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CAPITULO I
INTRODUCCION

Uno de los problemas principales al que se ha enfrentado el
ingeniero hidraulico para obtener gastos de disefio en un
cauce natural o canal artificial, ha sido sin duda el tréansi

to de la avenida de disefio.

La precipitacidn pluvial ocasiona escurrimientos superficia
les, que dan lugar a un incremento en el caudal de las co-
rrientes de la cuenca donde ocurre este fendmeno natural.

A dichos incrementos se les ha denominado "avenidas".

Se entiende por transito de avenidas, a los procedimientos
gue permiten calcular log efectos dinamicos y/o cinemiticos
del almacenamiento,en la forma y movimiento de una onda de

avenida que recorre un cauce.

La primera referencia de una aplicacidn real de un trénsito
del hidrograma de una avenida, de una estacidn 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-gastos.

La importancia de poder transitar avenidas con exactitud,
asi como la dificultad del problema,se refleja en el gran

nimero de métodos que sobre el particular han sido desarro-



llados desde el afio 1900.

La prediccidn del hidrograma de una avenida de disefio en un
sitio particular de un cauce,debe basarse en la obtencidn

de un hidrograma en una seccidn aguas arriba, junto con un
método para transitar este hidrograma a lo largo del resto

del cauce hasta el punto de interés.

El transitoc de avenidas esencialmente se puede subdividir

en dos ramas que de alguna manera estan relacionadas y es-

tas son:

El transito de avenidas en cauces y

el transito de avenidas en vasos,
este trabajo estarid abocado al estudio de la primera.

El transito de avenidas corxesponde a un problema de flujo
no permanente y su estudio se hace mediante las liamadas
ecuaciones fundamentales; é&sto requiere de abundante infor-
macidn que pocas veces estad disponible, como son: las ca-
racteristicas hidré&ulicas de las diferentes secciones trans

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

de rugosidad; etc.

El anilisis tedrico en el transito de avenidas se hace me-
diante modelos gque intentan resolver las ecuaciones funda-~

mentales, ya gque su aplicacidn es generalmente dificil.



Pero también existen métodos aproximados (hidrolégicos) y

que en algunos casos son los mas recomendables.

El transito de avenidas en cauces puede ser Gtil para deter
minar el tiempo de duracidn de la avenida y las variaciones
del gasto a lo largo del cauce, la variacién de las veloci-
dades y de los distintos niveles de-tirantes en cada una

de las secciones transversales del mismo.

La anticipacidn con la que se puede predecir los tirantes y
gastos que se presentaron en un lugar particular de un rio,

resulta de gran importancia para tomar medidas preventivas.

En las siguientes paginas se presenta una comparacidn de
los métodos mé&s conocidos para el trénsito de avenidas en
cauces, se centra la atencién en un método que debido a
ser muy versatil y prictico se ha destacado, este es el mé-
todo Muskingum, fue desarrolladoc por Mc Carthy en 1938
(Ref. 1) y perfeccionado por Cunge en 1969 (Ref. 2) y es en
la actualidad uno de los més usados.

Después de hacer una breve comparacidn con algunos otros mé
todos para transitar avenidas en cauces, se discuten sus
ventajas y desventaias, sus requerimientos de datos y la
confiabilidad de sus resultados.

La parte medular de este trabajo es la presentacidn del mé-
todo Muskingum-Cunge, la obtencidn de sus parfmetros, la se



cuela de calculo, su utilidad, calibracidén y analisis de
sensibilidad y aplicacidn del mismo.

En un capitulo posterior se plantean algunas conclusiones y

recomendaciones obtenidas en el desarrollo de este tema.



CAPITULO II
METODOS PARA EL TRANSITO DE AVENIDAS

En este capitulo se describen someramente algunos métodos
de transito de avenidas para determinar el método o métodos
mas adecuados a usarse, especialmente cuando la informacidén
sea escasa. En principio se supone un hidrograma en una
seccidn aguas arriba de un rio que dispone de registros en
una estacidn de aforo, medidos u obtenidos usando métodos
hidrolégicos; esta informacidn ser& necesaria para determi-
nar si el flujo definido por este hidrograma afecta los gas

tos en una o varias secciones aguas abajo.

Existen varios métodos para transitar avenidas en cauces

que en funcidn de su formulacidn se pueden clasificar en:

a) Hidraulicos,
b) Hidrolégicos o de almacenamiento.

Los métodos hidraulicos se basan en la solucidn de las ecua
ciones completas de Saint-Venant, é&sto es, la versidn de
las ecuaciones de conservacidn de masa {(continuidad) y can-~
tidad de movimiento aplicados al escurrimiento a superficie
libre. Estas ecuaciones diferenciales parciales no tienen
solucidn analitica conocida y por lo tanto deben resolverse

en forma numérica.



Sitio "A"

Hidrograma
Sitio “A"

Sitio 8"




Los métodos del grupo b) son ma@s numerosos y en general los
mas sencillos de todos los métodos de transito de avenidas.
Ellos son llamados "Métodos Hidroldgicos" porgue abarcan
los conceptos de almacenamiento para el flujo de agua y no
incluyen directamente los efectos de resistencia al flujo.
El transito de una avenida con un método hidroldgico en un
tramo dado de un rio, se basa en la ecuacidn de continuidad,
la cual iguala la razdn de cambio del almacenamiento (dsS/dd
en el tramo, a la diferencia entre el gasto de entrada

( Q; ) en la seccidn aguas arriba y el gasto de salida (Qe)

en la seccidn aguas abajo.
ds
= = - Q (2-1)

Los métodos entonces requieren una segunda relacidn alge-—
braica entre el almacenamiento y los flujos de entrada y sa
lida que permita encontrar una solucidn para el flujo de sa
lida cuando se tiene el flujo de entrada. Uno de los méto-
dos m&s populares de este tipo, es conocidc como el método
de Muskingum, el cual usa una relacidén algebr&ica lineal:

s =k [eg +(1-8) Qa] (2-2)



Donde K es definida como el parmetro de almacenamiento y &€

se refiere a la importancia relativa de los ingresos y egre

so0s8.

Los valores de los parimetros estdn determinados por las ca
racteristicas del cauce o canal en estudio. Se han sugeri-
do una gran cantidad de técnicas para resolver estos méto-
dos, ya sea con graficas, semiempiricamente, con métodos de
caja negra o en forma numérica, siendo en general mas bur-

dos los primeros y los dltimos mas exactos pero complejos a

8u.vez.

Generalmente, los métodos hidriulicos describen en forma
mis precisa el proceso del trénsito tanto en el espacio co-
mo en el tiempo pero requieren informacidén detallada de ru-
gosidades, geometria del cauce, topografia de la planicie
de inundacidn, condiciones de frontera, ademés de técnicas

numéricas complejas y con alto requerimiento de memoria de

cdmputo.

Por el contrario, cuando se cuenta con poca informacidn se
puede recurrir a los métodos hidrolégicos que son m&s sim-
ples, requieren menos datos fisicos y menor tiempo de cdmpu

to.

Las desventajas principales de los mé&todos hidrolégicos son
los giguientes: a) no consideran los efectos locales de
cambios en el perfil de la superficie libre del agua (como



los remansos y efectos de mareas) y b) en general dan sdlo
hidrogramas como resultados, es decir, idnicamente relacio-
nes para el gasto y el cllculo de niveles debe hacerse por

separado.

Aunque la exactitud de los resultados en los métodos hidro-
16gicos es menor, los datos disponibles en muchos casos
practicos son escasos y dichos métodos son los ilnicos que

pueden usarse.

Por ende hay dos factores primordiales que determinan la se
leccidn del método, a saber: a) los datos disponibles de
la geometria del canal y de avenidas previas y b) la infor-

macidén requerida como respuesta.

La seleccidn del método mas 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 solucidn exacta de las ecuaciones completas de Saint-
Venant y la atencidn esta fijada en los métodos sencillos

que a continuacién son considerados:

a) Método de difusidn de parametros

variables.
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b) M&todo de difusidn lineal formulado por
Hayami (1951) (Ref. 3) y desarrollado
como un método numérico por Thamas y
Wormleaton (1970, 1971), (Ref. 4).

c) Método de Muskingum, desarrollado por
Mc Carthy (1938) y perfeccionado por
Cunge (1969).

En los siguientes parrafos se hace una breve comparacidn de
los mismos tratando de mostrar sus requerimientos de datos

¥ la exactitud de los resultados.

Los conceptos usados en la deduccidn del método de Muskin-
gum son basicamente hidroldgicos, por lo que el uso del mis
mo puede desorientar a aquellos que anticipadamente centren

su atencidn =n métodos hidréulicos de triansitc de avenidas,

El mejoramiento del método bésico de Muskingum por Cunge,
esencialmente lo convierte de una teoria hidroldgica en un
método basado en principios hidr&ulicos. Esta conversidn
proviene de la aplicacidn 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 actfia como una difusidén de la solucidn bésica.

Cunge identifica la magnitud de este término de error con
el término de difusidn en la ecuacidn conveccidn-difusidn
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como fue usado por Hayami en el método de difusidn. Asi
para una asignacidn correcta de los parametros en el método
de Muskingum una buena aproximacidn puede ser obtenida por

la solucidn de la ecuacidn de conveccidn-difusidn.

Hay dos métodos bien documentados, los cuales no estan in-
cluidos en la lista anterior y éstos son: el método de la
onda cinematica propuesto por Lighthill y Whitham (1955)
{(Ref. 5) y el método grafico de caracteristicas descrito en
detalle por Chow (1959), (Ref. 6). La razdn para no consi-
derar el método de la onda cinematica, es que este método
puede ser considerado como una versidn del método de difu-
sidén lineal con la ecuacidén basica escrita en forma caracte
ristica. El valor de este método radica en que es usado

como método grafico.

Por otro lado, el método de las caracteristicas es complica
do debido a que resuelve las ecuaciones completas de Saint-
Venant, su ventaja es que incluye los términos de inercia y
la ecuacidn dindmica, (Ver Lighthill & whitham 1955, PP.
291 , Ref. 5).

p
En vista del éxito del método de difusidn de parametros va-
rizbles mencionado con anterioridad; existe la posibilidad
de que una versidn del método Muskingum usando parametros
variables similares podria también ser un método viable de
transito de avenidas, y una mejora al original método de
Muskingum (Linsley, Kohler y Paulhus, 1958 , Ref. 7). Sin
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embargo, pruebas preliminares hechas de un método Muskingum
de parametros variables demuestra que los resultados tien-
den a ser un poco inexactos, queda para un trabajo futuro

ei dlarificar la utilidad del método mencionado.

Otra de las desventajas con los métodos hidrolégicos es que
ellos asumen una relacidn Gnica entre la elevacidn y el gas
to a lo largo del tramc. Esto es contrarico a lo observado
en flujos naturales en los que se demuestra que el gasto pa
ra una elevacidn particular cuando el nivel del flujo se in
crementa, es mayor que el gasto para la misma elevacidn
cuando el nivel del flujo decrece. Este fendmenc puede ser

mostrado gr&ficamente en la bien conocida curva de histére-

Relacionada directamente con esta relacidn no dnica entre
la elevacidn y el gasto para el tramo, estd la atenuacién
del pico a lo largo del mismo. El método de Muskingum pre~-
dice una atenuacidn que no es posible deducir suponiendo
una relacidn elevacién~-gasto Unica, para poder explicar'di-
cha atenuacidn es necesario recwrrir a la ecuacidn de canti
dad de movimiento o ecuacidn dindmica; la cual incluye el
efecto de resistencia al flujo y sustituye a la relacidn

algebraica {2-2).

Como se verad mas adelanta, Cunge encontrd la forma de rela-

cionar la ecuacidén din&mica con la ecuacidén (2-2).



Elav. (H) Curva de —

Gosto (Q)

Fig. 2-1
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E4

Las ecuaciones de continuidad y dinamica pueden ser escritas

en la forma:

oA , 3

mam— = 2"3

at + ax 2 ¢ )

9.3 9% _ _ 8y _ (2-4).
5t T 9x ‘a) ~ 9B (s 33 Sgd * Ty

Donde: A ¢s el area de la seccidn transversal hid-

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

mo.

Q: es el gasto .

q: es el gasto lateral por unidad de longitud

g: es la aceleracidn debido a la gravedad

s: o8 la pendiente de plantilla del canal ‘

9y/3x : es la pendiente de la superficie del agua definida
en relacidén a la plantilla del canal.

P es la pendiente de friccidm.

v§ : 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 gradualmente va-

riado no permanente en canales a superficie libre.

Como se muestra, la ecuacidn (2-4) es muy complicada para
ser resuaslta analiticamente para un flujo arbitrario en un

rio natural sin embargo, afortunadamente algunos de los tér
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minos en tal ecuacidn son en general suficientemente peque~

fios y pueden ser despreciados.

Debido a ésto Lighthill & Whitham (1955), (Ref. 5) pudieron
demostrar que la propagacidn del flujo puede ser descrita
en términos de ondas cinematicas mas que de ondas dinamicas.
Una onda cinematica 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 dinamica; la cual tiene dos
velocidades. Al tratar un flujo como cinem&tico en una pri
mera aproximacidén e incluyendo modificaciones a esta onda,
debido a la difusidn inducida por la pendiente de la super-
ficie del agua, dy/9x , Lighthill & Whitham esbosaron un
nuevo método de transito de avenidas,; el cual llaﬁéron el
método de la onda cinematica. En efecto su método se basa

en la ecuacidn de conveccidén-difusidn

2
-g-%-i-mg;-';-:u 9y {2=5)
ax?
Donde:
w pardmetro de velocidad de pico
TR paradmetro de difusidn

por simplicidad w ¥y u son usualmente considerados como
parametros constantes, éste Gltimo es el término de difu-
8idén, el cual introduce una atenuacidn del pico a lo largo
del tramo.
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Por lo anterior, el métode de la onda cinematica pertenece
al grupo de los métodos basados en la ecuacién de convec-
cién-difusidn. Sin embargo, es Hayami (1951) quien por
primera vez produjo un método de triansito de avenidas basa-
do en una ecuacién lineal de conveccidn-difusidn. E1 soste
nia que los flujos en canales naturales son afectados por
las irregularidades en la geometria del mismo. Para in-
cluir el efecto de estas irregularidades Hayami propuso la
ecuacidn lineal de conveccidn-difusidn con un valor arbitra
rio para 4 . Debido a que &l no conocia otro modo de
calcular directamente el valor de } de la geometria del
canal, sugiere que U debia ser determinado por una compa-
racidon 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 difusidn y definido el
parametro w como la velocidad de pico el método de difu-
sidn de Hayami da un buen resultado en la préactica para flu
jos naturales que tienen picos con gastos similares., La
incertidumbre en el valor de } s sin embargo, permanece

como una desventaja en este método.

Como explica Hayami, las irregularidades en lo ancho del ca
nal generan una serie de almacenamientos, los cuales incre-
mentan la capacidad de almacenamiento del rio. Este fenbme
no se acentia cuando el flujo est8 asociado a planicies de

inundacidn. Segiin el método de difusidn, en el transito de

avenidas en un rio en el que se tiene una seccidén 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
geometria y rugosidades del modelo equivalente al rio. Si
este cambioc puede ser cuantificado, los parametros para el
método de difusidn y W en particular pueden ser determi-
nados sin requerir la aplicacidn del método de prueba y

error.

Otra desventaja con los métodos de la onda cinemitica y de
difusidn pudiera ser que usan valores. fijos de los parime-
tros W y Y . Suponiendoque w y | 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 ju pueden ser
considerablemente diferentes de los correspondientes valo-
res determinadcos para un transito en cauces que desbordan.
Asi aunque los valores de los parametros pueden ser obteni
dos para transitar una serie de avenidas previas la extra-
polacidn de estos valores puede conducir a errores signifi-
cantes. Thomas & Wormleaton (1970), (Ref. 4) hicieron un
gran nimero de estudios de transito en un tramo del rio Dee
(Wales) usando el método de difusidén con la elevacidn como
parametro; indican cuan dificil es aislar valores fijos pa-
ra la velocidad de conveccidn y coeficientes de difusidn

cuando se aplica el método para muchos trénsitos en un rio
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particular. Una forma de superar esta dificultad es definir

A y ¥ como funciones de la elevacidn o gasto en el

rio.

A pesar de que las dificultades antes mencionadas pueden
evitarse, permanece un problema mas importante al usar los.
métodos de difusidn, y éste es la inclusidn de gastos tribu
tarios importantes. La dificultad que surge estd en cdmo
tomar en cuenta el efecto de un gasto lateral de entrada
discreto en los calculos al usar la ecuacidn que describe

el fendmeno.

La solucidén mis 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 confluen
cia; pero considerandc que este procedimiento es satisfacto
rio para un rio bien calibrado, inevitablemente surgiran
problemas de precisidén al aplicar los métodos de difusidn a
rios que no estin bien calibrados.

Anteriormente ha sido mencionado que la pendiente de la su-
perficie del agua, dy/3x , produce una difusién de la solu
cidén de la onda cinem&tica, y que una de las consecuencias
de esta difusidn es la que provoca una atenuacidn del pico
de elevacidn o descarga a lo largo del tramo. Una férmula
para la atenuacidn del pico de elevacidn para un transito
en un canal regular fue descubierta por Forchheimer (1930),
(Ref. 8), muchos afios antes de que Hayami propusiera el mé-
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todo de difusién. Forchheimer demostrd que la atenuacidn
estd relacionada directamente a la curvatura del pico de
elevacidn del hidrograma aguas arriba. Mas recientemente,
Henderson (1963), (Ref. 9) demostrd cémo los términos de
aceleracidn y conveccidn de la ecuacidén de cantidad de movi
miento, en el lado izquierdo de la ecuacién (2-4) también
contribuyen a la atenuacidén del pico. La importancia de
estos ultimos términos aumenta conforme aumenta el nimero
de Froude para el flujo. Asi para rios de gran pendiente,
Henderson sefiala que todos los términos en la ecuacidn dind
mica pueden ser importantes. Sin embargo, la atenuacidn
del pico es en forma aproximada inversamente proporcional
al cuadrado de la pendiente de plantilla y la magnitud de
la atenuacidn en rios de gran pendiente no es tan importan-

te como en los rios con pendiente de plantilla pequeiia.

La forma de atenuacidn puede también ser considerada como
una consecuencia de la solucién de segundo orden para la
ecuacidén de conveccidn-difusidén. Dado que es posible cuan-
tificar e incluir el efecto de irregularidades en la geome-
tria de un rio natural en la ecuacidn de conveccidn-difu-
sidn, se puede hacer una mejora similar a la férmula de

atenuacidn.

A pesar de que el método Muskingum, referido anteriormente
ignora logs efectos dindmicos sobre la onda de flujo, Cunge
(1969) demostrd que es posible mejorar el método de modo
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que dé una buena aproximacidén a la solucidén de la ecuacidn
iineal de conveccidn-difusidén. Esta mejora se basa en una
ecuacion de diferencias finitas para el método de Muskingum.
El esquema de diferencias finitas introduce una difusidn
arbitraria y Cunge ha identificado la magnitud de esta difu
8idn con el término correspondiente en el método de difu-
8ién. De este modo &l puede definir los parametros del mé-
todo Muskingum en términos de los parametros para el método
de difusidn. Como se demuestra en el capitulo III el método
Muskingum-Cunge puede ser usado para encontrar la atenuacidn
del pico de descarga con un alto grado de precisibn; ademés
es bueno comentar agqui que el método Muskingum no tiene 4difi
cultades con tributarios como los tiene el método de difu-
8idén. Consecuentemente habran ventajas al usar el método
Muskingum-Cunge para rios que tienen tributarios y que no
han sido bien calibrados.

Debido a las limitaciones de los métodos analiticos para el
transito de avenidas que se han propuesto y la disponibili-
dad de poderosas computadoras digitales, se ha puesto Glti
mamente especial atencidn en las soluciones numéricas de
las ecuaciones completas de Saint-Venant. Estos métodos
numéricos de los transitos de avenidas se diferencian de
los otros, principalmente en la técnica usada para resolver
las ecuaciones diferenciales. Cuando se cuenta con sufi-
ciente memoria en la computadora, los métodos se pueden am-
pliar para incluir con mas detalle las caracteristicas geo-
métricas del canal y planicie de inundacidn si se requiere,
(Ver por ejemplo, Cruickshanck y Zumaya, Ref. 10).



METODO DE DIFUSION DE PARAMETROS VARIABLES

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

sabiendo que
2,2
Sg. = Q—-———-“ " (2-6)
azr*/
30 . 9 o?
d - A = B mm— Q— é
y ademas se supone que = 0 ; T (A) 0
y qvq‘—" 0 (por considerar a vy ortogonal al flujo)
_ q
8y ) (2-7)

se tiene que: 0 = Ag (s - Fi sfr

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

2 2
0,5...3.1-«9_11_._ (2-8)
ox AzRu/a

Las ecuaciones de continuidad y cantidad de movimiento para

el canal serén:

_3;:3 . %Qg_ - (2-9)
> 4
oy Q> n?
= LA (2-10)

A% g*/3?
c ¢
y para la planicie de inundacidn

A, 3
0'....-_.._.f ‘l'-—"f“-q*“i”q (2"‘11)

ot ox



2 _2
3y 0 n
0=03 (s ~ =5 - £ _£
ot -2 _4/3
R
£f £

Donde O es la sinuosidad {(0>1)

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

0 a

e Rt Ot Qe = a

Por otro lado
£

O9%A oA

Q=Qc+Qf Y 3¢ =0
Por 1o tanto

99
5t T A 9t T ox &
daA a
.2_
(1 + ) 3t d
Considerando
£ T We¥g
A =Wy
¢ € €  (cuando We >>Y)
3Af 9 (wey £ ,Y_f_ ayf
9A, T3 (W Y Ww_ 9y
Q. de (2210) £ c f
v a g2/3
- (s - —&y1/2 ce
Qc (s ox ) nc

Despejando Q_ de (2-12) se obtiene

A
c

(2-12)

(2-13)

(2-14)

(2-15)

(2-16)
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; 2/3
Y. 1/2 A_R
= o¥i(s - —S B i
Qe = 07%(s -~ == o, (2-17)
Sumando (2-16) y (2-17)
2/3
Acaz/ 3 o2 AR 3y 1/2
Q=Qc+Qf= T——+G 5 {s-ax) (2-18)
c £
BAf - Wf
Derivando (2-18) con respecto a t y si = = ~=
aAc: wc

2/3 ‘

R A O9R 3/2 oy
Nl 2. c_©o .90 3 2/3 BRSLRVZ
e~ | o VYIR D tan Tl PR )5 )

c c c© £ ]
7 - ¥y 9a
c_1 Rt - Nt - NP N -1 _
22w W G (2-19)
3Ac
Despreciando T y asumiendo que wc >> Yc
(2-20)
'3 Sy
L
bonde:
B o | 2 Ac ERC
c = (1+5— =— +0)
A (Qn )35 w2/5 g¥/10 3Ry A
c c c
A=14+0 wf/w
2/3
a=ga/2 AfRf . .I:.C_f_f.(1+.2_ if.b...__.)aRf - (1 +§..A_E.3_R_c_)
nf Af o 3 £ 3Af 3 Rc aAc
2/3 2/3 | -
AR AR 1
cc 53/& £ £
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Aqui se introducen las siguientes hipdtesis y simplificacio-

nes:

fi
-

si Q<Qb=}w =0 =X

£
= A_=0=>8=0
si £
ayc 1 Byc .
Tx ST g T

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

nal entonces

3&. = 0
ox
Ademas si 1
a= 2\W_s
o]
se tiene

39 ,.% _,3 ,9% ,a0dsd 3. 32,
= O e 2) 4 = == (2-21)
3t T "% P s axax T % B T

Si ¢ en esta ecuacidn estd definida en términos de la velo-~
cidad promedio, ;(Q) » a 1o largo del tramo, entonces a
tiene que estar definida en términos de un valor promedio
similar como el parimetro de atenuacidn. Asi la ecuacidn
{2-21) quedara como:

.. ,3 2 3ec 39,2 | = -
S e %"""SL )+ oa (2-22)
El siguiente objetivo es resolver la ecuacién (2-22) para
un hidrograma de una avenida particular, dadas las prescrip

ciones de las formas funcionales para ;ya . De cualquier
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manera, es aparente de la ecuacién (2-22) que cualquier so-
lucidén para el transito de un hidrograma usando esta ecua-
cidn es bastante sensible a la forma funciocnal de -gg— .
Ademas, ya que la curva para ¢ es generalmente mucho mas
dificil de obtener para un rio en particular que la curva

para ¢ , se pfefiere escribir la ecuacién (2-22) en la

forma
22+;§2_9£99_2_9 + o (2-23)
4 q
ot ox L %2

METODC DE DIFUSION LINEAL

El método de difusidn lineal tal como lo usé Hayami (1951),
Thomas & Wormleaton (1970-1971), estd basado en la ecuacién

0, ,8%_ 3% | 2-24
A FuEE=1 2 + wq ( )
Donde w y ¢ estén definidos como parémetros constan

tes, en este caso H estl definido por:

a (0) _
u o= -—R-L Q, (2-25)
y W por:
W = ‘éE‘ -2 5 ) (2-26)
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Donde:
o = Coeficiente de atenuacién del pico
5; = Gasto pico promedio
?p = Tiempo de pico
L = Longitud del tramo en estudio
Q* = Gasto redefinido a partir de un w supuesto

y luego corregido

La ecuacidn (2~24) es lineal, se puede resolver por diferen

cias finitas directamente sin necesidad de interacciones.



METODO MUSKINGUM

Se esperaria que el almacenamiento en un tramo de rio depen
diera de los ingresos y de los egresos al tramo y de las
caracteristicas hidraulicas de la seccién del canal. El1
almacenamiento en el tramo para un tiempo dado puede expre-

sarse como la ecuacidn (2-2) o mas generalmente como
s =£’- [e:m/“ + (1 -¢€) o“‘/“] (2-27)
Donde:

ayn Reflejan las caracteristicas de las seccio-

nes y del tramo.

bym Reflejan el estado de las caracteristicas de

volumen de la seccidn.

£ Define los pesos relativos dados a los egre-

o8 y a los ingresos en el tramo.

El método Muskingum supone que m/n= J y hace que b/a = K
resultando la ecuacidn (2-2) o su equivalente:

g =K [e:r. (1 -8 o] (2-28)



Donde:
K = Tiempo de almacenamiento constante para el
tramo.
£ = Factor de peso, el cual varia entre 0 b4

0.5 para una seccidn dada del rio.

El comportamiento de la onda de flujo debido a cambios en
el valor del factor de peso € es aparentemente facil de

observar en la figura (2-2).

El resultado de la onda de flujo aguas abajo es cominmente
descrita por la cantidad de traslacidn, ésto es, el tiempo
de retraso y por la cantidad de atenuacidn o reduccidn del
pico. Como se puede notar en la figura (2-2) el valor de

€ = 0.5 di como resultado una traslacién pura de la onda de

flujo.

La aplicacién de las ecuaciones (2-1) y (2-28) para un tra-
mo de rio seri directa si se conocen los paradmetros K y €
a partir de calibraciones antericres. Sino el procedimien-
to del transito empieza por dividir el tiempo en un incre-
mento de tiempo ( At ) y expresar la ecuacidn (2-2) en for

ma de diferencias finitas.

Ig +I; 09 +#0y 83 -~ 8, (2-29)

2 2 At




tr
Q e K=cts fr= K

Hidrogroma de ingresos
€z 0.8
€02
€= 0.0

| =




L7 ]
(=)
.

El valor de (At) normalmente se asigna entre% y K usande
los subindices 0 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 estard

dado por:

S1-Se = K [em -~ To) + (1 -¢) (0, - oo;] (2-30)

De (2-29) en (2-30) resulta la ecuacidn de transito de
Muskingum dada por:
0. = ;I + C2I, + C30, (2-31)
s B B 255 T Ty 4

= . KE + 0.5 At C, = —KE+0.540 ., _ K-Ke-0.54At
" K- Ke + 0.5 At 2 " K~FKe +0.548 37 x - xe+0.5 At

G

Nétese que K y At deben tener las mismas unidades de tiem-
po y también que la suma de (':,I s C, ¥ C3 es igual a 1.

Puesto que Ij e I’j-1 son conocidos para cada incremento de
tiempo, el transgito se efectiia resolviendo la ecuacidn
(2-31) para incrementos sucesivos de tiempo usando cada D:i

como 0j-1 para el siguiente incremento de tiempo.

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

Realizar el transito de avenida para un tramo de un rio
dados £ = 0.2 y K = 2 dias. El hidrograma de entrada
usando At = 1 dia estd mostrado en la columna 3. Supdngase
iguales los gastos de entrada y de salida en el dia 2 de

Julio.

Solucidon:

si At =1 dia, € = 0.2 y K = 2 dias entonces de las ecua

ciones (2-31) da:

El calculo del transito estd dado en la tabla {(2-1) y el

hidrograma de salida se presenta en la columna 7.
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] Fecha  ToCGa(ri) 1 S 3% satiaa (o0
(1) (2) (3) 4y (5) (6) (1 3
1 2 Jul. 121 - - - 121
2 3 217 52 10 63 125
3 4 316 93 15 66 174
4 5 474 135 23 91 245
5 6 611 203 29 131 363
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 1175
14 15 982 262 47 616 925
15 16 1 279 420 61 485 966
16 17 1 391 547 67 506 1 120
17 18 1 169 595 56 587 1 238
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 8 197 300
25 26 Jul. 172 75 8 157 240

TABLA 2-1
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DETERMINACION DE K Y € |

Los valores de X y € para el método Muskingum son comin-
mente estimados usando K = tiempo de viaje del hidrograma

en el tramo y el valor promedioc de € = 0.2,

Si los registros de los hidrogramas de ingresos y egresos
esté&n disponibles para una o mas avenidas, el proceso del
trénsito es facil de invertir y se obtienen mejores valcores
de K y '€ para el tramo, o también el método aproximado
descrito, puede ser usado para ilustrar valores instanta-
neos de S contra €I + ( 1- ¢g) O graficados los puntos para

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

Dado que Sy €I + (1-¢) O estén supuestos relacionados
linealmente por la Ec. (2-28), el valor aceptado de £ serd
aquel que de la grafica mds esbelta (que se aproxime mas a

una linea recta).

Después de la representacidn grafica, el valor para K se
determina como la pendiente continuade la graficamis esbel

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

K = S (2-32)

EI + (1 ~-€) 0
Los valores instanténeos de S para las gré&ficas en el ejem-
plo (2-2) fueron determinados resolviendo para 81, en la Ec.

(2-29) para incrementos de tiempo sucesivos., Fue usado pa-
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ra el incremento inicial un valor de 8130, pero el valor

es arbitrario puesto que sdlo la pendiente es deseada y no

la intercepcion.
Ejemplo 2-2 .

Dados los hidrogramas de entrada (E) y salida‘(a) sobre un
rio particular determinar los pardmetros K ¥ € para el
tramo (Ver tabla 2-2).

(1 -0) _q * (r-0).
Hay que tomar en cuenta que . )

para j=1

es igual a: 2 3 - > =T -0

-

Graficando los vai?res dei1 (almacenamientos) en el eje de
las ordenadas y €I + {1 -€)0Opara las diferentes € (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 grafica mias esbelta,

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

Ahora estos valores podrian ser usados en el transito de

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

Inherente a este proceso estd 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 seccién.
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Adiciocnalmente, se presupone que X y £ son constantes a lo
largo del rango en la elevacidn de estudio. Si las diferen
cias con las suposiciones anteriormente planteadas son sig-
nificativas, puede ser necesario trabajar con tramos mas
pequefios del rio o emplear una aproximacidn mas precisa al

problema.
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(m3/s)

166
264
365
581
595
663
920
569
776
490
223
74
646
167
427
283
099
765
459
351
289
229
170
143

0

(m3/s)

b ek b il wnd wmd ank ok b wd b

118
197
214
402
518
524
603
830
124
379
509
379
051
014
014
014
209
249
003
7i4
464
326
266
223

2

'01 % 0p -

I

-0 =

(m3/s)

48

&7
151
179

77
139
317
739
652
111

- 286
- 665
- 405

153
413
269

- 110
- 484
- 544
- 363
- 175
- 97
- 96
- 80

As

(m¥/s)

[N P QT AT G G S S Y

S2

48
115
266
445
522
661
978
717
369
480
194
529
124
277
690
959
849
365
821
458
283
186

90

10

TABLA ( 2-2 )

e=0.1

b wd el wed wh avk wd ok b eah

123
204
229
362
526
538
635
204
189
390
480
313
o011
029
055
041
088
201
949

78
447
316
256
215

eI+ (1 -€) 0 (m3/s)

£E=0.2

L J R e Y

- owd el b e

127
210
244
438
533
552
666
978
254
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246
970
045
097
068
187
152
894
641

429

307
247
207

e=0.3

- b emd e b

b wlh wd wd wd

132

217
259
456
541

566
698
052
320
412
423
180
930
060
138
095
176
104
840
605
412
297
237
199
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Es conveniente aclarar que conforme se va transitando un
hidrograma por diferentes tramos, la atenuacidén va disminu-
yendo atn cuando XK y € sean constantes, y ésto, es
debido a gue el hidrograma de entrada para cada tramo se

presenta mas regulado.

A continuacidn se plantea un ejemplo de trénsito consecuti-
vo de un hidrograma utilizando el hidrograma de entrada del
ejemplo 2~1 para mostrar el efecto de la atenuacidn en cada

uno de los transitos.

Segin lo que se ha visto en pa3ginas anteriores seria de es-
perar que al utilizar una € = 0.2 como se ve en la fig.
2-2 se obtuviera una atenuacidn del pico similar, peroc ésto
no se cumple cuando se transita una avenida ya transitada,

ésto es, regulada, pues su atenuacidn serd menor.
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EJEMPLO 2-3
I3 0;=1I 0y =1, 03 =1, Ou
FECHA 2
mi/s) (m3/s) (m?/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 1 056 643 408
13 876 1 390 1 241 846 530
14 613 1 175 1 302 1 037 690
15 a82 S25 1 230 1 160 861
16 1 279 9566 1 087 1 186 1 005
17 1 391 1 120 1 037 1 136 1 089
18 1 169 1 238 1 083 1 091 1 109
19 958 1 195 1 132 1 090 1 100
20 581 i 064 1 156 1 111 t 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 3400 510 776 986
26 Jul. 172 240 407 644 880
TABLA 2-3

Transitando un hidrograma y luego sucesivamente el hidrogra

ma de salida manteniendo constantes CO’ C1, CZ' O sea

CO = 0.048
(:1 = 0.428
c2 = 0.524
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En el ejemplo {2-3) se tiene que entre el hidrograma de
entrada ( I; ) y su hidrograma de salida ( Q; ) el porcenta

je de atenuacidn estara dado por:

% A = 1698 - 1458
1698

x 100 = 14 %

Entre Iz y O3

% A= 1458 - 1302

7458 x 100 = 11 %

Entre I3 y 03

% A= 1302 - 1186

7302 x 100 = 9 %

Y entre 14 y O,

% A= 1186 - 1109

1786 x 100 = 6.5 %

Como se puede observar el porcentaje de atenuacidn va dismi

nuyendo.

Es de esperar que un método que resuelva las ecuaciones
completas de Saint-‘enant de resultados m&s precisos para
un estudio de trénsito de avenidas, sobre todo si el flujo
en el rio, asfi como el flujo sobre la llanura de inundacidn,
estdn correctamente modelados y hay suficientes datos para
determinar los coeficientes de rugosidad con precisidn. La
siguiente clase de método de trénsito de avenidas se obtie~
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ne despreciando los términos de .imercia en la ecuacién

dinamica. Sin hacer ninguna aproximacidn adicional la

ecuacidn
2/3 1/2
%*%[‘3{“‘ (s--g-i:)' ]=q (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 cceficiente de rugosidad.

Los métodos de difusidn y ondas cinemdticas esencialmente
consideran gdy/dx como pequefio en comparacidén con la pen-
diente del fondo y_c;yaé' aQ , ya sea como funciones de Q

6 parémetros constantes para una avenida dada. La dltima
clase de métodos suponen que la ecuacidn dindmica puede ser
reemplazada por una relacidn algebriaica entre el almacena-
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 v3lido resumir las relaciones entre todos los métodos de
transito de avenidas derivados y mencionados en este capitu

1o, (Ver gl cuadro siguiente).
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METODO DE SOLUCION

ECUACIONES DE
SAINT-VENANT

_,liINGUNA

| JESQUEMA DE DIFERENCIAS |
FINITAS BASADO EN LAS

ECS. (2-3) Y (2-4)

3

DESPRECIANDO LOS
TERMINOS DE
INERCIA EN LA

Ll
ECUACION DINAMICA §{

ESQUEMA IMPLICITO DE
DIFERENCIAS FINITAS
BASADO EN LA EC.

CONSIDERANDO 3y/3x

COMO PEQUENO

METODO DE DIFUSION DE
PARAMETROS VARIABLES

SUPONIENDO ¢, aQ S
PARAMETROS
CONSTANTES

METODO DE DIFUSION
LINEAL

SUSTITUYENDO LA
ECUACION DINAMICA
POR UNA EXPRESION
LINEAL PARA EL
ALMACENAMIENTO

METODO MUSKINGUM
CUNGE

(2-33)



CAPITULO III
DESCRIPCION DEL METODO MUSKINGUM -~ CUNGE

El método de Muskingum (Ref. 1) como se menciona en el capi
tulo anterior, es uno de los métodos hidrolégicos de calculo

de propagacidn de ondas de avenidas més conocidos y m&s usa

dos en la actualidad.

Este método utiliza la ecuacidén de continuidad y una rela-
cidén lineal entre el almacenamiento y el gasto que entra o
sale del tramo por analizar. El método de Muskingum, en su
forma original tiene inicamente dos parametros y se aplica
en forma directa para toda la longitud del cauce estudiado,
estos parametros se obtienen de una calibracidn, en general
en forma grafica y se requiere tener informacién de una ave
nida medida en ambos extremos del tramo en cuestidén. Debi-
do a que, aparentemente, los parémetros no tienen una rela-

cidn directa con el problema fisico, el método de Muskingum

es consideradeo como de caja negra.

Este método fue implementado y mejorado substancialmente par

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

El cambio radica en que los parimetros pueden obtenerse de
datos fisicos relevantes sin necesidad de tenmer un hidrogra

ma medido aguas abajo y puede aplicarse por pequefios tramos.



El método Muskingum-Cunge es muy practico pues los célculos
se pueden hacer rapidamente, asi sea con una miquina de capa
cidad limitada. La suposicidn basica para el método es que
la relacidn elevacién/gasté es lineal y aplicada estricta-
mente, esta suposicidn nos lleva a una ecuacidn diferencial
cuya solucidn analitica no permite la amortiguacién de on-

das.

El método de Muskingum, sin embargo ;os da la atenuacidn de
una onda viajando a través de un rio. La explicacidn de es
ta contradiccién aparente es que la férmula de Muskingum se
deriva directamente de un esquema de diferencias finitas,
reemplazando las diferencias parciales en la ecuacién origi
nal. Este esquema introduce un error dentro de la solucidn
analitica de la ecuacidn original, en la forma de una atenua
cidn artificial en el gasto y modificando la celeridad de
la onda resultante.

Por tanto, mientras que la relacidn H(Q) se asume gser
uno a uno, no tiene sentido tratar de explicar el efecto de
amortiguacién del método Muskingum, debido al prisma de alma
cenamiento en el rio. El factor importante a determinar es
el coeficiente artificial de amortiguacidn que tiene que
ser aquel gue corresponde al efecto real de amortigquacidn.

El anélisis de la fSrmula de Muskingum-Cunge demuestra de
que este puede ser también una aproximacidén en diferencias
finitas de una ecuacidn diferencial derivada de las ecuacio
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El método Muskingum-Cunge es muy practico pues los célculos
se pueden hacer rapidamente, asi sea con una ma3quina de capa
cidad limitada. La suposicidn basica para el método es gque
la relacidn elevacién/gasté es lineal y aplicada estricta-
mente, esta suposicidn nos lleva a una ecuacidn diferencial
cuya solucidn analitica no permite la amom-tiguacién de on-

das.

El método de Muskingum, sin embargo 1:103 da la atenuacidn de
una onda viajando a través de un rio. La explicacidén de es
ta contradiccidén aparehte es que la férmula de Muskingum se
deriva directamente de un esquema de difersmcias finitas,
reemplazando las diferencias parciales en la ecuacidn origi
nal. Este esquema introduce un error dentro de la solucidn
analitica de la ecuacidn original, en la forma de una atenua

cidén artificial en el gasto y modificando la celeridad de
la onda resultante.

Por tanto, mientras que la relacidén H(Q) se asume ser
uno a uno, no tiene sentido tratar de explicar el efecto de
amortiguacidén del método Muskingum,debide al prisma de alma
cenamiento en el rio. El factor importante a determinar es
el coeficiente artificial de amortiguacidm que tiene que
ser aquel gue corresponde al efecto real de amortiguacidn.

El analisis de la formula de Muskingum-Cunge demuestra de
que este puede ser tambidn una aproximacida en diferencias
finitas de una ecuacidn diferencial derivada de las ecuacip
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nes de Saint-Venant si se desprecian los té&rminos de inercia
y hay una solucidn para esta ecuacidn, la cual si permite
amortiquacidn del transito de onda. Comparando esta ecua-
cién diferencial con la formula de Muskingum los coeficien
tes de esta Gltima pueden ser determinados de las caracte-
risticas fisicas de un rio aun cuando la relacidn elevacic‘n::

gasto no puede permanecer lineal.

Asi pues, s8i se tiene un tramo de cauce o canal de tamafio
Ax , sea j 1la seccidn aguas arribayj +1 la de aguas aba-
jo. El gasto que entra al tramo sera Q:i y el que sale Qj +1
que a su vez es el de entrada al tramo siguiente. La ecuna-
cidén de continuidad se expresa como:

as ‘
La relacidn lineal entre almacenamiento y entradas propues—

ta en el mé&todo de Muskingum original puede escribirse como:
S=K[egj+(1-t-:)gj+1] (3-2)
Donde:

K = Tiempo caracteristico
€ = Factor de peso de ingresos y egresos del tramo.
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Luego, derivando respecto al tiempo la ecuacidn 3-2 sustitu
yéndola en 3-1 y aproximando luego la derivada con diferen-

cias finitas se obtiene:

-~

K n+1 n+1 n

— le - - - - n

_ 1] n+1 n+1 _, n n
2 |% %5 +1 +Qj’Qj+1] (3-3}

»
Donde:

-n = Instante donde se conocen los valores de & -

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

Puede demostrarse que la ecuacidn anterior es una aproxima-
cidn en diferencias finitas a la ecuacidn diferencial par-
Cial’

2,0 ., %

ot 852

que es una ecuacidn del tipo de difusidn-conveccidén. La
variable @ corresponde a la velocidad de viaje del pico y

estd relacionada con K como sigue:

Ax
X © {3-4)
W pe obtiene considerando el tiempo de recorrido del pi-

co en el tramo ( TP ) o de hidrograma sintético consideran-
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do la diferencia entre los tiempos de pico al final y al

inicio de la cuenca.

# representa la atenuacidn del pico y estd relacicnado

con € como gigue:

—

o
- —P o 1
11 I (2 £) wAx (2-5)

Por consiguiente:

c=1- 5 (3-6)

LuwAx

Donde:

& —— Es un coeficiente de atenuacidn del pico que depen
de de la pendiente principalmente y del area de la
llanura de inundacidn.

59-— Gasto de pico promedio en el tramo.
L = Longitud total del tramo por analizar.

Calculados @ , Ep y @ se obtienen K y € con las ecua-
ciones (3-4) y (3-6) y con ellos se calculan las siguientes

constantes:

cc=1c(1-r—:)+%—m;

C: = (Ke + 0.5 At)/CC
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C, = (= KE + 0.5 At} /CC C, = gAtAx/cc

{(3~-7
C3 = (K - Ke ~ 0.5 At)/CC

Donde:
g = Gasto lateral en el tramo (m?/s/m)
El hidrograma de salida de cualquier tramo se obtiene con

+ Cy (3-8)

1

.O.SCI, + CrI. 4+ C40,
I 25y T MYy -

Esta ecuacidn se aplica a todos los tramos desde el instan-
te en que se inicia el hidrograma hasta que este complete

el recorrido por el cauce.
Obtencidn del coeficiente de atenuacidn del pico (a).

El parametro @ depende del ancho y de las pendientes del

cauce y se calcula como: M Lm
I 2
1 m= 1] m
a = = L ® % (3-9)
c (L T B3
Donde: m=1 Slﬁ



W‘f(x) es el ancho del &rea de inundacidén.
Es el ancho medio del cauce.

s{x) es la pendiente.

L
r{ dx es la longitud total del tramo.

Para la obtencidén del pardmetro ¢ existen dos casos:

a)

B)

Donde:

Para avenidas que no desbordan

§i no desborda Wg = Ec# A £ 1 y suponiendo que
la pendiente es constante la Ec. (3-9) queda como:

L (3=10)
2Ws
o4

o =

Para avenidas que desbordan:

Suponiendo una pendiente y un ancho de inundacidn

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

1 1?
o > A (3-11)

A~ @p el 8rea total inundada en el tramo.
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Para obtener el coeficiente de atenuacidn @ , como una fun-

cidn del gasto miximo y de las &reas de inundacidn se re-

quiere ademds los siguientes datos:
- Gasto maximo que no desborda.

Este dato se puede estimar a partir de la experiencia acumu
lada en el anadlisis de una gran cantidad de datos que condu
ce a la recomendacidén de Henderson (Ref. 9) en el sentido
que se tome como gasto maximo que no desborda a aguel con

un periodo de retorno de aproximadamente 1.4 afios.
- Relacidn areas inundadas-gastos.

Este dato constituye un paso intermedio necesaric para con-
tar con una relacidén de O contra el gasto maximo de entra
da, con la cual es posible realizar el transito contando sd

lo con el hidrograma de entrada.

Obtencién de.la velocidad de propagacidn del pico
(w).

si ?p es el tiempo de viaje de la avenida méxima registra
da, la velocidad de propagacidn del pico ( w ) para una pri
mera aproximacidén estd dada por:

W = N (3-12)

T
)
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Donde:
L— Es la longitud total del canal.

Obtenidos el coeficiente de atenuacién del pico ( @ ), el
gasto pico ( Qp ) vy la curvatura del pico, se puede corre-

gir el valor de w .
Si no se tuviera alguna avenida registrada, la velocidad de
propagacidén del pico W se podria suponer para una primera

aproximacidn como:

w=1.5¢ (3.13)

Esto de acuerdo con la teoria de la onda cinematica

(Ref. 12).
Donde:

c = Vﬁ + Yoy

V = Velocidad media en la estacidn hidroldgica conoci-
da.

g = Aceleracidn de la gravedad.

y = Tirante
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Obtencidn de la curvatura del pico en el hidrograma de en-

trada.

Primeramente hay que encontrar el tiempo de pico { tp Y,
luego localizar el punto de ocurrencia del pico y marcar
dos puntos a un intervalo ( At ) uno a la izgquierda y otro
a la derecha de Qp ( 2, Y respectivamente).

t

At queda definido como: At = -4-2- es conveniente

que At < 3 horas

AQ Q,

| v e ot e - . wn v - -
S T i h X R S pp—

v
-

f’-n‘;

¥
b
R

Luego la curvatura del pico se obtiene a partir de

32%3Q1+Q-1-2Qp

2 (3-14)
ot (At) 2
Por otro lado:
o* = 2— o |—EB (3-15)

0
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*
Luego se efectia -8—- y si este cociente es mayor que
0.1 entonces Q* se redefine como:
*
. ¢ - 25
0y =9, |1-e % (3-16)

Entonces Wy se corrige con
2 *
Wy = Wy - == Q0 (3-17)
Lz
Si W1 ¥ Wy entonces

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

EP=QP—% o (3-18)

Si W) # W entonces se sustituye w, corregido ( w; )
en lugar de @y en la Ec. (3-15) y se repite el calculo

tantas veces como Sea necesario para que W; = w,

El siguiente paso es sustituir los valores de o , w V¥ -Q;
en las Ecs. (3-4) y (3-6) vy obtener X y g con los cua=
les se pueden obtener las constantes de (3-7) CC, C1, C2,

C3 y C4 y al ser empleadas en la f&rmula de recurrencia
(3-8) se efectuara el transito.



CAPITULO IV
ANALISIS DE SENSIBILIDAD Y APLICACIONES
Ejemplo 4-1
Transitar el hidrograma sintético en un canal rectangular de
100 Kms. de longitud y 50 Mts. de ancho, con coeficiente de

rugosidad de Manning de 0.035, pendiente promedio de 1x103.

El hidrograma sintético que se presenta para la seccidn
aguas arriba del tramo en estudic estd definido por:-

t
(1 - |8
Q(t) =9 +Q 'f- e ‘e
P

Donde:
Q = 1060 l'll3/S
b
3
Q = 800 m/sS
t = a/c 3 Hrs.
t = 24 Ht‘B.

B = 16
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o

Si se propone t a cada 3 Hrs. entonces Q (t ) quedara:

¢ Q(t) t (Q(t) t o(t)
0 100.00 39 185.86 78 100.00
3 100.00 42 138.03 81 100.00
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 54 100.71 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

Obtencidn del coeficiente de atenuacién del pico (Q) de

acuerdo con la Ec. (3-10).

= = 100 000
2 WS 2 (50) 0.001
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Obtencidén de la velocidad de propagacidn del pico (w ).

Dado que se conoce el tiempo de viaje de la avenida méxima
registrada ( ?p = 6.40 Hrs. = 23 040 seq. )} entonces para
una primera aproximacidén 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 tomar At = 24 = 4.8 Hrs. = 17 280 seg.
con el que se puede definir SQ_I Y Q

e, =29 (24.4.8) = 652.42 m3/s
o, = 2o (24 = 900.00 m>/s

Q1 = Q (24 +4.8) = 702.90 m>/s
Luege sustituyendo en (3-14)

a2 -6
% = 702.90 + 652.42 - 2(900)= -1.49 x 10

at? (17 280)2
Y en la Ec. (3~15)
6 , -5
o* = T x 10 500 {1.49 x 10 7) = 16.40
(4.34)
- 0.018 < 0.1
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7

*
%l < 0.1 no se redefine o* por

Como
%

Se prueba W

W = 1XT05 - 2(1x106) 16.40 = 4.34 - (0.0002)(16.40)
23 040 (1x105)2
w,= 4.3367

La variacién es minima por lo que se toma 4, = 4.34 nm/s

9, =0, -1 g* =900 -1 16.40 = 891.8 =/s
2 2

Una vez obtenidos los parametrcs & , W y el gasto promedio

QP se puede sequir utilizando un programa de calculo

para tal efecto.

Por otro lado, se puede ver en la siguiente tabla comoc va-
ria cada uno de los parémetros K y € cuando se mantiene

a oy se varia @® o viceversa,
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a(x 10%) w Q (m3/s) T (hrs) . K £
P P

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

1.0  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

w  ox 10°) % (m3/s) T, (hrs) K £

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 1 0.39
10.0 870.68 27.60 1231 ~ 0.61

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

MUSKINGUM/CUNGE
Llama Datin. (Datos) @
Jdx, Lend, IQH, J1,
L1, L2, NTRIB, DXLR, CALCULO DEL NUEVO
DT, DTQHYD, QINIT, GASTO; LLAMA TRIBU
WSP, EPSILO, QPIC,
IPIC.
CALCULA CONSTANTES IMPRIME LOS RESULT&
DX, DK, CC, C1, C2, DOS SI ES TIEMPO
C3, C4.

¥
DEFINE:

| X(J)=DX * FLOAT (J-1)
Q1 (J) = QINIT
Q2 (J) = QINIT

&

LLAMA TRIBU QUE
TRANSITA LOS TRIBUTARIOS
DE LA MISMA FORMA QUE
EL PRINCIPAL.

EMPIEZA EL CALCULO EN
EL TIEMPO T = T+DT
TH = T/3600

ACTUALIZA-LOS VALORES
DEL GASTO
02 (J) = Q1 (J)
¥
"ENCUENTRA EL VALOR DE Q1(1)
DEL HIDROGRAMA DE ENTRADA
Y SUMA LA CONTRIBUCION DE
LOS TRIBUTARIOS.
Q1(1)=FF (QHYDRO, TH, DTQHYD)+QTOT

©




Donde:
JX
LEND

IQH

J1

L1

L2

NTRIB
DXLR

Dt

DTQHYD

QINIT

WsP

EPSILO
QPIC

TPIC

59.

Nimero de nudos.
Namero de intervalos de tiempo.

NGmero 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 nimero de intervalos de tiempo es
igual a un miltiplo de L1.

Sdlo son escritos los gastos en el punto de
salida.

Nimero de tributarios.
Longitud del tramo.

=
Intervalo de tiempo.

Intervalo de tiempe entre puntos sucesivos
registrados para cada hidrograma especifico.

Gasto inicial a lo largo del tramo.

Valor de (Gasto Base) L v corregido

Tp
1Y) :12(! Q*
P 2 L2
Valor de

Gasto pico.

Tiempo de pico ('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 ® aumenta (manteniéndose o cons-
tante) Qp aumenta y Tp disminuye; asimismo K disminuyey
€ aumenta; ésto es légico pues al aumentar la velocidad de
propagacion, el tp se alcanzara mas rapido y dado que el
drea bajo la curva del hidrograma es constante el Qp seréa

mayor cuando el tb sea Nmenor.

Asimismo como K es el tiempo caracteristico al aumentar
la velocidad de propagacién W disminuye K » la varia-
cidén de ¢ es minima, ya que es funcidn de ¢ y de

P
o .

Por otro lado, se observa que para valores de ¢ iguales a
10 x 106 € da valores negativos, lo cual no es légice y
ge obtuvo como valores maximos de ¢ para que sea facti-

ble positivo los siguientes:

@ o
2.03 1+135,346.7
4.06 2+270,693.5
8.12 4541,387.0

Segin Cunge, para asegurar la exactitud del método es conve
niente tener en cuenta que luego de escoger un Ax aproxi-
madamente igual a L/10 y ademfs al calcular el valor de €

de la ecuacién (3-6) Ax/w At debe caer debajo de la curva

mostrads en la fig. (4-8).



HIAAS

CURVA PARA AX/{WAt) VS. €

TOMADA DE CUNGE, 19659

12
<10 S
«
g 08 ——
3

ae

a4 /

'l

00 LY az 0.3 04 05




el.

Haciendo ciertas modificaciones, el programa original de
Muskingum=-Cunge se puede utilizar para transitar una aveni-

da en un conducto cerrado tal como se veri en el siguiente

ejemplo.

Ejemplo 4-2,

Se desea transitar una avenida que se presenta en el rio
Churubusco con un periodo de retorno de 25 afios, consideran
do la afluencia de cuatro plantas de bombeo (tributarios) y

considerandolos como hidrogramas laterales:

Se tomara en cuenta en la calibracidn el hidrograma calcula

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

A partir de la informacidn proporcionada por el Departamen-
to del Distrito Federal se obtuvo un resumen de las caracte
risticas geométricas (longitudes, pendientes, secciones) y
aportaciones laterales del Rio Churubusco como a continua-

cidén se muestra.

Las aportaciones de las plantas de bombeo se presentan en

la siguiente tabla mediante sus hidrogramas.
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HIDROGRAMA DE PUNTA
TR = 25 ANOS
PlB.’ P'BOZ PQB.3 P.B.4

T(min)  Q(m’/s) Q(m3/s) Q(m¥/sy  Q(m/s)  Q(m?/s)

o 11.0 0.0 0.0 3.3 0.0
10 11.0 0.0 0.0 3.3 0.0
20 11.0 0.0 0.0 3.3 0.0
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
90 9.0 3.2 2.8 24.4 4.8

100 48.0 5.2 3.2 26.4 6.0
110 44.4 7.2 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 5.8
140 27.0 7.8 4.8 33.0 3.8
150 22.4 7.2 5.3 34.4 9.8
160 18.0 6.6 5.0 35.5 9.8
170 15.0 6.0 5.0 36.3 9.8
180 11.8 5.4 5.0 37.4 9.8
190 11.5 4.8 5.0 37.4 3.8
200 1.2 4.0 5.0 36.6 9.8
210 11.0 3.4 5.0 35.8 9.8
220 11.0 2.8 5.0 35.1 5.8
230 11.0 2.2 5.0 34.8 9.8

240 11.0 1.8 5.0 34.4 9.8



250
260
270
280
290
300
310
320
330
340
350
360
370
380
390

400

410
420
430
440
450
460
470
480
490
500
510
520

11.0
11.0
11.0
11.0
11.0
11.0
11.0
11.0
11.¢
11.0
11.0
11.0
11.0
11.0
11.0
11.0
11.0
11.0
11.0
11.0
11.0
11.0
11.0
11.0
11.0
11.0
11.0
i1.0

5.0
5.0
5.0
5.0
5.0
5.0
5.0
5.0
5.0
5.0
5.0
5.0
5.0
5.0
5.0
5.0
5.0
5.0
5.0
4.6
3.6
2.6
1.6
1.6
1.6
1.6
146
1.6

33.9
33.7
33.2
32.7
32.3
32.0
31.6
31.2
30.5
30.2
29.7
29.3
28.9
28.5
28.2
27.7
27.4
27.0
26.6
26.2
25.8
25.4
25.3
24.6
24.2
23.8
23.4
23.0

5.8
5.8
9.8
9.8
9.8
9.8
9.8
9.8
9.8
9.8
9.8
9.0
8.8
6.4
4.2
3.3
3.3
3.3
3.2
3.2
3.2
3.2
3.2
3.1
3.1
3.1
3.1
3.1
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La longitud de entubado del Rio Churubusco es de 14 350 m. y

estad dividido en tres partes debido a sus caracteristicas de

seccidn y pendiente; a saber

TRAMO PENDIENTE (5 ) DIAMETRO (¢}
(m)
‘I 0+000 = 3+750 0.0022 3.50
II 3+750 * 8+000 0.0003 6.00

I7I 8+000 * 144350 0.0004 6.00

Luego el ancho promedio de la conduccidn, suponiendo que

trabaja a medio tubo estara dada por:

$1Ly + ¢Lp + ¢3La)

L

W =
¢ T

L, = 3750 m. ¢, = 3.50 m.
L, + L, = 10600 m. ¢, v b3 = 6.00 m.

W = ( 3.5 (3750) + 6 (10600) )
. € 14350

W = 5.35m.
C

OBTENCION DE LOS PARAMETROS

a) Parametro de atenuacién del pico (a)
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-3
1 1 L M Lm
o = —— z’ z 173 z "y
20 m=1 s m=1 s
c : m m
g =1 1 c1m8,502 7% 877 x 1070
3(5.35) | 14350 ‘

O = 4'258,358
b) Parametro de velocidad de propagacién del pico (w ).

Para una primera aproximacidén se puede deducir la velocidad
de Manning dada por:
2/3 1/2

1 :
v o= R S
m n

s = (,0.0022 {3750) + 0.0003 (4250) + 0.0004 (6350)

14350 )

1/2

T = 0.0008 8§ = 0.029

Suponiendo que la conduccidn trabaja a medio tubo, se toma

para un primer calculo el ancho promedio ‘i_f‘c = 5.35 m.

T i = 2
A‘EY alzf_ 5 11.24 m

P=Ty =T (5;5) = 8.40 m

= 11.24 = 1.3d m=5"> = 1,21 m.

8.40

R =

ol
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o-. v = 1 (1“21) ‘0-029) = 2-7 m/S
B 0.013

De acuerdo con la teoria de la onda cinematica (Ref. 12), la
velocidad de propagacién del pico es del orden de una vez y

media la velocidad media del agua, de modo que:

Wy = 1.5 v
m
Wy = 1.5 (2.7) = 4.05 m/s

Dado que el gasto de pico cambia al recorrer el rio, el va-
lor de W que se use debera ser el promedio a lo largo del

tramo. Para estimar este promedio, el valor de w; obtenid
con la ecuacidén anterior se corrige mediante el procedimien

to que se describe a continuacidén.
Para el hidrograma dado el gasto pico = 49 m3/s

La curvatura del hidrograma se calcula apreoximadamente como

o, o +o, -2
- At? Ae?
Ahora si At es del orden de + /5 y t seglin los datos es
de 70 min. = 4200 seg. i F

. &

’ tp /5 = 840 seg. = se tomard At = 20 min.
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Entonces : Q = Q (10) = 43.8 m3/s

-1
= Q = 44.4 m3/
Ql (110) . /S
2
. Y9 . 44.44+43.8-2(49) = - 9.8
. s (1200)2 1.44 x 108
d%o
|—B| = 6.8 x 10~°
At?
o %9 6 -6
o = —B o |—R| = 1210 g (6.8 x 1070
w? P ae? (4.05) 3
Q* = 5-00
N ,
Q* ge redefine si %; > 0.1
Q* = 5 = 0.102 = 0.1
Q 49

Esto in&ica que no habrid correccidn y se acepta W = 4.05.
= - * = - ‘ = 3
QM QP 0.5 9Q 49 -~ 0.5 (5) 46.5 m° /s
. , , _ Ax
Segin Cunge (Ref. 2) es recomendable que el valor de TAE

quede bajo la curva de la Fig. (4-8), en este caso dado que
Ax = 1435, W = 4.05y

ZaQ 6
E= 0.5 ( 1~ ‘—*—)=05(1-2x10 x 46.5 )
wr? 4,05 x (14350)2

Ex 0:44 > en la curva 0.97
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. 1435 40 1435
" 4.05 At = 0.97 AL = 4.05 x 0.97
At= 365.30

Cabe aclarar que debido a la reciente implementacidn del mé
todo de Muskingum~Cunge en el tréansito de avenidas en con-
ductos cerrados tiene un grado de exactitud menor que el
desarrollado en canales abiertos, regulares o naturales, por
lo que es necesario encontrar relaciones mas precisas entre
las caracteristicas geométricas y los parametros de calculo

que el método necesita.

Por lo anteriormente expuesto, al obteﬁer el valor del pard
metro de atenuacién, ¢ , sdlo nos fija el orden de magnitud
de dicho parémetro, en este caso se creyd conveniente tomar
¢ =1 x 106 en lugar de los 4'258,358 que se obtienen di-
rectamente del procedimiento recomendado por Cunge, puesto
que es el valor con el que se aproxima mas el hidrograma

_ predicho al calculado.

A manera de comparar los hidrogramas de salida obtenidos al
transitar con el programa "TUAVEY (DIRAC) y con el programa
YMUSKIN* (Instituto de Ingenieria) se sumaron el hidrograma
de punta y los hidrogramas laterales obteniendo el hidrogra
ma A,d; la Fig. 4-1, el cual como Be puede observar no su-
fre ninglGn desfasamiento ni atenuacién 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(m?/s) T (min) Q(m*/s)
0 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
50 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 90.40 380 52.30
120 89.00 390 49.80
130 85.60 400 48.40
140 82.40 410 48.10
750 79.10 420 47.70
160 74.90 480 47.10
170 72.10 440 46.30
180 69.40 450 44.90
190 68.50 460 43 .40
200 6€.60 470 42.30
210 €5.00 480 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 61.10



100 rMm'm c

s i QA DE HWONO. DE TRW.(4)

WDROGIAMA DF SALIOA DEL TRANSITO
CE PRac Y DE TRAMUTANO

0 F

A \
}’ A e e HDROSRAMA DE SALIDA {DIRAC)

"E

w0}

tihre)




70.

A continuacidn se presenta unas tablas, mostrando el anili-

sis de sensibilidad desarrollado para este caso acompaiiadc

de sus perspectivas graficas,de los cuales se puede deducir

que para determinados valores de 0 y/ow se obtienen valores

de epsilo negativos, lo que fisicamente no es posible.

0.1 x 10

1.0 x 10

10 x 10

6

6

W

2.02
4.05
8.10

2.02
4.05
8.10

2.02
4.05
8.10

EPSILO

0.387
0.442
0.47M

-2.754
-0.128
0.208

-1.307
0.358

WwsP
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 transito de avenidas en cauces basicamente es Gtil para
determinar la duracidén de la avenida, las variaciones del
gasto, velocidades y tirantes a lo largo del cauce y asi
poder determinar la avenida de disefio, la cual resulta de
gran importancia para tomar medidas preventivas y como base

en la construccidn de obras hidraulicas.

Al comparar los métodos hidré&ulicos con los métodos hidrold
gicos para transitar avenidas en cauces, se hace necesario
tomar en cuenta las condiciones de exactitud y la facilidad

de aplicacidn de los mismos.

Resumiendo, los métodos hidr&ulicos tienen las siguientes

caracteristicas:

- Se basan en la solucidn de las ecuaciones completas de

Saint-Venant.

- Requieren informacidn detallada de rugosidades, geome-
tria del cauce, topografia de la llanura de inundacidn,
condiciones de frontera, ademds técnicas numéricas coii-

plejas y con alto requerimiento de memoria de cSmputo.

- Describen en forma m&s precisa el proceso del tré&nsito,

tanto en el espacio como en el tiempo,



Mientras que los métodos hidrolégicos poseen las siguientes

ventajas:

- Se pueden resolver por medic de graficas, semiempirica-

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

- Son mas sencillos, requieren menos datos fisicos y me-

nor tiempo de cdmputo.

También cabe sefialar las desventajas de estos dltimos que

gon:

- No consideran los efectos locales de cambios en el per-
fil de la superficie libre del agua (remansos, efectos

de mareas).

- Generalmente dan sdlo hidrogramas como resultados y el

caélculo de niveles debe hacerse por separado.

- No toman en cuenta los ingresos laterales que existen

en el cauce.
- La exactitud de sus resultados &5 menor.

En general los métodos hidrolégicos de transito de avenidas
son bastante utilizados, ya que &stos son sencillos en su
aplicacidn, no requieren de gran informacién y pueden dar

buenos resultados bajo ciertas condiciones.
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La seleccidn del método mas apropiado para transitar una

avenida depende en mucho de la experiencia y basicamente es
una optimizacidén entre la identificacidén del problema, los
datos disponibles de la geometria del cauce y avenidas pre-~

vias y la informacidén requerida como respuesta.

Los base de los métodos de Muskingum y similares, suponen
que la ecuacidn diné&mica puede ser reemplazada por una rela
cidén algebraica entre el almacenamiento y la entrada y sali
da del flujo al tramo.

Eg importante seiialar que la atenuacidn del pico de descar-
ga puede ser originada por la difusién inducida por la pen-
diente de la superficie del agua, la contribucién de los
términos de aceleracidn y conveccién de la ecuacidn de can-
tidad de movimiento, los cuales varian directamente con el
numero de Froude (Henderson) y por otro lado, Forchheimer
demostrd que la atenuacidn estad directamente relacionada
con la curvatura del pico del hidrograma aguas arriba del

tramo.

Sin embargo, la atenuacidn del pico es en forma aproximada
inversamente proporcional al cuadrado de la pendiente de
plantilla, es decir, que la magnitud de la atenuacidn en

cauces de gran pendiente no es tan importante como en los
de pequeiia pendiente.
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Asi, como se demuestra en la Fig. (2-6) la atenuaciédn 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 cominmente
descrita por la cantidad de traslacidn, ésto es, el tiempo

de retraso y por la cantidad de atenuacidn o reduccidn del

pico de descarga.

El método Muskingum considerado un métocdo aproximado de ca-
ja negra necesita que sus parametros sean obtenidos a par-
tir de transitos de avenidas anteriores, por el coatrario
este método al ser modificado por Cunge puede obtener los
valores de los parametros de datos fisicos relevantes sin
necesidad de tener un hidrograma medido aguas abajo y puede
aplicarse por pequeﬁos tramos.

El método basico de Muskingum al ser perfeccionado por
Cunge esencialmente lo convierte de una teoria hidroldgica

en un método basado en principios hidraulicos.

Una ventaja muy importante del método Muskingum-Cunge sobre
los métodos de difusidn es la de poder transitar una aveni~
da en cauces con afluencia de tributarios sin dificultad,

motivo por el cual ser& de mucha utilidad en el transito de
avenidas en colectores de drenaje una vez que se afine bien

la obtencidén de los par&metros en estos casos.
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El método Muskingum-Cunge obtiene la atenuacidn del pico de

descarga con un alto grado de precisidn.

Para asegurar la exactitud del método es conveniente esco-
ger un intervalo (A ¢t ) aproximadamente igual a L/1g y ade-
mas calcular el valor de € de la Ec. 3-6 y luego Ax

wAt
debe caer debajo de la curva mostrada en la figura 4-8.

Es recomendable para utilizar el método Muskingum-Cunge con
confianza, el tener mediciones de hidrogramas en algunos
puntos del tramo en estudio, al menos para una avenida. Da
do que en el ejemplco 4-1 no se comtaron con ellas, se deter
mind el valor mas probable de los parametros del modelo y
se variaron dichos parametros en un rango factible fisica-
mente con el objeto de observar las variaciones de los re-

sultados.
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