tratamiento univariado, donde
ambas funciones son bidimensionales, en el caso bivariado son tridimen-

sionales.
En la figura 10.6, se puede ver la forma de la funcién de distribucion,
sin tener en cuenta la estacionalidad, completa y de la parte donde se

producen los valores extremos.
En las figuras 10.7 y 10.8, se puede ver la forma de la funcién de dis-

tribucion completa y de la parte donde se producen los valores extremos
para la estacion de INVIERNO.

En las figuras 10.9 y 10.10, se puede ver la forma de la funcién de dis-
tribucion completa y de la parte donde se producen los valores extremos

para la estacion de VERANO.
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Comparacién de muestras para la estacién invierno

30

® Copula TEV
® Copula de Gumbel

25

V(HM®)
15 20

10

0 20 40 60 80 100 120 140 160 180 200
Q(m®/s)

Figura 10.4. Comparacién entre una muestra de 50.000 parejas de valores
(Q,V) simuladas mediante la cépula Gumbel y TEV, para la estacién de
invierno.

Presentadas las funciones de densidad se muestran en las figuras
10.11, 10.12 y 10.13, las funciones de distribucién de los tres casos estu-
diados asi como las muestras iniciales que sirvieron para el ajuste de las
marginales y de los parametros de las copulas.

Para finalizar presentaremos a continuacion las figuras que nos indican
los periodos de retorno en funcién de (@, V). Como ya se indic6 en la
primera parte, existen dos formas de abordarlo, el denominado T-OR y
T-AND. En las figuras 10.14, 10.15 y 10.16 se muestra ambas gréficas.
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10.2. Eleccion de la copula

15 20 25 30 35

V(HM®)
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5

Comparacion de muestras para la estaciéon verano

0

Copula de Galambos
Copula de Husler Reiss

650 750

Figura 10.5. Comparacién entre una muestra de 50.000 parejas de valores
(Q, V) simuladas mediante la cépula Galambos y Husler-Reiss, para la estacién

de verano.
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Figura 10.6. Funcion de densidad sin considerar la estacionalidad.
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Figura 10.7. Funcién de densidad de la estacién INVIERNO.
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h=(1.35,0.24)
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Figura 10.8. Funcién de densidad de la estacién INVIERNO. Perspectiva de
la cola de la funcién de densidad.
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Figura 10.9. Funcién de densidad de la estacién VERANO.
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Figura 10.10. Funcién de densidad de la estacion VERANO. Perspectiva de
la cola de la funcién de densidad.
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Figura 10.11. Funcién de probabilidad con la muestra inicial, la cual sirvié de
ajuste para la cépula. Estacion total, sin considerar la estacionalidad.
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100

Figura 10.12. Funcién de probabilidad con la muestra inicial. Se puede apre-
ciar como la muestra se ajusta a la copula. Estacién de invierno.
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en la figura como la muestra se ajusta a la copula. Estacién de verano.
PERIODO DE RETORNO T_OR. TOTAL
\

Figura 10.13. Funcién de probabilidad con la muestra inicial. Se puede ver
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Figura 10.14. Periodos de retorno T-OR y T-AND para la estacién total,
sin tener en cuenta la estacionalidad.
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PERIODO DE RETORNO T_OR. INVIERNO PERIODO DE RETORNO T_AND. INVIERNO
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Figura 10.15. Periodos de retorno T-OR y T-AND para la estacién de in-
vierno.
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Figura 10.16. Periodos de retorno T-OR y T-AND para la estacién de verano.



Analisis de la variacion del
nivel de embalse.

El embalse que estamos estudiando, se encuentra localizado en una
zona caracterizada por una primavera y otono donde tienen lugar la ma-
yor parte de las lluvias y un invierno y verano secos, donde apenas tienen
lugar lluvias de importancia para el llenado del embalse.

En cuanto a las demandas, el embalse de Cueva Foradada, tiene que
satisfacer un caudal ecoldgico y unas demandas de abastecimiento a la
poblacién y al regadio.

Las demandas de abastecimiento no son significativas, debido a la
escasa poblacion existente aguas abajo.

Respecto a las demandas de regadio, se pueden considerar las mas
importantes. Ademas hay que tener en cuenta que éstas tienen lugar en
la estacion mas seca.

Con todo lo anterior, teniendo en cuenta las entradas y salidas, se
puede intuir una variacion estacional del nivel del embalse, aumentando
a partir del verano, donde se reducen las demandas, y aumentan las
entradas al sistema.

205
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En los siguientes puntos de este capitulo, trataremos con mas pro-
fundidad la variacién del nivel de embalse en las estaciones de invierno y
verano que hemos definido con anterioridad.

11.1. Variacion anual del nivel de embalse

El objetivo de este punto es analizar la variacién de volumen(nivel)
que se desarrolla en el embalse a lo largo de un ano.

En primer lugar mostramos en el cuadro 11.1, los datos de las apor-
taciones medias de entrada al embalse de Cueva Foradada.

Caudal medio mensual m? /s
Entrada Cueva Foradada | Salida Cueva Foradada

Octubre 0.694 0.624
Noviembre 0.749 0.594
Diciembre 0.831 0.642
Enero 1.137 0.726
Febrero 1.045 0.823
Marzo 1.066 0.776
Abril 1.179 1.237
Mayo 1.46 1.786
Junio 1.218 2.094
Julio 0.646 2.114
Agosto 0.586 1.905
Septiembre 0.584 1.274

Tabla 11.1. Datos de aportacion media mensual de la estacién de aforo n°
9127 Rio Martin. Alcaine.

En el cuadro anterior, 11.1, se pone de manifiesto la existencia de unos
meses, marzo, abril y mayo, donde tienen lugar las precipitaciones mas
importantes y por consiguiente, las aportaciones. Destacar los meses de
setiembre, octubre y noviembre donde existe otra punta o recuperacién
del rio tras el estio de los meses més secos correspondientes a julio, agosto,
donde las precipitaciones, de tener lugar, son de caracter tormentoso. Sin
embargo, lo anterior contrasta con las salidas del embalse; éstas son mas
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importantes en los meses donde menos aportacién hay, correspondiendo
con las mayores demandas debido al abastecimiento y regadio.

En la figura 11.1 se puede ver de una forma mas clara los valores del
cuadro 11.1 y lo indicado en el parrafo anterior. Ademads resaltar una
evidencia de la funcionalidad de los embalses, almacenar en el momento
que menos demanda hay coincidiendo con la mayor presencia de recursos,
para suministrar en los meses donde los recursos son mas escasos y mayor
es la demanda.

Entradas y salidas al embalse de Cueva Foradada

3.0

—— Entrada embalse
—— Salida embalse

Q_(m%/s)
1.5 2.0 25

1.0

0.5

0.0

Octubre -
Noviembre -
Diciembre -
Enero -
Febrero -
Marzo -
Abril 4

Mayo -
Junio

Julio
Agosto
Septiembre -

Figura 11.1. Estacionalidad del embalse de Cueva Foradada. Esta figura
muestra una peculiaridad de los embalses de pequena capacidad, donde la
estacionalidad es anual, en contra de los grandes embalses, con una estaciona-
lidad hiperanual.

11.2. Variacién hiperanual del nivel de em-
balse

Se pretende analizar en este apartado, la variaciéon hiperanual, del
embalse de Cueva Foradada. Para ello vamos a representar una gréfica
11.2 de los ultimos 50 afos, de disponibilidad de datos oficiales (Anuario
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del CEDEX), donde se puede ver la variacién del volumen a lo largo del
tiempo. De dicha gréfica se pueden ver los ciclos de sequia asi como lo
dicho en el apartado anterior de la variacién del volumen a lo largo del
ano.

Otro hecho que se pone de manifiesto, es la variacion de la ecuacion
de la curva caracteristica. La determinacién del volumen se hace a partir
de la cota de la lamina de agua aplicando una ecuacién, denominada
curva caracteristica, que suele ser un polinomio de grado n, donde en
el caso que nos ocupa, n = 5. Se observa, como hasta el ano 1993 se
obtienen volimenes muy por encima del nivel maximo normal, sin que se
aprecie la capacidad del aliviadero, cambio de pendiente en la gréafica del
volumen en funcién del tiempo, ni grandes caudales de salida registrados
en la estacion de aforo de aguas abajo, Oliete. Esta tesis se ha realizado
con la nueva curva, que es la que consta en el documento XYZT de la
presa, para lo cual ha sido necesario, hacer una transformacién, tal que
los volimenes maximos estén entorno a la capacidad de la presa para
el NMN | que es de 22.4 hm®. Con la transformacién llevada a cabo, el
volumen méximo almacenado ha sido de 24.31 hm?, debido algin pico,
tal como se aprecia en la grafica 11.2 y quedarnos del lado de la seguridad.

Se muestra, a continuacién, cémo se distribuyen los datos correspon-
dientes al volumen para la muestra total y las estaciones de verano e
invierno. Para lo cual se ha representado en la figura 11.3 el histograma
de la variable volumen almacenado. Se puede ver que se trata de una
distribucién multimodal.

Se concluye este capitulo mostrando la funcién de probabilidad acu-
mulada. En la gréfica 11.4 se aprecia con mas claridad lo que hemos
comentado anteriormente, respecto a la curva caracteristica del embalse
puesto que se representa la funcién de distribucién con todos los datos
(ya corregidos) y los correspondientes partir de la correccién de la misma,
aproximadamente sobre el ano 1993.
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Simulacion del transito de
avenidas.

En este capitulo se va a llevar a cabo el transito de avenidas, que
previamente se han obtenido mediante simulaciéon montecarlo, a través
de la presa. En este momento se dispone de un conjunto de hidrogramas,
obtenidos mediante el ajuste de una funcién gamma en base a las parejas
(@, V) y al nivel previo de embalse que se ha obtenido también mediante
simulaciéon montecarlo de acuerdo con la distribucién empirica que se
obtuvo a partir de los datos del nivel de embalse histoérico.

De esta forma, se obtendra el hidrograma de salida y el nivel maximo
alcanzado en el embalse. Del hidrograma de salida se podran extraer los
datos de caudal pico y volumen de salida. Evidentemente el volumen de
salida también se podria obtener simplemente como diferencia entre el
volumen de entrada y la diferencia entre el volumen méaximo normal y el
volumen previo.

La simulacién se lleva a cabo para los escenarios, total (sin tener en
cuenta la estacionalidad), invierno y verano, obteniendo de esta forma la
funcién de probabilidad del nivel maximo de embalse y el caudal pico de
salida para las tres hipotesis anteriores.

213



214 12.1. Hidrogramas de entrada y nivel previo de embalse

En la simulacion se ha supuesto que los érganos de desagiie de la
presa, galeria exterior, desagiie de fondo e intermedio, no intervienen,
considerando tnicamente el aliviadero de superficie.

12.1. Hidrogramas de entrada y nivel pre-
vio de embalse

De acuerdo con lo visto en los capitulos anteriores, se tiene en este
momento una coleccién de hidrogramas, tan grande como se quiera, que
se han obtenido mediante la funcién gamma a partir de las parejas (@, V).
Estas se obtuvieron mediante simulacién montecarlo, en base a la familia
de cépulas previamente ajustadas.

El nivel previo de embalse se ha obtenido mediante simulacién mon-
tecarlo a partir de la funcién de distribucién empirica de la serie historica
de niveles.

Una vez sabemos la forma del evento de entrada (hidrograma) asi co-
mo el nivel previo del embalse cuando éste tiene lugar, se estd en condi-
ciones de realizar el transito de las avenidas.

12.2. Simulacion de la muestra total

Partiendo de la muestra de hidrogramas correspondiente a la esta-
cién anual y el nivel previo de embalse, se procede a la simulacién. Con
respecto al nivel previo se han establecido varias hipotesis:

1. Nivel de embalse fijo, el cual se supone que no se va a superar
debido a las normas de explotacion establecidas.

2. Nivel aleatorio, ya que cuando tenga lugar la méaxima avenida anual,
no sabemos cudl sera el nivel previo.

Respecto a la primera hipétesis, de embalse fijo, se han supuesto dos
niveles, el primero de ellos correspondiente a la cota 578 msnm (resguardo
de dos metros aproximadamente), y el segundo la cota correspondiente
al umbral del aliviadero, es decir, NMN.
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Previamente a la simulacién surge la duda sobre el tamano de la
muestra. Para resolver lo anterior se han generado varios tamanos de
muestra y se observa aquel a partir del cual los resultados se estabilizan.

En la figura 12.1, se puede ver la representacion del nivel maxi-
mo alcanzado para distintos tamanos de muestra, 5.000, 10.000, 25.000,
50.000,75.000 y 100.000.
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Se aprecia como la muestra de tamano 5.000 resulta insuficiente de-
bido a la escasa presencia de datos en la cola derecha de la distribucion,
precisamente, donde mas interés se tiene. Lo mismo se puede decir de
la muestra de tamano 10.000. Sin embargo, se aprecia que cuando la
muestra alcanza un tamano de 25.000 o 50.000 los valores en la cola de-
recha de la distribuciéon son muy similares asi como la curva de ajuste
por el método de las excedencias a los valores extremos. Con todo ello, se
concluye que una muestra de 25.0000 puede ser suficiente. No obstante,
para la realizacién de esta tesis, se han utilizado muestras de tamano
100.000, debido a la mayor presencia de puntos en la cola derecha y el
poco incremento en tiempo de simulacion entre ambos tamarnos.

Una vez fijado el tamano de muestra, se procede a la simulaciéon bajo
las hipdtesis indicadas, nivel previo conocido constante y aleatorio.

A modo de ejemplo, se presentan en las figuras 12.2 y 12.3, los transi-
tos de dos avenidas idénticas y dos escenarios de nivel de embalse previo
diferentes. En la primera, el nivel de embalse corresponde al NMN y la
segunda a un nivel mas bajo. Del resultado de la simulacién, se obtie-
ne el nivel maximo alcanzado y el caudal maximo para cada uno de los
dos escenarios, apreciandose de esta forma la sensibilidad frente al nivel
previo.

Hidrograma de entrada, salida y nivel de embalse. MUESTRA TOTAL

—— Hidrograma entrada 581.00
240 Hidrograma salida
— — Variacion nivel de embalse

580.75

@
8
S
8

580.25

580.00

Nivel de embalse (m)

579.75

579.50

0 2 4 6 8 10 12 14 16 18 20 22 24 26 28 30 32 34 36
Tiempo en horas

Figura 12.2. Variacién del nivel de embalse e hidrograma de salida para un
determinado evento. Nivel inicial se supone a la cota NMN (579.93 msnm)
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Hidrograma de entrada, salida y nivel de embalse. MUESTRA TOTAL

— Hidrogramaentrada | _ _ _ _ _ _ _ _ _ _ _ _ _ o _ _______ 577,50
240 Hidrograma salida PR
— — Variacién nivel de embalse |~ 577.25

577.00

576.75

576.50

576.25

576.00

575.75

Nivel de embalse (m)

575.50

575.25

575.00

574.75

574.50

0 2 4 6 8 10 12 14 16 18 20 22 24 26 28 30 32
Tiempo en horas

Figura 12.3. Variacién del nivel de embalse e hidrograma de salida para el
evento de la figura 12.2. Nivel inicial a la cota 575 msnm.

Al igual que se ha hecho con las dos simulaciones mostradas ante-
riormente, se procede con las 100.000 restantes y con los resultados de
la simulacion, se obtiene la funcién de probabilidad y densidad, ver figu-
ras 12.4 y 12.5, para el nivel maximo alcanzado y en las figuras 12.6 y
12.7 para la variable caudal pico de salida. Cabe indicar que esta ultima
variable es muy importante, no sélo para la seguridad de la presa, sino
para los intereses aguas abajo de la misma, ya que podremos obtener la
zona inundable y establecer los riesgos asociados.
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Se puede ver que el nivel maximo alcanzado mas frecuente, ver figura
12.5, cuando el nivel previo es constante a la cota 578, esta en torno a la
cota 578.5 msnm. Sin embargo, cuando el nivel previo inicial es el NMN
o aleatorio, los niveles maximos mas frecuentes oscilan respecto al nivel
del aliviadero, ya que en el primer caso por pequena que sea la avenida,
ésta producira algin vertido, mientras que la explicacion al segundo caso
(bastante menos frecuente que el anterior) es debido a las condiciones de
explotacion de la presa ya que cuando el nivel de la avenida alcance la
cota del aliviadero, le cuesta més subir dicha cota y los niveles se con-
centran en torno a ella. Esto ultimo es muy importante porque ademas
nos indica la bondad del aliviadero en lo que se refiere a su capacidad. Si
el aliviadero hubiera sido insuficiente se hubieran producido una mayor
concentracion de niveles por encima del aliviadero. Para finalizar con las
graficas anteriores queda resaltar el cruce que se produce en la funciones
de distribucion de la variable nivel como caudal para las hipétesis nivel
aleatorio y un determinado resguardo. Esto es debido a la posicion relati-
va del nivel previo fijado (resguardo) respecto a la funcién de distribucién
del nivel de embalse histérico. A medida que se disponga de mayor res-
guardo, el cruce se situarda mas a la izquierda, mientras que cuanto menor
sea, este 0 no se producira (caso extremo NMN) o estard mas localizado
hacia la derecha.

Para finalizar, se pretende mostrar a modo de resumen, el nivel maxi-
mo alcanzado y el caudal vertido, en funcién de los datos iniciales de
simulacién, parejas de valores (@, V'); recordar que con estas parejas de-
finfamos los hidrogramas. Son con estos hidrogramas y el nivel previo de
embalse, con los que se obtienen unos valores finales del nivel maximo
alcanzado y caudal vertido.

Las figuras 12.8 y 12.9, pretenden integrar toda la informacién ante-
rior en una sola grafica. Pero sélo es de utilidad cuando se parte de un
nivel constante. Cuando el nivel previo es aleatorio, la grafica anterior se
convierte en un ente erratico, debido a que el nivel final no sélo depende
de la magnitud del evento de entrada, sino también del nivel previo.

Se muestran estas graficas porque pueden resultar una herramienta
muy util para aquellas personas encargadas de la gestién de los embalses,
puesto que sabiendo la magnitud de la avenida, y esto puede ser bien a
través de los prondsticos, como por ejemplo los sistemas de ayuda a la
decisién (SAD) que tienen algunas Confederaciones Hidrograficas, como
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puede ser la del Ebro, o bien a los datos de las estaciones de aforo mas
proximas, se pueden conocer las magnitudes del caudal pico y su volumen.
Entrando en esas graficas a través de los valores anteriores y sabiendo el
nivel del embalse se puede tener un orden de magnitud muy aproximado
del nivel maximo que se va alcanzar asi como el caudal que se va a
verter. Con todo lo anterior, se pueden establecer decisiones que pueden
ser de cierta relevancia. No obstante, lo comentado anteriormente se ve
limitado para cuencas pequenas de respuesta rapida, ya que en estos
casos el tiempo de maniobra es muy reducido.

En la gréfica 12.8 se pone de manifiesto la importancia de la relacién
que hay entre las dos variables, (Q, V'), ya que se aprecia como a partir de
un cierto valor de () el nivel maximo alcanzado es independiente del valor
del volumen y viceversa, es decir, que para ciertos valores de la variable
volumen, el nivel maximo alcanzado permanece invariante frente al valor
del caudal.

En la grafica 12.9 se aprecia de forma andloga lo comentado en el
apartado anterior pero en este caso, la variable respuesta es el caudal de
salida.
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12.2.1. Comparacion entre distintas marginales fren-
te a la misma estructura de la copula

Cuando hablamos de la hidrologia, para la estacion total, se ajustaron
tres funciones de distribucion marginales para la variable volumen, ver
figura 9.11 dos de las cuales eran similares, GPD y gamma, y otra GEV,
que daba valores mas altos. Al final tras analizar el test de Kolmogorov,
se adoptd la funcion gamma.

En este apartado y como conclusion, se quiere poner de manifiesto
cual hubiera sido el error cometido en la estimacién del nivel maximo
alcanzado si la eleccion de la marginal hubiera sido incorrecta; cabe re-
cordar que el valor del ajuste del test de Kolmogorov para la funcion
GEYV fue de 0,87, que si bien era el menor de los tres, todavia es un valor
muy alto susceptible de un buen ajuste. Para lo cual se generaron dos
muestras aleatorias con la misma copula, Galambos, y funciones de dis-
tribucion distintas para el volumen, permaneciendo constante la funcion
de distribucién del caudal.

En la figura 12.10 se pueden ver las dos muestras generadas y en la
figura 12.11 el resultado de la simulacion con nivel previo aleatorio.

Como conclusion se puede decir que las diferencias iniciales que se
podian ver en la funcion de distribucién marginal de la variable volumen,
entre GEV y gamma se atentian de forma clara en lo que respecta al
nivel maximo alcanzado y en ninguna de las dos situaciones se producen
vertidos por coronacién. No obstante, se aprecia en la comparacién de
las muestras generadas, una tendencia mas elevada del volumen con la
funcién GEV que la obtenida mediante la funcién gamma, como no podia
ser de otra forma.

Estos resultados dan idea de la robustez del modelo, ya que hubiera
sido un inconveniente que se presentaran diferencias puesto que entonces
la eleccion de la funcion de distribucion seria un punto critico. Con ello no
se quiere restar importancia a la eleccién de las funciones de distribucién
marginales de la cépula, sino que se quiere poner de manifiesto que se
trata de un modelo multivariado, robusto y todas las variables deben ser
tenidas en cuenta.
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12.3. Simulacion de la submuestra de in-
vierno

En este apartado se pretende reproducir de forma andloga lo que se
ha llevado a cabo en el punto anterior pero considerando la submuestra
correspondiente a la estacion denominada invierno.

Partiendo de la submuestra invierno y del nivel previo de embalse
concomitante con esos meses, se realiza la simulacion. Con respecto al
nivel previo se han establecido dos hipétesis:

1. Nivel previo de embalse situado a la cota del labio fijo, NMN.

2. Nivel previo aleatorio.

A continuacion se lleva a cabo la simulaciéon de los dos escenarios,
obteniéndose 100.000 parejas de valores (@, V') de salida asi como el nivel
maximo alcanzado.

Con todos los resultados obtenidos se obtiene la funcién de densidad
y probabilidad para las variables relevantes, que son el nivel maximo
alcanzado y el caudal pico de salida.

En las figuras 12.12 y 12.13 se pueden ver las funciones de distribu-
ciéon acumulada y densidad de la variable nivel de embalse para las dos
hipétesis de nivel previo. Se puede ver claramente que en la primera de
ellas, situacién mas pesimista en lo que se refiere al nivel previo, la presa
cuenta con un nivel de seguridad muy elevado ya que no se alcanza el
nivel de coronacién ni siquiera para periodos de retorno elevados como
puede ser 10.000 anos. Respecto de la segunda figura, podemos destacar
una concentracion de valores alrededor de la cota del aliviadero, por los
motivos indicados en la seccion anterior. Destacar que en la hipdtesis de
nivel previo constante, dicha concentracion de valores es mas elevada que
la consideracion aleatoria del nivel.

En las figuras 12.14 y 12.15 se muestra cémo se distribuyen los valores
de la variable caudal de salida, para lo cual se ha trazado la funcién de
distribucién y densidad respectivamente. La primera de ellas arroja una
idea de los caudales vertidos. Asi por ejemplo, para un periodo de retorno
dado, 100 afios, se obtiene una caudal de 48 y 33 m?®/s para las dos
hipétesis planteadas. Sin embargo, para un caudal de 75 m? /s se pasa de
un periodo de retorno de 550 a 1200 anos. En la figura donde se plasma
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la funcion de densidad de probabilidad se indica como se distribuyen los
caudales de salida para los distintos intervalos considerados. En este caso
concreto, en la hipdtesis de nivel previo constante e igual al NMN, hay
més valores por encima del intervalo 10 — 20 m?®/s que en la situacién de
nivel previo aleatorio.

Se desprende otra de las utilidades de este modelo, ya que nos per-
mite evaluar el grado de sensibilidad de un resguardo o determinar un
resguardo para asumir un caudal maximo aguas abajo del embalse, para
lo cual lo nico que hay que variar es la funcién de distribucion de nive-
les de acuerdo con unas determinadas normas de explotacion, donde se
satisfagan las demandas y se cumplan los resguardos previos a considerar.

Finalmente, se muestran a modo de resumen, el nivel maximo alcan-
zado y el caudal vertido, en funcion de los datos iniciales de simulacion,
parejas de valores (@, V). Son con estos hidrogramas y el nivel previo
de embalse, en este caso la cota sea la correspondiente al NMN, con los
que se obtienen unos valores finales del nivel méximo alcanzado y caudal
vertido.
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12.4. Simulacion de la submuestra de ve-
rano

Para finalizar, en esta seccién se analiza la submuestra del verano.

Partiendo de la submuestra verano y del nivel previo de embalse con-
comitante, se procede a la simulacién. Con respecto al nivel previo se han
establecido tres hipotesis:

1. Nivel previo de embalse fijo a la cota 578
2. Nivel previo de embalse fijo a la cota del NMN

3. Nivel previo aleatorio.

A continuacién se procede a simular los tres escenarios, obteniéndose
100.000 parejas de valores (@), V') de salida con su correspondiente nivel
maximo alcanzado.

Con todos los resultados obtenidos se obtiene la funcién de densidad
y probabilidad, para las variables nivel médximo alcanzado y caudal pico
de salida.

En las figuras 12.17 y 12.18 se puede ver la funcién de distribucién
acumulada y densidad de probabilidad respectivamente para la variable
nivel de embalse en funcién del nivel previo establecido. De la primera de
ellas, se desprende que estamos ante una presa muy segura. Sin embargo,
se observa que para la estaciéon verano se obtienen mayores niveles de
embalse respecto a la estacion invierno analizada anteriormente. Pero
aun con todo, en la situaciéon més pesimista (nivel previo constante e
igual al NMN) la presa presenta un periodo de retorno préximo a 10.000
anos.
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La funciéon de densidad aporta un aspecto significativo con respecto al
resto de las estaciones analizadas anteriores, consistente en una funcién
de niveles bimodal con un pico en torno a la cota 565 y otro a la 580.
Esto es debido a los niveles historicos de este tipo de presas, ya que si
estuviéramos ante un hiperembalse o una presa muy pequena, no existiria
esta curva bimodal. De esta misma grafica se observa un desplazamiento
en el eje de abcisas de la concentracion de datos en funcion del nivel
previo. Se puede ver en la figura 12.17, el grado de laminacion; asi para
un determinado periodo de retorno, por ejemplo 100 anos, se obtiene un
incremento de resguardo de 30 cm. De la misma forma, para un mismo
nivel (581 msnm), se pasa de un periodo de retorno de 700 a 2300 anos,
entre el nivel previo constante e igual al NMN vy el nivel previo aleatorio.
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En la figura 12.19 y 12.20 se muestra la funcién de distribucién acu-
mulada y densidad de probabilidad de la variable caudal pico de salida,
igualmente, para los tres escenarios indicados en lo que respecta al nivel
previo. Presenta como aspectos a destacar un caudal mayor evacuado
respecto a la estacion invierno, cruces de funciones de distribucién en-
tre el nivel previo aleatorio y situacién con resguardo y no presencia de
funcion de densidad bimodal en la hipdtesis de nivel previo aleatorio.
Para analizar la sensibilidad del grado de laminacién se han puesto dos
ejemplos para las mismas hipdtesis que el parrafo anterior y se observa
que para T=100 afios, el caudal oscila entre 48 — 105 m?/s. Si por el con-
trario mantenemos constante el caudal a 200 m?/s, el periodo de retorno
aumenta de 200 a 1390 anos.
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Al igual que se hiciera en los apartados anteriores, se quiere mostrar
a modo de resumen, el nivel maximo alcanzado en funcion de los datos
iniciales de simulacién. Las figuras 12.21 y 12.22, muestran la informacion
anterior en una sola grafica.

Finalmente cabe mostrar las figuras 12.23 y 12.24 que ponen de ma-
nifiesto la importancia que tiene la estacionalidad. Por ello se muestran
las funciones de distribucién del nivel maximo alcanzado y caudal maxi-
mo de salida para las tres estaciones analizadas. Se puede concluir, que
de no separar las muestras, la estacién invierno se ve penalizada y la
estacion del verano se infravalora. Esto ocurre para las dos variables. A
pesar de que sélo se muestra el escenario nivel previo aleatorio lo ante-
rior también se produce cuando se asume un nivel previo constante. A
modo de ejemplo se puede ver en la figura 12.23 que para un periodo de
retorno de 500 anos se observa un incremento de 75 cm del nivel entre
las estaciones de invierno y verano. Sin embargo, para un valor del nivel
méximo alcanzado de 580.5 msnm (resguardo de 1 m respecto a la coro-
nacién) se pasa de un periodo de retorno de 300 anos para el verano a
3300 para el invierno. Con respecto a la otra variable, podemos concluir
que si fijamos un periodo de retorno de 5000 anos, se obtiene una caudal
de salida que varfa entre 105 — 350 m?3/s para las estaciones de invierno
y verano respectivamente.
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12.5. Analisis bivariado de las variables de
salida del embalse

Cabe recordar que la entrada de datos al sistema fue bivariante en el
sentido que los eventos se caracterizaban por dos parametros, el caudal
y el volumen, variables que como ya hemos visto, estan relacionadas.
Consecuentemente, es de esperar que la salida debe ser bivariante, de tal
forma que pueda ser utilizada para posteriores calculos, es decir, para
continuar aguas abajo si hubiera otra presa o una bifurcacion de cauces,
susceptible de ser analizado.

En primer lugar analizaremos la estacién del invierno, luego el verano
y finalmente la total.

Una vez obtenidas las simulaciones del sistema, existen dos formas de
proceder, la primera de ellas, seria abordar el problema de forma teérica
y la segunda mediante simulacion.

La primera de ellas se aborda a partir de los datos ya conocidos
de probabilidad de tener un volumen embalsado, cuyos valores estaran
comprendidos entre 0 y volumen correspondiente al nivel maximo, y la
funcién de densidad bivariante (@, V') para cada una de las simulaciones
obtenidas y para un determinado nivel previo de embalse.

Es decir, una vez tenemos las distribuciones marginales de volimenes
embalsados, obtenidos de los datos histéricos, para cada una de las es-
taciones, fI(E) y fY(E), asf como las funciones de densidad bivariantes
de caudal pico Qpico y volumen de crecida V', condicionadas a un nivel
previo de embalse (volumen inicial), f1(Q,, V|E) v fY(Qp, V |E) tam-
bién para cada una de las estaciones, se pueden obtener las funciones
de densidad absoluta mediante integracion desde el volumen embalsado
0 hasta el nivel méximo normal, que en este caso es 22,4 Hm?, de la
siguiente forma:

QY / F1(QVIE)- f1(E)-d (12.1)

@V / Y (QuVIE)- fV(E)-d (12.2)

Una vez obtenidas las funciones de densidad absoluta para cada una
de las estaciones de invierno y verano se pueden obtener las correspon-
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dientes funciones de distribucién, también para cada una de las estacio-
nes.

FI(Qy V) = / ” / (Qp,V)-dQ, - av (12.3)

FY(Q,V) = / v / 1Y (Qp, V) -dQ, - dV (12.4)

Finalmente, a partir de las funciones de distribucion estacionales bi-
variantes, se obtienen por combinacién de eventos, la funcién de distri-
bucién bivariante anual, cuya expresion es:

F(Qp V) = F!(Qp, V) + FY(Qp, V) = FI(Qp, V) FY(Qp, V) (12.5)

Lo anterior responde al método tedrico. No obstante, también se
puede llevar a cabo mediante simulacion montecarlo, es decir, se pue-
de obtener una simulacion donde el nivel previo no es constante sino que
es aleatorio siguiendo la distribucién correspondiente a cada estacion.
Asi mediante este método se obtiene la funciéon de densidad, ver figuras
12.25, 12.26, 12.27 y 12.28 para el invierno y verano y las funciones de
distribucién para el invierno y verano, ver figuras 12.29, 12.30, 12.31 y
12.32.

Finalmente, mediante la expresion 12.5, se obtiene la funcién de dis-
tribucién total, ver figuras 12.33 y 12.34.
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h=(13.6,283)

pepisuad

Figura 12.25. Funcién de densidad bivariante (Qp, V) correspondiente a la
estacion del invierno.
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h=(1.36,0.283)
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Figura 12.26. Detalle de la funciéon de densidad del invierno.
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h=(24.8,128)

Figura 12.27. Funcién de densidad bivariante (Qp, V') correspondiente a la
estacion del verano.
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h=(135,0.697)
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Figura 12.28. Detalle de la funciéon de densidad del verano.
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12.6. Discusion de los resultados

Para concluir con este capitulo se presenta este apartado donde se
pretende discutir los resultados obtenidos de la simulacion para los esce-
narios establecidos.

En primer lugar destacar que es necesario llevar a cabo un analisis
de sensibilidad para determinar el tamano de la muestra, para evitar
los dos extremos, muestras pequenas que no capten lo que sucede en la
cola derecha de la distribucién asi como muestras excesivamente grandes
que no aportan nada relevante y por el contrario aumentan el tiempo de
calculo.

Cabe indicar que como estamos ante un modelo multivariado, la elec-
cion de las marginales es muy importante pero se aprecia en este caso
que los resultados de la eleccién de una u otra marginal no es tan sen-
sible, debido fundamentalmente a que los ajustes de la mayoria de ellas
son muy buenos, como el efecto que tiene la sola consideracién de las
marginales, lo cual pone de manifiesto la robustez del método.

Destacar la importancia del nivel previo de embalse. Resulta llamativo
las diferencias que hay entre considerar el nivel constante, bien a su NMN
o una cota inferior, o aleatorio, situacion mas realista. El embalse no
esta habitualmente a sus niveles mas altos sino a otros muy diferentes.
El nivel previo de embalse condiciona considerablemente los resultados
y es el resultado de todo el proceso y normas de explotacion. Prescribir
un nivel maximo de embalse afecta a la distribucion de niveles previos.
En este sentido la obtencion de niveles y caudales de salida no se ha de
realizar con el nivel maximo prescrito sino con la distribucién de niveles
de embalse aleatoria, condicionado al nivel maximo prescrito. Hay que
hacer notar que de este modo se vincula la explotacién del embalse con
la de crecidas, como no puede ser de otra forma. Los resultados con nivel
previo fijo no son de ningiin modo representativos de la seguridad de la
presa.

En las graficas se puede ver como se cruzan algunas funciones de
distribucién, para las distintas hipdtesis consideradas. Esto es debido a
las condiciones intrinsecas de la funcién de distribucién de nivel previo de
embalse ya que el nivel constante estard mas o menos centrado respecto
del nivel aleatorio y el cruce, si es que se produce, estara afectado por
esa posicién relativa.
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La consideracién de un nivel previo aleatorio conduce a unos niveles
maximos alcanzados menores que el nivel maximo normal e incluso con
algunos metros de resguardo, lo que pone de manifiesto que presas que a
priori pueden ser consideras como inseguras no lo son tras llevar a cabo
un estudio més realista. Para concluir con el nivel previo inicial, indi-
car la posibilidad de establecer ciertos niveles maximos que no se deben
superar (resguardos) de cara a garantizar un nivel final méximo y/o un
caudal pico de salida. Para ello basta con realizar una simulacién a partir
de las aportaciones histéricas y satisfaciendo las demandas del sistema
de tal forma que se acote el nivel maximo. Con esta nueva distribucion
de niveles previos, se lleva a cabo la metodologia implementada en esta
tesis, de tal forma que tendremos las funciones de distribucion del cau-
dal de salida asi como el nivel maximo alcanzado. De esta forma si se
cumplen los niveles de seguridad deseados, el problema esté resuelto, en
caso contrario, habra que disminuir el nivel maximo fijado o lo que es
lo mismo aumentar el resguardo. Como se puede apreciar, se tiene una
herramienta que es capaz de establecer resguardos o lo que es lo mismo
fijar normas de explotacién de presas.

También cabe destacar las diferencias existentes entre los niveles maxi-
mos alcanzados y los caudales vertidos para las dos estaciones consi-
deradas. La estacion invierno arroja unos caudales y un nivel maximo
alcanzado muy inferior al verano. Esto pone de manifiesto que la no
consideraciéon de la estacionalidad, implica un alejamiento de la realidad
hidrologica y estadistica del problema, lo cual conduce a sobrestimar el
riesgo en la estacién invierno y subestimarlo en la estaciéon verano.

La conclusién mas importante y significativa es la necesidad de tratar
la estacionalidad y el nivel previo aleatorio. En caso contrario, no estamos
ante una realidad hidrolégica del problema ni estadistica por lo que no
se tiene una percepcion realista de la seguridad hidrolégica de las presas.

Con todo lo comentado anteriormente, se tiene un modelo capaz de
tratar con mas rigor y detalle el problema de la seguridad hidrologica lo
cual redundara en una mejora del aprovechamiento de las inversiones en
conservacion de presas.



Parte V

Conclusiones

263






Conclusiones y futuras lineas
de investigacion

El trabajo desarrollado en esta tesis ha estado encaminado a la jus-
tificacion de la necesidad de un modelo multivariado que sea capaz de
integrar todas las variables que intervienen en el andlisis de seguridad
de presas. Una vez justificado se ha propuesto un modelo multivariado
(con aplicacién bivariada pero que no resta generalizacién al mismo) que
es capaz de abordar la problematica de la seguridad de presas. No sélo
se aborda el problema con el estudio del caudal pico sino que se anali-
za también la variable volumen. Todos los elementos del hidrograma de
entrada son necesarios para determinar la seguridad hidrolégica de una
presa.

En primer lugar se analiza la necesidad de la seguridad hidrolégica
de presas, llevado a cabo en la introduccién. A continuacién se lleva a
cabo una revision sobre la evolucion de la legislacion sobre presar has-
ta nuestros dias. Y finalizamos la introduccién en el marco del analisis
de riesgos, herramienta ésta que permite racionalizar las inversiones en
presas.
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La tesis continta llevando a cabo una exhaustiva revision del estado
del conocimiento actual. Para lo cual en primer lugar se lleva a cabo una
revision de las distintas publicaciones que sobre la materia se han hecho.

De esta revision se concluye que no existe a dia de hoy un modelo que
resuelva el problema en su totalidad de una forma rigurosa.

Los pilares basicos sobre los que se apoya esta tesis, son las copulas
matematicas y la teoria de valores extremos. La primera de ellas es una
herramienta capaz de analizar un sistema multivariado y la segunda de
ellas es necesaria desde el punto de vista que los datos que ma&as nos
interesan por el dano que son capaces de provocar son los datos extremos.

A continuacién se propone una metodologia que como después ve-
remos se caracteriza por su aplicacién generalizada a cualquier tipo de
presa y por su robustez.

Para finalizar con la tesis se aplica la metodologia anterior a un caso
particular.

13.1. Conclusiones

Se hace necesario un analisis multivariado, que al menos tenga en
cuenta la relacién existente entre el caudal pico y el volumen. El res-
to de los parametros del hidrograma se pueden obtener a partir de las
condiciones geomorfoldgicas de la cuenca en cuestion.

No obstante, lo anterior, se ha visto la necesidad de separar la mues-
tra anual en estaciones, en este caso dos, una denominada invierno que
comprende los meses de octubre hasta mayo y otra verano, meses de junio
a septiembre. La no separacion de la muestra en dos, impide analizar de
una forma rigurosa al menos de un punto de vista hidrolégico y estadisti-
co el problema. Esto ultimo queda reflejado con la mayor dependencia
del fenémeno tanto desde un punto de vista gréfico (k-plots y chi-plots)
como estadistico (valores mayores de los indicadores 7 de Kendal y p de
Sperman).

Una vez vista la dependencia entre las variables caudal y volumen,
se proceden al ajuste de las marginales y una vez ajustadas se procede a
la eleccion de la cépula, por los métodos de inferencia indicados, deter-
minando el tipo de cépula de valor extremo asi como el parametro de la
misma.
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De esta forma se obtiene la funcién de distribucién multivariada que
es capaz de representar la estocasticidad de la muestra inicial, para cada
una de las estaciones.

Se obtiene de esta forma una herramienta capaz de generar muestras
aleatorias. El tamano de la misma se obtiene mediante un anélisis de
sensibilidad, que para este caso ha sido entre 25.000 y 50.000 valores;
sin embargo se han generado muestras de tamano 100.000, puesto que el
tiempo invertido en la simulacién no era muy importante.

Otra de las aportaciones importantes a destacar, es la necesidad de
analizar el nivel previo de embalse, o embalse vacio cuando tiene lugar la
avenida. Hasta la fecha, los embalse se analizan suponiendo que cuando
tiene lugar la avenida éste se encuentra a su nivel maximo normal. Lo
anterior se produce con una determinada probabilidad que es facil de
obtener tanto en embalses ya construidos como de nueva construccion,
en este ultimo caso mediante simulacién de los recursos y la satisfaccién
de las necesidades.

Esta variable, nivel previo de embalse, es independiente de la mag-
nitud del evento. Es decir, que cuando tenga lugar la avenida, como se
encuentra el embalse no tiene relaciéon con lo anterior. Si que es cierto
que si bien se ha analizado la estacionalidad de la muestra caudal pico-
volumen, también se ha de analizar la variable nivel previo para esas
mismas estaciones.

Con todo esto, se tiene un conjunto de hidrogramas de entrada esta-
cionales asi como un nivel previo estacional.

El tratamiento aleatorio del nivel previo se compara en todas las
estaciones con la hipdtesis nivel méaximo normal, destacando la variacion
que existe entre ambas hipdtesis. Cabe decir que la hipotesis de suponer
un nivel previo igual al nivel médximo normal es muy conservadora en
este caso, debiéndose analizar en cada situacion.

Hemos de destacar que esta metodologia nos permite entender mejor
la seguridad hidrolégica de presas, permitiéndonos definir con mas de-
talle la seguridad de las mismas asi como fijar normas de explotacion y
finalmente si existiera algiin déficit de seguridad establecer las medidas
necesarias, lo cual redunda en una mejora de la inversion.

Finalmente cabe destacar las diferencias que hay entre las dos esta-
ciones, y no sélo entre ellas sino que se puede apreciar la diferencias entre
ambas respecto a no considerar la estacionalidad. En este caso, no sepa-
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rar las muestras, implica una penalizacién del invierno e infravalorar la
estacion verano. En resumen, cabe decir que no considerar la estaciona-
lidad, supone un analisis lejos de la realidad hidrolégica y estadistica del
estado de la cuestion.

13.2. Aportaciones mas relevantes

Las aportaciones mas relevante que presenta esta tesis se mencionan
a continuacién:

e Anadlisis multivariado de los datos. Como ya hemos repetido en
varias ocasiones en hidrologia de presas no es suficiente con conocer
el caudal pico sino el conjunto de variables que lleva intrinsecas el
hidrograma de entrada al sistema.

e Mediante la herramienta de las cépulas, siendo estas ademas de
una funcién de distribucién multivariada una medida de la relacién
que existen entre las variables que intervienen en el modelo, se ha
detectado la necesidad de abordar la estacionalidad hidrologica. Es
decir, se han separado los eventos en dos estaciones invierno y ve-
rano, ya que los episodios que tienen lugar en cada estacién son
diferentes, caracterizandose los del invierno por hidrogramas con
menos caudal pico y mayor volumen y los de verano al contrario,
grandes picos con poco volumen. Para llevar a cabo la estacionali-
dad se hace necesario analizar no sélo los datos maximos anuales de
caudal y sus correspondientes volimenes concomitantes sino usar
todos los datos disponibles, es decir, llevar a cabo un anélisis de
pico sobre un determinado umbral. Las estaciones disponibles en la
actualidad raramente disponen de maés de 70 anos, lo cual implica
que si los distribuimos en dos estaciones, se tienen alrededor de
35 datos, lo cual es insuficiente para llevar a cabo las distribucines
marginales que componen la cépula matematica.

e Una vez obtenida la funciéon de distribucién de entrada al sistema,
cuya estructura es bivariada para cada estacion, se lleva a cabo el
transito de los hidrogramas a lo largo del embalse para cada una
de las hipétesis analizadas en lo que respecta al nivel previo de em-
balse. De todas ellas, la hipdtesis mas realista es considerar el nivel
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previo aleatorio, obteniéndose a partir de la funcién de distribu-
cion del nivel historica de la presa. Cabe resaltar que este modelo
no soélo es valido para presas construidas sino que pude ser utili-
zado para futuras presas. En este caso, la funcion de distribucién
del nivel histérico se puede obtener por simulacién en funcién de
los recursos disponible asi como de las demandas a satisfacer bajo
unas determinadas reglas de operacion que podran ser sancionadas
bajo esta metodologia.

e Se obtiene una funciéon de distribucién también bivariada de los
caudales vertidos y sus volumenes concomitantes. Esto tltimo es
muy importante desde el punto de vista que permite continuar el
estudio aguas abajo de la presa en cuestion, ademas de tener una
estructura de datos de salida del modelo con la misma naturaleza
que la de entrada.

e Indicar finalmente que el modelo es robusto en lo que respecta a que
grandes variaciones de las distribuciones marginales de las variables
en cuestion se ven muy atenuadas en las marginales de los datos de
salida respecto de las mismas variables asi como del nivel maximo
alcanzado.

13.3. Futuras lineas de investigacion

Una vez llevada a cabo esta tesis, al autor le surgen varias ideas
que pueden servir para futuros trabajos de investigacion, entre los que
destacamos los siguientes:

e Hemos visto que para obtener el efecto de un embalse sobre las
probabilidades de caudales méaximos vertidos y niveles, es necesa-
rio analizar las caracteristicas de las crecidas, al menos en forma
bivariada, con el caudal de pico y el volumen de evento. Sin embar-
go, estos datos en pocos lugares estan disponibles, y con la duracién
necesaria para un analisis estadistico. Lo habitual es disponer de
datos hidrometeorolégicos de lluvias, y de volimenes recogidos en
el embalse, a través del nivel en éste, si se halla en explotacion.

Una linea evidente y necesaria de investigacién futura es por lo
tanto desarrollar los métodos para obtener los datos necesarios que
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permitan el andlisis. En particular, la obtencion de pares de valores
caudal de pico y volumen de crecida a partir de datos de lluvia me-
diante modelos lluvia-escorrentia, con o sin periodo de calibracion
de uno de los datos, o de ambos. En ese sentido, puede resultar
interesante la incorporacién de filtros digitales como el Filtro de
Kalman, ya que los datos de volumen embalsado que es el dato
mas facilmente disponible, tiene un error considerable de medicion,
por oleaje, cubicacion, etc.

De esta forma tendriamos una método alternativo de obtener datos
de caudal pico y volumen sin necesidad de recurrir a un estudio
hidrometeorolégico que tantas incertidumbres lleva asociadas.

Una de las aportaciones mas relevantes de esta tesis es que la es-
tructura de los datos de salida es similar a la de entrada, de tal
forma que cabia la posibilidad de continuar el estudio aguas abajo.
Los casos que se pueden dar son los siguientes:

1. Caso querer obtener la funcién de distribucion bivariada no
inmediatamente a pie de presa, sino en un punto situado aguas
abajo donde nos encontramos con una intercuenca que debe
ser tenida en cuenta.

2. Un segundo caso es aquel en que aguas abajo no sélo tengamos
una intercuenca sino otra presa. En este caso la entrada a la
segunda presa serd el caso anterior y la salida se obtendra apli-
cando la metodologia aqui presentada.

3. Por 1ltimo, cabe presentar la confluencia de dos cauces, que a
su vez pueden estar regulados o no.

Todas las casuisticas presentadas anteriormente son todos los esce-
narios que nos podemos encontrar en la realidad y que actualmente
no han sido resueltos con exactitud. Es por ello que los citamos de
cara a que puedan ser el punto de partida de nuevos estudios ba-
sados en esta metodologia.

Para finalizar, queremos indicar la posibilidad que ofrece esta te-
sis de cara a la definicién de normas de explotacién de presas y
establecimiento de resguardos. Para lo cual se deberia llevar a ca-
bo un tratamiento de los datos de niveles histéricos de embalse y
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mediante simulacién obtener nuevas curvas, que satisfaciendo las
demandas, cumplan con los niveles maximos previamente estable-
cidos y posteriormente ratificados por la seguridad hidrologica de
la presa.

Quedan estos temas como lineas de investigacién abierta para futuros
desarrollos.
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