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CAPITULO I 

INTROPUCCION 

Uno de los problemas principales al que se ha enfrentado el 

ingeniero hidráulico para obtener gastos de diseño en un 

cauce natural o canal artif icia~ ha sido sin duda el tránsi 

to de la avenida de diseño. 

La precipitación pluvial ocasiona escurrimientos superfici~ 

les, que dan lugar a un incremento en el caudal de las co­

rrientes de .la cuenca donde ocurre este fenómeno na.tura!. 

A dichos incrementos se les ha denominado "avenidas". 

Se entiende por tránsito de avenida.s, a los procedimientos 

que permiten calcular los efectos dinamicos y/o cinemáticos 

del almacenamiento, en la forma y movimiento de una onda de 

avenida que racorre U."1 cauce. 

La primera referencia de una aplicación real de un tr.!msito 

del hidrograaa de una avenida, de una estación de un rio a 

otra, fue realizada por Graeff en 1883.. La técnica estuvo 

basada en el uso de la velocidad de onda y una curva de ele 

vaciones-qastos. 

La importancia de poder transitar avenidas con exactitud, 

asi como la dificultad del problema,se refleja en el gran 

número de Jlétodos que sobre el particular han sido desarro-



!lados desde el año 1900. 

La predicción del hidroqrama de una avenida de diseño en un 

sitio particular de un cauce,debe basarse en la obtención 

de un hidrograma en una sección aguas arriba, junto con un 

método para transitar este hidrograma a lo largo del rest9 

del cauce hasta el punto de interés. 

El tránsito de avenidas esencialmente se puede subdividir 

en dos ramas que de alguna manera están relacionadas y es­

tas son: 

El tránsito de avenidas en cauces y 

el tránsito de avenidas en vasos, 

este trabajo estará abocado al estudio de la primera. 

El tránsito de avenidas corresponde a un problema de flujo 

no permanente y su estudio se hace mediante las llamadas 

ecuaciones fundamentales; ésto requiere de abundante infor­

mación que pocas veces está disponible, como son: las ca­

racterísticas hidráulicas de las diferentes secciones tran.! 

versales a lo largo del cauce, de aforos, de coeficientes 

de rugosidad 1 etc. 

El análisis teórico en el tránsito de avenidas se hace me­

diante modelos que intentan resolver las ecuaciones funda­

mentales, ya que su aplicación es generalmente difícil. 



Pero también existen métodos aproximados (hidrológicos) y 

que en algunos casos son los más recomendables. 

El tránsito de avenidas en cauces puede ser útil para deteE_ 

minar el tiempo de duración de la avenida y las variaciones 

del gasto a lo largo del cauce, la variación de las veloci­

dades y de los distintos niveles de-tirantes en cada una 

de las secciones transversales del mismo. 

La anticipación con la que se puede predecir los tirantes y 

gastos que se presentaron en un lugar particular de un río, 

resulta de gran importancia para tomar medidas preventivas. 

En las siguientes páginas se presenta una comparación de 

los métodos más conocidos para el tránsito de avenidas en 

cauces, se centra la atención en un método que debido a 

ser muy versátil y práctico se ha destacado, este es el mé­

todo !hskingum, fue desarrollado por Me Carthy en 1938 

(Ref. 1) y perfeccionado por Cunge en 1969 (Ref. 2) y es en 

la actualidad uno de los más usados. 

Después de hacer una breve comparación con algunos otros m! 
todos para transitar avenidas en cauces, se discuten sus 

ventajas y desventajas, sus requerimientos de datos y la 

confiabilidad de sus resultados. 

La parte medular de este trabajo ea la presentaci6n del Jaé­

todo JoklSkingum-cunge, la obtenci6n de sus parlimetros,_ la se 



cuela de cálculo, su utilidad, calibración y análisis de 

sensibilidad y aplicación del mismo. 

4. 

En un capitulo posterior se plantean algunas conclusiones y 

recanendaciones obtenidas en el desarrollo de este tema. 



CAPITULO II 

METODOS PARA EL TRANSITO DE AVENIDAS 

En este capítulo se describen someramente algunos métodos 

de tránsito de avenidas para determinar el método o métodos 

más adecuados a usarse, especialmente cuando la información 

sea escasa. En principio se supo~e un hidrograrna en una 

sección aguas arriba de un río que dispone de registros en 

una estación de aforo, medidos u obtenidos usando métodos 

hidrológicos; esta información será necesaria para determi­

nar si el flujo definido por este hidrograma afecta los ga.! 

tos en una o varias seccion·es aguas abajo. 

Existen varios métodos para transitar avenidas en cauces 

que en función de su f ormulaci6n se pueden clasificar en: 

a) Hidráulicos, 

b) Hidrológicos o de almacenamiento. 

Los métodos hidráulicos se basan en la solución de las ecua 

ciones completas de Saint-Venant, ésto es, la versión de 

las ecuaciones de conservaci6n de masa (continuidad) y can­

tidad de movimiento aplicados al escurrimiento a superficie 

libre. Estas ecuaciones diferenciales parciales no tienen 

solución analítica conocida y por lo tanto deben resolverse 

en forma numérica. 



Q 

Sitio "A• 

Sitio "e" 

tiempo 
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Los métodos del grupo b) son más numerosos y en general los 

más sencillos de todos los métodos de tránsito de avenidas. 

Ellos son llamados "Métodos Hidrológicos" porque abarcan 

los conceptos de almacenamiento para el flujo de agua y no 

incluyen directamente los efectos de resistencia al flujo. 

El tránsito de una avenida con un método hidrológico en un 

tramo dado de un río, se basa en la ecuación de continuidad, 

la cual iguala la razón de cambio del almacenamiento (dS/dtJ 

en el tramo, a la diferencia entre el gasto de entrada 

( Q1 ) en la sección aguas arriba y el gasto de salida C Qo ) 

en la sección aguas abajo. 

dS -= 
dt (2-1) 

Los métodos entonces requieren una segunda relación alge­

bráica entre el almacenamiento y los flujos de entrada y sa 

lida que permita encontrar una solución para el flujo de sa 

lida cuando se tiene el flujo de entrada. Uno de los méto­

dos más populares de este tipo, es conocido como el método 

de Muskingum, el cual usa una relación alqebráica lineal: 

(2-2) 
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Donde K es definida corno el parantetro de almacenamiento y ~ 

se refiere a la importancia relativa de los ingresos y egr!_ 

sos. 

Los valores de los parámetros están determinados por las e~ 

racteristicas del cauce o canal en estudio. Se han sugeri­

do una gran cantidad de técnicas para resolver estos méto­

dos, ya sea con gráficas, semiempiricarnente, con métodos de 

caja negra o en forma numérica, siendo en general más bur­

dos los primeros y los últimos más exactos pero complejos a 

su.vez. 

Generalmente, los métodos hidráulicos describen en forma 

más precisa el proceso del tránsito tanto en el espacio co­

rno en el tiempo pero requieren información detallada de ru-

. gosidades, geometría del cauce, topografía de la planicie 

de inundación, condiciones de frontera, además de técnicas 

numéricas complejas y con alto requerimiento de memoria de 

cómputo. 

Por el contrario, cuando se cuenta con poca información se 

puede recurrir a los métodos hidrológicos que son más sim­

ples, requieren menos datos físicos y menor tiempo de e~ 

to. 

Las desventajas principales de los métodos hidrol6gicos son 

lo.s siguientes: a) n·o consideran los efectos locales de 

cambios en el perfil de la superficie libre del agua (como 
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los remansos y efectos de mareas) y b) en general dan sólo 

hidrogramas como resultados, es decir, únicamente relacio­

nes para el gasto y el cálculo de niveles debe hacerse por 

separado. 

Aunque la exactitud de los resultados en los métodos hidro­

lógicos es menor, los datos disponibles en muchos casos 

prácticos son escasos y dichos métodos son los únicos que 

pueden usarse. 

Por ende hay dos factores primordiales que determinan la se 

lección del método, a saber: a) los datos disponibles de 

la geometria del canal y dQ avenidas previas y b) la inf or­

maci6n requerida como respuesta. 

La selección del método más apropiado para transitar una 

avenida es un problema complejo en el cual influye. en mucho 

la experiencia. 

En este trabajo son ignorados los métodos que se basan en 

una solución exacta de las ecuaciones completas de Saint­

Venant y la atención estA fijada en los métodos sencillos 

que a continuación soo considerados: 

a) Método de difusión de parámetros 

variables. 
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b) Método de difusi6n lineal f o.rmulado por 

Hayami (1951) (Ref. 3) y desarrollado 

como un método numérico por Thanas y 

Wo.nnleaton (1970, 1971), (Ref. 4). 

c) Método de Muskingum, desarrollado por . 

Me Carthy (1938) y perfeccionado por 

Cunge (1969). 

En los siguientes párrafos se hace una breve comparaci6n de 

los mismos tratando de mostrar sus requerimientos de datos · 

y la exactitud de los resultados. 

Los conceptos usados en la deducción del método de Muskin­

gwn son básicamente hidrológicos, por lo que el uso del mi.! 

ao puede desorientar a aquellos que anticipadamente centren 

su atención a"'l métodos hidráulicos de tránsito de avsr..idas. 

El mejoramiento del método básico de Muskingum por CUnge, 

esencialmente lo convierte de una teoría hidrológica en un 

método basado en principios hidr&ulicos. Esta conversión 

proviene de la aplicación numérica de las ecuaciones origi­

nales de Muskingum. Cuando estas ecuaciones son escritas 

en forma de diferencias finitas se introduce un error numé­

rico que actúa como una difusión de la solución b!sica. 

CUnge identifica la magnitud de este término de error con 

el término de difusión en la ecuación conveeci6n-di.f usi6n 
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como fue usado por Hayami en el método de difusión. Así 

para una asignación correcta de los parámetros en el método 

de Muskingum una buena aproximación puede ser obtenida por 

la solución de la ecuación de convección-di.fusión. 

Hay dos métodos bien documentados, los cuales no están in­

cluidos en la lista anterior y éstos son: el método de la 

onda cinemática propuesto por Ligh1;:hill y Whitham (1955) 

(Ref. 5) y el método gráfico de características descrito en 

detalle por Chow (1959) 1 (Ref. 6). La razón para no consi­

derar el método de la onda cinemática, es que este método 

puede ser considerado como una versi6n del método de dif u­

sión lineal coa la ecuación básica escrita en forma caracte 

ristica. El valor de este método radica en que es usado 

como método gráfico. 

Por otro lado 1 el método de las características es complíc!_ 

do debido a que resuelve las ecuaciones canpletas de Saint­

Venant, su ventaja es que in·cluye los términos de inercia y 

la ecuación dinámica, (Ver .Lighthill & Whitharn 1955J pp. 
' 291 , Ref. 5). 

¡ 

En vista del éxito del método de difusión de parámetros va­

riables mencionado con anterioridad, existe la posibilidad 

de que una versi6n del método Muskingum usando par&netros 

variables similares podría también ser un método viable de 

tránsito de avenidas 1 y una mejora al original método de 

Muskinqum (Linsley, Kohler y Paulhus 1 1958 , Ref. 7) • Sin 
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embargo, pruebas preliminares hechas de un método Muslcingum 

de parámetros variables demuestra que los resultados tien­

den a ser un poco inexactos, queda para un trabajo futuro 

el clarificar la utilidad del método mencionado. 

Otra de las desventajas con los métodos hidrológicos es que 

ellos asumen una relación única entre la elevación y el ga~ 

to a lo largo del tramo. Esto es contrario a lo observado 

en flujos naturales en los que se demuestra que el gasto pa 

ra una elevación particular cuando el nivel del flujo se in 

crementa, es mayor que el gasto para la misma elevación 

cuando el nivel del flujo decrece. Este fenómeno puede ser 

mostrado gráficamente en. la bien conocida curva de histére­

sis (Fig. 2-1) .. 

Relacionada directamente con esta relación no única entre 

la elevación y el gasto para el tramo, está la atenuación 

del pico a lo largo del mismo. El Raétodo de Muskingurn pre­

dice una atenuación que no es posible deducir suponiendo 

una relación elevación-gasto única, para poder explicar di­

cha atenuación es necesario recurrir a la ecuación de canti 

dad de movimiento o ecuación dinámica; la cual incluye el 

efecto de resistencia al flujo y sustituye a la relación 

algebráica (2-2). 

Como se verá aás adelante, CUnge encontró la forma de rela­

cionar la ecuaci6n dinámica con la ecuación (2-2). 



Eltv. (H) 

Gasto (O J 

Fig. 2-1 
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, 

Las ecuaciones de continuidad y dinámica pueden ser escritas 

en la forma: 

(2-3) 

22 + _!. (st_) = gA (s - b_ - s ) + qv 
3t ax A dx fr q 

(2-4). 

Donde: A es el área de la sección transversal hú-

meda a una distancia x de la sección aguas arriba del tra-

mo. 

Q: 

q: 

g: 

s: 

ay/ax 

8 fr 

vq 

. . 

. . 

. . 

es el gasto 

es el gasto lateral por unidad de longitud 

es la aceleración debido a la gravedad 

es la pendiente de plantil.l.a del canal 

es la pendiente de la superficie del agua definida 

en relaci6n a la plantilla del canal. 

es la pendiente de fricción. 

es la componente de la velocidad aguas abajo a lo 

largo del canal para el flujo del gasto lateral. 

Las ecuaciones anteriores son usualmente mencionadas como 

las ecuaciones de Saint-Venant para flujo gradualii:\ente va­

riado no permanente en canales a superficie libre. 

Como se muestra, la ecuación (2-4) es muy complicada para 

ser resuelta analiticaraente para un flujo arbitrario en un 

rio natural sin embarqo, afortunadamente algunos de los tér -
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minos en tal ecuación son en general suficientemente peque­

ños y pueden ser despreciados. 

Debido a ésto Líghthill & Whitham (1955), (Ref. 5) pudieron 

demostrar que la propagación del flujo puede ser descrita 

en ténninos de ondas cinemáticas más que de ondas dinámicas. 

Una onda cinemática es una onda que tiene una amplitud cons 

tante y posee solamente una velocidad en cada punto de la 

misma en contraste a una onda dinámica, la cual tiene dos 

velocidades. Al tratar un flujo como cinemático en una pri 

mera aproximación e incluyendo modificaciones a esta onda, 

debido a la difusión inducida por la pendiente de la super­

ficie del agua, 3y/3x , Líghthill & Whitham esbosaran un 
• 

nuevo método de tránsito de avenidas, el cual llamaron el 

método de la onda cinemática. En efecto su método se basa 

en la ecuación de convección-difusión 

Donde: 

ti> 

µ 

. . 

. . 
parámetro de velocidad de pico 

parámetro de difusión 

(2-5) 

por simplicidad w y µ son usualmente considerados como 

parámetros constantes, éste último es el término de difu­

sión, el cual introduce una atenuación del pico a lo largo 

del tramo. 
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Por lo anterior, el método de la onda cinemática pertenece 

al grupo de los métodos basados en la ecuación de convec­

ción-difusión. Sin embargo, es Hayami (1951) quien por 

primera vez produjo un método de tránsito de avenidas basa­

do en una ecuación lineal de convección-difusión. El soste 

nía que los flujos en canales naturales son afectados por 

las irregularidades en la geometría del mismo. Para in­

cluir el efecto de estas irregularidades Hayami propuso l~ 

ecuación lineal de convección-difusión con un valor arbitra 

río para µ • Debido a que él no conocía otro modo de 

calcular directamente el valor de µ de la geometría del 

canal, sugiere que µ debía ser determinado por una compa­

ración de resultados por prueba y error usando su método con 

registros de avenidas previas en el rio estudiado. Una vez 

conocido el valor del coeficiente de difusión y definido el 

parámetro CrJ corno la velocidad de pico el método de difu­

sión de Hayami dá un buen resultado en la práctica para fl!!, 

jos naturales que tienen picos con gastos similares. La 

incertidwnbre en el valor de µ , sin embargo, pezmanece 

como una desventaja en este método. 

Como explica Hayami, las irregularidades en lo ancho del º.! 

nal generan una serie de almacenamientos, los cuales incre­

mentan la capacidad de almacenamiento del rio. Este fenÓlll!. 

no se acentúa cuando el flujo estA asociado a planicies de 

inundación. Según el método de difusi6n~ en el tránsito de 

avenidas en un rio en el que se tiene una sección transver-



sal regular, pendiente de plantilla, y rugosidades constan­

tes y que es equivalente a un rio natural, el incremento en 

la capacidad de almacenamiento debido a las irregularidades 

en el rio natural pueden ser vistos como un cambio en la 

geometría y rugosidades del modelo equivalente al rio. Si 

este cambio puede ser cuantificado, los parámetros para el 

método de difusión y µ en particular pueden ser determi­

nados sin requerir la aplicación del método de prueba y 

error. 

Otra desventaja con los métodos de la onda cinemAtica y de 

difusión pudiera ser que usan valores.fijos de los paráme­

tros w y µ Suponiendo que w y µ han sido encon­

trados de modo que la velocidad del viaje y la magnitud del 

pico de descarga a lo largo del tramo son correctamente 

simulados. Luego estos valores para w y µ pueden ser 

considerablemente diferentes de los correspondientes valo­

res determinados para un tránsito ein cauces que desbordan. 

Asi aunque los valores de los par&netros pueden ser obten! 

dos para transitar una serie de avenidas previas la extra­

polación de estos valores puede conducir a errores signifi­

cantes. Thaaas & Wormleaton (1970) ~ (Ref. 4) hiciero,n un 

gran número de estudios de tránsito en un tramo del río Dee 

(Wales) usando el método de difusión con la elevación como 

parámetro; indican cuán dificil es aislar valores fijos pa­

ra la velocidad de convección y coef icientas de difusión 

cu.ando se aplic.a el método para muchos trtmsi tos en un r!o 
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particular. Una forma de superar esta dificultad es definir 

w 

rio. 

y µ como funciones de la elevación o gasto en el 

A pesar de que las dificultades antes mencionadas pueden 

evitarse, peraanece un problema más importante a1 usar los. 

métodos de difusión, y éste es la inclusión de gastos trib_!:! 

tarios importantes. La dificultad que surge está en cómo 

tomar en cuenta el efecto de un gasto lateral de entrada 

discreto en los cálculos al usar la ecuaci6n que describe 

el f en6meno. 

La solución más simple a este problema es transitar una ave 

nida de un tributario a otro, sumando los hidrogramas de 

descarga del canal principal y el tributario en la conf lue.!!. 

cia; pero considerando que este procedimiento es satisf acto 

rio para un río bien calibrado, inevitablemente surgirán 

problemas de precisión al aplicar los métodos de difusión a 

ríos que no están bien calibrados. 

Anteriormente ha sido mencionado que la pendiente de la su­

perficie del ~a, ay/ax ' produce una difusión de la sol_'.!! 

ción de la onda cinemática, y que una de las consecuencias 

de esta difusión es la que provoca una atenuación del pico 

de elevación o descarga a lo largo del tramo. Una fórmula 

para la atenuación del pico de elevaci6n para un tránsito 

en un canal regular fue descubierta por Forchheiaer (1930) 1 

(Ref. 8) , lllUCbos años antes de que Hayami propusiera el mé-
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todo de difusión. Forchheimer demostró que la atenuación 

está relacionada directamente a la curvatura del pico de 

elevación del hidrograma aguas arriba. Más recientemente, 

Henderson {1963), (Ref. 9) demostró cómo los términos de 

aceleración y convección de la ecuación de cantidad de movi 

miento, en el lado izquierdo de la ecuación (2-4) también 

contribuyen a la atenuación del pico. La importancia de 

estos úl.timos términos aumenta conforme aumenta el número 

de Fraude para el flujo. Asi para rios de gran pendiente, 

Henderson señala que todos los términos en la ecuación diná 

mica pueden ser importantes. Sin embargo, la atenuación 

del pico es en forma aproximada inversamente proporcional 

al cuadrado de la pendiente de plantilla y la magnitud de 

la atenuación en rios de gran pendiente no es tan importan­

te cano en los rios con pendiente de plantilla pequeña. 

La forma de atenuación puede también ser considerada como 

una consecuencia de la solución de segundo orden para la 

ecuación de convección-difusión.. Dado que es posible cuan­

tificar e incluir el efecto de irregularidades en la geome­

tría de un rio natural en la ecuación de convección-difu­

sión, se puede hacer una mejora similar a la fórmula de 

atenuación. 

A pesar de que el método Muskingum, referido anteriormente 

ignora loa efectos dinámicos sobre la onda de flujo, Cunqe 

(1969) demo·stró qu.e es posible mejorar el método de modo 
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que dé una buena aproximación a la solución de la ecuación 

lineal de convección-difusión. Esta mejora se basa en una 

ecuación de diferencias finitas para el método deMuskingum. 

El esquema de diferencias finitas introduce una difusión 

arbitraria y Cu~ge ha identificado 1a magnitud de esta difu 

sión con el término correspondiente en el método de difu­

sión. De este modo él puede definir los parámetros del mé­

todo Muskingum en términos de los parámetros para el método 

de difusión. Como se demuestra en el capitulo III el método 

Muskingum-Cunge puede ser usado para encontrar la atenuación 

del pico de descarga con un alto grado de precisión; además 

es bueno comentar aqui que el método Muskingum no tiene difi 

cultades con tributarios como los tiene el método de difu­

sión. Consecuentemente habrán ventajas al usar el método 

Muskinqum-Cunge para rios que tienen tributarios y que no 

han sido bien calibrados. 

Debido a las limitaciones de los métodos analíticos para el 

tránsito de avenidas que se han propuesto y la disponibili­

dad de poderosas computadoras digitales, se ha puesto últ!_ 

mamante especial atención en las so1uciones numéricas de 

las ecuaciones canpletas de Saint-Venant.. Estos métodos 

numéricos de los tránsitos de avenidas se diferencian de 

los otros, principal.mente en la técni.ca usada para resolver 

las ecuaciones diferenciales. Cuando se cuenta con suf i­

ciente memoria en la computadora, los métodos se pueden am­

pliar para incluir con más detalle las caracter!sticas geo­

métricas del canal y planicie de immdación si se requiere 1 

(Ver por ejemplo, Cruickshanck y zu,aaya, R ef. 1 O) .. 



METODO DE DIFUSION DE PARAMETROS VARIABLES 

Partiendo de las ecuaciones de Saint-Venant (2-3) y (2-4), 

sabiendo que 

(2-6) 

d - -ª.Q. • y a amas se supone que at = O 

y qv = O (por considerar a v 
q q 

ortogonal al flujo) 

se tiene que: O = Ag (s - ~~ - ªfr) (2-7) 

De (2-6) en (2-7) 

(2-8) 

Las ecuaciones de continuidad y cantidad de movimiento para 

el canal serán: 

O• 

aA aQ 
e e 

at + ax = q* 

ayc Q~ n~ 
s - ax - --­

A2. R'+/ 3 
e e 

y para la planicie de inundación 

(2-9) 

(2-10) 

(2-11) 



ay Q2 n2 
o = 0'3 (s e f f - -~ -at -2 R'+/3 

Af f 

Donde (J es la sinuosidad Ccr > 1 ) 

Sumando (2-9) y (2-11) 

Por otro lado 

Por lo tanto 

Considerando 

aAf 
- = 

(Cuando 
wf ayf 

3A0 
Q de (2-10) 

e 

-- -wc ayf 

ay A R2
/ 3 

Q • (s _ --E:, ) 1/2 e e 
e ax n 

e 

Despejando Q& de (2-12) se obtiene 
,¡,. 

w >>y) 
e e 

22. 

(2-12) 

(2-13) 

(2-14) 

(2-15) 

(2-16) 



Sumando (2-16) y (2-17) 

3A 
Despreciando a: y asumiendo que w >> y 

e e 

23. 

(2-17) 

(2-19) 

(2-20) 

22 
·av a 

c1 -~ ;:> 3/lo ci;- ql = ~ Q Cs - ;:, -1 a: ÍA! <~~ - q) J at + e 

Donde: 

e = ----------
A (Q n )3/5 w2/S 93/lo 

e e e 

L. e 

e e 2 A 3R ] 
- (1 + - --) 

3 R 3A 
e e 
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Aquí se introducen las siguientes hipótesis y simplif icacio-

nes: 

Si Q < Qb ~ W f = O :+ A = 1 

~ Af =O =9 6 =O 

ay 
1 

ay 
~ << s => - - __s. = o ax s ax 

Si 

Si la entrada lateral ( q ) es uniforme a lo largo del ca-

nal entonces 

Además si 

se tiene 

1 a=----
2A.W s e 

.'ª2. + c-ª2. = Ql (a -ª2.) +~ 4!_ -ª2. + l a (aQ) 2 + cq 
at ax ax ax s ax ax 5 e ax (2-21) 

Si e en esta ecuación está definida en términos de la velo­

cidad prcmadio1 c(Q) , a lo largo del tramo, entonces a 

tiene que estar definida en términos de un valor pranedio 

similar como el parámetro de atenuación. Asi la ecuación 

(2-21) quedará como: 

~ - ~ a a ao. 3ac 
~+c~•Q-(- ~ +-
3t ax 3x L ax SL 

(2-22) 

El siguiente objetivo es resolver la ecuación (2-22) para 

un hidrograma de una avenida particular, dadas las prescri.J?. 

ciones de las formas funcionales para e ya • De cualquier 
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manera, es aparente de la ecuación (2-22) que cualquier so­

lución para el tránsito de un hidrograma usando esta ecua­
ckt. 

ción es bastante sensible a la f o.rma funcional de aQ • 

Además, ya que la curva para a es generalmente mucho más 

dificil de obtener para un río en particular que la curva 

para c 1 se prefiere escribir la ecuación (2-22) en la 

forma 

(2-23) 

METODO DE DIFUSIW LINEAL 

El método de difusión lineal tal cano lo usó Hayami (1951), 

Thanas & Wormleaton (1970-1971) 11 está basado en la ecuación 

(2-24) 

Donde w y µ estlm definidos como parámetros constan 

tes, e,n este caso µ está definido por: 

a (QP) 

µ -----L 
(2-25) 

y w. por: 

(2-26) 



Donde: 

a. = 
Q = p 
T = p 
L = 
Q* = 

Coeficiente de atenuación del pico 

Gasto pico promedio 

Tiempo de pico 

26. 

Longitud del tramo en estudio 

Gasto redefinido a partir de un w supuesto 

y luego corregido 

La ecuación (2-24) es lineal, se puede resolver po~ difere!!. 

cias finitas directamente sin necesidad de interacciones. 



METOOO MUSKINGUM 

Se esperarla que el almacenamiento en un tramo de rio depe~ 

diera de los ingresos y de los egresos al tramo y de las 

características hidráulicas de la sección del canal.. El 

almacenamiento en el tramo para un tiempo dado puede expre­

sarse como la ecuación (2-2) o más generalmente como 

Donde: 

ayn 

bym 

e: 

(2-27) 

Reflejan las características de las seccio­

nes y del tramo. 

Reflejan el estado de las características de 

volumen de la sección .. 

Define los pesos relativos dados a los egre­

sos y a los ingresos en el tramo. 

El método Muskingum supone que m/n • 1 y hace que b/a = K 

resultando la ecuación (2-2) o su equivalente: 

5 • K (e:I + ( 1 - e:) O] (2-28) 
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Donde: 

K a Tiempo de almacenamiento constante para el 

tramo. 

e: = Factor de peso, el cual varia entre O 

0.5 para una sección dada del rio. 

El comportamiento de la onda de flujo debido a cambios en 

el valor del factor de peso e: es aparentemente f Aoil de 

observar en la figura (2-2). 

El resultado de la onda de flujo aguas abajo es comúnmente 

descrita por la cantidad de traslación, ésto es, el tiempo 

de retraso y por la cantidad de atenuación o reducción del 

pico. Como se puede notar en la figura (2-2) el valor de 

e: = 0.5 dá como resultado una traslación pura de la onda de 

flujo. 

La aplicación de las ecuaciones (2-1) y (2-28) para un tra­

mo de río será directa si se conocen los parámetros-K y E 

a partir de calibraciones anteriores. Sino el procedimien­

to del tránsito empieza por dividir el tiempo en un incre­

mento de tiempo ( At ) y expresar la ecuación ( 2-2) en far 

ma de diferencias finitas. 

Io + r1 
2 

ºº + 01 
2 -S1 - Sg 

llt 
(2-29) 



Q 
K:cte tr: K 

-,_t----- Hidro;rama de inQresos 

""""'__,=---- e a o. s 
E: 0.2 

t 

F i g. 2- 2 . 
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El valor de (At) normalmente se asigna entre~ y K usando 

los subinclices O y 1 para denotar el tiempo inicial y f i 

nal, respectivamente para el intervalo At ; el cambio en el 

almacenamiento en el tramo del rio, en el intervalo estará 

dado por: 

s, - s1 ~ K (ecr1 - I0 ) + c1 - el co, - o,>] (2-30) 

De (2-29) en (2-30) resulta la ecuación de tránsito de 

Muskingum dada por: 

O. = C¡Ij 
1 

+ CzI. + C30. 1 J - J J-
Ke + o.s ~t 

Ci = K - K& + 0.5 At 
c

2 
= - Ke + O.S At 

K - KE + 0.5 At 

(2-31) 

C
3 

= K - Ke - O. 5 At 
K - K& +o.s .!lt 

N6tese que K y At deben tener las mismas unidades de tiem­

po y también que la suma de c1 , c2 y c3 es igual a 1 • 

Puesto que I. e I. 1 son conocidos para cada incremento de 
J J-

tiempo, el tránsito se efectúa resolviendo la ecuación 

(2-31) para incrementos sucesivos de tiempo usando cada oj 

como o. 1 para el siguiente incremento de tiempo. 
J-

Este cálculo se ilustra paso a paso en el siguiente ejemplo: 
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Ejemplo (2-1) 

Realizar el tránsito de avenida para un tramo de un río 

dados e a O. 2 y K = 2 días. El hidrograma de entrada 

usando 8t = 1 día está mostrado en la columna 3. Supóngase 

iguales los gastos de entrada y de salida en el día 2 de 

Julio. 

Solución: 

Si 8t = 1 día, ¡;; = O. 2 y I< = 2 días entonces de las ecua 

ciones (2-31) dá: 

0.428 

0.048 

0.524 

El cálculo del tránsito está dado en la tabla (2-1) y el 

hi<lrograna de salida se presenta en la col1Bt'la 7. 
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j Fecha Gasto de 
C1Ij-1 c2Ij C30j-1 

Gasto de 
Entrada(Ij) Salida (O.) 

(1) (2) (3) (4) (5) (6) (7) J 

1 2 Jul. 121 121 

2 3 217 52 10 63 125 

3 4 316 93 15 66 174 

4 5 474 135 23 91 249 

5 6 611 203 29 131 36~ 

6 7 593 262 28 190 480 

7 8 752 254 36 252 542 

8 9 1 303 322 63 284 669 

9 10 1 698 558 81 351 990 

10 11 1 635 727 78 519 1 324 

11 12 1 356 700 65 694 1 459 

12 13 976 580 46 764 1 390 

13 14 613 418 29 728 1 175 

14 15 982 262 47 616 925 

15 16 1 279 42<3 61 485 966 

16 17 1 391 547 67 506 1 120 

17 18 1 169 595 56 587 1 23.a 

18 19 958 500 46 649 1 195 

19 20 581 410 28 626 1 064 

20 21 417 249 20 558 827 

21 22 324 178 16 433 627 

22 23 263 139 13 329 481 

23 24 222 113 11 252 376 

24 25 176 95 a 197 300 

25 26 Jul. 172 75 a 157 240 

TABLA 2-1 
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DETERMINACION DE K Y € 

Los valores de K y € para el método Muskingum son canún­

mente estimados usando K; tiempo de viaje del hidrograma 

en el tramo y el valor promedio de € a 0.2. 

Si los registros de los hidrogramas de ingresos y egresos 

están disponibles para una o más avenidas, el proceso del 

tránsito es fácil de invertir y se obtienen mejores valores 

de K y · € para el tramo, o también el método aproximado 

descrito, puede ser usado para.ilustrar valores instantá­

neos de s contra EI + ( 1- e) o graf icados los puntos para 

varios valores de €como se muestra en el ejemplo (2-2). 

Dado que S y tI + ( 1- E ) O están supuestos relacionado,s 

linealmente por la Ec. (2-28), el valor aceptado de E será 

aquel que de la gráfica más esbelta (que se aproxime más a 

una linea recta). 

Después de la representación gráfica, el valor para K se 

determina cano la pendiente continua de la gráfica más esbel 

to, ya que de la Ec. (2-28). 

s K = ~~~--~~~~ 
€I + ~1 - €) O 

(2-32) 

Los valores instantáneos de s para las grAficas en el ejem­

plo (2-2) fueron determinados resolviendo para s1 , en la Ec. 

(2-29) para incrementos de tiempo sucesivos. Fue usado pa-
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ra el incremento inicial un valor de 51.o, pero el valor 

es arbitrario puesto que sólo la pendiente es deseada y no 

la intercepción. 

Ejemplo 2-2 . 

- -Dados los hidrogramas de entrada (I) y salida (O) sobre un 

rio particular determinar los parámetros K y E para el 

tramo (Ver tabla 2-2). 

(I - Ol 
1 

+ (I. - O) . 
J - J Hay que tomar en cuenta que -----2----..:..- para j = 1 

Ic + I1 
es igual a: 2 == I - O =··----

Graficando los va_:ores de 51 (almacenamientos} en el eje de 

las ordenadas y e:I + (1 - e)Opara las diferentes e (0.1, 0.2, 

0.3) en el eje de las abcisas se obtienen las figuras (2-3), 

(2-4) y (2-5) de las cuales se elige la gráfica más esbelta, 

o sea, la de e=0.3yK ;;pendiente de la recta= 2. 

Ahora estos valores podrian ser usados en el trAnsito de 

otras avenidas en el tramo tal como el ejenplo (2-1). 

Inherente a este proceso está el postulado de que la super­

ficie del agua en el tramo es uniforme y continua entre los 

extremos aguas arriba y aguas abajo de la sección. 
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Adicionalmente, se presupone que K y e son constantes a lo 

largo del rango en la elevación de estudio. Si las dif eren 

cias con. las suposiciones anteriormente planteadas son sig­

nificativas, puede ser necesario trabajar con tramos más 

pequeños del rio o emplear una aproximación más precisa al 

problema. 

, 



I1 +· I2 - '01 -q. '02 - -
e:I + { 1 - e:) O (m3/s) I = 

2 
o = 2 

1-0 = As S2 
DIA 

(m3 /s) (m3 /s) (m3 /s} (m3 /s) e:=0.1 e:=0.2 e:=0.3 

2 166 118 48 48 123 127 132 
3 264 197 67 115 204 210 217 
4 365 214 151 266 229 244 259 
5 581 402 179 445 362 438 456 
6 595 518 77 522 526 533 541 
7 663 524 139 661 538 552 566 
8 920 603 317 978 635 666 698 
9 1 569 830 739 1 717 904 978 1 052 

10 1 776 1 124 652 2 369 1 189 1 254 1 320 
11 1 490 1 379 111 2 480 1 390 1 401 1 412 
12 1 223 1 509 - 286 2 194 1 480 1 452 1 423 
13 714 1 379 - 665 1 529 1 313 1 246 1 180 
14 646 1 051 - 405 1 124 1 011 970 930 
15 1 167 1 014 153 1 277 1 029 1 045 1 060 
16 1 427 1 014 413 1 690 1 055 1 097 1 138 
17 1 283 1 014 269 1 959 1 041 1 068 1 095 
18 1 099 1 209 - 110 1 849 1 088 1 187 1 176 
19 765 1 249 - 484 1 365 1 201 1 152 1 104 
20 459 1 003 - 544 821 949 894 840 
21 351 714 - 363 458 6.,º #U 641 605 
22 289 464 - 175 283 447 429 412 
23 229 326 - 97 186 316 307 297 
24 170 266 - 96 90 256 247 237 
25 143 223 - 80 10 215 207 199 

TABLA ( 2-2 ) 



• 

IOOO 

soo 

FIQ. 2-3 
U+(l•l)O 

llOO 
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100 

cr+n-11 
o 



s 
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"ª .... z.o 

Flo. 2-5 
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Es conveniente aclarar que conforme se va transitando un 

hidrograrma por diferentes tramos, la atenuación va disminu­

yendo aún cuando K y e: sean constantes, y ésto, es 

debido a que el hidrograma de entrada para cada tramo se 

presenta más regula.do. 

A continuación se plantea un ejemplo de tránsito consecuti­

vo de un hidrograma utilizando el hidrograma de entrada del 

ejemplo 2-1 para mostrar el efecto de la atenuación en cada 

uno de los tránsitos .. 

Según lo que se ha visto en páginas anteriores seria de es­

perar que al utilizar una e: • 0.2 como se ve en la fig. 

2-2 se obtuviera una atenuqción del pico similar, pero ésto 

no se Cl.lliR!ple cuando se transita una avenida ya transitada, 

ésto es, regulada, pues su atenuación será menor .. 
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EJEMPLO 2-3 

I1 01 =I 02 =Ia 03 =I1¡. 04 
FECHA 2 

<•ª/s) (m3/s) Cm 3 /s) (m3/s) {m3 /s) 

2 Jul. 121 121 121 121 121 
3 217 125 121 121 121 
4 316 174 125 121 121 
5 474 249 152 125 121 
6 611 363 204 140 124 
7 593 480 285 174 133 
8 752 542 381 231 255 
9 1 303 669 463 306 195 

10 1 698 990 576 386 . 252 
11 1 635 1 324 789 487 321 
12 1 356 1 459 1 050 643 408 
13 876 1 390 1 241 846 530 
14 613 1 175 1 302 1 037 690 
15 982 925 1 230 1 160 861 
16 1 279 966 1 087 1 186 1 005 
17 1 391 1 120 1 037 1 136 1 089 
18 1 169 1 23·8 1 083 1 091 1 109 
19 958 1 195 1 132 1 090 1 100 
20 581 1 064 1 156 1 111 1 096 
21 417 827 1 101 1 130 1 104 
22 324 627 961 1 109 1 115 
23 263 481 795 1 031 1 108 
24 222 376 640 911 1 066 
25 176 300 510 776 986 
26 Jul. 172 240 407 644 880 

TABLA 2-3 

Transitando un hidrograma y luego sucesivamente el hidrogr!_ 
ma de salida manteniendo constantes c0 , c1 , c

2
, o sea 

co - 0.048 
c1 - 0.428 
c2 - 0.524 
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En el ejemplo (2-3) se tiene que entre el hidroqrama de 

entrada ( I 1 ) y su hidrograma de salida ( Oi ) el porcenta 

je de atenuación estará dado por: 

Entre I2. y 02 

Entre I 3 y 0 3 

% A = 1458 - 1302 
1458 X 100 = 11 % 

% A = 1302 - 1186 100 9 ~ 
1302 X 

8 
" 

Y entre I4 y 04 

% A = 1186 - 1109 
1186 

X 100 • 6.5 \ 

Como se puede observar el porcentaje de atenuación va disai 

nuyendo. 

Es de esperar que un método que resuelva las ecuaciones 

completas de Saint- '\enant de resultados mAs precisos para 

un estudio de tránsito de avenidas 1 sobre todo si el flujo 

en el rio; asi como el flujo sobre la llanura de inundación, 

están correctamente modelados y hay suficientes datos para 

determinar los coeficientes de rugosidad con precisi6n. La 

siguiente clase de método de tr&lsito de avenidas se obtie-
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ne despreciando los términos de .inercia en la ecuación 

dinámica. Sin hacer ninguna aproximación adicional la 

ecuación 

- + - - AR (s - ~). = q aA a [1 21 3 a 1/2] 
at ax n ax (2-33) 

puede ser resuelta usando, por ejemplo, un esquema implici­

to de diferencias finitas del tipo Crank-Nickolson. Tal 

método no ha sido considerado aqui por la necesidad de cono 

cer el coeficiente de rugosidad. 

Los métodos de difusión y ondas cinemáticas esencialmente 

consideran ay /ax como pequeño en comparación con la pen­

diente del fondo ye ya ó aQ , ya sea como funciones de Q 

ó parámetros constantes para una avenida dada. La última 

clase de métodos suponen que la ecuación dinámica puede ser 

reemplazada por una relación algebráica entre el almacen~ 

miento y la entrada y salida de flujo al tramo. Esta es la 

base de los métodos de Muskingum y similares del tipo de 

almacenamiento. 

Es válido resumir las relaciones entre todos los métodos de 

tránsito de avenidas derivados y mencionados en este capitu -
101 (Ver el cuadro siguiente). 



ECUACIONES DE _, 
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APROXIMACION METODO DE SOLUCION 

NINGUNA H ESQUEMA DE DIFERENCIAS 
FINITAS R.i\SADO EN LAS 
ECS. (2-3} y (2-4) 

. 

.. , 
DESPRECIANDO LOS ESQUEMA IMPLICITO DE 
TERMINOS DE H DIFERENCIAS FINITAS 
INERCIA EN LA BASADO EN LA EC. (2-33) 
ECUACION DINAMICA 

'¡, 

CONSIDERANDO ay /ax H METODO DE DIFUSION DE 
COMO PEQUEÑO . PARAMETROS VARIABLES 

~JI' 

-SUPONIENDO e, aQ ~ METODO DE DIFUSION 
PARAMETROS f-i LINEAL 
CONSTANTES 

• l 
SUSTITUYENDO LA - METODO MDSKINGUM 
ECUACION DINAMICA. CUNGE 
POR UNA EXPRESIOH H 
LINEAL PARA EL 
ALMACENAMIENTO 



CAPITULO III 

DESCRIPCION DEL METODO MUSKINGUM - CUNGE 

El método de Muskingurn (Ref. 1) como se menciona en el capí 

tulo anterior, es uno de los métodos hidrológicos de cálculo 

de propagación de ondas de avenidas más conocidos y más usa 

dos en la actualidad. 

Este método utiliza la ecuación de continuidad y una rela­

ción lineal entre el almacenamiento y el gasto que entra o 

sale del tramo por analizar. El método de Muskingum, en su 

forma original tiene únicamente dos parámetros y se aplica 

en forma directa para toda la longituddelcauce estudiado, 

estos parámetros se obtienen de una calibración, en general 

en forma gráfica y se requiere tener información de una ave 

nida medida en ambos extremos del tramo en cuestión. Debi­

do a que, aparentemente, los parámetros no tienen una rela­

ción directa con el problema físico, el método de Muskingum 

es considerado corno de caja negra .. 

Este método fue implementado y mejorado substancialmente pcr 

J. A. Cunge (Ref. 2) y presentado en detalle en 1969. 

El cambio radica en que los parmnetros pueden obtenerse de 

datos f isicos relevantes sin necesidad de tener un hidrogra 

ma medido aguas abajo y puede aplicarse por pequeños tranos .. 
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El método Muskingum-cunge es muy prActico pue~ los clllculos 

se pueden hacer rápidamente, asi sea con una máquina de capa 

cidad limitada. La suposición básica para el método es que 

la relación elevación/gasto es lineal y aplicada estricta­

mente, esta suposición nos lleva a una ecuación diferencial 

cuya solución analítica no permite la amortiguación de on-

das. 

El método de Muskingum,sin embargo nos da la atenuación de 

una onda viajando a través de un rio. La explicación de es 

ta contradicción aparente es que la f ó.rmula de Muskingum se 

deriva directamente de un esquema de diferencias finitas, 

reemplazando l.as diferencias parciales en la ecuación origi 

nal. Este esquema introduce un error dentro de la solución 

analítica de la ecuación original, en la forma de una atenu~ 

ción artificial en. el gasto y modificando la celeridad de 

la onda resultante. 

Por tanto, mientras que la relación H(Q) se asume~ ser 

uno a uno, 'no tiene sentido tratar de explicar el efecto de 

amortiguación del método Muskingum1 debido al prisma de alma 

cenamiento en el rio. El factor importante a determinar es 

el coeficiente artificial de élllortiguaci6n que tiene que 

ser aquel que corresponde al. efecto real de amortiguación. 

El anMisis de la fórmula de Muskinqum-Cunge demuestra de 

que este puede ser también una aproximaci6n en diferencias 

finitas de una ecuación diferencial derivada de las ecuaci~ 
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El método Muskingum-cunge es muy pr~ctico pae~ los cálculos 

se pueden hacer rápidamente,asi sea con una &áquina de cap~ 

cidad limitada. La suposición básica para el. método es que 

la relación elevación/gasto es lineal y ap1icada estricta­

mente, esta suposición nos lleva a una ecuaci·6n diferencial 

cuya solución analítica no permite la amortiguación de on­

das. 

El método de Muskingum,sin embargo nos da la atenuación de 

una onda viajando a través de un rio. La explicación de es 

ta contradicción apareñte es que la fórmula de Muskingum se 

deriva directamente de un esquema de difereocias finitas, 

reemplazando las diferencias parciales en la ecuación origi 

nal. Este esquema introduce un error dentro de la solución 

analítica de la ecuación original, en la fC11:1aa de una atenu~ 

ción artificial en el gasto y modificando la celeridad de 

la onda resultante. 

Por tanto, mientras que la relación H(Q) se asume~ ser 

uno a uno, no tiene sentido tratar de explicar el ef'ecto de 

amortiguaci6n del método Muskingum, debido al prisma de allD!, 
oenarlento en el rio. El factor importante a determinar es 

el coeficiente artificial de aaortiquaci6a que tiene que 

ser aquel que corresponde al efecto real de amortiquaci6n. 

El análisis de la fórmula de Muakinqum-Cunge demuestra de 

que este puede ser también una aproximación en dif erancias 

finitas de una ecuación diferencial derivada de laa ecuacig 
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nes de Sai.nt-Venant si se desprecian los términos de inercia 

y hay una solución para esta ecuación, la cual si permite 

amortiguación del tránsito de onda. Canparando esta ecua­

ción diferencial con la fórmula de Muskingum los coef icie!!_ 

tes de esta última pueden ser determinados de las caracte­

rísticas f isicas de un río aun cuando la relación elevación 

gasto no puede permanecer lineal. 

As! pues, si se tiene un tramo de cauce o canal de tamaño 

llx , sea j la secci6n aguas arriba y j ;r 1 la de aguas aba­

jo. ~:1 gasto que entra al tramo será Q. y el que sale Q. 
1 J J+ 

que a su vez es el de entrada al tramo siguiente. La ecua-

ción de continuidad se expresa como: 

(3-1) 

La relación lineal entre almacenamiento y entradas propues­

ta en el método de Muskinqum original puede escribirse cano: 

S • K [e: Qj + ( 1 - e:) Qj + 1 J (3-2) 

Donde: 

K = Tiempo caracteristico 

e • Factor de peso de ingresos y egresos del tramo. 
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Luego, derivando respecto al tiempo la ecuación 3-2 sustit~ 

yéndola en 3-1 y aproximando luego la derivada con diferen­

cias finitas se obtiene: 

Donde: 

n+1 n 

[
€Qn + 1 

j + ( 1 - e:) Qj + 1 - EQj - ( 1 - E) 

= 1.. [Qn + 1 _ n + 1 
2 j Qj + 1 

n == Instante donde se conocen l.os valores de Q 

(3-3) 

n + 1.,. Instante donde se desean calcular dichos valores. 

Puede demostrarse que la ecuación anterior es una aproxima­

ción en diferencias finitas a la ecuación diferencial par­

cial, 

.ª2.a + w -ª2_ ... = µ ~ 
t ~ axz 

que es una ecuación del tipo de difusión-convección. La 

variable w corresponde a la velocidad de viaje del pico y 

está relacionada con K como sigue: 

óx 
K•­

W 
(~4) 

W se obtiene considerando el tiempo de recorrido del pi­

co en el tramo { 'l'p } o de hidrograaa sintético consideran-



do la diferencia entre los tiempos de pico al final y al 

inicio de la cuenca. 
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11 representa la atenuaci6n del pico y está relacionado 

con e cano sigue: 

CXQ 1 
µ = __:e = (- - E) ~X 

L 2 
(3-5) 

Por consiguiente: 

(3-6) 

Donde: 

a --- Es un coeficiente de atenuación del pico qlle depen . -
de de la pendiente principalmente y del área de la 

llanura de inundación. 

Qp- Gasto de pico praaedio en el tramo .. 

L - Longitud total del tramo por analizar. 

Calculados (Al 1 ~ y a se obtienen K y e con las ecua­

ciones (3-4) y (3-6) y con ellos se calculan las siguientes 

constantes: 

ce • 1: C 1 - s) + t At 

C1 - (KE + o.s At)/CC 
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C2 • (- K& + 0.5 ~t)/CC 

(3-7) 
Ca = {K - KE - 0.5 At)/CC 

Donde: 

q = Gasto lateral en el tramo Cm 3/ s/m) 

El. hidrograma de salida de cualquier tramo se obtiene con 

(3-8) 

Esta ecuación se aplica a todos los tramos desde el instan­

te en que se inicia el hidrograma hasta que este canplete 

el recorrido por el cauce. 

Obtención de1 coeficiente de atenuación del pico ( a ) . 

El parámetro a depende del ancho y de las pendientes del 

cauce y se calcula como: 
M 
E 

L 
m 

1 a·-=-
2w 

e 

-s2 
i:a•1 m 

1 M L 
(-L t -EL_ } 3 

a 
m• 1 s1ft 

(3-9) 



wf(x) es el ancho del área de inundación. 

w • Es el ancho medio del cauce. 
e 

s - s(x) es la pendiente. 

L es la longitud total del tramo. 

Para la obtención del parámetro a existen dos casos: 

A) Para avenidas que no desbordan 

48. 

Si no desborda w~ = w :+ l • 1 y suponiendo que 
'l.' e . 

la pendiente es constante la Ec. (3-9) queda como: 

L a•---
2WS 

e 

(3-10) 

B) Para avenidas que desbordan: 

Donde: 

Suponiendo una pendiente y un ancho de inundación 

constantes la Ec. (3-9) se simplifica como: 

1 L 2 
a=-

2 SA 
(3-11) 

A - es el Area total inundada en el tramo. 
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Para obtener el coeficiente de atenuación a. , como una fun­

ción del gasto máximo y de las áreas de inundación se re­

quiere además los siguientes datos: 

- Gasto máximo que no desborda. 

Este dato se puede estialar a partir de la experiencia acumu 

lada en el análisis de una gran cantidad de datos que condu 

ce a la recomendación de Henderson (Ref. 9) en el sentido 

que se tome como gasto máximo que no desborda a aquel con 

un periodo de retorno de aproximadamente 1.4 años. 

- Relación áreas inundadas-qastos. 

Este dato constituye un paso intermedio necesario para con­

tar con una relación de a contra el gasto máximo de entr2_ 

da, con la cual es posible realizar el tránsito contando só 

lo con el hidrograma de entrada. 

Obtención de.la velocidad de propagaci6n del pico 

e w >. 

Si 'l'p es el tiempo de viaje de la a.venida máxima registr_! 

da, la velocidad de propagación del pico ( w ) para una pri 

mera aproximación está dada por: 

L 
Wo •­'r 

p 
(3-12) 
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Donde.: 

L-- Es la longitud total del canal. 

Obtenidos el coeficiente de atenuación del pico ( a ) 1 el 

gasto pico ( Q ) y la curvatura del pico, se puede corre-
p 

gir el valor de w 

Si no se tuviera alguna avenida registrada, la velocidad de 

propagación del pico W se podria suponer para una primera 

aproximación como: 

w • 1.5 e 

Esto de acuerdo con la teoría de la onda cinemática 

(Ref. 12). 

Donde: 

c;(fCV +v'9Y m 

(3-13) 

V • Velooidad media en la estación hidrológica conoci­
m 

da. 

9' • Aceleración de la gravedad. 

y • Tirante 
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Obtención de la curvatura del pico en el hidrograma de en­

trada. 

Primeramente hay que encontrar el tiempo de pico ( t )J 
p 

luego localizar el punto de ocurrencia del pico y marcar 

dos puntos a un intervalo ( ~t ) uno a la izquierda y otro 

a la derecha de QP ( Q_
1 

, y Q 1 respectivamente). 

t 
~t queda definido como: 6.t = ...E. 

4 
que 6t ~ 3 horas 

es conveniente 

Luego la curvatura del pico se obtiene a partir de 

~ '"" Q1 + Q_l - 2 ~ 
at2 c~t> 2 

(3-14) 

Por otro lado: 

Q* a -- (3-15) 
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Luego se efectúa f y si este cociente es mayor que 

0.1 entonces Q* se ~edefine como: 

[ { - ~)] 
1 - e Qp (3-16) 

Entonces Wo se corrige con 

W1 = Wo (3-17) 

Si Cü1 = eüo entonces 

Se obtiene el gasto promedio de pico ( Qp ) como: 

1 - -2 
(3-18) 

Si W1 ~ Wo entonces se sustituye w0 corregido ( w1 ) 

en lugar de Cl>o en la Ec. (3-15) y se repite el cálculo 

tantas veces coato sea necesario para que w1 = w0 

El siguiente paso es sustituir los valores de a. , w y ~ 

en las Ecs. (3-4) y (3-6) y obtener K y € con los cua­

les se pueden obtener las constantes de (3-7) ce, C1, C2, 

C3 y C4 y al ser empleadas en la fórmula de recurrencia 

(3-8) se efectuará el tránsito. 



CAPITULO IV 

ANALISIS DE SENSIBILIDAD Y APLICACIONES 

Ejemplo 4-1 

Transitar el hidrogram,a sintético en un canal rectangular de 

100 I<ms. de longitud y 50 Mts. de ancho 1 con coeficiente de 

rugosidad de Manníng de O. 035; pendiente promedio de 1 x1 ()3. 

El hidrograma sintético que se presenta para la sección 

aguas arriba del tramo en estudio está definido por: · 

Donde: 

r (1 - J:..,] a 
Q(t) • Qb + 2,. lt: e tp 

Qb - 100 m3/s 

Qa - 800 m3/s 

t - a/e 3 Hrs. 

t - 24 Hrs. 
p 

fi - 16 
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Si se propone t a cada 3 Hrs. entonces Q ( t ) quedará: 

t Q(t) t (Q{t) t Q(t) 

o 100.00 39 185.86 78 100.00 

3 100.00 42 138.03 81 100 .oo 
6 100.03 45 115.52 84 100.00 

9 102.69 48 105.90 87 100.00 

12 136.39 51 102.11 90 100.00 

15 274.96 54 1OO.71 93 100.00 

18 537.77 57 100.23 96 100.00 .. 
21 797.92 60 100.07 99 100.00 

24 900.00 63 100.02 102 100.00 

27 812.76 66 100.00 

30 620.56 69 100.00 

33 423.72 72 100.00 

36 276.28 75 100.00 

Obtenci6n del coeficiente de atenuaci6n del. pico (a) de 

acuerdo con la E<::. (3-10). 

a L 100 000 • -2WS 2 (50) 0.001 
e 

a -1 X 106 
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Obtención de la velocidad de propagación del pico ( w ) • 

Dado que se conoce el tiempo de viaje de la avenida máxima 

registrada ( T = 6.40 Hrs. = 23 040 seg. } entonces para 
p 

una primera aproximación w = 100 000 ,. 4.34 m/s 
23 040 

Por otro lado, se sabe que el tiempo de pico ( tp = 24 Hrs.) 

entonces se puede tanar At = 24 = 4 .. 8 Hrs. = 17 280 seg. 

con el que se puede definir 
5 

Q y Q1 -l 

(24.4.8) 3 
Q_l • Q = 652.42 m /s 

Qp Q (24) 900.00 
3 

:= ,. .m /s 

Q1 Q (24 + 4.8) = 3 .. 702.90 m /s 

Luego sustituyendo en (3-14) 

-6 
a 702.90 + 652.42 - 2(900)• -1.49 X 10 

(17 280}2 

Y en la Ec. (3-15) 

Q* • 1 X 10
6 

(4.34)l 

-6 900 (1.49 X 10 ) • 16 .. 40 

0.018 < 0 .. 1 
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* . 
Como < 0.1 no se redefine Q* por ~ 

Se prueba w 

W¡ = 1x10S 2(1x106 ) 16.40 = 4.34 - (0.0002)(16.40) 
23 040 c1x105>2 

La variación es minima por lo que se toma w• = 4.34 m/s 

= 900 - 1 
2 

3 
16.40 = 89j .8 m /s 

Una vez obtenidos los parámetros a; , w y el gasto promedio 

Qp se puede seguir utilizando un programa de cálculo 

para tal efecto. 

Por otro lado, se puede ver en la siguiente tabla como va­

ria cada uno de los parámetros K y e cuando se mantiene 

(l y se varia [l} o viceversa. 
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a (x 106 ) w Q (m3 /s) 
p 

T 
p 

Chrs) K 

2.03 878.20 37.60 4926 0.46 

0.1 4.06 895.77 30.80 2463 0.48 

8.12 898.57 27.60 1231 0.49 

2.03 761.70 37.60 4926 0.06 

1. o 4.06 (BASE) 875.90 30.80 2463 0.28 

8.12 895.77 27.60 1231 0.39 

2.03 497.05 31.60 4926 - 3.9 

10.0 4.06 742.28 30.40 2463 - 1.7 

8.12 870.68 27.60 1231 - 0.61 

(¡) CX(x 106) Q (m3 /s) T (hrs) K e; 
p p 

0.1 878.20 37.60 4926 0.46 

2.3 1.0 761.70 37 .. 60 4926 .. 0.06 

10 .. 0 497 .. 05 31..60 4926 - 3.9 

0.1 895.77 30.80 2463 0.48 

4.6 1 .. 0 875.90 30.80 2463 0.28 

10.0 742.28 30.40 2463 - 1.7 

0.1 898.57 27.60 1231 0.49 

8.12 1.0 895.77 27.60 1231 0.39 

1 o.o 870.68 27.60 1231 - 0.61 

TABLA - (4-1) 
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DIAGRAMA DE BLOQUES DEL PROGRAMA 

MUSKINGUM/CUNGE 

Llama Datin. {Datos) 
JX, Lend, IQH, J1 1 

L1, L2 1 NTRIB, DXLR 1 

DT 1 DTQHYD, QINIT, 
WSP, EPSILO, QPIC, 
IPIC. 

.L 
CALCULA CONSTANTES 
DX, DK, ce, c1, C2, 
C3, C4. 

J.. 
DEFINE: 
X(J)•DX * FLOAT (J-1) 
Q1 (J) • QINIT 
Q2 (J) • QINIT 

J. 
LLAMA TRIBU QUE 
TRANSI.TA LOS TRIBUTARIOS 
DE LA MISMA FORMA QUE 
EL PRINCIPAL • 

.L 
EMPIEZA EL CALCULO EN 
EL TIEMPO T • T+DT 
TH • T/360'0 

J. 
ACTUALIZA·LOS VALORES 
DEL GASTO 
Q2 (J) - Q1 (J) 

.... 
• ENCUENTRA EL VALOR DE Q1 ( 1 ) 
DEL HIDROGRAMA DE ENTRADA 
Y SUMA LA CONTRIBUCION DE 
LOS TRIBt.n'ARIOS. 

CAL CULO DEL NUEVO 
ASTO; LLAMA TRIBU G 

IMPR 
DOS 

IME LOS RESULTA 
SI ES TIEMPO 

Q1(1)•FF (QHYDRO, TH, DTQHYD)+QTO'l' 

J, 

~ 



Donde: 

Jx • 

LEND = 
IQH = 

J1 = 

L1 = 

L2 

NTRIB -
DXLR -
Dt = 

DTQHYD = 

QINIT = 
WSP -

EPSILO = 

QPIC • 

'l'PIC • 

59. 

Nl'.ímero de nudos. 

Número de intervalos de tiempo. 

Número de puntos del hidrograma registrado 
aguas arriba. 

Los gastos a lo largo del tramo son escritos 
a J1 intervalos. 

Los gastos a lo largo del tramo son escritos 
cuando el número de intervalos de tiempo es 
igual a un múltiplo de L1. 

Sólo son escritos los gastos en el punto de 
salida. 

Número de tributarios. 

Longitud del tramo. 

Intervalo de tiempo. 

Intervalo da tiempo entre puntos sucesivos 
registrados para cada hidrograma especifico. 

Gasto inicial a lo largo del tramo. 

Valor de (Gasto Base) 

w • 1 2cx Q * 
p 2 L2 

Valor de a 

Gasto pico. 

Tiempo de pico ( T ) 
p 

~ y corregido 
Tp 
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De la tabla (4-1) y de las figuras (4-1 a 4-7) se puede ob­

servar que a medida que W aumenta (manteniéndose a cons­

tante) Qp aumenta y Tp disminuye; asimismo K disminuye y 

e: aumenta; ésto es lógico pues al aumentar la velocidad de 

propagación .t el t se alcanzará más rápido y dado que el 
p 

área bajo la curva del hidrograma es constante el Q será 
p 

mayor cuando el ~ sea menor. 

Asimismo como K es el tiempo característico al aumentar 

la velocidad de propagación w disminuye K , la varia-

ción de es mínima, ya que es función de y de 

(1) • 

Por otro lado, se observa que para valores de a iguales a 

10 x 106 e: da valores negativos, lo cual no es lógico y 

se obtuvo como valores máximos de a 

ble positivo los siguientes: 

2.03 

4.06 

8.12 

para que sea f acti-

a 

1 1 135.346.7 

2•270,693.5 

4 1 541,387 .. 0 

Según CUnge 1 para asegurar la exactitud del método es conv.!. 

niente tener en cuenta que luego de escoger un &< apro:xi­

madcnente igual a L/1 O y ademlls al calcular el valor de e: 

de la ecuación (3-6) /J:x/w At debe caer debajo de la curva 

mostrada en la fig. (4-1). 
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Haciendo ciertas modificaciones, el programa original de 

Muskingum-Cunge se puede utilizar para transitar una aveni­

da en un conducto cerrado tal cano se verá en el siguiente 

ejemplo. 

Ejeq:>lo 4-2. 

Se desea transitar una avenida que se presenta en el rio 

Churubusco con un periodo de retorno de 25 años, consider~ 

do la afluencia de cuatro plantas de bombeo (tributarios) y 

considerándolos como hidrogramas laterales; 

Se tomará en cuenta en la calibración el hidrograma calcula 

do que se presenta en la Fig. 4-9 proporcionado por "DIRAC". 

A partir de la información proporcionada por el Departamen­

to del Distrito Federal se obtuvo un resumen de las caracte 

rísticas geométricas (longitudes, pendientes, secciones) y 

aportaciones laterales del Rio Churubusco como a continua­

ción se muestra. 

Las aportaciones de las plantas de bombeo se presentan en 

la siguiente tabla mediante sus hidrogramas. 
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HIDROGRAMA DE l?UNTA 
TR a 25 AÑOS 

P.B.1 P.B.2 P.B.3 P.B.4 

T(min) Q(m3/s) Q(m3/s) Q(m3 /s} Q(m:./s) Q(m>/s) 

o 11.0 o.o o.o 3.3 o.o 

10 11.0 o.o o.o 3.3 o.o 

20 11.0 o.o o.o 3.3 o.o 

30 18.4 0 .. 4 0.6 4.9 0.8 

40 25.6 0.6 1.0 9.4 1.6 

50 32.6 0.8 1.4 13.2 2.2 

60 39.4 0.9 1.7 17.4 2.8 

70 43.8 1.1 2.0 20 .. 1 3.4 

80 48.0 1 .4 2.4 22.2 4.2 

9,0 49.0 3.2 2.8 24.4 4.8 

100 48.0 5.2 3.2 26.4 6.0 

110 44.4 1.2 3.6 28.0 7.2 

120 37.8 8.2 4.0 29.8 9.2 

130 31.6 8.2 4.4 31.6 9.8 

140 27.0 7.8 4.8 33.0 9.8 

150 22.4 7.2 5.3 34.4 9.8 

160 18.0 6.6 s.o 35.5 9.8 

170 15.0 6.0 s .. o 36.3 9.8 

180 11.8 5.4 5.0 37.4 9.8 

190 11.5 4.8 5.0 37.4 9.8 

200 11.2 4.0 5.0 36.6 9 .. 8 

210 11.0 3.4 5.0 35.8 9 •. 8 

220 11.0 2.S 5.0 35.1 9.8 

230 11.0 2.2 s.o 34.8 9 .. 8 

240 11.0 1.S 5.0 34.4 9.8 
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250 11.0 1. 7 5.0 33.9 9.8 

26-0 11.0 1.6 5.0 33.7 9.8 

270 11.0 1.6 s.o 33.2 9.8 

280 11.0 1.6 5.0 32.7 9.8 

290 11 .. 0 1.6 5.0 32.3 9.8 

300 11.0 1.6 5.0 32.0 9.a 

310 11.0 1.6 5.0 31.6 9.8 

320 11.0 1.5 5.0 31.2 9.a 

330 11.0 1.5 5.0 30.5 9.8 

3,40 11.0 1.5 5.0 30.2 9.8 

350 11.0 1.5 s.o 29.7 9.8 

36-0 11.0 1.4 s.o 29.3 9.0 

370 11.0 1.4 5.0 28.9 a.a 

380 11.0 1.4 s.o 28.5 6.4 

390 11.0 1.4 s.o 28.2 4.2 

4QO 11.0 1.4 s.o 27 .. 7 3.3 

410 11 .. 0 1.4 5.0 27.4 3.3 

420 11.0 1.4 5.0 27.0 3.3 

430 11.0 1.3 5.0 26.6 3.2 

440 11.0 1.3 4.6 26 .. 2 3.2 

450 11 .. 0 1.3 3.6 25.8 3.2 

460 11.0 1.2 2.6 25.4 3.2 

470 11.0 1.2 1.6 25.3 3.2 

480 11.0 1.2 1.6 24.6 3.1 

490 11.0 1.2 1.6 24.2 3.1 

500 11.0 1 .. 1 1.6 23.8 3., 
510 11 .. 0 1.0 1.6 23.4 3.1 

520 11.0 1 .. 0 1.6 23.0 3.1 
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La longitud de entubado del Rio Churubusco es de 14 350 m. y 

está dividido en tres partes debido a sus caracteristicas de 

secci6n y pendiente; a saber 

I 

II 

III 

TRAMO 

0+000 -+ 3+750 

3+750 -+ 8+000 

8+000 -+ 14+350 

PENDIENTE ( S ) 

0.0022 

0.0003 

0.0004 

DIAMETRO ( $ ) 
( m) 

3.50 

's.oo 
6.00 

Luego el ancho promedio de la conducci6n, suponiendo que 

trabaja a medio tubo estará dada por: 

• 3750 m. <l>i • 3.50 m •. 

, 2 y $3 • 6.00 m. 

w - ( 3.5 (3750) + 6 (10600) ) 
e 14350 

W a 5.35 m. 
e 

OBTENCION DE LOS PARAMETROS 

a) Parámetro da atenuaci6n del pico ( Cl ) 
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• 

1 

2W 
e 

a ,. __ 1_.,.. 
2(5.35) 

M 

¿ 
m= 1 

[ 14~50 
a • 4 '258,358 

L 
...!!. 

2 
s 

m 
10 

'( 8. 77 X 10 

b) Parámetro de velocidad de propagación del pico ( w ) • 

Para una primera aproximación se puede deducir la velocidad 

de Manning dada por: 

1 
V = m n 

2/3 
R 

1/2 
s 

s = ('0.0022 (3750) + 0.0003 (4250) + 0.0004 (6350» 
14350 

s = 0.0008 s112 - 0.029 

suponiendo que la conducción trabaja a medio tubo, se toma 

para un primer cálculo el ancho promedio W == 5.35 m. 
e 

Aª 2Ly2 
2 

7l' 
a-

2 
C
5 

• 
35

) 2 = 11 • 24 m 2 
2 

P • 7l'y =- 71' c5
•
35

> :e 8.40 m 
2 

R• A• -p 
11.24 
8.40 

2/3 
• 1.34m~R - 1,21 m .. 

) 



V • 
m 

1 
0.013 
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(1.21) (0.029) 2 2.7 m/s 

De acuerdo con la teoría de la onda cinemática (Ref. 12), la 

velocidad de propagación del pico es del orden de una vez y 

media la velocidad media del agua 1 de modo que: 

Wo = 

1.5 V 
m 

1.5 (2.7) 2 4.05 m/s 

Dado que el gasto de pico cambia al recorrer el rio, el va­

lor de CJl que se use deberá ser el promedio a lo largo del 

tramo. Para estimar este promedio, el valor de w0 obtenido 

con la ecuaci6n anterior se corrige mediante el procedimien 

to que se describe a continuación. 

Para el hidrograma dado el gasto pico• 49 m3/s 

La curvatura del hidrograma se calcula aproximadamente como 

d22e & _Q_1 _+_Q_-...,1_-_2_Q ... e 
Llt2 At2 

Ahora si A1; es del orden de t /5 y t según los datos es 
p p 

de 70 min. • 4200 seg. 

• • t /5 
p • 840 seg. • se tomará Át • 20 min • 



67. 

3 
Entonces . Q_l = Q • 43.8 m /s . (70) 

3 
Ql = Q 

(110) 
.. 44.4 m /s 

d2.Q 
= 44.4 + 43.8 - 2 (49) - - 9.8 ' _::E, 

•• (1200)2 1.44 X 106 
Llt2 

d2.Q 
-6 ¡___:.ei.¡ = 6.8 X 10 

tlt2 

a. d2.Q 
1 X 106 -6 

Q* ::& 
_.E. 

Qp l _::E, 1 = (49) (6.8 X 10 ) 
wª Llt2 (4.05) 3 

Q* - s.oo 

Q* se redefine si ~ > 0.1 
~ 

~ - 5 - 0.102 = 0.1 
Qp 49 

Esto indica que no habrá corrección y se acepta w s 4.05. 

QM = ~ - o.s Q* = 49 - 0.5 (5) = 46.5 m3/s 

Ax 
Según Cunge (Ref. 2) es recaaendable que el valor de ~t 

quede bajo la curva de la Fiq. (4-8), en este caso dado que 

Ax - 1435, w - 4.05 y 

e:. o.s ( 1-
2aQ 
____!!) = 0.5 ( 1- 2 X 106 X 46.5 ) 

WL2 4.05 X (14350)2 

e. 0.44 en la curva 0.97 . 
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1435 

4.o5 at 

At. 365.30 

- 0.97 
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.1 • 

At = 1435 
4.05 X 0.97 

Cabe aclarar que debido a la reciente implementación del mé 

todo de Muskingum-Cunge en el tránsito de avenidas en con­

ductos cerrados tiene un grado de exactitud menor que el 

desarrol'l.ado en canales abiertos, regulares o naturales, por 

lo que es necesario encontrar relaciones más precisas entre 

las caracteristicas geométricas y los parámetros de cálculo 

que el método necesita. 

Por lo anteriormente expuesto, al obtener el valor del pará 

metro de atenuaciónJ CJ , sólo nos fija el orden de magnitud 

de dicho parámetro, en este caso se creyó conveniente tomar 

cr = 1 x 106 en lugar de los 4 1 258 1 358 que se obtienen di­

rectamente del procedimiento recomendado por Cunge, puesto 

que es el valor con el que se aproxima más el hidrograma 

predicho al calculado. 

A manera de comparar los hidrogramas de salida obtenidos al 

transitar con el programa "TUAVE 11 (DIR.1\C) y con el programa 
11MUSKIN" (Instituto de Ingenieria) se sumaron el hidrograma 

de pun~a y los hidrogramas laterales obteniendo el hidrogr_! 

ma A de la Fig. 4-1 1 el cual como se puede observar no su­

fre ningún desf as.amiento ni atenuación alguna, puesto que 

no se transita. 
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El hidrograma que resulta de la suma de los otros es el 

siguiente: 

T(min) Q(m3 /s) T(min) Q(m3/s) 

o 14.30 270 60.60 
10 14.30 280 60.10 
20 14.30 290 59.70 
30 25.10 300 59.40 
40 38.20 310 59.00 
so 50.20 320 58.50 
60 62.20 330 57.80 
70 70.40 340 57.50 
80 78.20 350 57.00 
90 84.20 360 55.70 

100 88.80 370 55.10 
110 90.40 390 52.30 
120 89.00 390 49.80 
130 85.60 400 48.40 
140 82.40 410 48.10 
150 79.10 420 47.70 
160 74.90 480 47 .. 10 
170 72.10 440 46.30 
180 69.40 450 44.9-0 
190 68 .. 50 460 43 .. 4-0 
200 66 .. 60 470 42 .. 30 
210 65.00 480 41.50 
220 63.70 490 41.10 
230 62 .. 80 500 40.60 
240 62.00 510 40 .. 10 
250 61.40 520 39. 70 
260 61.1 o 
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A continuación se presenta unas tablas, mostrando el análi­

sis de sensibilidad desarrollado para este caso acompañado 

de sus perspectivas gráficas,de los cuales se puede deducir 

que para determinados valores de a. y/o w se obtienen valores 

de epsilo negativos, lo que físicamente no es posible. 

a 

6 0.1 X 10 

6 1.0 X 10 

10 X 106 

2.02 

4.05 

8.10 

2.02 

4.05 

8.10 

2.02 

4.05 

8.10 

EPS:p:.c> 

0.387 

0 .. 442 

0.471 

-2.754 

-0.128 

0.208 

-1.307 

0.358 

-5.965 

W$P 

2.016 

4.050 

8.100 

0.679 

3.667 

8.094 

12.966 

168.061 

3.544 

QASTN 

4.049 

0.500 

0.062 

6.981 

3.185 

0.626 

1.522 

0.001 

3.646 

QCON 

46.976 

48.750 

48.969 

45.510 

47.408 

48.687 

48.239 

49.000 

47 .177 
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CAPITULO V 

CONCLUSIONES 

El tránsito de avenidas en cauces básicamente es útil para 

determinar la duración de la avenida, las variaciones del 

gasto, velocidades y tirantes a lo largo del cauce y asi 

poder determinar la avenida de diseño, la cual resulta de 

gran importancia para tomar medidas preventivas y cerno base 

en la construcción de obras hidráulicas. 

Al comparar los métodos hidráulicos con los métodos hidrol_2 

gicos para transitar avenidas en cauces, se hace necesario 

tomar en cuenta las condiciones de exactitud y la facilidad 

de aplicación de los mismos. 

Resumiendo, los métodos hidráulicos tienen las siguientes 

caracteristieas: 

Se basan en la solución de las ecuaciones completas de 

Saint-Venant. 

Requieren información detallada de rugosidades, geome­

tría del cauce, topografia de la llanura de inundación, 

condiciones de frontera, además técnicas numéricas com­

plejas y con alto requerimiento de memoria de cómputo. 

Describen en forma más precisa el proceso del trbsito, 

tanto en el espacio como en el tiempo. 
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Mientras que los métodos hidrológicos poseen las siguientes 

ventajas: 

Se pueden resolver por medio de gráficas, semiempirica­

mente, con métodos de caja negra o en fonna numérica. 

Son más sencillos, requieren menos datos físicos y me­

nor tiempo de cómputo. 

También cabe señalar las desventajas de estos últimos que 

son: 

No consideran los efectos locales de cambios en el per­

fil de la· superficie libre del agua {remansos, efectos 

de mareas). 

Generalmente dan s6lo hidrogramas como resultados y el 

cálculo de niveles debe hacerse por separado. 

No toman en cuenta los ingresos laterales que existen 

en el cauce. 

La exactitud de sus resultados es menor. 

En general lo,• métodos hidrológicos de tránsito de avenidas 

son bastante utilizados, ya que éstos son sencillos en su 

aplicación, no requieren de gran inf onnaci6n y pueden E1ar 

bueno• reaultadoa bajo ciertas condiciones. 
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La selección del método más apropiado para transitar una 

avenida depende en mucho de la experiencia y básicamente es 

una optimización entre la identificación del problema, los 

datos disponibles de la geanetria del cauce y avenidas pre­

vias y la información requerida como respuesta. 

Los base de los métodos de Muskingum y similares, suponen 

que la ecuación dinámica puede ser reemplazada por una rela 

ción algebráica entre el almacenamiento y la entrada y salí 

da del flujo al tramo. 

Es importante señalar que la atenuación del pico de des·car­

ga puede ser originada por la difusión inducida por la pen­

diente de la superficie del agua, la contribucióri de los 

términos de aceleración y convección de la ecuación de can­

tidad de movimiento, los cuales varían directamente con el 

n:úmero de Froude (Henderson) y por otro lado, Forchheimer 

demostró que la atenuación está directamente relacionada 

con la curvatura del pico del hidrograma aguas .arriba del 

tramo. 

Sin embargo, la atenuación del pico es en forma aproximada 

inversamente proporcional al cuadrado de la pendiente de 

plantilla, es decir, que la magnitud de la atenuaci6n en 

cauces de gran pendiente no es tan importante cano en los 

de pequeña pendiente. 



Asi, como se demuestra en la Pig. (2-6) la atenuaci6n es 

cada vez menor conforme se avanza hacia aguas abajo, puesto 

que al transitar consecutivamente el hidrograma se va regu­

lando y la curvatura del pico es menor. 

El resultado de la onda de flujo aguas abajo es comúnmente 

descrita por la cantidad de traslación, ésto es, el tiempo 

de retraso y por la cantidad de atenuación o reducción del 

pico de descarga. 

El método Muskingum considerado un método aproximado de ca­

ja negra necesita que sus parámetros sean obtenidos a par­

tir de tránsitos de avenidas anteriores, por el contrario 

este método al ser modif i~ado por Cunge puede obtener los 

valores de los par6metros de datos f isicos relevantes sin 

necesidad de tener un hidrograma medido aguas abajo y puede 

aplicarse por pequeños tramos. 

El método básico de Muskingum al ser perfeccionado por 

CUnge esencialmente lo convierte de una teoría hidrológica 

en un método basado en principios hidráulicos. 

Una ventaja muy importante del método Muskingum-Cunge sobre 

los métodos de difusión es la de poder transitar una aveni­

da en cauces con afluencia de tributarios sin dificultad, 

motivo por el cual serci de mucha utilidad en el tr&tsito de 

avenidas en colectore:s de drenaje una vez que se afine bien 

la obtenci6n de los par&netros en esto·• casos. 
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El método Muskingum-cunge obtiene la atenuación del pico de 

descarga con un alto grado de precisión. 

Para asegurar la exactitud del método es conveniente esco­

ger un intervalo (A t ) aprox.imadérae:nte igual a L/10 y ade­

más calcular el valor de € de la Ec. 3-6 y luego !t 
debe caer debajo de la curva mostrada en la figura 4-8. 

Es recomendable para utilizar el método Muskingum-Cunge con 

conf ianzai el tener mediciones de hidrogramas en algunos 

puntos del tramo en estudio, al menos para una avenida. Da 

do que en el ejemplo 4-1 no se contaron con ellas. se det~ 

minó el valor más probable de los parámetros del modelo y 

se variaron dichos parámetros en un rango factible física­

mente con el objeto de observar las variaciones de los re­

sultados. 
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