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PREFACIO

Los ingenieros civiles tradicionalmente han participado en la realizacion de obras de abastecimiento de
agua y para la eliminacion del agua residual. Esto se debe a que la ingenieria sanitaria constituye una de
las actividades mas intensas de la ingenieria civil.

Estos apuntes, cuya primera ediciéon aparecid en 1990, fueron preparados con el principal objetivo de
servir de texto elemental en los temas correspondientes a la materia de Abastecimiento de Agua Potable
que cursan los estudiantes de la carrera de ingenieria civil que se imparte en la Facultad de Ingenieria de
la UNAM, y para ampliar las lecciones y ejercicios dados durante la clase. En los afios siguientes, el texto -
ha pasado por tres revisiones y ampliaciones incluyendo la que dio origen a esta nueva y cuarta edicion,
en la cual se han considerado los Lineamientos Técnicos para la Elaboracion de Estudios y Proyectos de
Agua Potable y Alcantarillado Sanitario de la Comision Nacional del Agua, de reciente publicacion {1993).

Las limitaciones impuestas a la cantidad y extension de los temas estan marcadas por el tiempo
disponible para ser cubiertos en un semestre académico; por esta razon desde la primera edicion de estos
apuntes el contenido se ha referido principalmente a los aspectos de planeaciéon y diseiio de los
elementos del sistema de abastecimiento de agua potable. La necesidad de abarcar las otras etapas del
proyecto, esto es, la construccion y operacion del sistema, dio lugar a la elaboraciéon del complemento
de estos apuntes, la cual se hizo durante 1993, y como resultado se produjeron los apuntes de
Abastecimiento de Agua Potable subtitulados Recomendaciones de Construcciéon (Volumen ll) y
Administracion, Operacion, Mantenimiento y Financiamiento de los Sistemas (Volumen Ill); estos apuntes
fueron coeditados por la Facultad de Ingenieria y el Instituto Mexicano de Tecnologia del Agua. De esta
manera, la presente version corresponde al Volumen | de la edicion en conjunto.

Estoy afectuosamente agradecido con el Ing. Rafael Lopez Ruz, profesor de la materia, por el interés
mastrado en este material, asi como con los ingenieros Ernesto Acosta Ortiz, Gaston Mendoza Gamez
yCarlos M. Menéndez Martinez, por sus amables y alentadores conceptos con respecto a estos apuntes.
Agradezco las sugerencias y comentarios que me ofrecieron de la edicién anterior los ingenieros Renato
Flores Soto Flores, Enrique Heras Herrera y Fernando Ruiz Arriaga; en la medida de lo posible hemos
incorporado sus sugerencias en esta edicion. Debo especial gratitud a mi esposa, la Ing. Alba Vazquez
Gonzélez, por sus invaluables consejos, apoyo moral y sugerencias editoriales.

Obviamente, el trabajo que ha supuesto la realizacion de esta nueva edicion no podria haberio realizado
una sola persona. Por tanto, quiero agradecer la colaboracion del Ing. Miguel Angel Gonzalez Lépez y
expresar mi reconocimiento por el concienzudo trabajo de edicion realizado asi como por su ayuda en
la revision general del material.

Por ultimo, deseo dedicar este sencillo trabajo al ilustre Ing. José Ansberto Monobe Galvan, maestro
entranable, ejemplo de honestidad y dedicacion, con infinito aprecio.

Enrique César Valdez

Ciudad Universitaria, D.F. a 30 de noviembre de 1994




CAPITULO

1

Ls concentracidn de la poblacidon en nucleos
cada vez mayores trae consigo innegables
ventajas como son el mejoramiento econémico,
social y cultural. Sin embargo, también es cierto
que por esta causa han surgido miultiples
problemas de tipo ambiental como la
contaminacion atmosférica, el transpoite y
disposicion de desechos liquidos y solidos y el
abastecimiento de agua para usos municipales.

El agua es indispensable para la vida y por ello
el hombre, en muchos casos ha buscado para
su establecimiento los lugares que le ofrecen
mayores comodidades y facilidades para el
desarrollc de sus mdltiples actividades,
procurando tener cerca una fuente de
abastecimiento de agua, pero no siempre ha
podido conseguirlo por razones diversas
teniendo que establecerse en sitios que quiza no
fueron los mejores para su desenvolvimiento. Asi
surgi® la necesidad de conducir el agua a
lugares apartados, pero las grandes ventajas de
tener agua donde se necesita justifican los
trabajos para captarla y conduciria. El conjunto
de las diversas obras que tienen por objeto
suministrar agua a una poblacién en cantidad
suficiente, calidad adecuada, presidon necesaria
y en forma continua constituye un sistema de
abastecimiento de agua potable.

El problema del agua potable no tiene solucion
permanente, por lo que en este aspecto siempre
se debe estar buscando nuevas fuentes de
aprovisionamiento, realizando estudios
hidrolégicos o geohidrologicos para tener a la
mano forma de ampliar los sistemas. El aumento
de la poblacion y el ascenso de su nivel cultural
y social hacen insuficiente en poco tiempo las
obras proyectadas, imposibilitandose de esa
manera que con las existentes se pueda seguir
el ritmo de crecimiento que las necesidades
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exigen y complicando cada vez mas la obtencion
de nuevos caudales, pues las fuentes actuales
van haciéndose incapaces y es necesario utilizar
las que estan situadas a mayor distancia, u otras
cuyas aguas requieren tratamientos mas_
elaborados para hacerlas adecuadas para el
consumo.

Para desempenar un papel activo en la solucion
a tales problemas, el ingeniero Civil debe
comprender claramente los fundamentos en que
se basan. Por tanto, la finalidad de estos apuntes
es delinear los principios fundamentales de
ingenieria implicados en las obras que
constituyen el sistema de abastecimiento de
agua potable e ilustrar su aplicacion al proyecto.

1.1 EVOLUCION DE LA NECESIDAD Y
DISPONIBILIDAD DEL AGUA EN
MEXICO EN LA EPOCA MODERNA

1.1.1 Poblacion y disponibilidad del agua

México ha tenido indices de crecimiento
poblacional de los mas altos det mundo: 3.1%
anual en los anos cincuenta; 3.8% en los
sesenta y solo 2.9% en los setenta. La poblacion
de Meéxico, comparada con la cifra de 1970
crecio en las dos tltimas décadas (1970 a 1990)
a una tasa media anual de 2.6 %. Es interesante
observar la dinamica del crecimiento
demogréfico de nuestro pais (Cuadro 1.1) desde
1790 hasta los resultados obtenidos en el XI
Censo Genera] de Poblacion y Vivienda, 1990.
Podemos ver que la poblacion, ain cuando no
siempre con la misma rapidez, ha ido
continuamente en aumento, excepcion hecha de
1921, en que la poblacidon disminuye con
respecto a la registrada en el censo de 1910,
ano en que se inicio la Revolucion.
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Cuadro 1.1
POBI.ACION TOTAL.
1970 . 1990
ANO POBI.ACION FUENTE
1790 4636074 1. Censo de Revittagigedo
1803 5764731 2. Tribunat del consulado
1810 6122354 | 3. Fernando Navatro y Noriega
1820 6204000 | 4. 1es Congreso Mexscano
1827 8000080 | 5. H.G. Ward
1830 7996000 6. Burkhardt
1631 6382284 | 7. Ad. Valdes
1834 7734292 8. Mariano Galvan
1836 7843132 9. Noticia de los Estados y terrorios de la Unibn Mexicana de 1836
838 7004140 10. Inst#uto Nacional de Geografa y Estadwsica de la Republica Mexicana
1842 7015509 | 11. Eséimaci¥dn gubernamental en Brantz Mayer
1846 7000000 12. Thomas J. Farnham
1850 7500000 13. N.A., México
1852 7661919 | 14 Juan N. Amonte
1854 7853395 15. Manuel Orczco y Berra
1856 7859564 16. Lerdo de Tejada
1857 8247080 17. Jess Hermosa
1858 B&D4000 | 18. J.M. Pérez Hernandez
1861 8174400 19. Antonio Garcia Cubas
1862 B396524 20. J.M. Pérez Hernandez
1865 A208000 | 21. M.E. Guillemin Tarayre
1869 8812650 22. HW. Bates
1870 8782198 | 23. Jesus Hesmosa
1871 9176082 | 24. Anonio Garcia Cubas
1872 9141661 25. Antonio Garcia Cubas
1874 8743614 26. M. Rvera Cambas
1878 9168700 27. HW. Bales
1880 8000000 | 28B. N. Winebuwgh
1882 10001884 29. Charles W. Zaremba
1885 10879338 30. Memoria de Fomento
1893 11994347 31. Memoria de Fomento
1895 12632427 | 32. [ Censc Gereral de Poblacibn
1900 13607272 | 33. Il Censo General de Poblacitn
1903 14074149 34. Memoria de Fomento
1905 14331188 | 35. Memora de Fomento
1907 14222445 | 36. Memor@ de Fomento
1910 15160369 | 37. Il Censo General de Poblacion
1921 14334780 | 38 IV Censo General de Poblacin
1930 16552722 | 39.V Censo General de Publacn
1940 19653552 | 40. Vi Censo General de Poblacin
1950 25791017 | 41. VIl Censo General de Poblacidn
1960 34923129 42 Vil Canso General de Poblacdn
1970 48225238 | 43. IX Censo General de Poblacdin
1974 5832033S 44. INEGI
1975 80153387 45. INEGI
1976 61978684 | 46. INEGI
1977 638126850 47. INEGI
1978 65658312 48. INEGI
1979 67517498 49. INEGI
1980 6839263S | S0. INEGI
1981 71249069 51. INEG!
1982 73122295 52. INEGI
1983 749680539 $3. {NEGI
1984 76791819 4. INEGI
1985 78524158 55. INEGI
1990 81140922 56. INEGI

FUENTE: CONAPOQO (Consejo Nacional de Poblacion)
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La mayor patte de esta disminucidn noobedece,
como podrfa creerse, a la pérdida de vidas en
los afos de lucha armada, sino a la enorme
mortalidad causada por la epidemia de gripe
conocida como 'influenza espanola® y a la
emigracidn motivada por el movimiento amado.

El aumento y la expansion terrtorial de la
poblacion ejercen fuertes presiones sobre la
disponiblidad de recursos del pais y la
capacidad del sistema para hacer frente a las
demandas dervadas de este crecimiento
pablacional es limitada. El pais se encuentra
dividido en 320 cuencas hidrolbgicas, con un
escurrimiento medio anual de aproximadamente
410,000 millones de m® en promedio, cfra que
representa practicamente el total disponible
como recurso renovable. Sin embargo, el
territoio  nacional tiene una distribucion
heterogénea de los recursos hidraulcos,
existiendo grandes extensiones con
precipitaciones muy escasas, mientras que en
algunas partes las lluvias son tan abundantes
que provocan inundaciones frecuentes. Por otra
pate, el 74% de los habitantes del pais se
concentra en altitudes mayores a S00 m, en
contraste, el 85% de la disponibilidad de agua se
localiza abajo de esta cota. Ademds existe una
desproporcién impoitante en la densidad
poblacional de las diferentes entidades
federativas con la particularidad de que los
recursos humanos se han polarizado en la zona
central del pais, donde los recursos naturales
son relaivament e escasos, mientras que en otras
regiones se registra el fenbmeno inverso.

la Figura 1.1 muestra como la poblacién de
nuestro pais presenta una muy marcada
tendencia hacia la urbanizacidn. La agudizacidn
de la concentracibn de habitantes por la
inmigracidn proveniente de 2onas rurales es
alarmante, reviviendo en muchos casos
problemas que ya se consideraban resueltos,
sdbre todo lo que toca a la dotacién de sewicios
plblicos.

La precipitacitbn media anual en el pais se estima
en 77.7 cm de luvia b que equivale a 1.53
billones de metros cibicos anuales, de los que
tres cuartas partes se pierden por evaporacién o
infikracibn en acufferos, siendo el volumen

restante componente principal de los
escurnmientos, Este volumen, si se analiza por
cuencas hidrolégcas, muestra una irregular
distibucidn, con una concentracién aproximada
del 70% de los escurimientos en las cuencas
del sureste del pais, en las que por causas de la
omgafia, e infraestructura socioeconémica de
desarrollo relativo, existen pocas oportunidades
de consumo intensivo a coto plazo. La
disponibilidad minima del recurso agua, ocurre
en las regiones centro, note del pais y en la
peninsula de Baja California, clasificadas como
zonas desérticas, aridas y semiardas y que
constituyen el 56% del area del pais (1.1
millones de km?), superficie equivalente a la dg
Espafia y Francia juntas (Figura 1.2).

1.1.2 Situacion de los servicios

Las camactersticas de distibucion de la
poblacién nacional que se han descrito en el
apartado anterior, se reflejan en la cobertura de
los servicios de abastecimiento de agua potable
y alcantaiillado en el pas. Los avances logrados
en este temreno por la multiplicacidn de las obras
de infraestructura no han impedido que todavia
en la actualidad sean numerosos los habitantes
que carecen de por lo menos uno de estos
servicios. Las cifras disponibles para 1994
indican que un 13% de la poblacidn total no
cuenta con un sistema formai d e abastecimiento
de agua pofable y que 30% no cuenta con
alcantarillado (Fuente: Comisién Nacional del
Agua).

La solucidn a la carencia de servicios en las
colonias populares de las zonas urbanas, no
debe limitarse a la introduccidn de redes de
agua pctable y alkantarilado, sino ligarse al
problema global del abastecimiento a la ciudad,
al de las redes principales de distribucién, y al
de los colectores principales del sistema de
alcantarillado. Con frecuencia, la sola
introduccidn de redes ha sido contraproducente,
propiciando la justa iritacion de la pablacion que
se encuentra con tomas sin agua o con un
semvicio deficiente y escaso.
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Los porcentajes de cobertura mencionados no
revelan la calidad del servicio, el cual en muchos
casos es intermitente y no se cuenta con datos
sobre la calidad del agua, que generalmente no
se desinfecta.

Con respecto al medio rural, no estan totalmente
caracterizados los casos en los que la falta de
agua es aguda o su acceso a ella penoso, y
aquellos en que aun sin una infraestructura
formal, la poblacién se abastece de manera
aceptable

La infraestructura del abastecimiento de agua
potable y la de alcantarillado, incluyendo las
plantas de tratamiento de aguas residuales, han
recibido un escasisimo o nulo mantenimiento, y
requieren considerables recursos humanos vy
materiales para su rehabilitacién.

De acuerdo con el examen preliminar de este
problema se concluye que es urgente capacitar
a muchos miles de personas en labores técnicas
y administrativas, asi como formar y capacitar a
un nuamero considerable de ingenieros
especializados.

1.1.3 El abastecimiento de agua potable y su
relacion con la salud publica.

Histéricamente, a los servicios de agua potable
y alcantarillado se les ha inscrito en el campo de
la salud pubiica. Larazén es que, siendo el agua
fuente de vida, también es paradojicamente,
vehiculo para la transmision de gérmenes
patégenos, causantes de enfermedades tales
como el cdlera, la tifoidea, la disenteria y las
parasitosis intestinales. La salud humana
depende no soblo de la cantidad de agua
suministrada, sino principalmente de su calidad,
segun la Organizacion Mundial de la Salud
(OMS), "casi la cuarta parte de las camas
disponibles en todos los hospitales del mundo
estan ocupadas por enfermos cuyas dolencias
se deben a la insalubridad del agua".

Los microorganismos patégenos transmitidos

directamente por ingestion o uso del agua en
poblaciones que carecen de un sistema
municipal de abastecimiento de agua potable,
constituyen una de las principales causas de
morbilidad y mortalidad en los paises en
desarrollo.

Por lo que se refiere a México, en el transcurso
de los ultimos 55 anos la mortalidad por diarreas
ha disminuido en forma sostenida. Sin embargo,
las tasas de mortalidad observadas continuan
siendo muy elevadas si se les compara con las
de los paises desarrollados (la tasa de
mortalidad por diarreas es inferior a uno por
100,000 habitantes).

En México, las graficas histéricas de mortalidad
son francamente descendentes; sin embargo,
todavia en 1985 murieron por enfermedades
infecciosas intestinales 30,786 personas, lo que
representa una tasa de 395 por 100,000
habitantes.

Los cuadros 1.2 y 1.3 se refieren a las veinte
principales causas de mortalidad en la Republica
Mexicana en 1985 y a las tasas de mortalidad
por infecciones intestinales en las entidades
federativas para 1984, respectivamente.

En el cuadro 1.2 se observa que las
enfermedades infecciosas ocuparon el cuarto
lugar de mortalidad con una tasa de 395 por
100,000 habitantes. En el cuadro 1.3 se muestra
que las tasas mas altas de mortalidad por
infecciones intestinales en 1984, se rkgistraron
en los Estados de Oaxaca, Chiapas, Guanajuato,
Tlaxcala y Puebla, con valores muy superiores al
promedio nacional. En dichas entidades
federativas las condiciones de saneamiento son
deficientes.

Debe resaltarse que aunque los servicios
sanitarios tienen un papel de primera
importancia, otros factores influyen en Ila
configuracién del cuadro descrito, como son ia
inequitativa distribucion del ingreso por regiones
y sectores de la poblacion, los deficientes niveles
de nutricién y los bajos indices de educacion.
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Cuadro 1.2. Principales causas de mortalidad en la Repiblica Mexicana, (1985).

DEFUNCIONES TASA/100.000 HAB.

~ Enfermedades del cotaz6n (Primer Lugar) §2, 174.00 66.90
Accidentes (Segundo tugar) 45, 504.00 58.40
Tumores mafigno (Tercer lugar) 34, 974.00 44.90
Enfermedades infecciosas intestmale {Cuarlo lugar) 30, 768.00 39.50
Las veinte prinpcipale cau 337, 067.00 432.50
Las demas causas 76. 936.00 68.70
TOTALES 414, 003.00 531.20

Cuadro 1.3. Mortalidad por infecciones intestinales (1984).

Numero de defunciones Tasa por 100.000 hab. Poroantaje
Republica Mexicana 33,533 43.67 100.00
Oaxaca 3,790 149.30 11.30
Chiapas 2323 99.69 6.90
Guanajuato 2.608 77.58 7.70
Tiaxcala 459 74.77 1.30
Puebla 2,680 71.87 8.00

1.2 Dependencias relacionadas con la
planeacién, proyecto, construccion,
operacibn y mantenimiento de los
sistemas de agua potable.

En 1948, la entonces Secretaria de Recursos
Hidrdulicos (SRH) asume la responsabilidad de
administrar los servicios de abastecimiento de
agua potable y alcantarilado a través de las
Juntas Federales de Agua Potable; en ellas se
alcanz6 un cierto grado de descentralizacion y
participacidon ciudadana por lo que la SRH
intenté entonces la entrega de las obras a los
usuarios.

A finales de 1976, las funciones y los recursos
humanos de la SRH y de la Comision
Constructora de la Secretaria de Salubridad y
Asistencia (SSA), abocada hasta entonces a la
realizacibn de las obras en el medio rural,

pasaron a la Secretaria de Asentamientos
Humanos y Obras Publicas (SAHOP),
conservando la Secretaria de Agricultura y
Recursos Hidraulicos (SARH) aquellas obras
cuya magnitud y complejidad técnica requerian
de su atencion directa. Se cre6 asi una division
artificial entre lo que se llamé “"obras de
abastecimiento de agua en bloque™ y el resto de
las que componen un sistema de agua potable
y alcantarillado.

En 1980, el Ejecutivo Federal por medio de la
SAHOP, entregé la responsabilidad de la
operacion de los sistemas a los gobiernos
estatales: éstos a su vez, en algunos casos la
pasaron a los municipios. Con frecuencia. la
carencia de recursos en los gobiernos
municipales, propicié utilizar en otras
necesidades los fondos provenientes del cobro
por el servicio de agua potable. La
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descapitalizacion resultante y un manejo
temeroso para establecer las tarifas, propiciaron
que los sistemas de agua potable se convirtieran
en demandantes de subsidios, incluso para la
operacion.

A partir de 1982, la responsabilidad de la
intervencion federal paso a la Secretaria de
Desarrollo Urbano y Ecologia (SEDUE), la cual
descentralizd también la construccion de las
obras, cumpliendo las funciones de agente
técnico en las obras realizadas con créditos
internacionales. La SARH continué encargada de
las obras de abastecimiento de agua en bloque
cuando, acordado asi con los gobiernos
estatales, se considerase conveniente que los
proyectos y obras fuesen ejecutados por el
Gobierno Federal.

Desde 1983, las reformas y adiciones al Asticulo
115 Constitucional establecen la responsabilidad
de los municipios en la prestacion de los
servicios.

Como responsable a nivel nacional de la
administracion integral de los recursos
hidraulicos y el cuidado de la conservacion de
su calidad, en enero de 1989 se cred la
Comision Nacional del Agua (CNA) como 6rgano
administrativo desconcentrado de la Secretaria
de Agricultura y Recursos Hidraulicos (SARHR).
La CNA tiene ademas a su cargo las actividades
de planeacion y excepcionalmente construccion,
operacion y conservacion de obras hidraulicas,
asi como fundamentalmente de apoyo técnico a
las autoridades estatales, locales y organismos
operadores de los sistemas de abastecimiento
de agua potable y alcantarillado.

Esta Comision se ha formado como instrumento
para llevar a cabo el manejo integral del gasto,
el financiamiento y el ingreso; es por eso que,
en materia de infraestructura hidraulicaurbana e
industrial, resaltan dentro de sus atribuciones: a)
definir, establecer y vigilar las politicas y la
normatividad en materia de agua potable,
alcantarillado y saneamiento; y b) intervenir en a

dotacion de agua a los centros de poblacion,
industriales y turisticos.

A nivel regional se han establecido seis
gerencias de la CNA que abarcan todo el
territorio nacional, fas cuales ejercen en su
ambito las atribuciones similares a las unidades
administrativas a nivel central, delegando
funciones en las Gerencias Estatales
residenciadas en cada capital de las Entidades
Federativas.

Por su parte, la Secretaria de Salud como
dependencia responsable de fa salud de los
mexicanos, ejerce una coordinacion con
dependencias federales y estatales en materiade
sanidad. De acuerdo con la legislacion nacional,
corresponde a la Secretaria de Salud emitir las
normas técnicas para el tratamiento del agua,
establecer criterios sanitarios para el uso,
tratamiento y disposicion de aguas residuales.
Finalmente, corresponde a la Secretaria de
Desarrollo Social (antes SEDUE) entre otras
atribuciones, formular y conducir la politica de
saneamiento ambiental, y regular el alojamiento,
la explotacion, uso o aprovechamiento de las
aguas residuales,

Estas tres dependencias estan coordinadas a
nivel federal y estatal por sus respectivos
titulares.
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Generalidades

Se considera agua potable o agua apta para
consumo humano, toda aquella cuya ingestion
no cause efectos nocivos a la salud. Se
considera que no causa efectos nocivos a la
salud cuando se encuentra libre de gérmenes
patégenos y de sustancias téxicas, y cumpla
ademas con los requisitos que se senalan en el
Reglamento de la Ley General de Salud en
Materia de Control Sanitario de Actividades,
Establecimientos, Productos y Servicios y en la
Norma Oficial Mexicana correspondiente. Las
descargas de excreta de enfermos o portadores
contienen los agentes biolégicos que son
responsables de que la enfermedad se extienda
por medio del agua; el portador puede no darse
cuenta de que esta infectado. Por estas razones
es muy importante tomar precauciones con el
agua desde que se extrae del medio natural,
hasta que se le descarga de nueva cuenta ya
usada en el ambiente. La Figura 2.1 muestra la
configuracion de un sistema hidraulico urbano,
que tiene por objeto evitar la propagacion de
enfermedades infecciosas mediante eladecuado
tratamiento y disposicion de los desechos
humanos y con la potabilizacion de los
suministros de agua.

En la Figura 2.1 se observa que las partes de
que consta un sistema hidraulico urbano son las
siguientes: fuente, captacion, conduccion,
tratamiento de potabilizacidon, conduccién,
regularizacion, distribucion, recoleccion,
conduccién, tratamiento del agua residual y
disposicion. El sistema de abastecimiento de
agua potable es un subsistema del sistema

4

hidraulico urbano y esta integrado por los
siguientes elementos (Figura 2.2): fuente,
captacion, conduccion, tratamiento de
potabilizacion, regularizacion y distribucion. A
continuacion se describe la funcion de cada uno
de los componentes del sistema de
abastecimiento de agua potable.

2.1 FUENTES DE ABASTECIMIENTO

El origen de las fuentes de que se sirve el
hombre para su desenvolvimiento cotidiano es el
Ciclo Hidrolagico, o sea, los pasos del agua
circulando durante el transcurso del tiempo a
través de distintos medios (Fig. 2.3). Tomando
como punto de partida la evaporacion del agua
en la superficie del océano, el agua en estado
gaseoso circula con la atmasfera presentando
desplazamientos vertical y horizontal. En la
atmésfera se condensa y se precipita
nuevamente a la superficie: tres cuartas patrtes al
mismo océano y un poco menos de la cuarta
parte a la superficie continental. En el océano y
en el continente inicia nuevamente el paso de
evaporacion y en la superficie continental llena
lagos, se infiltra en el terreno y circula dentro de
él para aflorar en areas de menor elevacion o
hasta volver subterrdneamente al mar, se retiene
en la vegetacion y finalmente escurre
superficialmente y forma cauces desembocando
en lagos o vasos de almacenamiento artificiales
para su regulacion a fin de usarla, o controlar los
caudales de escurrimiento para su uso; de la
superficie del terreno se produce la evaporacion
de agua que transporta la atmésfera junto con la
que transpiran los organismos animales Yy
vegetales y el resto vuelve al mar.
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Figura 2.1. Configuracidn general de un sistema hidraulico urbano.
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Asi, gracias al ciclo hidroldgico, se encuentran
disponibles en la naturaleza las siguientes
fuentes de abastecimiento:

a) Agua superficial;

b) Agua subterranea;

c) Agua atmosférica y

d) Agua salada

Se recurre a las aguas atmosféricas y a las
saladas muy raras veces y solamente cuando no
existe otra posibilidad ya sea por escasas o de
muy mala calidad las aguas subterraneas vy
superficiales, o también en ocasiones por
factores econdmicos. £n el caso de las aguas
atmosféricas, tienen el inconveniente de que se
requiere de obras civiles importantes para
recolectarlas y almacenarlas en las cantidades
requeridas, por lo que solo podran emplearse en
poblaciones muy pequenas. Para las aguas
saladas, la Ingenieria Sanitaria ha desarrollado
nuevas tecnologias que permiten desalarla para
ser utilizada como fuente de abastecimiento de
agua potable, pero por su alto costo de
inversion, operacion y mantenimiento, tales
tecnologias resultan prohibitivas en nuestro
medio y solo se aplican en casos excepcionales.

Por lo tanto, hay dos grandes fuentes de
abastecimiento de agua potable: las aguas
superficiales y las aguas subterraneas. Cada una
de ellas tienen diferentes caracteristicas que
pueden verse en el Cuadro 2.1. Es importante
destacar que el abastecimiento de agua potable
no depende solamente de qué fuente esté
disponible, sino también de la cantidad y calidad
del agua.

Las aguas superficiales incluyen rios, lagos y
acuiferos superficiales que no estén confinados.
Algunas ventajas obvias de las aguas
superficiales son su disponibilidad y que estan
visibles; son facilmente alcanzadas para el
abastecimiento y su contaminacion puede ser

removida con relativa facilidad. Generalmente las
fuentes superficiales tienen aguas blandas; por
estar abiertas a la atmosfera tienen un alto
contenido de oxigeno, el cual oxida y remueve el
hierro y manganeso . en las aguas crudas.
Normalmente las aguas superficiales estan libres
de sulfuro de hidrogeno, el cual produce un
ofensivo olor, similar al de los huevos podridos.

Lasaguas superficiales pueden sanearse cuando
son contaminadas. Por otra parte, las aguas
superficiales son variables en cantidad y se
contaminan facilmente por descargas de aguas
residuales; su alta actividad bioldgica puede
producir sabor y olor atin cuando el agua haya
sido tratada. Las aguas superficiales pueden
tener alta turbiedad y color, 1o cual requiere un
tratamiento adicional; generalmente tienen
mucha materia organica que forma
trihalometanos (conocidos cancerigenos) cuando
se usa cloro para la desinfeccion.

Las fuentes subterraneas estan generalmente
mejor protegidas de la contaminacion que las
fuentes superficiales, por lo que su calidad es
mas uniforme. El color natural y la materia
organica son mas bajos en las aguas
subterraneas que en las superficiales, de alli que
el tratamiento para remocion de color no lo
requieren; ésto al mismo tiempo significa que los
trihalometanos son bajos en las aguas tratadas
producidas a partir de aguas subterraneas. Es
menos probable que las aguas subterraneas
tengan sabor y olor, contaminacion producida
por actividad biologica. Las aguas subterraneas
no son corrosivas porque el bajo contenido de
oxigeno disuelto en ellas, reduce la posibilidad
de que entre en juego la media reaccion quimica
necesaria a la corrosion.

Las desventajas del agua subterraneaincluyen la
comparativa inaccesibilidad de estas fuentes; las
concentraciones de sulfuro de hidrogeno son
producidas en un ambiente de bajo oxigeno y
estas son las condiciones tipicas encontradas en
las aguas subterraneas. Las caracteristicas
reductoras de estas aguas, solubilizan al hierro
y manganeso, los cuales al entrar en contacto
con el oxigeno durante el consumo del agua,
forman precipitados que tienden a manchar la
superficie de los muebles sanitarios.

12



i

CAPITULO 2 DESCRIPCION GENERAL DE LOS SISTEMAS DE

ABASTECIMIENTO DE AGUA POTABLE

Una vez que los acuiferos se contaminan, no
existe un método conocido que los pueda
limpiar. Las aguas subterraneas presentan
recuentemente dureza tan alta que deben ser
ablandadas para minimizar la formacion de

incrustaciones en las tuberias. Las ventajas y
desventajas de las fuentes de agua potable
subterraneas y superficiales se resumen en el
Cuadro 2.2.

Cuadro 2.1 Principales diferencias entre aguas superficiales y aguas subterraneas.

CARACTERISTICA

AGUA SUPERFICIAL

AGUA SUBTERRANEA

Temperatura

Variable segun las estaciones

Relativamente constante

Turbiedad, materias en suspension.

Variables, a veces elevadas

Bajas o nulas

Mineralizacion

Variable en funcién de los terrencs,
precipitacién, vertidos, efc.

Balas o nulas

Hierro y manganeso
de eutoficandn

Generalmente ausente excepto en el
fondo de los cuerpos de agua eén estado

Generaimente presentes.

Gas carbdnico agresivo

Generalmente ausente

Normalmente ausante o muy bajo

Amoniaco

Presente sSlo en aguas contaminadas

Presenca frecuente sin ser indice de
contaminacién

Sutturo de Hidrégeno Ausente

Normalmente presente

Comenido moderado

Contenido normalmente elevado

Muy bajos en general

Contenido a vecas elevado

Bagmas, wus, plancton

Ferrobactenas

Normaimente préximo a |la saturacion

Normalmente ausente o muy bajo

2.2 CAPTACION

Las obras de captacion son las obras civiles y
equipos electromecanicos que se utilizan para
reunir y disponer adecuadamente del agua
superficial o subterranea de la fuente de
abastecimiento. Dichas obras varian de acuerdo
a la naturaleza de la fuente de abastecimiento,
su localizacion y magnitud. Algunos ejemplos de
obras de captacion se esquematizan en la Fig.
2.4. El diseno de la obra de captacion debe ser
ta que se prevean las posibilidades de
contaminacion del agua, para evitarlas.

Es necesario desglosar al término general de
‘obras de captacion® en el dispositivo de
captacion propiamente dicho y las estructuras
complementarias que hacen posible su buen

funcionamiento. Un dique toma, por ejemplo, es
una estructura complementaria, ya que Ssu
funcion es represar las aguas de un rio, a fin de
asegurar una carga hidraulica suficiente para la
entrada de una cantidad predeterminada de
agua en el sistema, a través del dispositivo de
captacion. Dicho dispositivo puede consistir en
un simple tubo, la pichancha de una bomba, un
tanque, un canal, una galeria filtrante, etc., y
representa aquella parte vital de las obras de
toma, que asegura bajo cualquier condicion de
régimen, la captacion de las aguas en la
cantidad y calidad previstas. Mientras los
requisitos primordiales del dique son |la
estabilidad y durabilidad, el mérito principal de
los dispositivos de captacion radica en su buen
funcionamiento hidraulico.
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Las obras de captacidn son las que se
construyen para reunir adecuadamente
aguas aprovechables.

Dichas obras varian de acuerdo con la

naturaleza de la fuente de abastecimiento,
su localizacion y su magnitud.
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23 CONDUCCION

Sedenomina "linea de conduccion® a la parte del
sistema constituida por el conjunto de
conductos, obras de arte y accesorios
destinados a transportar el agua procedente de
la fuente de abastecimiento, desde el lugar de la
captacion hasta un punto que puede ser un
tangque de regularizacion, a un carcamo para una
segunda conduccion, o a wuna planta

potabilizadora.

Fue precisamente la necesidad de conducir el
agua a lugares apartados, lo que dio lugar a los
acueductos de tipo romano. La imposibilidad, en
aquellos tiempos lejanos, de conducir el agua a
presion, obiigd a realizar obras de ingenieria,
verdaderas obras de arte, para conducir el agua
por gravedad con pendientes hidraulicas muy
pequenas, en forma de canal cerrado o abierto.
El suministro de agua para la antigua Roma
llegaba a la ciudad por diferentes acueductos, ya
en el ano 100 de nuestra era. Hace mas de 1800
anos, los romanos tenian mas de 430 kilbmetros
de sistemas de conduccion de agua que
abastecian a toda la ciudad.

Estos acueductos conducian el agua a través de
tuneles en las montafas y estaban soportados
por enormes arcos de piedra en los valles. Uno
de los Ultimos acueductos romanos, construido
alrededor del ano 700 tiene cerca de 100 metros
de altura. Los romanos también construian
acueductos en los paises que conquistaban. Uno
de ellos, construido en Segovia, Espana, el ano
109 de nuestra era, todavia suministra agua a
buena parte de la ciudad.

En México son clasicos tres ejemplos de obras
de conduccion de gran magnitud recientes: el
acueducto para la conduccion de las aguas del
Sistema Lerma (60.117 km); el acueducto
"Linares-Monterrey" y las obras del Sistema
Cutzamala. La etapa del acueducto
‘Linares-Monterrey" que empez6 a funcionar en
1984, estd compuesta por una linea de
conduccién de tuberia de 2.10 m de diametro y
135 km de longitud, mas una conexidn a la
Presa de la Boca de 5 km, 113 km de esta
conduccion son de tuberia de concreto; incluidas

una serie de estructuras especiales de cruce con
los rios, arroyos y vias de comunicacion, se
instalaron 25 km de tuberia de acero.

Por su parte, el Sistema Cutzamala, cuyo caudal

es conducido hasta el area metropolitana de la
Ciudad de México. cuenta con 6 plantas de
bombeo, 2 acueductos paralelos de 100 km
cada uno, 2 tunéles con longitud de 19 km y un
canal cubierto de 7.5 km de longitud.

2.4 TRATAMIENTO

. 1

El término ‘tratamiento”, se refiere a todos
aquellos procesos que de una u otra manera
sean capaces de aiterar favorablemente las
condiciones de un agua. El tratamiento no esta,
en general, constituido por un solo proceso, sino
que sera necesario, de acuerdo con las
caracteristicas propias del agua cruda, integrar
un “ren de procesos” esto es, una serie de
procesos capaz de proporcionar al agua las
distintas caracteristicas de caiidad que sea
necesario para hacerla apta para su utilizacon.
Cuando el tratamiento que se le da al agua es
con el fin de hacerla apta para la bebida, se le
llama *potabilizacion® a este tratamiento y "planta
potabilizadora" a la obra de ingenieria cwil en la
que se construyen las unidades necesarias para
producir el agua potable.

Son tres los objetivos principales de una planta
potabilizadora; proporcionar agua:

1. Segura para consumo humano

2. Estéticamente aceptable y

3. Economica.

En grado sign'ficativo, cuanto mas sea protegida
la fuente, sera menor el tratamiento requerido;
asi, dicha proteccion juega un papel primordial
en la consecucion de los objetivos anteriores.

15



ABASTECIMIENTO DE AGUA POTABLE

Las obras de capwacibn son las que se
construyen para reunir adecuadamente
aguas aprovechables.

Dichas obsas varian de acuerdo con la

naturaleza de ia fuente de abastecimiento,
su localizacion y su magnitud.
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ABASTECIMIENTO DE AGUA POTABLE

23 CONDUCCION

Se denomina 'linea de conduccién" a la parte del
sistema constituida por el conjunto de
conductos, obras de arte y accesorios
destinados a transpoitar el agua procedente de
la fuente de abastecimiento, desde el lugar de |la
captacion hasta un punto que puede ser un
tanque de regularizacion, a un carcamo para una
segunda conduccén, o a wuna planta
potabilizadora.

Fue precisamente la necesidad de conducir el
agua a lugares apartados, lo que dié lugar a los
acueductos de tipo romano. La imposibilidad, en
aquellos tiempos lejanos, de conducir el agua a
presion, obligd a realizar obras de ingenieria,
verdaderas obras de arte, para conducir el agua
por gravedad con pendientes hidraulicas muy
pequenas, en forma de canal cerrado o abiesto.
El suministro de agua para la antigua Roma
legaba ala ciudad por diferentes acueductos, ya
en el ano 100 de nuestra era. Hace mas de 1800
anos, los romanos tenian mas de 430 kildmetros
de sistemas de conduccion de agua que
abastecian a toda la ciudad.

Estos acueductos conducian el agua a través de
tuneles en las montanas y estaban soportados
por enormes arcos de piedra en los valles. Uno
de los ultimos acueductos romanos, construido
alrededor del ano 700 tiene cerca de 100 metros
de altura. Los romanos también oconstruian
acueductos en los paises que conquistaban. Uno
de e'los, construido en Segovia, Espana, el ano
109 de nuestra era, todavia suministra agua a
buena paite de la ciudad.

En México son clasicos tres ejemplos de obras
de conduccién de gran magnitud recientes: el
acueducto para la conduccidn de las aguas del
Sistema lerma (60.117 km); el acueducto
“Linares-Monterrey" y las obras del Sistema
Cutzamala. (La etapa del acueducto
‘Linares-Monterrey" que empezd a funcionar en
1984, esta compuesta por una linea de
conduccion de tuberia de 2.10 m de didmetro y
135 km de longitud, mas una conexién a fa
Presa de la Boca de 5 km, 113 km de esta
conduccion son de tuberia de concreto; incluidas

una serie de estructuras especiales d e cruce con
los rios, arroyos y vias de comunicacion, se
instalaron 25 km de tuberia de acero.

Por su parte, el Sistema Cutzamala, cuyo caudal

es conducido hasta el area metropolitana de la
Ciudad de Mexico, cuenta con 6 plantas de
bombeo, 2 acueductos paralelos de 100 km
cada uno, 2 tunéles con longitud de 19 km y un
canal cubierto de 7.5 km de longitud.

2.4 TRATAMIENTO

e 4

El término 'tratamiento", se refiere a todos
aquellos procesos que de una u otra manera
sean capaces de alterar favorablemente las
condiciones de un agua. El tratamiento no est4,
en general, constituido por un sélo proceso, sino
que sera necesario, de acuerdo con las
caracteristicas propias del agua cruda, integrar
un 'tren de procesos” esto es, una serie de
procesos capaz de proporcionar al agua las
distintas caracteristicas de calidad que sea
necesario para hacerla apta para su utilizacion.
Cuando el tratamiento que se le da al agua es
con el fin de hacerla apta para la bebida, se le
llama "potabilizacién® a este tratamiento y "planta
potabilizadora™ a la obra de ingenieria cvil en la
que se construyen las unidades necesarias para
producir el agua potable.

Son tres los objetivos principales de una planta
potabilizadora; proporcionar agua:

1. Segura para consumo humano

2. Estéticamente aceptable y

3. Econémica.

En grado significativo, cuanto mas sea protegida
la fuente, sera menor el tratamiento requerido;
asi, dicha proteccion juega un papel primordial
en la consecucion de los objetivos anteriores.
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La planta potabilizadora puede ser disenada
para tratar agua cruda de cualquier tipo de
fuente. Dependiendo de la calidad del agua
cruday de la calidad final deseada para el agua
tratada, seran necesarios uno 0 mas procesos.
En la Figura 2.5 se presenta un diagrama de
flujo de planta de tratamiento convencional para
agua potable que incluye la siguiente secuencia
de pasos o 'tren de procesos" mezclado,
floculacion, sedimentacion, filtracion vy
desinfeccion.

Basicamente, la idea del tratamiento es coagular
las particulas suspendidas que causan turbiedad,
sabor, olor y color para que puedan ser
removidas por sedimentacion y filtracion (ver
Figura 2.5).

En el mezclado rapido, un coagulante tal como
el sulfato de aluminio se agrega al agua cruda y
se mezcla vigorosamente por un coito lapso. El
coagulante envuelve las particulas coloidales, las
cuales aumentan de tamano cuando entran en
contacto por efecto del turbulento mezclado; a
estas particulas coloidales unidas por fuerzas
quimicas se les denomina micro- fléculos, o
nlcleos de floculo. Resulta esencial en esta
etapa obtener una dispersion rapida y uniforme
del coagulante para asegurar una reaccion
completa.

En el tanque de floculacion, el agua que
proviene del mezclado rapido se agita
lentamente por un periodo prolongado
propiciando que las particulas coaguladas
submicroscopicas (micro-floculos) se unan entre
si para constituir aglomerados plenamente
visibles. Estas particulas llamadas fléculos son
suficientemente pesadas para sedimentarse a
una velocidad rapida o pueden ser removidas de
la suspension por filtracion. Alos fendmenos que
se suceden en las etapas de mezclado rapido y
floculacion se les denomina "coagulacion',

Del floculador, el agua se pasa a un Tanque de
Sedimentacion, donde se retiene por un tiempo
de 2 a 4 horas. Aqui los grandes floculos se
sedimentan bajo la accion de la gravedad, para
que, posteriormente sean recolectados como
lodo y puedan ser tratados y dispuestos fuera
del tanque. El efluente del tanque de

sedimentacion se dirige entonces a la unidad de
filtracion.

La unidad de filtracion comunmente usada es
denominada Filtro Rapido de Arena, el cual
consiste en un estrato de arena cuidadosamente
tamizada, de 60 a 76 centimetros de espesor
que se coloca sobre una cama de grava
graduada de 30 a 45 centimetros de espesor.
Los intersticios del estrato de arena son
frecuentemente mas pequenos que las particulas
de fléculos que tienen que ser removidas.

Cuando el fitro reduce su eficiencia por
obstruccion de los intersticios se le efectda un
retrolavado para su limpieza en un lapso de 2 a
3 minutos.

Durante la coagulacion, sedimentacion vy
filtracién, practicamente todos los sdlidos
suspendidos, la mayor parte del color y

aproximadamente 98% de las bactenas son
removidas. Por seguridad, el efluente debe ser
desinfectado, usualmente por cloracion. La
desinfeccion es el paso final en el tratamiento del
agua antes de ser almacenada y distribuida. La
cloracion es particularmente efectiva contra las
bacterias patogenas pero su capackdad para
destruir amibas y virus es cuestionable,

Pueden verse en el diagrama de la fig. 2.5
operaciones previas que dependen de la fuente
de suministro; asi para el agua de rio se requiere
eliminar solidos arrastrados por la corriente,
mediante sedimentacion; para el agua de lagos
es necesario remover solidos arrastrados. del
fondo del lago por medio de cribado, y por
ultimo, para el agua subterranea es necesario en
ocasiones eliminar gases disueltos, como el
bioxido de carbono por medio de aeracion.

El diseno de una planta potabilizadora requiere
de un analisis minucioso de la calidad de las
aguas y de los procesos, o cual constituye por
si mismo un curso que escapa a los alcances de
estos apuntes.
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- AERACION

(ADICION DE SUSTANCIAS

QUIMICAS)

(AGUA SUPERFICAL) {AGUA SUPERFICIAL) (AGUA SUBTERRANEA)
RIOS LAGOS
SEDIMENTACION CRIBADO
L v
W
MEZCLADO
FLOCULACION

PRECIPITACION

|

SEDIMENTACION

FILTRACION
RAPIDA

DESINFECCION

AGUA POTABLE

Figura 2.5. Diagrama de fiujo de una planta de tratamiento convencional para agua potable.
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25 ALMACENAMIENTO

Y REGULARIZACION

Probablemente, la génesis de los sistemas
primitivos de abastecimiento de agua fue la
necesidad de almacenarla para contar con un
abastecimiento  disponible cuando fuera
necesario. El almacenamiento es un elemento
esencial de cualquier sistema de agua y esta
adquiriendo mayor importancia al continuar el
desarrollo, laampliacién de las zonas de servicio
y otros usos que aumentan la demanda de agua.

Eltérmino “almacenamiento para distribucion”, se
ha de entender que incluye el almacenamiento
de agua en el punto de tratamiento, lista para
distribucién; no asi el embalse de aguas para
propdsito de abastecimiento o de utilizacion a
largo plazo. Este ultimo es propiamente un
elemento de las obras de captacion.

La funcion principal del almacenamiento para
distribucion es hacer posible que la planta de
tratamiento de agua siga trabajando durante el
tiempo en el que, en otra forma, los elementos
se encontrarian ociosos, y almacenar el agua
anticipadamente a su necesidad real, en uno o
mas lugares de la zona de servicio, cercanos a
su consumidor final. Las principales ventajas del
almacenamiento para distribucion son:

1. Se logra casi igualar las demandas
sobre la fuente de abastecimiento, los
medios de produccion y la linea de
conduccién y distribuciéon, no
necesitando ser tan grandes los tamanos
o capacidades de estos elementos de la
planta.

2. Se mejoran los gastos y pres'iones del
sistema y se estabilizan mejor para servir
a los consumidores en toda la zona de
Servicios.

3. Se dispone de abastecimiento de
reserva en el sistema de distribucion
para el caso de contingencias tales
como la lucha contra incendios y las
fallas de la corriente eléctrica.

Por otra parte, la regularizacion tiene por objeto
transformar el régimen de alimentacion de agua
proveniente de la fuente que generalmente es
constante en régimen de demanda que es
variable en todos los casos, ya que la poblacién
consume agua en forma variada,
incrementandose su consumo por la manana y
por la noche, descendiendo en el mediodia y en
la madrugada (Figura 2.6).

2.6 DISTRIBUCION

Después de la regularizacion, el sistema de
distribucion debe entregar el agua a los propios
consumidores. Es obvia la importancia del
sistema de distribucién, si se toma en cuenta
que mas de la mitad de la inversion total en un
sistema de abastecimiento deagua corresponde
a la distribucion del agua potabilizada.

Para ser adecuado, un sistema de distribucion
debe poder proporcionar un amplio suministro
de agua potable, cuando y dénde se requiera
dentro de la zona de servicio. E| sistema debe
mantener presiones adecuadas para los usos
residenciales, comerciales e industriales
normales, al igual que ha de proporcionar el
abastecimiento necesario para la proteccion
contra incendio.

A veces se requieren bombeos auxiliares para
poder servir a las zonas mas elevadas o a los
consumidores mas remotos. El sistema de
distribucion incluye bombas, tuberias, valvulas
de regulacion, tomas domiciliarias, lineas
principales y medidores.

Si se trata de proporcionar un buen servicio,
cualquier sistema publico de agua debe contar
con medios adecuados de distribucidn. Sin
embargo, no son suficientes tales medios en
forma aislada;, la persona o personas
responsables de la distribucibn deben estar
familiarizados con los medios y métodos para su
diseno, construccién y mantenimiento, temas
que seran tratados en los proximos capitulos.
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FUENTE

ALIMENTACION
CONSTANTE

 ALMACENAMIENTO
SUPERFICIAL

/// TUBERIA AL SISTEMA
/" DE DISTRIBUCION
/bemum VARIABLE

(2)

TANQUE
ELEVADO

. fiE] ‘-.l.‘;.""':!l

. ' . . -TUBERIAAL -+ ALIMENTACION ||||-
o' ANDA VARIABLE SISTEMADE ~#9° CONSTANTE . {|I|".
DISTRIBUCION Al
(b) :'_ | ‘

Figura 2.6. a) Dep6sito Superficial, b) Depdsito elevado.
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Problemas

2.1

2.2

Resuelva el crucigrama que se muestra a continuacion.

HORIZONTALES

Su consenido es moderado en aguas superficisles y
normalmente efevado en aguas subterraneas.

Junto con et hierro esta geneialmenie presents en las
aguas subterraneas y ausenie en tas aguas
superficeles, lo cual constuy® una ventaja de estes
aguas.

Se forman cuando se usa cloro paia la desinfeccidn. en
aguas con alta materia orgdnica: son cancergencs
En las aguas superficiales esta presente si estd
contaminadas, En (38 aguas sut#esraneas estd
presente sin ser indice de contaminacion

Es alta en las aguas subterraneas y baja en fas aguas
superfas@ies, 0 cual es una ventaja de estas Gltimas al
no formar Incrustecionas,

Investigue acerca de la historia de las obras de abastecimiento de agua potable en Meéxico. Se

to.

VERTICALES

Junto con virus y planclon son organismos preseentes en
las eguas superticiales

Micsoorganiamesa que pueden estar presentes en las
aguas subterraneas,

En las aguas superficiales ests praxamo a ia saturacion
debido a ta aereacidn natural, mientras que en las aguas
subterrdneas estd normalmente ausente

En las aguas superficieles es variable segun Ids
estacionea. En fesaguas subterrdneas es selatvaments
constante

Producen el sindrome del nino azuf o
metaherarxgoberemia

sugiere dividir la investigacion en los siguientes periodos:

Epoca colonial (1521-1821)

aoo0oow

Epoca revolucionaria

Epoca prehispanica (antes de 1521)

Epoca independiente. Primer periodo (1821-1868)
Epoca independiente. Segundo periodo (1868-1911)




CAPITULO

3

ESTUDIOS BASICOS PARA REALIZAR EL PROYECTO

3.1 GENERALIDADES

El 5 de febrero de 1917 se promulgd la
Constitucion Poltica de los Estados Unidos
Mexicanos; este ordenamiento contiene la
esencia y el espiritu de todas las leyes que del
mismo emanan o que gracias a él existen. Los
aicilos 4 y 27 Constitucionales son los que,
para el caso del abastecimiento de agua potable,
se estima Otil mencionar pues de ellos emanan
la "Ley General de Salud" y la “Ley de Aguas
Nacionales", respectivamente, las cuales
contienen las bases legales que deben
considerarse para la realizacion de un proyecto.
El cuadro 3.1 presenta una sinopsis de estas
leyes.

De la Ley de Aguas Nacionales resultan
interesantes, entre otros, los articulos 44,45 y 46
reproducidos a continuacion:

‘Aticulo 44.- La explotaciéon, uso o
aprovechamiento de aguas nacionales
superticiales o del subsuelo por parte de los
sistemas eslatales o municipales de agua potable
y alcantarillado, se efectuaran mediante
asignacion que otorgue "La Comisién®, en la cual
se consignara en su caso la forma de garantizar
e/ pago de las contribuciones, productos y
aprovechamientos que se establecen en la
legisiacion fiscal, y la forma prevista para generar
los recuisos necesanos para el cumplimiento de
estas obligaciones.

Las asignaciones de aguas nacionales a centros
de poblacion que se hubieran otorgado a los
ayuntamientos o a fas entidades federalivas que

administren los respectivos sistemas de agua .-
potable y alcantartllado, subsistiran aun cuando
estos sistemas sean administrados por entidades
paraestatales o paramunicipales, o se
consecionen a particulares por la autoridad
competente.

Articulo 45.- Es competencia de las autoridades
municipales, con el concurso de los gobiemos
de los estados en los términos de la ley, la
explotacion, uso o aprovechamiento de las aguas
nacionales que se les hubieran asignado,
incluyendo las residuales, desde el punto de su
extraccion o de su entrega por paite de 'La
Comision" hasta el sitio de su descarga a
cuerpos receptores que sean bienes nacionales.
La explotacion, uso o aprovechamiento se podia
efectuar por dichas autoridades a través de sus
entidades paraestatales o de consecionarios en
los términos de ley.

En el caso del parrafo anterior, en el reuso de
aguas residuales, se deberan respetar los
derechos que sobre las mismas esten inscritos
en el Registro Publico de Derechos de Agua.

Articulo 46.- "La Comision® podré realizer en
forma paicial o total, previa celebiacion del
acuerdo o convenio con los gobiernos de las
entidades federativas y de los municipios
cormrespondientes, las obras de captacion o
almacenamiento, conduccién y, en su caso,
tratamiento o potabilizacion para el
abastecimiento de agua, con los fondos
pertenecientes al erario federal o con fondos
obtenidos con aval o mediante cualquier otra
forma de garantia otorgada por la Federacion,
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siempre y cuando se cumplan los siguientes usuario o sistema de usuarios se

requisitos: comprometa a hacer una administracion
eficiente de los sistemas de agua y a
cuidar la calidad de la misma; y

1. Que las obras se localicen en mas de
una entidad federativa, o que tengan . Que en su caso las respectivas
usos multiples de agua, o que sean entidades federativas y municipios, y en
solicitadas expresamente por los sus entidades paraestatales o
interesados, paramunicipales, o peirsonas morales
que al efecto contraten, asuman el
. Que los gobrernos de las entidades compromiso de operar, conselvar,
federativas y los municipios respectivos mantener y rehabilitar la infraestructura
participen, en su caso, con fondos e hidraulica.
inversiones en la obra a construir, y que
se obtenga el financiamiento necesario; En los acuerdos o convenios respectivos se
estableceran los compromisos relativos."
. Que se garantice la recuperacion de la

inversion, de conformidad con la
legislacion fiscal aplicable, y que el

Cuadro 3.1

CONSIITUCION POLITICA DK LOS
ESTADOS UNIDOS MEXICAROS

- !

ARTICITLO 4a -, ARTICULO 27: La propiedad de las tierras y
Parafe 3: Derecho a ia pretectitn de lo :lm_“ "“p",'dn‘h‘ Apdten 6:_‘“ ?’“," dfl
sabed. 5 P ba
wln Nuciin . . .
LEY GENERAL DE SALUD
LXVY DE AGUAS NACIONALES

Esuabirre lu‘bnlt.t ¥ omodabdades pare e Tiene por objete regular ta explotacién, aro
il alox “’m'“_d' salody ‘f oy o &provecharsento de lat aguaa propieded de le
rreansa d¢ la Federacan y las Extidades Necidn, sn Scobucen y control, astcoms te
Federales en materia de salubridad general presarveciea d¢ su rantidad ¥ calidad pare

lograr et desarvolls integral sustentebls.

REGULAMBNT O DELA LEY GENERAL DE

SALUD EN MATERIA DE CONTROL >
SANITARIO DE ACTIVIDADKS, ESTABLE- :icmf&:f.ﬁﬁ
CIMTENTOS, FRODUCTOS ¥ SERVICIOS =

Nerwa Ofici'st Mfowcane NOM- 137-8SA-19%
Agoa para uso y tonsuma humano

NOTAS:

Ley General de Saled Poblbicada en el Diario Oficiat do Ja Federno on e 7 de frkraro de 1984 y puesta n vigor 2
pacto del Jo deiulis, devugt ol Codgo Sanitade det 36 de Febyvere do 1973

Reglamento de la Loy Groeral de Sutnd en Matena 42 Control Sanitanio de Actividades , Establecimicontos, Productes y
Setvigias: Poblicalis en ot Dians Oficad de la Federacion el 18 de enere de 1908

Tey de Aguas Nacivanies . Publicads en of Diaric OGeinl de ls Federazioa el Lo de diciermbre de 1992,
Deregod la Ley Fedoral de Agues.

Reglamenta de ls Ley de Agoas Nacionales: Publicads en ol Disris Oficial de la Faderncion del 11 ds snere de 1994
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la salud humana depende no sélo de la
cantidad, sino también de la calidad dei agua
que se utiliza. En México, como se ha indicado
en el Capitulo 1, la autoridad encargada para la
emision de normas y criterios de calidad de agua
para consumo humano es la Secretaria de
Salud. A esta dependencia se debe la
elaboracion del Reglamento de la Ley Generai
de Salud en Materia de Control Sanitario de
Actiidades, Establecimientos, Productos vy
Sesvicios (ver cuadro 3.1), que entrd en vigor el
18 de enero de 198B. En el Titulo Tercero,
Capitulo | del Reglamento mencionado, se define
como agua potable toda aquella cuya ingestion
no cause efectos nocivos a la salud; en el
cuadro 3.2 se transcriben los articulos mas
significativos correspondientes a la calidad del
agua potable. Al respecto, en el anexo A se
reproduce integramente la Norma Oficial
Mexicana NOM-127-SSA1-1994, referente al agua
para uso y consumo humano, que establece los
limites permisibles de calidad y tratamiento a
gue debe someterse el agua para su
potabilizacion. Las sustancias que se enlistan en

Cuadro 3.2.

el Anexo A pueden madificar
considerablemente las propiedades, efectos y
usos de la misma. Asi por ejemplo, el exceso de
carbonatos y bicarbonatos de calcio y magnesio
produce incrustaciones en tuberias y causan la
dureza en el agua que, entre oftros
inconvenientes, obliga a consumos elevados de
jabon.

El exceso de sales (cloruro y sulfatos) produce
sabor desagradable y limita su uso. Sin
embargo, hay poblaciones que consumen agua
con 2000 mg/litro, que actuarian como laxante
en personas no acostumbradas a ingerir tales
cantidades.

El hierro colorea el agua, le da un sabor
desagradable y se incrusta en las tuberias.

Los nitratos, arriba de 50 mag/litro, pueden
producir alteraciones de la sangre en ninos de
cortaedad {metahemogliobinemia o sindrome del
nino azul).

"REGLAMENTO DE LALEY GENERAL DE SALUD ENMATERIA DECONTROL SANITARIO

DE ACTIVIDADES, ESTABLECIMIENTOS, PRODUCTOS Y SERVICIOS*
(EXTRACTO)

TITULO TERCERO "
Agua ¥ hielo Pra uso y cormsumo humano y para refngerar.

CAPITULOIT

Articulo 208.-

Agua

Se considera ogua potable o agua apta para consume humano, toda aquelia cuya ingestion no cause efectos Nocivos a fa saiud.

Se considera Que no causa efeclos nocivos a la salud, cuando se encuentra libre de Qérmenos pstégenos y &e sustancias
toxicas, y cumpla, edem&s con jos requisitos Que se sefalan en este Thulo y en la norma correspond ente.

Articulo 210.-
dar como resuitado lo sigurente:

Para corsidera Qque el agua es potadle, la investigacién bacteriolbgica se reslizard de acuerdo a fas normas raspeclivas y debeva

f. £/ mamero de orgarismos colifoares (otales, debers sel, como maximo, de dos orgamismos en 100 mi, seglin les técnicas
de! mxmero més pvobadie (NMP) o de la de filto de aernbrarss, y

#. No cortendrs oganisms lacaleas,

Aparte d& o amenos, se podian realizar, @ satitarron de las astorrdkadeas sanitenas odes las pruebas que se coravderen
necasanas, a fin de iderMlicar olios esgas a kz salud.

Aticuto 211.-

L os requisitos oganolépticos y (Scos, se esbbemman stordarddo a |as siquiertas caracteristicas: expectd, PH, sabor, clos,

color, ludieded del equa y en su casv, los deTrs qQue serede le Numa.

" Actuaimente en lo relativo al hielo potable y hielo punficado. se tiene la Norma Oficial Mexicana NOM-042-SSA1-1993
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En cuanto a los niveles maximos de
contaminacion por sustancias inorganicas, se
han incluido el Bario, Cadmio y Mercurio. En
cuanto al Bario, causa sernios efectos toxicos
sobre el corazon, vasos sanguineos y nervios; la
dosis fatal de esta sustancia esta entre 550 a
660 mg. Se encuentra presente en forma natural
en manantiales minerales como sales de
carbonato y artificialmente en veneno para ratas.
No se han hecho estudios de las cantidades que
pueden tolerarse en agua de bebida. La NOM-
127 contempla 0.7 mg/! como limite permisible.

El cadmio es altamente toxico, 13 a 15 mg/i en
alimentos causan enfermedad, pues se acumula
en los tejidos provocando alteraciones en el
metabolismo y anemia. En altas dosis afecta las
arterias renales, Personas que han bebido agua
con un contenido promedio de 0.047 mg/| por un
largo periodo no han mostrado efectos de
enfermedad. Se origina en las descargas sin
control de las plantas de galvanoplastia o por
operaciones de galvanizado; también la
corrosion de tuberias galvanizadas puede
aportario. La NOM-127 establece un limite de
0.005 mg/l.

lL.os fluoruros arriba de 1.5 mg/! suelen provocar
la aparicion de manchas oscuras en los dientes,
y su ausencia predispone la caries dental.

La turbiedad es objetable por su apariencia y
también porque las sustancias que la producen
crean problemas en el lavado de ropa, en la
fabricacion de hielo y de refrescos o en otros
usos, ademas de que reducen la efectividad del
desinfectante, durante el tratamiento. La NOM-
127 establece 5 unidades de turbiedad
nefelométricas como limite permisible.

Sustancias como el Plomo, el Arsénico o el
Cromo pueden ser téxicas.

Por estas razones, la Secretaria de Salud ha
fijado las cantidades maximas aceptables de las
sustancias que puede contener el agua para ser
considerada potable.

3.2 ESTUDIOS BASICOS DE PROYECTO
En el presente capi-tulo se analizaran los
diferentes puntos que debe contener un estudio
para preparar la ejecucion de un proyecto.

Un estudio debe ser encauzado hacia dos ,
finalidades especificas:1) realizar un buen
proyecto y, 2) ejecutar econémicamente obras
de abastecimiento de agua potable. El alcanzar
estas metas es algo que depende de las
limitaciones que imponga la disponibilidad real
de tiempo y el tipo de la localidad que se
estudia, de esta manera, el proyecto
posiblemente contendra los siguientes aspectos:

1o. La mejor solucion del problema;

20. Ciertas alternativas que se propongan y
que serviran para seleccionar:

a) Las. obras de construccién
urgente;

b) Las de construccion inmediata;

c) Las de construccion futura;

d) Las ampliaciones previstas y
solicitadas;

e) Las de mejoramiento del sistema
y

f Aquellas obras que por razones

econdmicas y sociales convenga
construir en etapas.

3o. La certeza en el proyecto, apoya‘do en
un estudio completo.

40. La seguridad para planear la ejecucion
de las obras.

So. Datos suficientes para senalar en forma
legal, apropiada y conveniente, el
proceso de los financiamientos.

60. informacioén suficiente para elaborar los
programas de construccion de las obras.
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70. Se conocera la realidad economica y
social de los habitantes de ia localidad
que se estudia.

80. Existira una preparacion moral y civica
de los que promueven ia obra y sus
moradores.

Un estudio debe ser completo, procurando que
contenga la informacién técnica y estadistica
justa, veridica y suficiente para el diseno de un
proyecto apropiado, conveniente y economico.
El concepto de un "estudio” es:

LA INFORMACION QUE SE ADQUIERE PARA
PREPARAR LA EJECUCION DE UN PROYECTO.

En algunos casos la informacion obtenida puede
ser tan insignificante y los datos que se
suministren tan escasos, que con ellos no se
logrard desarrollar ni un anteproyecto; en otras
situaciones, el estudic puede contener un
exceso de datos, al grado de resultar la
informacion abrumadora, con muchisimo material
no todo util; entonces, el proyectista se coloca
en una pasicion dificil para decidir cuales datos
son dignos de aceptar y los que forzosamente
sea prudente eliminar, para resolver el problema
que le ha sido planteado. Por esta razon, un
estudio debe ser claro, preciso, veridico, que
contenga la informacion estadistica necesaria,
con los datos técnicos completos para la
elaboracion del proyecto especifico que se
pretenda desarrollar, y en el que se apoye con
seguridad la construccion.

A continuacion se detallan los diversos pasos
que deben seguirse para lograr un estudio que
realmente sea Util y que contenga los datos
bésicos tanto locales como regionales, divididos
en dos aspectos:

Primero. Antecedentes relacionados con el
problema que se trata de resolver y
en los que se reunan los datos
especificos hasta el momento en que
se esta procediendo a |la

investigacion.

Segundo. Contar con
complementarios, Qque seran
encomendados a técnicos
especializados en cada materia.

estudios

Se sugiere desarrollar el estudio en las cuatro
etapas generales siguientes:

I Informacion previa.

Il. Investigacion directa.

11l Estudios auxiliares complementarios
V. Elaboracion integral del estudio.
Las etapas de un estudio, como se acaban de '

enlistar, seran descritas a continuacion.

3.3 INFORMACION PREVIA
Antecedentes. Finalidades

De ser posible, es conveniente saber
previamente de quién proviene la iniciativa de
promocion para realizar las obras y al mismo
tiempo, es indispensable que se conozca con
precisibn la clase de obra que se ordena
estudiar, para ser proyectada y construida.

Informacion general y datos preliminares
Obtencion de:

Cartas geograficas de la region.
Aerofotografias.

Pianos de ia localidad.

Planos fotogramétricos.

Planos geoldgicos.

Datos estadisticos:

Censos de poblacion.
Morbilidad.

Mortalidad.
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Climatologicos.

Hidrologicos.

Geohidrolégicos.

Geologicos.

Comunicaciones.

Transportes.

Economicos.

Culturales.

Historicos.

Politicos.

Sociales.

Datos sobre recursos naturales, como:
Aguas superficiales.

Aguas subterraneas.

Agricolas.

Ganaderos.

Forestales.

Mineros.

La informacion anterior, se puede obtener
generalmente antes de proceder a la
investigacion directa en la poblacion que se
pretende estudiar.

34 INVESTIGACION DIRECTA

Esta labor de investigacion se practica después
de la obtencion de los datos previos, y
directamente en la poblacion que se halla en
proceso de estudio,

Se presentan varios aspectos para el

desempeno de esta actividad, los cuales
conduciran a la finalidad deseada, en la forma

siguiente:
10. Investigacion Urbana

Debe realizarse esta actividad precisamente en
la tocalidad propuesta, en ias etapas siguientes:

a) Comprobacion de los datos estadisticos
obtenidos con fla INFORMACION
PREVIA; ratificacion en la misma

localidad de! numero de habitantes
efectivos y la realidad de los predios
urbanos existentes para determinar con
exactitud el verdadero nimero de tomas
domiciliarias, industriales, o de
cualquiera otra ciasificacion.

b) Durante este proceso de investigacion
directa, se recabaran datos de la misma
tocalidad, como: edificios, escuelas,
industrias, casas habitacion, ferrocarriles,

carreteras, clase de pavimentos, zonas

residenciales, obreras, etc

C) También se obtendra informacion

economica, costo de la vida, salarios,

sueldos, precio de materiales, tarifas de
energia eléctrica y los servicios de agua
potable, etc.

2o0. Investigacién en el campo

a) La investigacion fuera de la poblacion se
refiere a la localizacion de las fuentes de
aprovisionamiento; para
necesita la calidad, la cantidad y la
disponibilidad fisica del agua; que puede
ser de manantial, de rio, de lago, de

alguna presa de almacenamiento, de

galeria filtrante, o subterranea extraida
por medio de pozo profundo, obras
todas ellas, que se estudian en el
Capitulo 5 de estos apuntes.

b) Localizada la fuente de abastecimiento y

lo cual se

definida la posibilidad de utilizarla, seran |
determinados los caudales y la calidad;,

proced'iendose a continuacion a resolver
la forma de conducirla, ya sea por
gravedad o por bombeo; para lo cual se
necesita explorar ka faja de terreno por la
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que se puede lievar la tuberia de
conduccion, hasta cierto lugar cuya
elevacion, a inmediaciones de la
localidad, permita por su altura la
construccion del respectivo tanque
regulador o de una planta
potabilizadora, en su caso.

¢) Ambas investigaciones directas, la
urbana y la de campo, requieren
forzosamente de sus correspondientes
levantamientos topograficos, los cuales
pueden alcanzar precisiones que deben
determinarse de conformidad con el
problema que se trata de resolver, asi
como de acuerdo con la importancia y
magnitud de ia futura obra

Los levantamientos topograficos pueden
efectuarse en poblaciones de reducida extension
superficial ejecutando las medictones con
procedimientos taquimétricos para que el costo
no sea elevado. Con los datos recabados
directamente por el técnico a quien se le
encomienda esta labor, se construira un plano
con h informacion suficiente para proyectar las
obras de captacion, la linea de conduccion, el
tanque regulador y por ultimo, la red de
distribucion de agua.

Cuando la localidad que se encuentra en
proceso de estudio, tenga cierta importancia,
que se presenten razones de cardcter urgente,
los cuales ameriten que ef trabajo topografico se
deba realizar con mayor rapidez, es conveniente
establecer o fijar controles terrestres y entonces
proceder a efectuar un levantamiento
aerofotografico para elaborar un mosaico
rectificado. Si requiere mayor detalle, se
aumentaran los puntos de control para realizar
una restitucion detallada y dibujar un plano
fotogramétrico a la escala conveniente. Hasta
aqui, el proyectista contara con tres elementos
valiosisimos:

10 Informacion estadistica veridica y datos
reales de la localidad, incluyéndose la
situacion economica de los vecinos de la
localidad.

20. Un plano topografico configurado, un
mosaico aerofotografico, un mosaico
rectificado, o un plano fotograinétrico.
Con estos elementos, el proyectista se
orientard para disenar la obra de una
manera mas precisa, puesto que se
apreciaran los nucleos de las
construcciones existentes, las calles, las
avenidas, las carreteras, las vias férreas,
los arroyos, la vegetacion, los terrenos
de cultivo, los lomerios y en general un
conocimiento bastante real de la

poblacion.

3o. Se contara con un plano absolutamente
seguro en su planimetria, para
determinar en él las distanctas con

precision, y con el relieve expuesto. la
configuracion topografica, También se
tendran datos de altitudes en los
cruceros, suficientemente exactos para
proyectar obras de agua potable y
alcantarillado.

ESTUDIOS AUXILIARES
COMPLEMENTARIOS

3.5

Con este titulo se designa aaquellas actividades
que corresponden atécnicos especializados, las
cuales son de una enorme importancia, al grado
de constitur un factor absolutamente
indispensable para que el estudio de
abastecimiento de agua potable adquiera un
caracter integral.

Estos trabajos técnicos auxiliares, son los
siguientes:

Geohidrolégicos

Hidrométricos

Fotogrameétricos

1o. Estudios Geohidrolégicos

Esta investigacion, en si misma, comprende
varios procesos, los cuales estan relacionados

conlas circunstancias que se presenten debidas
a las condiciones geologicas e hidrologicas de la
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region que se estudia, asi como la importancia
de la poblacion y la situacion econdmica de sus
habitantes.

Un problema de abastecimiento de agua potable
se puede resolver, conociendo los caudales
disponibles y aprovechables de un manantial o
de un rio, quedando por resolverse el
tratamiento de las aguas, si es necesario.
Tambien es conveniente estudiar e! sitio en
donde afloran, para disenar su forma de
captacion.

Enseguida trazar la linea de conduccion hasta el
tanque regulador y luego la red de distribucion
a la localidad.

En el caso de no contar con fuentes de
abastecimiento, como las indicadas
anteriormente de una manera general; se
procederd-a-investigar la nosthilidad. de obtener
aguas subterraneas, de preferencia cercanas, y
a continuacion, reconocer otras fuentes que
resuelvan el problema, aun cuando se hallen

distantes.

Para la localizacion de las aguas subtesraneas,
se practicara primero una exploracion general de
caracter geohidroldégico, y el técnico
especializado indicara el sitio apropiado para la
perforacion de un pozo profundo en donde
existan las posibilidades para obtener las aguas
del substielo.

Cuando se presente cierta inseguridad en la
determinacion de la profundidad mas
conveniente de la perforacion o que sea
necesario explorar una zona mas amplia, para
lograr que la obraresulte de mayor confianza, se
utilizaran los procedimientos geofisicos, los
cuales pueden efectuarse con la técnica
geoeléctrica cuando la extension por investigar
no sea demasiado grande. Cuando la superficie
terrestre por explorar alcance valores del orden
de los kildbmetros cuadrados, entonces se tendra
que proceder a la técnica geosismica, a fin de
cubrir rapidamente grandes extensiones, y una
vez senalados los puntos mas probables para
tas perforaciones, se procedera a detallar el sitio
de la perforacion con el método
geofisicoeléctrico.

Dada la localizacion con los sondeos eléctricos,
se practicara la perforacion hasta la profundidad
que previamente se haya determinado, se
conocera entonces laestratigrafta, la profundidad
de la roca basal y la situac'on de los acuiferos
explotables.

Practicada la perforacidn con cualquiera de las
técnicas que se explicaran en el capitulo 4, se
proyectara y construira debdamente el pozo,
previo el registro eléctrico. A continuacion se
efectuara una investigacion hidrogeologica, con
{a cual se podra determinar la potencialidad de
los acuiferos, 1a permeabilidad y la cantidad de
aguas subterraneas almacenadas en la zona
explorada. con o cual se puede programar para
el futuro la maxima carntidad posible de
explotacion del subsuelo.

Este ultimo procedimiento de investigacion
requiere primero la perforacion de pozos de
prueba para estudio, y luego la construccion
definitiva de tos pozos de explotacion. De esta
manera, conociendo la disponibilidad y los
caudales que se puedan extraer, asi como las
necesidades de la poblacion por servir, se podra
disenar el equipo de bombeo necesario,
indispensable y (til, con lo cual se obtendran
verdaderas economias en la obra, puesto que,
cuando se determinen varias localizaciones de
posible explotacion, se debera elegir aquella que
satisfaga las condiciones economicas siguientes:
menor distancia, para que la linea de conduccion
no resulte costosa; contar también con la
posibilidad de obtener energia eléctrica cercana
a la estacion de bombeo y situar el pozo en un
lugar en donde se cuente con caminos de
acceso para faciltar la conservaciop y fa
operacion de los equipos.

20. Determinaciones hidrométricas

Esta labor es otra de las investigaciones
auxiliares complementarias, indispensable para
que el estudio de la poblacion sea realmente
integral en todos sus aspectos. Se requiere
estudiar y cuantificar las fuentes posibles de
aprovechar, para e abastecimiento a la
localidad.

La investigacion hidrométrica se refiere a dos
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tipos de determinaciones; la primera consiste en
aforar en distintas épocas del ano la fuente de
aprovisionamiento o deducir su valor utilizando
los datos hidrologicos correspondientes, de
acuerdo con las precipitaciones pluviales de fa
regon y otros fendmenos meteorologicos
correlativos para determinar el caudal minimo
disponible.

El aspecto hidrométrico que se menciona,
también se halla intimamente relacionado con
los estudios hidrogeologicos, puesto que éstos
necesitan pruebas de bombeo, aforos vy
determinaciones del comportamiento de los
acuiferos, capacidad y posibilidad de
explotabilidad para que el abastecimiento a la
poblacion sea el conveniente y apropiado.

Otro aspecto importante que tiene la hidrometria,
es en los sistemas de abastecimiento de agua
que se hallan en operacion y necesitan
mejoramiento o ampliaciones en sus lineas de
conduccion o en sus redes de distribucion,
precisamente cuando la focalidad haya crecido
a tal grado que su dotacion se encuentre muy
reducida y que tenga zonas urbanas que no
cuenten con el servicio de agua potable.
Presentandose esta situacion que es una de las
mas frecuentes, es indispensable investigar
desde el punto de vista hidromeétrico, las redes
de distribucion y la linea de conduccion;
aprovechar el proceso para revisar et estado en
que se encuentren las tuberias, las cuales, por el
tempo en que han estado en servicio y por la
caidad de las aguas, pueden hallarse
incrustadas o tener efectos corrosivos que
permitan frecuentes deterioros, roturas en las
tuberias del sistema y fugas de agua
lamentables.

Los resultados de las observaciones serviran al
proyectista para conocer los gastos dentro de la
red, los sentidos del flujo, diametros efectivos de
las tuberias, estado en que se encuentran y la
realidad completa de los caudales de agua
desde la fuente de aprovisionamiento hasta el
utimo punto de las redes; incluyéndose
invariablemente las determinaciones con
observaciones directas de los niveles
piezométricos en el sistema, con lo que se podra
conocer la verdadera dotacion a los habitantes

de fa localdad.
30. Fotogrametria

Aun cuando ya fue mencionado el tema de los
levantamientos fotogrametricos, es conveniente
detallarlos un poco mas, considerandolos dentro
del capitulo de los trabajos técnicos
complementarios de un estudio integral para
proyectar obras de abastecimiento de agua
potable.

Los planos fotogrameétricos son auxiliares muy
importantes de un estudio; sustituyencon creces
cualquier levantamiento topografico terrestre
realizado con transito y nivel; puesto que,
contando con la aerofotografia aparecen todos
los detalles de la zona: vegetacion, terrenos
cultivados, caminos, veredas, aspectos
orograficos e hidrograficos, asi como la
poblacion en estudio con su verdadero perimetro
urbano, con sus calles, construcciones,
pavimentos, y muchisimos mas detalles que es
imposible hacer que se dibujen en un plano
topografico levantado con los procedimientos
clasicos terrestres directos.

Se debe tener presente que la topografia y la
fotogrametria estan intimamente relacionadas.
Los levantamientos aerofotograficos se apoyan
en puntos situados en forma directa, los cuales
tienen previamente conocidas sus coordenadas;
por esta razon, se les designa con el nombre de
controles terrestres. A partir de estos puntos de
apoyo, se procedera a la elaboracion de los
siguientes planos:

Mosaicos aerofotograficos
Mosaicos rectificados
Planos fotogrametiicos

indudablemente que de acuerdo con las
necesidades del problema que se trate de
resolver, o la obra que se pretenda realizar, el
proyecto se ejecutara tomando en consideracion
todos los factores, especialmente los
economicos. De aqui parte el tipo de plano que
sea necesario preparar.
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Por ultimo, sera muy conveniente tener ia vision
en el sentido de que cuando las necesidades
técnicas lo ameriten, a través de las fotografias
de contacto, pares estereoscopicos de la zona
en estudio o en proceso de investigacion, se
llevaran a cabo trabajos técnicos muy utiles de
fotointerpretacion, ya sea geologica, hidrologica,
forestal, agricola o urbana.

3.6 ELABORACION [INTEGRAL DEL
ESTUDIO

Cuando se cuente con la informacion previa, con
la investigacion directa y con los resultados de
los estudios complementarios, geohidrologicos,
hidrométricos y fotogramétricos, se podra
elaborar verdaderamente el estudio completo de
la poblacion. De esta manera, los proyectos que

dilucidar la construccion mas conveniente y
econémica que deba ejecutarse.

Cualquiera que sea la categoria de la poblacion
ya sea poblado, villa o ciudad, el estudio debe
ser fundamentalmente completo

Indudabiemente que las investigaciones pueden
ser mas sencillas a medida que la localidad sea
reducida, pero tiene tanta importancia para el
problema humano y social llevar el agua a un
nucleo habitado pequefo como a una gran
ciudad. En ambos aspectos. los problemas son
idénticos, lo unico que varia es la magnitud de la
obra, o laamplitud del estudio; en consecuencia
en los dos casos, el estudio debe ser
terminantemente integral y lo mas amplio

se realicen seran realmente seguros y se podra posible.
Problemas
3.1. Instrucciones: Relacione los conceptos de la columna izquierda con los enunciados de la columna

derecha (Ejemplo: 10-g).

1. NITRATOS a.
2. HIERRO
b
3. CADMIO
4 FLUORUROS
c
) CARBONATOS
DE CALCIO Y
MAGNESIO d.
6. ARSENICO e
7. ALUMINIO
{.

Se incrusta en las tuberias, colorea el agua
y le da un sabor desagradable.

Da mala apariencia al agua y reduce la
efectividad dei desinfectante durante el
tratamiento.

Produce incrustaciones en las tuberias y
causa la dureza del agua.

Pueden producir metahemoglobinemia

Arriba de 1.5 mg/! producen manchas
oscuras en |los dientes

Se acumula en los tejidos provocando
alteraciones en el metabolismo y anemia.
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CAPITULO

4

4.1 VIDA UTIL DE LAS OBRAS
Y PERIODO DE DISENO

Las elementos del sistema de abastecimiento de
agua potable se proyectan con capacidad
prevista para dar servicio durante un fapso futuro
después de su instalacion que se denomina
periodo de disefo. Este proceder es logico ya
que no siempre se proyectan sistemas en areas
wrbanas estaticas sino que estan sujetas a la
dindmica del cambio de poblacion con el
franscurso del tiempo.

Se entiende por Periodo de Disefio el nimero de
anos durante el cuat el sistema que se proponga
serd adecuado para satisfacer las necesidades
de una comunidad. El periodo de disefo en
general es menor que la Vida Utii o sea el
tiempo que razonablemente se espera que la
obra sirva a los propdsitos sin tener gastos de
operacion y mantenimiento elevados que hagan
antieconomico su UsO O que requieran ser
eiminadas por insuficientes. Rebasado el
periodo de disefo, la obra continuara
funcionando bhasta cumplir su vida util en
términos de una eficiencia cada vez menor.

La vida utit de \as obras depende de multiples
factores, entre los cuales los mas importantes
son (os siguientes:

a) Calidad de la construccion y de los
materiales utilizados en la ejecucién de
la obra.

b} Calidad delos equipos electromecanicos
y de control.

DATOS BASICOS DE PROYECTO

C) Calidad dei agua a manejar
d) Diseno del sistema.
e) Operacion y mantenimiento.

A continuacion se explica brevemente a qué se
refiere cada uno de estos factores.

a) Calidad de la construccion y de los
materiales utilizados en la ejecucion de
la obra.

ta obra civii dentro de un sistema de
abastecimiento de agua potable juega un papel
muy importante, ya que ésta es la base para la
instalacion de equipos y controles. asf como
para el almacenamiento de! agua; por ello, es
muy importante reatizar una construccion de
buena calidad, asegurando y prolongando de
esta manera la vida util de los equipos que
alberga y, por ende, la del sistema.

La obra civil generalmente tiene una duracién
muy superior a la obsa electromecanica y de
control, por lo que, en la estimacién de la vida
util la que predomina es esta Ulltima.

b) Calidad de ios equipos electromecanicos
y de control.

Como se menciond, este equipo es el que en
forma conjunta con las tuberias define el periodo
de vida utii de la obra ya que su costo
representa el mayor porcentaje del sistema. Es
conveniente aclarar que las tuberias tienen una
vida mucho mayor que los equipos, pero no
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tienen la flexibiidad de éstos que se pueden
cambiar o modificar resolviendo el problema
economico que ésto implica, mientras que
sustituir tuberias implica rehacer el sistema.

c) La calidad de agua a manejar.

La calidad del agua es un factor definitivo en la
duracion de los equipos y materiales. Como
ejemplo puede citarse el siguiente: Si el agua es
dura, las paredes de los tubos se incrustaran,
pudiendo reducir su vida util hasta un 90%,
mientras que si es corrosiva reduce su vida en
un tiempo que estd en funcién de las
caracteristicas del agua

d) El diseno del sistema.

La optimizacion que se haya realizado en el
disefo del sistema, influira directamente en la
calidad del servicio que se prestara y en la
duracion de éste, ya que un mal diseno hara que
el sistema trabaje en condiciones desfavorables,
lo que requerira de un esfuerzo adicional para
realizar su funcion. Este punto es mas
importante que los anteriores, ya que si el disefio
por alguna razén quedo escaso, la vida util se
disminuira tanto como el mismo error; siendo en
ocasiones este periodo mas corto que el de los
propios equipos, por lo que queda obsoleto
antes de cumplir con su cometido.

e) La operacion y el mantenimiento.

Este factor es el mas importante de todos ya
que, dependiendo de la forma como se efectue
la operacion y el mantenimiento del sistema, se
acortara o prolongara el periodo de trabajo de
cada uno de sus componentes.

En nuestro pais este factor es uno de los
principales problemas en el manejo de sistemas,
pues debido a la escasez de recursos y falta de
preparacion de los operadores y técnicos no se
les da el mantenimiento preventivo que se
requiere, sino que se les da del tipo correctivo,
el cual casi siempre se efectuta en forma
provisional; ésto aunado a que el personal en
general es improvisado, termina por reducir el
sistema a su mas minima expresién, dejando en

operacion lo indispensable nada mas para que
funcione, lo que hace trabajar al sistema en
condiciones destavorables

Por lo mencionado anteriormente es necesario
tomar en cuenta los imponderables de cada
proyecto en particular para definir en forma
realista el periodo de vida util estimado de cada
una de las partes que componen el sistema de
agua potable.

Con el fin de dar una idea de la vida util de los
diversos elementos, en el cuadro 4.1 se
proporcionan algunos valores estimados,
partiendo del entendido de que tendran un
mantenimiento adecuado y trabajaran en
condiciones bajb las cuales fueron disenadas.

Por otra parte, para definir en forma adecuada el
periodo de diseno, es necesario considerar los
siguientes factores:

1. La vida util de las estructuras y equipos,
tomando en cuenta el estado en que se
encuentran y lo obsoleto que lleguen a
ser.

2. La facilidad o dificultad para ampliar las
obras existentes o planeadas.

3. Prevision de los crecimientos urbanos,
comerciales o industriales.

4. Tasas de interés sobre los adeudos.

5. Las condiciones propias del crédito en
cuanto a la duracion del mismo.

6. Comportamiento de las obras durante
los primeros anos, cuando no estaran
operando a toda su capacidad
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Cuadro 4 .1. Vida util de diversos elementos d eun sistema de
Abastecimiento de Agua Potable.

'ELEMENTOS VIDA UTIL (afios)
1 Pozos excavados 30
I 2 Pozo pesforada sin pantalla (i'tuo) 20
! ¥ Pozo pertorado con pantaila (fitro) 10
4, Motor diesel rapido (a) 10
5. Mot deesel iento (a) 15
6. Bomba tipo pozo prohnda (b, c) 15
7. Bomba centrfuga. horizontal {b, ¢) 18
8. Bomba de piston (b, ¢) 20
9. Bomba sumergible (b. ¢) 8
10. Edificio permanente 40
11. Tanques de aimacenamento de: concetn 0 mamposteri, 40
tuberia de conaeto pre-esforzada. canales de conceto
referzado.
12, Lineas y tuberias de acero recubiertas y tuberias de 25 {d)
conaeto relorzado ceps 2
13, Leas y tuberias de acero sin recubmw 20 (d)
I8 i Tuberia de asbesto-cemento, P.V.C. 20 (e)
15, Tubesias de fierro fundido epasndarias 15 (o)
16. Equipo de fitracibn, ablandamiento y desafec36n (f) 15
17. Valvulas de: compuerta, globo. etc. 15
il 18 Maedidores de agua. nstrumentos de meddd n y accesorlos. a8 l
19, Mator eléctiico {b) 20 l
20, Asrancador eléctrico 15 'I
I 21, Tanque d e aimacenamiento de acero y cobre 20 u
: ) Los motores diessl deben considerarse rapidos, si el nimero de tevoluciones por minuto es mayor de 750.
b) Loe valores estan basados en 3.000 horas de trehajo anual se deben coviegs s el numero de horas de trabajo es diferente
<) En caso de: poaos no vesticales, aguas corrosivas o materiaies abresmvos contenidos en ef agua, supervisdn insificiente, eic. la vida i
sa debe reducis.
d La vida (til debe reducirss por cnco anas aproxsnadamente en caso de agu@as o suelos corosivox. En cada se determinaran pos
medio de andlials a8 caracterladces oNTOSivas del agua.
e) La vida (il debe reducirse de 5 a 10 ahos aprosimadamente en caso de aguas duras. Este iempo se definira en base a las caracteristicas
del agua,
[} Loe vakves dados son pa@ aquinaria, la vida del conareto y de los edficios debe ser calcutada de acuerdo con el Bpo de obra
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Se ha usado fijar el periodo de diseno con un
cnterio estandar que depende de la poblacion.
Las recomendaciones en este sentido son las
que se presentan en el cuadro 4.2,

CUADRO 4.2
PERIODO DE DISENO PARA
DIFERENTES POBLACIONES

LOCALIDADES PERIODO
DE DISENO
1. De hasta 4000 habitantes S anos
2 De 4000 a 15000 habnantes 10 ahos

3. De 15000 a 70000 habiwmntes 15 afos

4, De mds de 70000 habitanles 20 anos

En caso de ser posible, el disefio de las obras
es conveniente hacerlo por modulos con el fin
de diferir las inversiones el mayor tiempo
posible, al mismo tiempo que se logra disponer
de infraestructura con bajos niveles de
capacidad ociosa en el corto plazo. De acuerdo
con este criterio, se recomienda disenar los
componentes del sistema para periodos de 5
anos o mas.

4.2 POBLACION DE PROYECTO

En general, el diseno de un sistema de
abastecimiento de agua potable, se basa en una
estimacion de la poblacion futura a la que
servira, denominada poblacion de proyecto; este
nimero de habitantes corresponde al que se
tendra al ultimo dia del periodo de diseio que se
fijo.

Es indiscutible que de la mayor o menor
aproximacion que se logre en la prediccion de la
poblacion dependera que la obra cumpla su
cometido futuro, y que efectivamente al reducirse
el grado de incertidumbre en el disefo pueda
ser mas economica.

Los factores basicos del cambio en la poblacion
son dos: a) el aumento natural, o sea el exceso
de los nacimientos sobre las muertes; y b) la
migracion neta, o sea, el exceso o pérdida de
poblacion que resulten del movimiento de las
famifias hacia adentro y hacia afuera de un area

determinada.

Desgraciadamente, las tasas de nataidad y
muerte no se mantienen constantes a través del
tiempo: es decir, que ain el hacer estimaciones
de poblacion de un ano a otro encierra cierta
incertidumbre e inexactitudes.

La interrelacion de los dos factores del cambio
en la poblacion, puede senalarse diciendo que,
generalmente, mientras mayor sea la base de la
poblacion con que se trabaje, el crecimiento
natural tendra mas peso en el aumento de la
poblacion que la migracion neta.

Es importante senalar ademas,
condiciones socioeconomicas tienen una
influencia decisiva sobre los factores de
crecimiento de la poblacion, tanto en el aumento
natural como en la migracion neta. De esto se
desprende que el analisis de las condiciones
socioeconomicas es importante en la mecanica
de la prediccion del crecimiento de las
poblaciones. No importa el area para la cual se
haga la estimacion, deberan tenerse en cuenta,
tanto las fuerzas socioeconomicas internas como
las externas. Asi como las condiciones
mundiales afectan a ta nacion, las condiciones
de las areas metropolitanas influyen sobre las
comun’idades suburbanas.

que las

Los atractivos de una comunidad (agua,
alcantarillado, calles pavimentadas, comercios,
zonas de recreacion), tanto como lugar para
vivir, como lugar para trabajar, son también
factores importantes en el crecimiento de su
poblacion. )

Es impontante destacar que deben tomarse
determinadas precauciones y tener en cuenta
algunos factores limitantes para hacer una buena
prediccion. Por ejemplo, debe hacerse una
estimacion de la capacidad que puede admitir el
terreno disponible para saber si una prediccion
determinada resulta o no razonable. Asi, hay
lugares congestionados de construcciones que
tienen poco espacio para mas personas: en
ellos, no importa cuales hayan sido las
tendencias del pasado, las personas no pueden
habitar por no existir mas espacio para ellas. Es
decir, que estas poblaciones estan saturadas y
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por consiguiente no se puede suponer que
tengan crecimiento futuro a la hora de estudiar el
espacio disponible.

La mejor base para estimar las tendencias de la
poblacion futura de una comunidad es su
pasado desarrolio, y la fuente de informacion
més importante sobre el mismo en México son
fos censos levantados por el Instituto Nacional
de Estadistica, Geografia e Informatica cada diez
anos. Los datos de los censos de poblacién
pueden adaptarse a un modelo matematico,
‘como son el aritmético, geométrico, parabdlico,
elc. Estos y otros modelos se explican a
continuacion,

Modelo Antmético,

€l modelo aritmético tiene como caracteristica un
incremento de poblacion constante para
incrementos de tiempo iguales y, en
consecuencia la velocidad de crecimiento, o sea
la relacion del incremento de habitantes con
respecto al periodo de tiempo es una constante;
expresado como ecuacion, se tiene

% 14 o bien;

dP = K, dt (4.1)
donde P es la poblacion; t el tiempo y K, una
constante que significa el incremento de

poblacion en la unidad de tiempo (ano, decenio,
etc). Integrando (4.1)

j’dP=K.j'dt

P-P, =K (t,-t) 4.2)
de la ec. (4.2) se obtiene K,:
P, - P,
L‘, -1

Para un tiempo T cualquiera se tiene la ecuacion
lineal

(4.3)

K.=

P=P,+ K (T-t) (4.4)

donde el indice "2" se considera para los datos
iniciales (P,, poblacién inicial en el tiempo t,).

Ejemplo 4.1

DATOS CENSALES

ANO POBLACION

1970 19290
1980 22762
1990 27314

Calcular {a poblacién para 2010 con el modelo
aritmeético.

Solucion.

Se recomienda usar como datos a sustituir en la
ec. 44 los ultimos dos censos, ya que
representan la tendencia mas reciente del
crecimiento de la poblacion.

Dela ec. (4.3):

KaSOQO =

27314 - 22762

. = 45D 2
1990 - 1980

De la ec. (4.4):
Paoio = Pigeo + Kaso g0 (2010 - 1990)

= 27314 + 455.2 (2010 - 1980)

= 36418 hab
Modelo Geométrico
El modelo geométrico de crecimiento de
poblacion se caracteriza por tener una velocidad
decrecimiento directamente proporcional al valor

de la poblacién en cada instante de tiempo, o
sea

dpP
— = P
dt Ks

6

%’ - K, dt (45)
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donde K es la velocidad de crecimiento cuando
la pablacién P es la unidad.

Integrando la ecuacion (4.5) se obtiene

EdP 2
— dt
P |

LnP,-LnP, = K; (t, - 1)) (4.6)

y de la ec. (4.6)

i i P, (4.7)
L-t

Para un tiempo T cualquiera:

LnP=1tnP, + K (T-1) (4.8)

Ejemplo 4.2

A partir de los datos censales del ejemplo 4.1,
calcular la poblacion para 2010 con el modelo
geomeétrico.

Solucién

Nuevamente se toman los dos Ultimos censos
como datos a sustituir en la ec. (4.7):

Ln 27314 - Ln 22762

= 0.01823
1990 - 1980

Keaofso =

y de la ec. (4.8)

Ln Py = L0 P oo + Kg (2010 - 1990)

Ln Py, = LN 27314 + 0.01823 (2010 - 1990)

10.57975

P = € '°°" = 39 330 hab.

Cuando se supone un crecimiento en progresion
geométrica, los valores que se obtienen para la
poblacidn futura son mayores que los que se
obtendrian si se supone un crecimiento en

progresion aritmética.
La expresion (4.8) puede escribirse:

LnP=lnP, + K;t (4.8):
donde Po es la poblacion cuando t = O.
Tomando antilogaritmos a (4.8') se obtiene:

P=P, e (4.9)
La ecuacidon (49) es la conocida como de
capitalizacion con interés compuesto, es decir, el
interés periodico se capitaliza aumentando el

capital anterior y usualmente e se representa
como (1+i), donde i es la tasa de interés y la
expres'tdn de P quedara
P=P, (1 +13) (4.10)
Ambas expresiones, la
corresponden al modelo geométrico de
crecimiento, aunque comunmente se ha

aceptado el referirse a la expresion (4.10) como
meétodo de interés compuesto.

(48) y la (4.10)

Ejemplo 4.3

Calcular la poblacion ai ano 2010 con la
ecuacion del interés compuesto considerando
los siguientes datos censales

DATOS CENSALES
ANO | POBLACION
1970 172000
1980 249000 >
1990 292000

Solucion.

A partir de la ec. (4.10), podemos obtener una
expresion para la tasa de interés por simple

despeje:
t
i = I_Fl -1
PD

Sustituyendo los datos proporcionados:
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249000

——— -1 =0.03768
172000

es, 3.768 % anual
r =

_3.768 + 160
2

= 2684 %

Con estas tasas, se obtiene la poblacion para
2010

Pooo = 292000(1 + 0.02684)"°"-'9%9

Pooo = 495951 hab.

Modelo Geométrico Decreciente

Cuando la poblacién tiende a un valor maximo
denominado “de saturaciéon®, es conveniente
estimar la poblacién futura con los parametros
delaley de crecimiento que puede considerarse
geomeétrica decreciente.

La poblacton puede llegar a ese valor maximo de
saturacion, a causa de limitaciones de sus
recursos econoémicos, naturales, o del area
wbanizable, por ejemplo. La velocidad de
crecimiento serfa directamente proporcional a la
poblacién faltante de saturacion, es decir:

dP !
< K, (L - P) 4.11)

donde L es la poblaci®n maxima o de saturacion.
La funcién de poblacion se obtiene integrando la
expresion (4.11):

rd
.!L P K“’Id'
S L-P) =Kt - 1)
oo = g
L-P)
de donde
B (‘I: ::2)
o L a2

Para una poblacion P a un tiempo futuro T,
tomando como datos iniciales P, al tiempo t,, se

tiene:
o -
in T Pa) = K; (T - t,), o bien
L=P
et e UL

L_P =e‘&n'§)
L-P,

L-P=(L-Pye™ ¥

P=-L+(L-Pye TV

P=L-(L-P)e"™"V

Restando P, a ambos lados de la igualdad
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P-P,=(L P:) —:(L,P"‘)eK\T .

Asociando
P-P,=(L P)(1-e "1

P=P,+ (L -P)(1 -e"~" % (4.13)

Ejemplo 4 4

Suponiendo una poblacion de saturacion
L = 70000 habitantes, estimar la poblacion para
2010 aplicando el modelo geométrico
decreciente, con los siguientes datos censales:

ANO | POBLACION
1970 19290
1980 22762
1990 27314

Solucion
Ln (70000 - 22762,
Koo a0 - 70000 - 19290 _ 4007092
1980 - 1970
70000 - 27314
- o000 ~ 22762
g = - 0.010132
fom s 1990 _ 1980
y un valor medio:
R - 0.007092 2 0010132 _ ( (ooe.s
Poowo = Piago + (70000 - P, )(1 - e °'"%)
Poow = 27314 + (70000 - 27314)(1 - e  °'7%)

P.oo = 34067 habitantes

Modelo Logistico o Bioldgico

Este modelo se usa para planeaciones a largo
plazo con recursos fijos en vias de desarrollo, en
consecuencia tiende a una poblaciéon maxima
limitada, generalmente para grandes ciudades o
paises. La concepcion del modelo corresponde
al crecimiento que tienen las moscas o cualquier
otro insecto en un espacio fijo y con
alimentacion limitada, en donde al inicio la
velocidad de crecimiento aumenta hasta un
cierto valor a partir del cual decrece tendiendo al
valor nulo por disminucion de alimento y
contaminacion del medio. La teoria para la
poblacion la formuld P.F. Verhulst en 1844 y la
aplico R. Pearl en 1924 a los estudios
demograficos. La curva de crecimiento de
poblacion tiene forma de S (fig. 4.1). Se le
denomina comunmente como el "Método dela S
logistica".

VALOR DE SATURACION

POBLACION

— —

TIEMPO

Figura 4.1. Curva logistica de crecimiento.

Por supuesto, a lo largo del tiempo las
condiciones de desarrollo de una ciudad
cambian y cualquier punto de la curva puede ser
el arranque de otra nueva para otros factores de
crecimiento, tales como desarrollos turisticos,
recursos naturales por explotar (bosques, tierras
de cultivo, etc ), afectaciones que se sufren por
desarrollos cercanos o regionales, politicas
demograficas o ejecucibn de obras de
infraestructura.

El modelo matematico se plantea con la
ecuacion diferencial

dP
5 - K, P (L -P) (4.14)
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e L es la poblacion limite. La ecuacion
expresa que la velocidad de crecimiento
proporcional a la poblacién y al faltante de
on para Wegar al limite. Separando
iables para integrar se tiene

= dt 4.1
o cambio de variable P - ;
ntonces
dz
'z
- = K, dt
L (==anty
2
S sassowKadh
z({L-2)
e L K, (4.16)

T

La integracién de (4.16) es directa:

-ELn(Lz—1)=Ket+A

- Donde A es una constante de integracion.
Volviendo a sustituir

P:

N -

1 L
-_Lln(Z -1 =K t+A
Ln(P ) = Kt +

Laconstante de integracién A se determina para
as siguientes condic’lones iniciales: en t = 0,

P =P, asi
A-- 1t
L P

o

= 1)

Sustituyendo este valor de A queda

PL-1
Tl —kyt
C
Ly
P
T=L"_1
o =eK.L‘l (4'17)
Ly
P

despejando P de (4.17)

L

P - - (4.18)
Lo (oe b B s
+ (Po )
. L
Sise hace m = o 1y
a = -KgL, la expresion (4.18) queda
L (4.19)

=(1+me“‘)

La ecuac¥dn (4.19) se denomina "ecuacion
logistica de Verhulst-Pearl".

La determinacion de los parametros L,a y m es
facil si se conocen tres puntos de ordenadas
equidistantes; por ejemplo (P, 0); (P,,At)y (P,,
2At), o sea que la equidistancia es “At".
Sustituyendo estas coordenadas en la expresion
logistica se obtienen tres ecuaciones para la
determinacion de los tres parametros:

L=2P°P1P2'—Pf(P°+P2)

4.20)
P, P, - P} :
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m = S (4.21)

alen[P"(L_P‘)

a " m TRy 22

Al aplicar estas ecuactones a una serie de datos,
se requiere selecctonar o deducir tres puntos
que sean de la curva logstica lo cual no siempre
se logra y auin se pierde tiempo en la
determinaciéon cuando la serie no se ajusta al
modelo como antes se advirti6 que puede
suceder.

Ejemplo 4.5

Aplicando el modelo logistico, calcule la
poblacién para 2010 con los siguientes datos:

DATOS CENSALES

ANO POBLACION

1970 172000
1980 249000
1990 282000

Solucién:
Aplicando (4.20):

2 (172000) (249000) (292000)

(172000) (292000) - (249000)?
_ 249000° (172000 + 292000)

(172000) (292000) - (249000)2

L ot 3.7569 x 10"
- 1.1777 x 10

= 319004

Calculando la ec. (4.21):

— 319004 - 172000
172000

= 0.8546

Calculando la ec. (4.22):

A 1 Ln 172000(319004 - 249000) _ _ 0.111

10 249000 (319004 - 172000)

obsérvese que At = 10 afos (equidistancia
entre datos)

Finalmente, aplicando (4.19)

319004

G = 315845
(1 + 0.8546 g-°1"12 2010 - 1570)

on‘o -

P,oy = 315 845 habitantes
Obsérvese que en la ecuacion (4.19)
t=t-t =2010- 1970

El lector puede comprobar que la siguiente serie
de datos no se ajusta al modelo logistico:

ANO | POBLACION

1970 19290
1980 22762
1990 27314

Método de Incrementos Diferenciales

Este método consiste en considerar,que la
segunda diferencia entre los datos de poblacion
es constante lo cual equivale a ajustar los dat:

a los de una pardbola de segundo grado. Se
requiere que los datos sean equidistantes para
{a aplicac'i6n del método.

Ejemplo 4.6

Dados los datos censales siguientes, calcular
ia poblacién para los aifos 1980, 1990 y 2000
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ANO | POBLACION
1870 7734
1880 8430
1890 9189
1900 10200
1910 11526
g - 1920 12909
' 1930 | 14587
1940 16629
1950 19290
1960 22762
1970 27314
ARO POBLACION PRIMERA SEGUNDA
DIFERENCIA DIFERENCIA
1870 7734
\‘
1880 8430 » ...-—.--\aes
\’
1880 9189 750w -——\-: (<]
1800 10 200 101 252
1810 11526 1326 15
1920 12900 1383 87
1830 14887 1878 295
1840 16629 2042 364
1960 18280 2601 819
1960 2782 472 s8N
1870 27314 4552 1080
SUMAS 19580 38568
No. de datos 10 9
PROME OO 1958 €28

41




ABASTECIMIENTO DE AGUA POTABLE

En el método original, el promedic de la segunda diferencia permanece constante y se sumia
sucesivamente al promedio de la primera diferencia:

PROMEDIO DE LA PROMEDIO DE LA

POBLACION PRIMERA DIFERENCIA = 1g58 SEGUNDA DIFERENCIA
&
27 314 {DATO) + 2386 + 428
\,
29‘700 e & =i 281/4\*\4?8
32{14 -t T 324/2\,\“'7’8
35 756

Una variante de este método mas ajustada a la realidad consiste en no obtener promedio de 1a primera
diferencia, y el promedio de la segunda diferencia sumarlo al resuitado de la uitima primera drferencna
calcuiada en la tabla segln se ilustra a continuacion.

1A. DIFERENCIA CALCULADA DEL PERIODO 1970 - 1960

ANO l
PROMEDIO DE LA 2A.
4552 \ DIFERENCIA
: s
1970 27314 ©ATO) . 4980 ~_ a2 |
|
& . |
1980 32294 + 5408 \ \428
| .
1990 37702 - + - 5836 \ 428

4

2000 43 538
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etodo considera que la curva de
o se aproxima a la de una parabola
{ tipo:

4+ bx + ox® + dx® (4.23)
nde x = afo.

plicar este método se requiere contar con
cuatro datos.

lar | poblacidn para el ano 2010 por el
odo de la parabola cubica con los siguientes

ANO | POBLACION | X

1960 | 16629 )

1970 19280 1

1980 22762 2

1980 27314 3
e cumple que

= 16629 = a + b(0) + c(0)* + d(0)°
= 16629
‘r

(X=1)
F’I;=I 19 290 = 16 629 + b(1) + c(1)* + d(1)’°

(X=2)
P=22762 = 16 629 + b{2) + c(2)® +d(2)°

(X=3)
P =27314 = 16 629 + b(3) + ¢(3)* + d(3)°

Quedando un sistema de tres ecuaciones con
tres incognitas.

b+ c¢c + d = 2661
2b+4c + 8d = 6133
3b+9c +27d = 10685

Resolviendo el sistema queda:

b = 2345.16
=271
d = 4483

Finalmente se tendra, aplicando la ec. (4.23):

P = 16629 + 234516 X + 271 X° +
+44.83 X°

Para 2010 (X = 5)

P = 16629 + 2345.16(5) + 271(5)* +
+ 4483 (5)°

P = 50139 habitantes.

Para 2020 (X = 6)

P = 16629 + 2345.16(6) + 271(6)* +
+ 44.83(6)°
P = 45299 habitantes.

Método de extension de la curva a ojo.

Este método consiste en graficar los datos de
poblacion en papel milimétrico. Se forma un par
de ejes coordenados: el de las ordenadas para
los datos de poblacién y el de las abscisas para
las fechas a que corresponden dichos datos.

Una vez que se tienen los puntos localizados. se
unen por medio de una linea que sera la curva
representantiva de la poblacién. Esta curva se
prolonga siguiendo la tendencia anterior, hasta
el tiempo futuro deseado, encontrandn asi la
poblacién en el eje de las ordenadas.
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Ejemplo 4.8

Estimar la poblacién para los anos 1990, 1995y
2000 de la pobiacién "A" con el método de
extension de la curva a ojo. Los datos censales
son los siguientes:

POBLACION A"
ANOS HABITANTES
1910 10290
1920 11 526
1930 12909
1940 14 s87
1950 16 629
1960 19 290
1970 22 762
1980 27 314

Solucién:

De la Figura 4.2 se obtiene

ANOS POBIACION

1990 2 230
1995 35 000
2000 376800

Método de comparacion con otias poblaciones.

En este método es necesario investigar otras
poblaciones semejantes en costumbres,
actividades, desarrollo, clima y situacion
geografica, a la poblacién en estudio y suponer
que ésta tendrd un desarrollo similar. Las
poblaciones comparadas deberan tener una
poblacion superior a la estudiada en el momento
que se haga el proyecto.

Para la solucion de un problema por este
método se dibuja una grafica semejante al
método anterior, sélo que ahora se graficara en
papel con rayado semilogaritmico. El eje de las
abscisas, en escala natural, representara los
tiempos y el eje de las ordenadas. en escala
logaritmica, la poblacion. Una vez graficada la

poblacién en estudio y las semejantes a ésta se
tomaran todas las curvas a partir del Ultimo
registro de la poblacién en estudio y se pasaran
paralelas, haciendo coincidir la parte inicial de
éstas con la parte final de la estudiada. A traves
de estas linea< se traza una intermedia que sea
representativa de la poblacion futura.

Ejemplo 4.9
Determinar la poblacién para los anos 1990,']'
1995 y 2000 de la poblacién "A" del ejemplo 4.8
por el método de comparacidn con ofras
poblaciones. y

Solucién. .

. . 1
Se encontraron tres poblaciones semejantes ala
estudiada. Los datos censales se presentan en

el cuadro 4.3.

De la figura 4.3, se obtienen los siguientes
resultados:

ANO | HABITANTES

1890 34 000
1995 35 000
2000 37 500

Prediccion con series cronologicas.

En los calculos realizados anteriormente s
utilizaron solo dos datos para los mét
aritmético y geomeétrico. En el método de
predicciones con series cronoldgicas se utiliz
toda la informacion disponible que se consider
representativa y adecuada (informacio
seleccionada).

La tendencia de una serie cronoldgica puede s
descrita por una recta si en cada intervalo d
tiempo la serie aumenta o disminuye en u
cantidad constante, Para determinar la rectaq
se apega a la estudiada. se utiliza el método de
los minimos cuadrados.
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1910 1920 1930 1940 1950 1960 1970 1980 1990 2000 2010
Tiempo (anos)

Figura 4.2.

Cuadro 4.3. Poblaciones semejantes a la poblacién "A* del ejemplo 4.8.

I ANO | POBLACION B | POBLACION C | POBLACION D
1910 14,800 20,107 - 20824
1920 16724 | 22681 23,739
1930 18,563 25,312 26,739
1940 20,791 28,709 30310
1950 23,701 32,619 35,159

l 1960 27,020 38,008 40,784

“ 1970 31,613 45,693 48,126

H 1980 37.936 52,889 54,270 !
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o de Jos minimos cuadrados.

relacion lineal entre dos variables queda
tada por una linearecta cuya ecuacion
eral es y=a+bx. El método de los minimos
es el procedimiento matematico
0 para determinar los valores numeéricos
constantes “a" y "b* en la ecuacion. El
odo utiliza el conjunto de observaciones que
sle caso son afnos y numero de habitantes.

a ejemplificar este método se utilizan los
censales que se presentan en el cuadro
4 (X" = anos; *y" = numero de habitantes)

yendo los valores del cuadro 4.4 en las
cuaciones normales

=na + bXx (4.24)

Lxy - abx + bXx? (4.25)

|

donde n representa el niumero de pares de
observaciones utilizadas en la regresion.

Sustituyendo en las ecuaciones (4.24) y (4.25),
se tiene que

135217 =8a + 15560 b
263 982 880 = 15 560 a + 30 268 400 b

Resolviendo el sistema de ecuaciones, se
obtiene que a = - 439 623.742 y
b = 234.71767, por lo tanto la ecuacion de
regresion es y = -439 623.742 + 234.7167 x,
que permite calcular la poblacion para cualquiet
ano:

ANO: X | POBLACION: Y
1971 23 005
1975 23 944
1990 27 484
1995 28 638
2000 | 29 812

- Cuadro 4.4. Datos censales y operaciones del método de minimos cuadrados del ejemplo 4.10.

L

| x y x ¥ xy

L 1910 10200 3648100 104040000 19482000
1920 115 6 3686400 132848676 2 129920
1930 12909 3724900 166642281 24914370
1840 14587 3763600 212780569 28298780
1950 16629 3602500 76520641 32426550
1960 | 18290 : 3841600 372104100 37808400
1970 2 762 3880900 518108644 44841140
19 0 27314 39@0400 745054596 54081720

Ix = 15560 | Fy = 135217 | 00 e 40 Iy = 2529 102 507 Iy = 263 882 880 "

Cuando la serie de datos no se ajusta a una
recta, por quedar los puntos muy dispersos en el
plano, puede intentarse el ajuste a una curva
logaritmica o exponencial. En forma similar al
método anterior la ecuacton esta representada

por:

Logy' = a + bx (4.26)
donde las constantes de regresion a y b se
calculan por el método de minimos cuadrados.
En este método la poblacion debe estar en
forma logaritmica, como se observa en el
cuadro 4.5.
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Cuadro 4.5.

Operaciones del método de minimos cuadrados del ejemplo 4.10
ajustando a una curva logaritmica.

1910 4.0086 10200 160689 7656.43
1920 4.0617 11526 16.4974 7798.46
1930 4.1109 12809 16.8995 7934.04
1940 4.1640 14587 17.3389 8078.16
1950 4.2209 16629 12.8160 82 0.76
1960 4,285 19290 18.363 88 99.19
1970 4. 572 22762 18.9852 8583.66
1980 44 64 27314 19.6816 8784.07
I x=15,560 Iy = 33.6450 ¥ = 30268400 Iy = 1416513 I xy = 65, 464.79

Sustituyendo los valores del cuadro 4.5 en las
ecuaciones normales

Ylogy = na + b¥x (4.27)

na + bXx

[

Ylog y (4.28)

Sustituyendo se tiene que:

33.645 =8a + 15.560 x
65466.70 = 15560 a + 30268 400 b

Resolviendo el sistema de ecuaciones, se
obtiene que a =- 7.49261685y b = 0.00601452
por lo tanto la ecuacion de regresion es y =-
74926 + 0.006014 x, a la que sacando su
antilogaritmo permite calcular la poblacién para
cualquier ano.

AfOx | LoGgYy POB *Y"
1971 4.36200 23015
1975 4.38606 24325
1990 4.47628 29942
1995 45064 32088
2000 45364 34389

4.3 USOS DEL AGUA

Generalmente, las aguas se clasifican, segun el
uso, en aguas de uso domeéstico, comercial,
industrial, publico y para la agricultura (Figura
4.4). En las de uso doméstico se incluye toda el
agua utilizada en las viviendas. La cantidad del
consumo domeéstico varia con el nivel de vida,
pero es proporcional al nimero de habitantes.

En ias de uso Gompreidl se incluye el agua

empleada en los distritos o zonas comerciales o
mercantiles, por personas que no habitan en
ellas. El agua de uso comercial se utiliza en
pequenas manufacturas, y al mismo fiempo
también en usos domésticos y, por consiguiente,
el consumo no puede establecerse con arreglo
e NUMero de usuarios de la zona comercial. Tal
gasto es mejor estimarlo con arreglo a la
superficie del suelo de los edificios alli situados.
El agua de uso industrial sirve para fines de
fabricacién y la cuantia de este uso no guarda
relacion alguna con la poblacién o nimero de
habitantes de una zona industrial. E! agua de
uso publico o municipal sirve para limpiar calles
y alcantarillas, riego de parques y jardines,
combate de incendios, usos recreativos y de
ornato asi como para edificios publicos o s
"medidor®. A veces se clasffican como de uso




CAPITULO 4 DATOS BASICOS DE PROYECTO

las pérdidas de agua por fugas en la pero es preferible que a este uso no le dé
uales representan frecuentemente una servicio el sistema de abastecimiento de agua
nsiderable del suministro total. El agua potable de la poblacion.

agricultura se utiliza para fines de riego

CORRIENTE TRANSFERENCIA DE|
SUPERFICIAL ACUIFERO OTRAS CUENCAS
1 A
i |
I TRATAMIENTO ]
USO URBANO
O— USO DOMESTICO  [—t
b & UsOPUBLICO |
(
|
L [ 1 |
| __usocomerciAL | -
¢ Il _[" Uso INDUSTRIAL 1 bt i
REUSO - : DESCARGA DE AGUA
) { TRATAMIENTO Y REUSO DE AGUA
DESALA ION RC!ARIO-T- SECUNDAR PRIMARIO
- TN
e cuqug Dﬂ~ —
|' .

Figura 4.4. Usos del agua.
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Consumos.

Los consumos de agua varian con los paises e
incluso con las regiones; asi, en las ciudades se
consume mayor cantidad que en las zonas
rurales. En efecto, las condiciones climatologicas
e hidrologicas de la region considerada, las
costumbres locales y el género de actividad de
los hab'tantes tiene una influencia directa en las
cantidades de agua consumida. Especificamente,
los factores que determinan el consumo son ios
que se describen a continuacion:

a) Cantidad de agua disponible.

La dfficultad para disponer de agua en las
fuentes de abastecimiento limita en ocasiones la
cantidad a distribuirse.

b) Tamano de la poblacién.

A medida que una poblacion crece, aumentan
sus necesidades de agua, destinada
principalmente a usos publicos e industriales.

c) Caracteristicas de la poblacion.

El consumo per-capita dependera de la actividad
basica y costumbres de la poblacién, asi como
de las caracteristicas de dicha actividad.

d) Clima.

Los climas extremosos son los que mas
influencia tienen en el consumo de agua, ya que
elevan éste cuando el clima es calido y lo
disminuyen cuando es frio, aunque en este caso
puede también incrementarse el consumo
debido al uso de calefaccion y a la rotura de
tuberias por la congelacion del agua.

e) Nivel economico.

A medida que el nivel economico de una
poblacion mejora, aumentan las exigencias en el
consumo de agua.

fy Existencia de alcantarillado.

Cuando una poblacién cuenta con redes de

alcantarilado a través de las cuales los
materiales de desecho son facimente
eliminables, el consumo de agua es mas elevado
que en poblaciones donde no se cuenta con tal
servicio.

g) Clase de abastecimiento.

El consumo en poblaciones que cuentan con un
sistema publico de abastecimiento es mayor que
en aquellas que tienen solo un sistema
rudimentario.

h) Calidad del agua.

El consumo de agua aumenta cuando su calidad
es mejor debido a que se diversifican sus usos.

i) Presion en la red,

La presion en la red afecta el consumo a través
de los derroches y perdidas. Una presién
excesiva aumenta la cantidad de agua
consumida, debido a las pérdidas en las juntas
y los derroches en piezas defectuosas.

j) Control de consumo.

El uso de medidores provoca una disminucion
en el consumo de agua ya que el usuario tiene
que pagar segun el volumen empleado.

Dotacion.

Se entiende por “dotacion”, la cantidad de agua
que se asigna a cada habitante y que
comprende todos los consumos de los servicios
que se hacen en un dia medio anual, incluyendo
pérdidas. Por supuesto que la dotacion de agua
potable, si el sistema de abastecimiento es
eficiente y suficiente, es funcién del clima, del
niomero de habitantes y sus costumbres, del
costo de agua distribuida y de las medidas de
control para evitar fugas, desperdicios y hacer
uso racional de ella. Se considera para fines de

proyecto ya sea la aplicacion de los datos |

experimentales que se recaben en la poblacién |
en cuestion, los que se adapten de otras en

condiciones similares o, a falta de éstos, se
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Cuadro 4.6. Dotacion de agua potable (I/lhab/dia).

-

Clima
Numero de habitantes

a5 Calido | Templado | Frio
2500 a 15q00 150 125 100

= 157 15000 a 30000 200 150 125
30000 a 70000 250 200 175
70000 a 150000 300 250 200
Mayor de 150000 350 300 250

normas de dotacion media en funcion del
ero de habitantes y el clima, como se indica
elCuadro 4.6, aplicable a las poblaciones del
, expresada en litros diarios por habitante
x hab) (Normas de proyecto para obras de
ovisionamiento de Agua Potable en
idades Urbanas de 1a Republica Mexicana.
cioh General de Agua Potable vy
arillado, SRH, 1974).
cifras del Cuadro 4.6 toman en cuenta el uso
méstico del agua que fluctia mas o menos
mo sigue en litros por habitante y por dia:

) Para bebida, de 20 a 30
ooc_ir]a y limpieza
Descarga de de 30 a 45
muebies sanitarias
Para baro de de 20 a 30
regadera

L Totat de 70 a 105

alo anterior hay que agregar lavado de coches
a razén de 20 a 200 litros por vehiculo, el riego
de patios y jardines que usan de 1 a 7 litros
diatios por metro cuadrado y el uso de aire
acondicionado arazon de 100 a 500 litros diarios
por habitante.

A fata de mediciones de consumo, son
suficientes las dotaciones medias ya citadas, sin
recurtir a teorizaciones para deducir cifras
probables. Es importante anotar que la

instalacion del alcantarillado repercute en el
aumento de consumo de agua.

Variaciones.

El consumo medio anual de agua en una
poblacion es el que resulta de muiltiplicar la
dotacion por el nimero de habitantes y por los
365 dias del afio:

Yl g = DI wadG (4.29)
1000

donde:

V.. = Es el consumo medio anual en m®

D = Esladotacion en l/hab/dia, y

P = Es el nimero de habitantes

El consumo medio diario anual (V) en m? es
por consiguiente:

DxP
1000

(4.30)

md

y el gasto medio diario anual (Q,) en litros por
segundo es

D xP

. 4.31
™ 86400 (4.3
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donde 86400 son los segundos que tiene un dia.

El gasto medio diario es la cantidad de agua
requerida para satisfacer las necesidades de una
poblacién en un dia de consumo promedio.

Las condiciones climaticas, los dias de trabajo
etcétera, tienden a causar amplias variaciones en
el consumo de agua. Durante la semana, el
lunes se producird el mayor consumo y el
domingo el mas bajo. En algunos meses se
observara un promedio diario de consumo mas
alto que el promedio anual. Especialmente el
tiempo caluroso producird una semana de
maximo consumo y ciertos dias superaran a
otros en cuanto a su demanda. También se
producen puntas de demanda durante el dia.
Habra una punta por la manana al empezar la
actividad del dia y un minimo hacia las cuatro de
la madrugada.

El gasto maximo diario alcanzara probablemente
el 120% del diario medio anual y puede llegar
hasta el 150%, es decir

Q,, = Q, x CVD (4.32)
donde:
Q,.0 = Es el gasto maximo diario en litros por

segundo.

Q,, = Es el gasto medio diario anual en litros

por segundo y

CVD = Es el coeficiente de variacion diaria.

El gasto maximo horario sera probablemente de
alrededor del 150% del promedio para aquel dia
y puede llegar hasta el 200%, o sea
Qun = Q, x CVD x CVH (4.33)
donde:

Qu, = Es el gasto maximo horario en litros por

segundo y

CVH = Es el coeficiente de variacion horaria.

De acuerdo a los Lineamientos Técnicos de la
CNA, se tienen los siguientes valores de los
coeficientes de variacion:

CvD 12a15
CVH 15a2

Los valores cominmente usados para proyecto
en la Republica Mexicana son;

CVD = 1.2
CVH =15

4.4 GASTOS DE DISENO

Los gastos de diseino para los componentes de
un sistema de abastecimiento de agua potable
se indican en la figura 4.5.

Ejemplo 4.11

Determine el gasto medio, maximo diario y
maximo horario que demandara una localidad
con una poblacion actual de 15 000 habitantes,
que ha presentado una tasa de crecimiento de
tipo geométrico del 4.5% anual. La localidad se
ubica en una regidn de clima templado. El
pesriodo de disefno es de 15 anos.

Solucién:
Pobl. actual = 15000 hab., de la ecuacion 4.10,
se tiene:

Pobl. futura = Pobl. actual x (1+i)' = ;15000
(1+0.045)"° = 29029 hab.

Poblacion de proyecto = 29 029 hab;
dotacion = 150 l/hab/dia, que corresponde a un
clima templado. A partir de las ecuaciones 4.31
a 433, se tiene:

29029 x 150

Q
4} 86400

= 5040 Ifs |

QMD = 1.2 x 50.40 = 60.48 I/s

QMH = 1.2 x 1.5 x 50.40 = 90.72 I/s

=
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COMPONENTE GASTO DE DISENO

1. FUENTE Y OBRA DE CAPTACION Qmo

2. CONDUCCION Quo

2. CONDUCCION {ALIMENTACION A LA RED) Qmo

3. POTABILIZADORA *

4. TANQUE DE REGULARIZACION Qo

5. RED OE DISTRIBUCION | Qi

DONDE

Qm = GASTO MEDIO Qm 6 Qup ENPROCESOS

QMD = GASTO MAXIMO DIARIO * Qm EN FUNCIONAMIENT O

HIDRAULICO
Qpti = GASTO MAXIMO HORARIO

Figura 4.5. Componentes del sistema de abastecimiento y sus gastos de diseno.
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Ejemplo 4.12

En fa figura 4.6 se muestra el diagrama del
sistema de abastecimiento de agua potable que

A partir del afo actual (1991), calcule:

ha de proyectarse para cierta ciudad que de a) La poblacion de proyecto para un periodo
acuerdo a su topografia ha sido dividida en dos de diseno de 15 anos (ver cuadro 4.2
zonas denominadas "alta" y "baja". La fuente de utilizando los métodos de incrementos
abastecimiento es el agua subterranea y la obra diferenciales, extension grafica e interés
de captacion se compone de tres pozos compuesto.
profundos que envian su caudal hacia un mismo
tanque superficial de concreto. Ya reunida el b) Los gastos de bombeo de los pozos
agua en este tanque, se rebombea hacia el considerando que el | y el Il proporcionan
tanque de regularizacion de la 2ona baja en 30 y 40% del gasto de diseno de la obra
donde se asienta el 40% de la poblacion total. de captacion respectivamente y bombean
El tanque bajo (TB) abastece de agua a la zona las 24 horas. El pozo Il bombea de 7:00
baja y al mismo tiempo se tiene en €l un equipo 17:00 horas. La dotacion es de 250 litros
de bombeo que eleva el agua hasta eltanque de por habitante y por dia para toda la
regularizacion de la zona alta, en la cual se poblacion.
asienta el 60% de la poblacion total.
c) Los gastos de diseno de las lineas de
Los censos de poblacion de esta localidad son conduccon 1 y 2 considerando que del
los siguientes: y céarcamo se rebombea solo 20 horas al da
hacia el tanque bajo y que de éste se
e o aies bombea agua durante 16 horas al dia haca
el tanque alto. |
1921 5459
1930 6710
1940 7065
1950 10587
1960 16556
1970 21164
1980 27476 |
1990 31112
Pozo 1
e LC-1 KI'B‘
i H-r/f [E.-_ u
Carcamo de ] ]
Rebombeo " |
L =
T A ) T
Pozo 111 LCg— :,_;1L\L_ _.:z__ai‘ljj[:iﬁ
SussesssRsEsamse)
@

TB: Tanque Bajo
TA: Tanque Alto

Figura 4.6. Esquema del problema 4.12.
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Solucion:

a) Calculo de la poblacion de proyecto:

E! afo al cual deberé estimarse la poblacion es
1991 + 15 = 2006

Aplicando el método de extension grafica se
observa en !a Figura 4.7 que para el ano 2006
podrian esperarse 36 600 habitantes.

Utilizando la ecuacion 4,10 del método de interés
compuesto se obtiene la tasa de crecimiento.

;=(31112 .

27476
anual

-1 =0.0125 es decir 1.25 %

Entonces
onuo = 31112 (1 » 0.0125)'® = 37953 habitantes.

Para aplicar el método de incrementos
diferenciales se descarta el primer dato por no
constituir 10 anos el periodo.

PRIMERA | SEQUNDA
OIFERENCIA | DIFERENGA
ARNO POBLACION
1930 6710
1940 7065 355
1950 10597 3532 3177
1960 16556 5959 2427
1970 21164 4508 -13s1
1980 27476 6312 1704
1390 31112 3636 2676
SUMA 24402 3281
n 6 L
PAOMEDIO 4067 656
1990 31112 4723 656
2000 35835 s379
2010 41214

interpolando se obtiene la poblacion del ano
2006

41214 - 35835

(2006 - 2000) + 35835
2010 - 2000

2006 ~

P,os = 39 062 habitantes

En resumen, se han obtenido los siguientes
resultados:

Hab.
Extension grafica 36600
Incrementos diferenciales | 39062
Interés compuesto 37953

El criterio que se aplica para definir la poblacion
de proyecto en este ejemplo es obtener el
promedio de los tres resultados:

Poblacion de proyecto: 37 871 habitantes.

b) Calculo de los gastos de bombeo de los
pozos.

El gasto de diseno de la obra de captacion es el
gasto maximo diario (Q,,,), como se indica en la
Figura 4.5. En consecuencia, los tres pozos en
conjuntodeberan suministrar el volumen maximo
diario.

D xP x CVD B 250 x 37871 x 1.2
1000 1000

VMD -

Vyo = 11,3613 m*

Como los pozos | y il deben satisfacer
respectivamente el 30 y 40% del consumo
maximo diario, al final del dia habran de producir
los siguientes voliimenes;

Pozo !
vV =

, 0.30 x 11361.3 = 3408.39 m° al dia

Pozo Il
V, = 0.40x 11361.3

454452 m, al dia

De acuerdo con los datos, estos pozos habran
de bombear continuamente las 24 horas, por lo
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Ejemplo 4.12

En la figura 4.6 se muestra el diagrama del
sistema de abastecimiento de agua potable que

A partir del ano actual (1991), calcule: ‘

ha de proyectarse para cierta ciudad que de a) La poblacion de proyecto para un periodo
acuerdo a su topografia ha sido dividida en dos de diseno de 15 anos (ver cuadro 4.2)
zonas denominadas "alta" y "baja”. La fuente de utiizando los métodos de incrementos
abastecimiento es el agua subterranea y la obra diferenciales, extension grafica e interés
de captacion se compone de tres pozos compuesto.
profundos que envian su caudal hacia un mismo
tanque superficial de concreto. Ya reunida el b) Llos gastos de bombeo de los pozos
agua en este tanque, se rebombea hacia el considerando que el | y el Ili proporcionan
tanque de regularizacion de la zona baja en 30 y 40% del gasto de diserio de la obra
donde se asienta el 40% de la poblacion total. de captacion respectivamente y bombean
El tanque bajo (TB) abastece de agua a la zona las 24 horas. El pozo || bombea de 7:.00 a
baja y al mismo tiempao se tiene en él un equipo 17:00 horas. La dotacion es de 250 litros
de bombeo que eleva el agua hasta el tanque de por habitante y por dia para toda ia
regularizacion de la zona alta, en la cual se poblacion.
asienta el 60% de la poblacion total.
c) Los gastos de diseio de las lineas de
Los censos de poblacion de esta localidad son conduccidn 1 y 2 considerando que del
los siguientes: ' carcamo se rebombea solo 20 horas al dia
hacia el tanque bajo y que de éste se
bombea agua durante 16 horas al dia hacia
Censo No. de habitantes
. el tanque alto.
1921 5459
1930 6710
1940 7065
1950 10587
1960 16556
1970 21164
1980 27476
1980 31112
Pozo 1
LC-1 e
o} |
Carcamo de mees
Rcebombeo 1
L =4
Pozo I T ]
LC2— & e J
SRS EREANREEEEN
L I N I
A T

TB: Tanque Bajo
TA: Tanque Alo

Figura 4.6. Esquema del problema 4.12.

54




CAPITULO 4 DATOS BASICOS DE PROYECTO

de la poblacion de proyecto:

ual debera estimarse la poblacion es
5 = 2006

do el método de extension grafica se
3 en la Figura 4.7 que para el ano 2006
1 esperarse 36 600 habitantes.

do la ecuacién 4.10 del método de interés

esto se obtiene la tasa de crecimiento.

_ ® _ 1 :0.0125 es decir 1.25 %

aplicar el meétodo de incrementos
ciales se descarta el primer dato por no
uir 10 anos el periodo.

PRIMERA SEGQUNDA
OIFERENCIA DIFERENCIA
POBLACION
G_? 10
7065 385
10587 3532 a7
18556 5959 2427
21164 4508 -1351
27476 8312 1704
nnz 3636 2676
24402 zm
6 5
| 4067 656
32 ar23 656
| 35835 5379
l 41214

se obtiene 1a poblacién del aio

= 31112 (1 + 0.0125)'® = 37953 habitantes.

p 41214 - 35835 505  2000) + 35835
2006 = 72010 - 2000

P.os = 39 062 habitantes

En resumen, se han obtenido los siguientes
resultados:

Hab.
Extensién grafica 36600
Incrementos diferenciales | 39062
Interés compuesto 37953

El criterio que se aplica para definir la poblacion
de proyecto en este ejemplo es obtener el
promedio de los tres resultados:

Poblacién de proyecto: 37 871 habitantes.

b) Calculo de los gastos de bombeo de los
pozos.

El gasto de diseno de la obra de captacién es el
gasto méaximo diario (Q,,,). como se indica en la
Figura 45. En consecuencia, los tres pozos en
conjuntodeberan suministrar el volumen maximo
diario.

D xP xCVD 250 x 37871 x 1.2
o 1000 1000

Vi = 11,361.3 m’

Como los pozos | y Wl deben satistacer
respectivamente el 30 y 40% del consumo
maximo diario, al final del dia habran de producir
los siguientes volimenes:

Poxo |
V, = 030x 11361.3 = 340839 m’ al dia

Pozo Il
V.= 040 x 11361.3

454452 m, al dia

De acuerdo con los datos, estos pozos habran
de bombear continuamente las 24 horas, por lo
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que sus gastos de bombeo respectivos seran:

o ' VOLUMEN
® ~ TIEMPO DE BOMBEO

Pozo |
Q, , = 240839 | 4000 - 39.45 !
24 x 60 x 60 S

Pozo itl
Qe dB3852 | . 1000 - 5260 )
24 x 60 x 60 5

El 30% del volumen medio diario restante debera
ser producido por el pozo I, esto es

Pozo Il
V, = 0.30 X 11361.3 = 3408.39 m* al dia

Pero este pozo sélo bombeara 10 horas
continuas (de 7:00 a 17:00 hrs), por lo que el
gasto de bombeo sera

Pozo Il

3408.39 |

Qg = ———"___ x 1000 = 94.68-
10 x 60 x 60 s

c) Gastos de disefio de las lineas de

conduccion.

De acuerdo con la Figura 4.5, el gasto de disefno
de una linea de conduccion es el gasto maximo
diaro (Q,), pero en este caso debe afectarse
por el lapso de bombeo, ya que este no es
continuo las 24 horas del dia.

Del carcamo de rebombeo al tanque bajo (TB):
20 horas de bombeo.

24 24

250 x 37871
L = —_——— e X
20

Q
16 =1 86400

) X
QLC-1 = 1578 '/S

Del tanque bajo al tanque alto: 16 horas d
bombeo.

24

Qg , = 22 x 06 QMD
Q. . .28 o5, 250 x 37871
-7 J6 seao0  * 2

Quc., = 1183515

Obsérvese que en el caso de la linea de
conduccion LC-2, el gasto maximo diario se h
multiplicado por 0.6 debido al hecho de que et
40% de dicho gasto se consume en la 2ona baja
por lo que sdélo tiene que bombearse al tanqu
aito el 60% restante.

En conclus'ion, no importa cuantas horas $§
bombee, el hecho es que siempre debera
tenerse al final del dia un volumen igual
consumo maximo diario, por lo que el gasto
maximo diario debera ser incrementado con un
factor de 24 /(horas de bombeo) para satisfacer
las necesidades de fa poblacién.
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...4_-F.___—u-—-———-————vwl——_é.:

i

10

1921 1830 1940 1580 lﬁ 1870 1880 1380 2006

2
_.-_.,_........__u___.r..._ﬂ__..:{

[ -+ EXENSON GRAFCA ]

Aplicacion del método de extension grafica para el calculo de la poblacion futura
del problema 4.12.

datos de poblacion de nueve ciudades diferentes que en 1990 eran del mismo tamano, se dan
n el Cuadro P1.

a) Representar estos datos sobre una hoja de papel milimétrico.

Indique el método o métodos de prevision de poblacidon que les serian aplicables a cada una de
- dichas ciudades.

Predigase la poblacion de la localidad cuyos datos se presentan en el Cuadro P2, para el ano 2000
utiizando proyecciones aritméticas y geométricas.

Si la poblacién de saturacion de la ciudad D del problema 1 se fija en 180,000 habitantes, calculese
su poblacion en 2005 segun el modelo geométrico decreciente.
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4.4

4.5

4.6

CUADRO P1

POBLACION

CIUDAD

A 24336 33484 40120 48424 46784 45982 43544
3] 13884 18650 22561 25086 25537 28884 36108
C 2024 4034 9241 13842 16379 17389 36585
D 6150 9533 11006 11223 | 12958 18999 37718
E 1690 3721 6844 16598 22584 30187 37395
F 30470 39165 41611 39532 37081 33251 27877
G 6185 8925 10303 14766 | 18071 28937 36047
H 21850 24803 25978 28749 29822 31558 38912
| 30345 34668 36192 36652 35763 36722 35249

CUADRO P2
ANO | POBLACION ANO POBLACION |l
1979 126700 1986 182000
1980 132400 1987 195200
1981 139200 1988 208700
1982 146000 1989 223600
1983 152600 1990 245900
1984 160700 1991 281400
1985 170600 1992 314000

Para un periodo de proyecto de 15 anos se desea calcular los gastos de disefio medio, maxir
diario y maximo horario de agua potable para el sistema de abastecimiento que se esta proyectas
para una ciudad que actualmente tiene 45,000 habitantes. Segun estimaciones del INEG}
crecimiento esperado sera de tipo geomeétrico con una tasa del 1.8% anual; la dotacion actual
de 250 l/hab/dia y se propone incrementarla arit: néticamente a razon del 0.5% anual. Considere
coeficientes de variacion frecuentemente usados en México.

Resuelva el Ejemplo 4.12, considerando una localidad para la cual se tienen los siguientes
censales:

ANO POBLACION
1930 i 12.115
1940 13,493
1950 12,389
1960 17.843
1970 24.337
1980 34,963
1990 48,674

El tanque de regularizacion mostrado en la Figura P-4.6 es alimentado por dos pozos en las hof
de bombeo indicadas. Ademas cuenta con dos salidas. una que da servicio a las demandas de
poblacion A y otra que abastece a una industria, segun las horas indicadas en la tigura. La i
es de 200 I/hab/dia y los coeficientes de variacion diaria y horaria son 1.2 y 1.5, respectivamen

a. Calcular el gasto de la linea de alimentacién a la red de distribucion.
b. Calcular la poblacion tedrica que atiende actualmente el sistema.

c. Calcular el déficit que tendra el sistema en 2l ano 2000, en I/s suponiendo un crecimiento de
geomeétrico con una tasa del 25% anual. '
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Pozo 1
10 Wis, 24 horas Poblacion A
TR
Pozo 2
56|/s, de 18 a 24 horas
Figura P-4.6

a poblacion sera abastecida por medio de dos pozos y una galeria filtrante, como se muestra en
Figura P-4.7.

P Pozo
A A

1_ Galeriafiltrante
| Bombea las 24 horas
4 Q=241s

Figura P-4.7

Calcule:

- a la poblacion de proyecto para un periodo de disefno de 15 anos utilizando el método de
| incrementos diferenciaies.

b. Si el pozo A proporciona un gasto igual at 65% del gasto del pozo B y los dos funcionan
unicamente durante 12 horas, ¢cual serd el gasto que debe producir cada pozo?

c. ¢Cudles seran los gastos de diseno de las lineas de conduccion 1, 2, 3y 4.

Los datos censaies son los siguientes:
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ANO

DD eWN =

7 {utimo censo)

Dotacion: 300 I/hab/dia
Coeficientes de variacion diaria y horaria: 1.2 y 1.5, respectivamente.
4.8 Una poblacion sera abastecida por medio de tres pozos, como se muestra en la Figura P-4.8.

Poze
No. 1

Carcamo A

{mhorwdia

%:
LCA

T8

65%dala
pobiacién

Poro
Ne.3

Figura P-4.8.
Calcule.

a. La poblacion de proyecto para un periodo de diseno de 15 anos utilizando el método de
incrementos diferenciales.

b. Los gastos de los pozos, si el pozo No. 1 y el No. 2 proporcionan 15% y 40% del gasto de diserio
de la obra de captacion, respectivamente,

c. Los gastos de diseno dr. las lineas de conduccion A y B, considerando que: el carcamo A
bombea soélo 20 horas al dia hacia el tanque bajo (TB) y el tanque bajo dara servicio al 65% de
la poblacion y de ahi se bombea agua durante 16 horas al dia hacia el tanque alto.

>

ANO POBLACION
1 24.679
2 28,894
3 23.999
4 54,396
5 21,185
6 (Gtmo censo) 151.805

Dotacién: 300 I/hab/dia
Coeficientes de variacion diaria y horaria: 1.15 y 1.4, respectivamente.




CAPITULO

S

r
el abastecimiento de agua se cuenta

cipamente con las aguas fluviales y las
terraneas. Ademas se utiliza el agua de los
antiales, lagos y embalses. En pequefa
, también se almacena agua de lluvia en
nas, perfo no es facil cuando se trata de
poblaciones importantes. Sin
, regiones en donde los enormes
s, unidos a la intensa evaporacion, agotan
disponibilidad de aguas superficiales y
ndas, la captacion y adecuado almacenaje

OBRAS DE CAPTACION

de las aguas de lluvia puede salvar la critica
situacién. La captacion de estas aguas puede
hacerse en los tejados o en areas especiales
debidamente dispuestas. Pero en estas
condiciones el agua arrastra las impurezas de
dichas superficies, por lo que para hacerla
potable es preciso fitrarla. La filtracion se
consigue mediante la adecuada instalacion de
un filtro en la misma cisterna. Un dispositivo de
este tipo se ilustra en la Figura 5.1.

ROTA:
SI SE COLOCA UNA BOMBA ASPIRANTE

N SECCION | MPELENTE PODRA ELEVARSE EL AGUA
- eﬁ REMOVIBLE A (/N TINACO QUE DISTRIBUYA EL AGUA
v b DENTRO DE LA CASA, COLOCANDO LA
‘ tr 1 TUBERIA NECESARIA
|32 PENDIENTE ]} S
- e I R
L= == |\ cala DEL
. B, e CAJA DEL
i ﬁ ? FILTRO
7T T\ DREN. \CASQUILLO METALICO _
PARA COLOCAR BOMBA
PLANTA
CONO PEREORADO DE
SELLO BAJADA DE AGUA
ABFALTICO
HOMBA  SECCION VALVU
REMOVI ks
Jem
W oM @ IRCTIVD
R O F T -y
: H IS e
PENDI w"ﬂuan- = 3 ‘
j % - »
R A LA BOMBA
3T S
i ‘ |
- i é\ |
""" = ALAMBRE

CORTR
Figura 5.1. Captacion de agua pluvial.
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El volumen de la cisterna puede calcularse de la
forma siguiente:

Ve =Dx30x(12-)x13xh (5.1)

donde:

V, = Volumen necesario para el consumo en
epoca de secas; {litros].

D = Dotacion en {l/hab/dia)

30 Dias del mes

(12-t)= Numero de meses secos, tes el nimero
de meses con lluvia

30% mas por seguridad
h = NuUmero de habiantes (usuarios).

Por otra parte:

P XA (5.2)
* 1000

donde

V., = Volumen anval captado [m’)

P = Precipitacion media anual (mm)

1000 = Factor de conversion de unidades

mm
i =m

tooo0 MM
m

A = Area de captacion en m?

Si V, < V, no existira probtema de suministro,
perosiV_> V_faltard agua. Entonces. al menos
debe tenerse que

V, =V,

Ejemplo 5.1

¢ Qué volumen de agua puede ser aimacenado
en una cisterna proxima a una casa rural. con un
area de captacién de 200 m?, si la precipitacion
media anual es de 90 cm ?

Solucion:

m

V, =90 cm (™ ) (200 m?) = 180 m"
100 cm

Ejemplo 5.2 |

Calcular el volumen de agua Que se debe
almacenar en una cisterna para una poblacion
de 5000 habitantes si se les asigna una dotacicn
de 200 I/hab/dia. La precipitacion media anual es
de 90 cm, y la época de lluvias dura 4 meses,

Solucion.

El volumen necesario para el consumo en
época de secas es de acuerdo con la ec. 5.1

V, = 200 .__.I_._._
hab dia

x 1.3 x 5000 hab = 3.12 x 10® |

x 30 dias x (12 - 4)

V,=3.12x10"m’
y el volumen anual captado es, por la ec. (52);

_ 900 x A
‘ 1000

Para que no exista problema de suministio,
menos debe tenerse que:

. =V, obien

900 x A

— =312 x10° m°
1000

El area de captacion es:

AL 3.12 x 10° x 1000

- 34666667 n?
900 6N

y el volumen

_ S00 x 346666.67

Ve
1000

V. = 312000 m’
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nclusion, no es factible para una poblacién
la de este ejemplo, la construccion de
tan grandes para la recoleccion y
enamiento de agua pluvial, y no debe
ender de ésta para el suministro, pero
poco deberia desaprovecharla.

faneacion de un sistema de abastecimiento
agua requiere que se determinen la calidad y
idad de aquélla y las fuentes con que se
e para su utilizacion. Estos factores pueden
erse mediante un reconccimiento sanitario.

RECONOCIMIENTO SANITARIO

‘importancia que tiene un reconocimiento
santario de las fuentes de agua no debe
menospreciarse. En el caso de un nuevo sistema
‘de abastecimiento, el reconccimiento sanitario
debe realizarse conjuntamente con la
recoleccién de los datos iniciales desde el punto
de vista de la ingenieria, cubriendo la
expiotacion de una fuente dada y su capacidad
para satisfacer las necesidades presentes Yy
futuras. El reconoacimiento sanitario debe incluir
lalocalizacion de cualquier riesgo contra lasalud
y la evaluacion de su importancia presente y
- futura. En el caso de un sistema ya construido,
el reconocimiento sanitario debe realizarse tan
frecuentemente como sea compatible con el
control de los peligros para la salud y para el
mantenimiento de una buena situacion sanitaria.

La informacion proporcionada por el
reconocimiento sanitario es esencial para una
completa interpretacion de los datos
bacteriolégicos Yy, frecuentemente, de los
guimicos. Dicha informacidn debe siempre
formar parte de los informes de laboratorio. Las
guias que a continuacién se mencionan cubren
los factores esenciales que deben ser
considerados en la etapa de Investigacion
Directa, seguin se explicd en el Capitulo 3.

No todos los rubros son aplicables a cualquier
abastecimiento y, ocasionalmente, algunos que
no aparecen constituiran aumentos importantes
ala lista que se presenta.

Abastecimiento con agua subtemnanea.

a) Caracteristicas geologicas locales; pendientes
del terreno superficial.

b) Naturaleza de los suelos y de los estratos
porosos inferiores, ya sean arcilla, arena,
grava, roca {especialmente calizas porosas);
granulometria de laarena y grava; espesor de
los estratos que contienen agua; profundidad
del nwel freético, localizacion y registro de
pozos locales ya sea que estén en uso o
abandonados.

c) Pendiente del manto freético de preferencia
determinada de la observaciéon de pozos
existentes o de pozos de prueba, o
estimandola por la pendiente del terreno
superficial, sin la exactitud que este
procedimiento implica.

d) Extension de la superficie de escurrimientos
que puede aportar agua para el
abastecimiento.

e) Naturaleza, distancia y direccion de las
fuentes de contaminacioén locales.

f) Posibilidad de que el agua de desague
superficial penetre en el sistema y de que los
pozos se inunden; métodos de proteccion.

g) Métodos utilizados para proteccion del
abastecimiento contra la contaminacion, por
medio del tratamiento de las aguas
residuales, disposicion de desechos vy
similares.

h) Caracteristicas constructivas del pozo:
materiales, diametro, profundidad del ademe;
profundidad de pichanchas o cedazos y su
longitud.

i) Proteccion superior y lateral del pozo.

j) Construccion de la caseta de bombeo (pisos,
desagues, etc.); capacidad de las bombas;
abatimiento cuando las bombas estan en

operacion.

k) Disponibilidad de wun abastecimiento
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peligroso, que pueda utilizarse en sustitucion
del abastecimiento normal, ocasionando
peligros para la salud publica.

Desinfeccion: equipos, supervision, estuches
para pruebas u otros tipos de control de
laboratorio.

Absstecimiento con agua superficial.

a)

b)

c)

d)

e)

g)

h)

)

Naturaleza geoldgica de la superficie;
caracteristicas de los suelos y de las rocas

Caracteristicas de la vegetacion, bosques;
tierra cultivada e irrigacion, incluyendo
salinidad, efecto en el agua de riego, etc.

Poblaciéon y poblacién con alcantarilado por
kilbmetro cuadrado de superficie de
captacion.

Métodos para la disposicion de las aguas
residuales, ya sea por medio de su
desviacion de la cuenca o por tratamiento.

Caracteristicas y eficiencia de las plantas de
tratamiento de las aguas residuales en el
interior de la cuenca.

Proximidad de fuentes de contaminacién fecal
en la toma de abastecimiento del agua.

Proximidad, fuentes y caracteristicas de lkos
desechos industriales, salmueras de campos
petroleros, aguas acidas de origen minero,
etc.

Caracter’isticas del abastecimiento en cuanto
a cantidad.

Para abastecimientos de lagos o represas,
datos de direccién y velocidad de los vientos;
acarreos de contaminantes; datos relativos a
luz solar (algas).

Caracteristicas y calfidad del agua cruda,
organismos coliformes (NMP), algas,
turbiedad, color, constituyentes minerales
objetables.

k)

Periodo nominal de retencion en larepresa o
en el deposito de aimacenamiento.

Tiempo minimo probable que requiere el

agua para escurrir desde las fuentes de
contaminacion hasta la represa y al través de
la obra de toma en la represa.

m) Forma de la represa, haciendo referencia

n)

o)

P)

q)

5.2 CAPTACION DE AGUAS SUPERFICIALES !

Para el
superficiales se requiere obtener, ademas de la

a posibles corrientes de agua inducidas, ya
sea por el viento o descarga de la represa,
desde la bocatoma hasta la admision: al
sistema.

Medidas de proteccion en relacion con la
utilizacion de la cuenca colectora para el
control de pesca, utilizacion de botes,
acuatizaje de aeroplanos, natacion, vadeo,
corte de hielo, tolerancia de animales ya sea
en las zonas marginales, sobre o en el interior
de las aguas, etc.

|
Eficiencia y constancia de las actividades de
vigilancia.

Potabilizacion del agua: clase y condiciones
adecuadas de los equipos; existencia de
refacciones; efectividad de los procesos de
potabilizacion; evaluacion de la supervisiony
realizacién de pruebas; tiempo de contacto
después de la desinfeccion; determinacion
del cloro libre residual.

Instalaciones de bombeo; caseta de bombeo,

capacidad de bombas y de unidades de
repuesto, instalaciones para almacenamiento.

diseno de obras de captacion

informacion del apartado 5.1, la siguiente: |

a) Datos Hidrologicos J

(o)
(o)

!
Gastos medio, maximo y minimo |
Niveles de agua normal, extraordinario y
minimo [
Caracteristicas de la cuenca; erosion y |
sedimentacion
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de inundaciones y arrastre de
flotantes

os Economicos

acion de alternativas y eleccion de la
econbmica que cumpla con los

erimientos técnicos

res costos de construccién, operacion y

ntenimiento

o de las obras de proteccion

de tenencia del terreno

ESTACION DE BOMBEO
FLOTANTE

NIVEL MAXIMO

o

Dependiendo de las caracteristicas hidroldgicas
de la corriente, las obras de captacién pueden
agruparse en los cuatro tipos generales
siguientes:

1. Para grandes variaciones en los niveles de la
superficie libre

1.a) Torres para captar el agua a diferentes
niveles, en las margenes o en el punto
mas profundo del rio, Figura 5.2.

1.b) Estaciones de bombeo flotantes.
También pueden usarse en lagos o
embalses. Figura 5.3.

= ¢
L SUCCION

TUBERIA
FLEXIBLE

————

A NIVEL MINIMO

Figura 5.3. Estacion flotante.
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2. Para pequenas oscilaciones en los niveles de
la superficie libre.

2.a) Estaciones de bombeo fijas, con toma
directa en el ric o en un carcamo. Figura
5.4.

2b) Canales de derivacion con, o sin,
desarenadores. Una estructura de este
tipo comprende esencialmente:

Un muro equipado corrientemente de una
compuerta en prevencion de las crecidas;
(Vs)-

Figura 5.4.a. En un carcamo

CORTE
Figura 5.5.a. Canal de derivacion.

Una incision de la margen provista de
compuertas que permitan detener las aguas
en exceso y cerrar la toma; (V,).

Un canal (c) que, partiendo de la incision,
lleve en su origen un vertedor (D) que permita
el retorno del agua sobrante al rio y

Una compuerta (V,;) que permita cerrar
compietamente el canal. Figura 5.5.

Figura 5.4.b. En rio

Figura 5.5.b. Canal de derivacion.
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currimientos con pequerios tirantes.

‘Presas derivadoras o diques con toma
directa, Figura 5.6.

vt =L!

cto estructural de la cortina estara sujeto

as de Proyecto y aprobacion de la

ade Agricultura y Recursos Hidraulicos.

CORTE

CORTE

CORTE

3.b)

3.c)

Oique con caja y vertedor lateral, Figura
57.

Dique con vertedor y caja central, Figura
5.8.

|V

ELEVACION

Figura 5.6. Presas derivadoras con toma directa.

2. CAJA

VERTEDOR o

.1t LIMPIEZA

—

PLANTA

Figura 5.7. Muro vertedor con caja y vertedor lateral.

PLANTA

Figura 5.8. Muro vertedor con caja central y toma.
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5.2.1 Captacién directa por gravedad o por
bombeo.

Cuando las aguas de un rio estan relativamente
libres de materiales de arrastre en toda época
del ano, el dispositivo de captacion mas sencillo
es un tubo sumergido. Es conveniente orientar la
entrada del tubo en forma tal que no quede
enfrente de la direccion de la corriente, y
protegerla con malla metalica contra el paso de
objetos flotantes. (Figura 5.9).

La sumergencia del dispositivo debe ser
suficiente para asegurar la entrada del gasto
previsto en el sistema. En vista de que la
direccion y velocidad de la corriente no pueden
determinarse con exactitud en la zona de
acercamiento, es conveniente asumir una
pérdida por entrada de V?%/2g, siendo V la
velocidad de flujo en el tubo para el diametro y
gasto dados y g la aceleracién de la gravedad.

Figura 59. Métodos de proteccion de la entrada a la linea de conducc'ion.

En el caso en que la captacion por gravedad no
sea factible, debido a la topografia, el método de
captacién recomendable es por bombeo. De las
bombas disponibles comercialmente, la bomba
centrifuga horizontal tiene la ventaja de que la
ubicacion del equipo de bombeo y el punto de
captacion pueden ser distintos, o sea que la
estacion de bombeo puede construirse en el sitio

Esa pérdida se aumenta considerablemente si
la entrada esta protegida con rejillas y su valor
puede estimarse tomando en cuenta el area libre
de penetracion y el coeficiente de contraccién
del flujo a través de la rejilla. Si por ejemplo una
rejilla reduce el area libre del tubo en un 40%y
el coeficiente de contraccion es delorden de 0.5,
la pérdida por entrada sera de

1 . V?

Si la captacion es por gravedad, normalmente es
necesario represar las aguas por medio de un
dique (Figura 5.6) a fin de instalar la tuberia por
encima del nivel de la maxima crecida.

mas favorable desde el punto de vista
cimentacién, acceso, proteccion conti
inundaciones, etc. Su desventaja principal
que la altura de succion queda limitada y
desnivel maximo permisible entre la bomba y
nivel de bombeo, es relativamente pequei
(Figura 5.10).
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bomba  centrifuga vertical (tipo pozo
ndo} tiene mayor eficiencia que la
zontal, pero el costo inicial del equipo es
of y la estacibn de bombeo tiene que

PLATAFORMA

e puede afirmar que cuando se trata de la
captacion directa de las aguas superficiales, el
pode bomba méas cominmente empleada es la
entrifuga  horizontal. Su localizaciéon
recomendable en curvas se ilustra en la Figura
2.

ependiendo de la maxima altura de succion, el
2quipo de bombeo puede instalarse fijo; en una
structura movi que se desplaza sobre una
ataforma inclinada, siguiendo la variacion
horizontal y vertical del rio, o bien sobre
: uras flotantes.

ubicarse directamente por encima del punto de
captacion. Esta condicidon a veces representa
problemas graves de cimentacion, resultando
obras de costo sumamente elevado, Figura5.11.

PLATAFORMA

Figura 5.10. Captacion directa con bomba centrifuga horizontal.

Figura 5.11. Captacion directa con bomba centrifuga vertical.

Estacién de bombeo fija.

En caso de que la altura de succibn no
sobrepase los 4 a 6 m (a alturas moderadas
sobre el nivel del mar), la estacion de bombeo
se ubica en terreno firme, con suelo de
cimentacién adecuado, en sitio accesible y
protegido contra inundaciones. Si se trata de rios
pequenos, las aguas normalmente se represan
por medio de un dique, a fin de asegurar la
profundidad minima necesaria para la captacion
del gasto requerido. Si el curso de agua es
suficientemente profundo, la succidn
simplemente se proyecta por debajo del nivel
minimo, con la sumergencia necesaria.
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Figura 5.12. Localizacion recomendable de la toma directa en curvas.

En algunos rios gr indes hay una marcada
dferencia en la cal dad del agua a distintos
niveles, sobre tod , durante las crecidas. En
estos casos convit.ne proveer al dispositivo de
captacidon de ur medio adecuado para la
seleccion de la profundidad de captacionla
forma mas sencilia seria instalando una tuberia
flexible parala st ccion y colgando la pichancha
de una pequena balsa bien anclada (Figura
5.13).

Estacion de bot.ibeo flotante

Cuando la variacion entre el nivel maximo y
minimo de un rio es mayor que la altura maxima
de succion, las aguas del mismo no pueden ser
captadas por una bomba centrifuga horizontal
instalada a una cota fija, y a menos que la
construccion de estructuras de soporte costosas
quede plenamente justificada por la importancia
y magnitud de las obras, el método indicado
para la captacion de las aguas es pdr medio de
bombas centrifugas horizontales, instaladas
sobre plataforma flotante o balsa segun se
esquematiza en la Figura 5.3.

Las dimensiones de las balsas estaran en
funcion del tamano y peso del equipo de
bombeo. Con base en el espacio requerido para
el equipo de bombeo, acceso y circulacion,

ZONA D
SEDIMENTOSO
PLAYA NO
RECOMENDABLE

I,/POSIBILIDAD DE EROSION O DERRUMBE.

s

SITIO PARA LA TOMA CUANDO NO HAYA

POCO RECOMENDABLE.

ZONA DE DERRUMBE POSIBLE
«+—3"~ POCO RECOMENDABLE

cloradores y tanquilla de mezcla si los ha
tanque de combustible, malacates, etc., s
determina la superficie necesaria. Se calcul
luego la sobrecarga fija y movil y se disera &
estructura de soporte para la misma. Con bas
en dicha sobrecarga y el peso propio de &
estructura, se determina el volumen de aguaé
ser desplazada, esto es, el calado necesak
para una superficie dada. Las dimensiones d
los flotadores en si, se determinan por tante
sucesivo, tomando en cuenta el calado adicior
por concepto del peso propio de diches:
flotadores, y el bordo libre necesario.

Estacion de bombeo sobre piataforma movil -

En algunos casos la construccion de um
estacion de bombeo flotante presel
problemas, debido a corrientes fuertes que @
ponen en peligro, fondo inestable que dificultal
anclaje firme, orilla del rio vertical con a
dificil durante el nivel de estiaje. trafico flu _
intenso, etc. En estas circunstancias pued
idearse un medio adecuado para seguir |
variaciones del nivel del rio, con el equipo
bombeo instalado en tierra firme, pero sobre uf
plataforma movil. La figura 5.14 muestta
solucion de este tipo.
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Figura 5.13.
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Figura 5.14. Estacién de bombeo mévil, instalada en una plataforma desplazable sobre rieles.

71




ABASTECIMIENTO DE AGUA POTABLE

La orilla casi vertical del rio se excava en un
angulo de 45 grados aproximadamente, y se
construye una placa de concreto armado con
dos rieles de acero a todo lo largo. La placa se
ancla convenientemente y sirve de cimentacion
a los rieles. El equipo de bombeo, consistente
de una bomba centrifuga y motor diesel, se
instala sobre una plataforma moévil que rueda
sobre los rieles a posiciones predeterminadas,
en las cuales puede fijarse a dichos rieles por
medio de tornillos. Un malacate de transmision
facilita el cambio de posicion de la plataforma.
Las tuberias de succi¥dn y de descarga se
instalan en ambos lados del equipo, dejando en
las posiciones previstas, derivaciones para
conectar la bomba por medio de mangueras
flexibles con junta universal. En la misma forma
puede llevarse la solucidn de cloro al clorador
impulsado por el motor de la bomba, mediante
tuberias de plastico. La succidon ubicada por
debajo del nivel minimo del rio, se proyecta en
el agua en forma de voladizo desde el ultimo
soporte. La posicion mas baja de la bomba
queda a unos dos metros por encima del nivel
minimo del rio, Para emplear esta solucion es
indispensable tener un buen terreno de
cimentacién y orillas estabilizadas.

5.2.2 Captacion por medio de vertedor
lateral.

Cuando el dispositivo de captac’idn en un curso
superficial estd expuesto a impactos de
consideracion debido a cantos rodados, troncos
de arboles, etc., arrastrados por las crecidas, el
método de captacion directa resulta inadecuado,
por lo fragil que es un tubo proyectado en el
paso de la corriente. En estos casos puede
recurrise al empleo de un tanque o canal de
concreto armado, provisto de vertedor lateral.

Igualmente, si el gasto que se requiere captar es
de cierta consideracion, la sumergencia
requerida para algunos tipos de dsspositivos de
captacidn puede resultar excesiva, y la solucion
alternativa es un canal lateral con su vertedor
correspondiente. Esto es especialmente valido
en el caso de algunos rios que traen mucha
arena durante las crecidas violentas, y el material
depositado puede cubrir el dispositivo de

captacion en corto tiempo.

De acuerdo con la definicion que se emplea en
la hidraulica, el vertedor lateral es un dispositvo
que permite el paso del agua por encima de una
cresta, orientada en sentido paralelo a la
direccion principal de la corriente. Mediante la
ubicacién de la cresta por debajo del nivel
normal de las aguas, se produce un gradiente
hidraulico hacia la misma, y parte del flujo
cambia su direccidn original en sentkk
aproximadamente ortogonal. Mientras mayor sea
el gradiente hidraulico y la longitud de la cresta
mayor sera la descarga atraveés del vertedor, Pot
otra parte, mientras mayor sea la velocidad
original de la corriente, o sea la paralela a I
cresta, menor serd la descarga. Hay pof
consiguiente cuatro cantidades que definen
funcionamiento de un vertedor lateral, que son:
la descarga o gasto Q; el gradiente hidraulico
hacia la cresta del vertedor, la velocilad de £
corriente y la longitud de la cresta. Conociends
tres de estas cantidades puede calcularse
cuarta. Sin embargo, la teoria de los vertedore
laterales exige calculos sumamente laboriosos
aun en los casos en que existen solucione
analiticas bien definidas. En el disefo de obsa
de captacion para gastos moderado
normalmente no es necesario recurrii a
desarrollo de la "Ecuacion de Momentum®,
se aplica a los vertedores laterales. El proposi
que se persigue es el diseno de una estructur
economica, capaz de captar el gasto previsto; e
caso de que dicho gasto sea pequeno, f
economia lograda a base de calculos exactos, &
insignificante en la mayoria de los casos.

Por consiguiente, el problema se reduce
determinar la carga necesaria sobre una cres
de longitud dada, o la longitud requerida d
cresta para una carga fija.

Veamos por ejemplo el caso practico de i
curso supefficial de agua, con caudal med
moderado. Se construye un dique para aseguf
una altura minima de agua sobre el disposili
de captacion. El gasto Q,,, requerido se
por medio de un tanque lateral, mientras quel
exceso sigue su curso normal a través
vertedor de rebose del dique (Figura $.15).
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TJANQUE DE CAPTACION
CON TAPA REMOVIBLE

{DIOUE)

1ento de la seccion transversal debido al
amiento causado por el dique, resulta en
ccién considerable de la velocidad de
Si bien dicha velocidad se aumenta en la
ania del vertedor de rebose, su valor es
o en las zonas cercanas al anclaje del
g en la orilla. Un tanque lateral con su
correspondiente, ubicado en esas
5, causard un flujo de direccidon casi
andicular a la cresta del vertedor.

scarga através de un vertedor rectangular
e epresarse por la frmula general

(54)

indicada.

VERTEDOR
LATERAL

Figura 5.15. Dique-toma con tanque y vertedor lateral.

Tomando los coeficientes de la Figura 5.16
(curva A), la variacion del gasto por metro lineal
de cresta angular para el caso de vertedores
orientados en el sentido perpendicular a la
direccion de la corriente se ilustra en el Cuadro
5.1. De acuerdo con esta tabla, si el tanque de
captacion y su vertedor correspondiente
estuviesen orientados en el sentido
perpendicular a la direccidon de la corriente, un
aumento en la carga sobre la crestade3 cma
10 cm causaria un aumento en e! gasto de 7.4
\/sad7.51s.

adro 5.1. Descarga aproximada en I's por metro lineal de cresta angular para la carga h

=3cm h=5cm
=741ls || q=1581s

h=10cm h=15cm h =20cm
qQq=4751|/s

q=8621ls || q=13801/s




ABASTECIMIENTO DE AGUA POTABLE

25
B)

= 20

L ©

et © | 1 15

s § A

ek =

g - 10

£°5

2] il

;i 05

!

0 010 0.20 0.30 0.40

CARGA SOBRE EL VERTEDOR (h En m)

TIPOS DE VERTEDORES

Figura 5.16. Caracteristicas de los vertedores de caida libre.
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as palabras, si en lugar de 3 cm de carga,
arios para un gasto de 7.4 |/s aseguramos
| carga de 10 cm, tenemos un factor de
fidad de 475/7.4 = 6.4 en el gasto. Es
ente que el asegurar esa carga adicional
k cresta no representa exceso de costo
 los gastos de captacion indicados. Por
guiente, la manera mas sencilla para
enar los vertedores laterales en caso de
tos pequenos, es suponiendo una direccion
e flujo perpendicular a la cresta y calculando el
jpositivo con amplio margen de seguridad.

fijlar el nivel del veitedor de rebose del dique
respecto a la cresta del vertedor del tanque
al, automaticamente queda fijada la carga
ima sobre dicha cresta. Durante las crecidas,

asto y la velocidad de la corriente aumentan
onsiderablemente y las condiciones del flujo
acia el tanque difieren mucho de la suposicion
iginal, Sin embargo, la carga disponible sobre
| vertedor lateral aumenta en la misma
proporcion que la altura de agua sobre el rebose
' digue. Por consiguiente, el factor de
eguridad en el gasto de captacion aumentara
ambién, ya que dicho gasto permanece
nstante. En esta forma el vertedor lateral
dculado para las condiciones del caudal
inimo del rio trabajara correctamente durante
85 crecidas también, siempre y cuando el
anque de captacion quede retirado del rebose
deldique. En el caso extremo en que el vertedor
de rebose del dique ocupe todo el ancho del rio,
Jebe tomarse en cuenta la influencia de la
velocidad de corriente, en la descarga a través
del vertedor lateral. La cresta del vertedor del
tanque lateral de captacion se fija en relacion
con la cota de rebose del dique, previendo
amplio margen de seguridad para la descarga
del gasto de captacion.

E]empto 53

" Elancho de un rio en el sitio escogido para el

- dique toma es de 8 m. Su caudal medio es de
100 Vs, siendo el gasto de crecida de 15001/s y
el caudal de estiaje de 50 V/s. Se quiere captar
un gasto fijo de 30 I/s por medio de una tanque
y vertedor lateral. La longitud del tanque de
captacion no debe sobrepasar los 2.0 m debido
a la topografia de la zona de acercamiento.

Soiucion.

Haciendo referencia a la Figura 5.17, la cresta
libre del vertedor es de 1.70 m. Para el gasto de
captacion de 30 I/s se requiere una carga de
5.3 cm. Sobre la cresta:

Q% CLh*2;
2 2
h« (3322930 y3_00s3m
cl’ ~ Tas x 17

Aplicando un factor de seguridad de 4, fijamos la
carga minima en 20 cm.

Empleando un vertedor de rebose de 1.5 m de
longitud, et caudal minimo de 50 i/s menos el
gasto de captacion resultara en
aproximadamente 5 cm de carga sobre dicho
rebose.

q = ch®?; Q = CLh*?

2

Q.: 005 - 0031
h = (2)7 = (e o
CL 145 x 15

h=0044 m = 5cm

En consecuencia, la diferencia de altura entre la
cresta del vertedor lateral y el nivel de rebose
debe ser de 20 -5 = 15 cm.

El caudal medio del rio es de 100 t/s, por
consiguiente el veitedor de rebose del dique
debera tener una capacidad de 100-30 = 70 |/s,
Para el ancho escogido de 1.5 m este gasto
resultara en 10 cm de carga:

2
h = ( 0.070 }> =010 m
1.5 x 1.5
El caudal de crecida es de 1500 I/s. De acuerdo
a la Figura 5.17, el ancho del vertedor de crecida
es de 7.8 m. Una altura de agua de 25 cm
admite aproximadamente un gasto de 1690 I/s.

Q = 1.54x1.5 (0.10+0.25)>* + 153 (7.80 -
1.5) (0.25)**
Q = 0480 + 1.210 = 1.69 m¥/s

Las dimensiones adoptadas se senalan en la
Figura 5.17.
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VERTEDOR DE CRECIDA

I VERTEDOR
DE REBOSE
1.50

0.50
_h g e

= LIMPIEZA

CORTE A- A

Figura 5.17

5.2.3 Captaciébn por medio de caja central
ubicada por debajo del vertedor de
rebose.

Un dispositivo de este tipo tiene la ventaja sobre
los anteriores de que no se ve afectado por la
cantidad de sedimentos depositados por el rio;
ésto es que cumple sus propositos aun en el
caso extremo en el cual el pequeno embalse

VERTEDOR DE
REBOSE

REJILLA

CONDUCCION

1 I

PLANTA

formado por el dique se llene por completo d
material de arrastre. El dispositivo en cuestion
consiste en un tanque, caja central o canal,
ubicado en el mismo cuerpo del dique-toma,
debajo del vertedor de rebose del mismo
ocupando todo el ancho de dicho verte
Haciendo referencia a la Figura 5.18,
funcionamiento del dispositivo es como sigue:

VERTEDOR DE
CRECIDA

TANQUE DE TUBO DE

P IELA
DEL Diau CAPTACION

Figura 5.18. Dique-toma con tanque de captacién por debajo del vertedor de rebose.
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} caudal medio del rio pasa a través del
tedor de rebose del dique. tUna parte de
ocaudalcae en el canal ubicado por debajo
veritedor, y es conducido por un tubo hasta
ca del anclaje lateral del dique, de donde
anca la "linea de aduccién o toma". La entrada
canal estd protegida contra el paso de
glerial grueso de arrastre o materia flotante,
medio de una rejilla, cuyas barras estan
ientadas paralelas a la direccion de la
orriente.

%or la ata velocidad del flujo, no puede ocurrir
gimentacion en esa zona, y en el tanque o
anal entraran solamente aquelias particulas en
uspension que ningun dispositivo de captacion
tecta puede eliminar.

e dispositivo de captacion tiene sin embargo
3l inconveniente de permitir la inclusion de gran
anlidad de aire a la linea de conduccidn,
gbido a la turbulencia que se produce en la
gjila. El aire en las tuberias supone una
ondicion altamente perjudicial segtin se veraen
| Capitulo 6.

E. OBRAS DE CAPTACION PARA AGUA
SUBTERRANEA

A4s aguas subterraneas constituyen importantes
fuentes de abastecimiento de agua. Tienen,
omo ya se ha mencionado en el capitulo 2,
chas ventajas. En general, el agua no
gquiere un tratamiento complicado y las
antidades de agua disponible son mas seguras.
algunos casos, el descenso de los niveles de
agua en los pozos ha causado su abandono;
pero en la actualidad, los modernos métodos de
gsligacion que permiten una aproximacion
huy Segurade los recursos de agua subterranea
para una prolongada produccién. Las posibles
bras de captacion para este tipo de agua son:

q‘} Cajas de Manantial,
b) Pozos; y

_¢) Galerias filtrantes

5.3.1 Manantiales

Las aguas de manantial generalmente fluyen
desde un estrato acuifero de arena y grava, y
afloran a la superficie debido a la presencia de
un estrato de material impermeable, tal como
arcilla o roca, que les impide fluir e infiltrarse.
Los mejores lugares para buscar manantiales
son las laderas de montanas. La vegetacion
verde en un cierto punto de un area seca puede
indicar la presencia de un manantial, o puede
encontrarse alguno si se sigue una corriente
hacia aguas arriba. Los habitantes de la zona
son los mejores guias, y probablemente conocen
los manantiales del area.

El agua de manantial es generalmente potabie,
pero puede contaminarse si aflora en un
estanque o al fluir sobre el terreno. Por esta
razon el manantial debe protegerse con
mamposteria de tabique o piedra, de manera
que el agua fluya directamente hacia una tuberia,
evitando asi que pueda ser contaminada.

Para proteger el manantial debe excavarse la
ladera donde el agua estd aflorando vy
construirse un tanque o "caja de manantial®,
como se muestra en la Figura 5.19. Debe
tenerse el cuidado de no excavar demasiado en
el estrato impermeable, ya que puede
provocarse que el manantial desaparezca o
aflore en oftro sitio.

Antes de construir el muro de la caja de
manantial adyacente a la ladera, es conveniente
apilar rocas sin juntear contra el “ojo del
manantial". Esto es con el fin construir una
cimentacion adecuada del muro posterior de la
caja por una parte, y por otra para evitar que al
saiir el agua deslave el material del acuifero
hacia afuera. Debe tenerse presente que
después de una lluvia el agua puede fluir mas
rapidamente por lo que las rocas deben quedar
firmemente colocadas. Esto puede requerir rocas
de gran tamano, quiza con algunas rocas
pequenas, grava e incluso arena para llenar los
espacios entre ellas.

La tuberia de salida debe estar colocada a
cuando menos 10 cm sobre el fondo de la caja
del manantial, y bajo el nwel donde aftora el
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Figura 5.19.

agua, st es posible. Si el nivel del agua en la
caja del manantial fuera muy alto, los sedimentos
podrian bloquear el afloramiento del agua. En el
extremo de la tuberia de salida localizado en el
interior de la caja, debe instalarse un filtro para
evitar que piedras, ranas u otros objetos
obstruyan la tuberia. Una manera de hacer este
fitro es con un tramo corto de tuberia de
polietileno, taponado en un extremo y con
pequenas perforaciones a su alrededor. Tambien
debe instalarse una tuberia de demasias de
diametro suficiente para desaguar el gasto
maximo del manantial en época de lluvias. Esta
tuberia también debe estar bajo el nivel de
afloramiento del agua. El extremo de la tuberia
de demasias localizado en el interior de la caja
debe quedar cubierto con un filtro adecuado
para mantener fuera a los mosquitos y a las
ranas, que pueden bloquear las tuberias. La losa
de la caja debe quedar al menos 30 cm arriba
del nivel del terreno para evitar que el agua de
lluvia entre a la caja. También con esta finalidad
el registro que se construya en el techo de la
caja debe tener un reborde de 10 cm. La tapa
de!registro debe quedar asegurada con bisagras
y candado. Una tercera tuberia localizada en el
fondo de la caja se instala con la finalidad de
extraer los sedimentos. Esta tuberia debe tener
en su extremo un tapon que no pueda retirar

o —

-«-‘-‘——---'_.;;._—'1:T

Caja de manantial. El detalle muestra la union de ia tuberia con dos codos a 9¢ °, con el
fin de permitir que el filtro sea levantado sobre el nivel del agua para su limpieza.

cualquier persona sin herramientas.

Si no es posible hacer una excavacion suficiente
para que el fondo de la caja del manantial esté
10 cm por debajo de la tuberia de salida’
entonces puede usarse una tuberia de 5 cm
didmetro y conducir el agua a otra cajg
localizada a una distancia no mayor de 50 m, a
la cual se le llama "rampa de sedimentos
(Figura 5.20). Esta caja también debe tener losa
tuberia de demasias a prueba de mosquitos §
tuberia de salida a 10 cm del fondo con filtro.
el manantial tiene un rendimiento menor a ¢
litros por minuto, la caja del manantial puede s
bastante pequena, pero no obstante debe tene
registro con tapa y tuberia de demasias. El agu
de varios manantiales puede ser colectada
una misma trampa de sedimentos, como
muestra la Figura 5.20. Un aspecto important
que debe considerarse cuando se fien
tuberias de varios manantiales es el peligro¢
que la presion de una de ellas pueda detener
flujo de otra. Para evitarlo, las tuberias de vail
manantiales separados deben tener diferen
nivel de entrada sobre el nivel del agua en
deposito o caja de sedimentos.
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frontera piantada
con setos

G.

Cuando se haya concluido la caja del manantial,
el espacio que resulte detrds de ella debe
rellenarse con suelo.

i
" Finalmente, debe hacerse una cuneta a cuando

menos 8 m hacia arriba de la ladera y alrededor
de la caja del manantial para captar los
escurrimientos  superficiales 'y evitar  la
contaminacion del agua del manantial. Debe
construrse una cerca para evitar el acceso a
personas y animales.

las cajas de manantial y las trampas de
sedimentos deben limpiarse una vez al ano.

En los manantiales con grandes gastos {(mayores
a 10 I/s), resulta muy dificil construir la caja de
manantial. En estos casos se recomienda la
construccion de una galeria filtrante.

5.3.2 Pozos

Un pozo es una perforacion vertical, en general
de forma cilindrica y de diametro mucho menor
que la profundidad. El agua penetra a lo largo
de las paredes creando un flujo de tipo radial.
Se acostumbra clasificar a los pozos en “poco

trampa de sedimentos

tubena de demasias

proteccion de 'a erosion

ol
PERFII tangue de aimacenamiento

Figura 5.20. Tres manantiales protegidos conectados a una trampa de sedimentos.

profundos o someros” y "profundos". Los pozos
someros "excavados” son aquelios que permiten
ia explotacion del agua freatica y o subalvea,
(Figura 5.21). Se construyen con picos y palas;
tienen diametros minimos de 1.5 metros y no
mas de 15 metros de profundidad. Para permitir
el paso del agua a través de las paredes del
pozo se dejan perforaciones de 25 mm de
diametro con espaciamiento entre 15 y 25 cm
centro a centro. Si las paredes del pozo son de
mamposteria de piedra o tabique., se dejan
espacios sin juntear en el estrato permeable para
permitir el paso del agua. (Figura 5.22).

Los pozos poco profundos pueden también
construirse por perforacion o entubado. En la
Figura 5.23 se ilustra un pozo entubado, el que
consiste en un tubo forrado, que tiene en su
extremo un taladro de didmetro ligeramente
superior al del revestimiento. Encima del taladro
se disponen orificios, o una rejilla, a traves de los
cuales penetra el agua en el revestimiento. La
hinca se efectia por medio de un mazo o por la
caida de un peso. Los pozos entubados tienen
un diametro de 25 a 75 mm y pueden emplearse
s6lo en terrenos que no estén muy
consolidados.
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Figura 5.22. Pozos someros.
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Al uso de los pozos someros o poco profundos
para suministros publicos pueden hacerse las
siguientes objeciones:

1. Dan un rendimiento incierto porque el nivel
fredtico  fluctia con facilidad y
considerablemente.

2. La calidad sanitaria del agua es probable que
sea deficiente. Por las razones anteriores, las
poblaciones que consumenagua subterranea
disponen ordinariamente de pozos profundos.
Los pozos profundos tienen la ventaja de
perforar capas acuiferas profundas vy
extensas, circunstancias que evitan rapidas
fluctuaciones en el nivel de la superficie
piezométrica y dan por resultado un
rendimiento uniforme y considerable. Et agua
profunda es adecuada para obtener una
buena calidad sanitaria, a menos que esté
contaminada por infiltraciones en la capa
acuifera, por cavernas o fisuras en las rocas
que la recubren. Los inconvenientes son el
gran costo de los pozos y el hecho de que el
largo recorrido subterraneo del agua puede
dar lugar a que se disuelvan materias
minerales que pueden hacerla dura, corrosiva
o inadecuada. En el ®"pozo ordinario o de
capa libre", el agua se eleva a la altura del
material saturado que le rodea, y no se halla
sometida en el acuifero a otra presion mas

POZO ENTUBADO CON MOTOBOMSBA
Figura 5.23. Pozo hincado o entubado.

DE 3 m DE LONGITUD
COMO MINIMO

a) Ademe

b)

TALAOROS Y GARREMAS
PARA PERSORAR POZOS

que la atmosférica. Un *pozo artesiano” es
aquei en el que el agua se eleva por encima
del nivel en que se encuentra el acuifero,
debido a la presién del agua aprisionada o
bloqueda en el acuifero. (Figura 5.24).
Haciendo referencia a ia Figura 5.25, los
componentes de los pozos son:

del pozo. Es wuna tuberia,
generalmente de acero, colocada con holgura
dentro de la peiforacion. Este componente
proporciona una conexion directa entre la
superficie y el acuifero, y sella el pozo de las
aguas indeseables supetficiales o poco
profundas; ademds, soporta las paredes del
agujero de perforacion.

Cedazo, filtro o ademe ranurado. El cedazo
es un tubo ranurado colocado a continuacién
del ademe, que tiene las siguientes
funciones:

. Estabilizar las paredes de la perforacion.

Mantener la arena fuera del pozo.

Facilitar la entrada de agua al interior del
pozo.
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POZO

ACLIFERO _§STRA‘IO

MPERMEABLE 3
figura 5.24. Esquema de pozos artesianos.

CRAVA Y ARENA DE EXCAVACION
WO COMROLDANA
501 0 GRAVA ¥ ARFMA MO CORSOLIDADA

| g BOLO

|

£
H
H

(c) (d)

Figura 5.25. Algunos tipos de pozos. (a) Para terrenos no consolidados. (b) Como el tipo
(a), pero cementado para proteccion contra la contaminacion. (c) Pozo en
terreno consolidado sustentado por roca agrietada. {(d) Pozo artesiano,
impide la pérdida de agua hacia el estrato impermeable. De producirse
erosion se necesitara revestimiento y filtro en el acuifero. El tubo interior
puede sustituirse si se corroe.
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anuras o perforaciones del cedazo no son
dimensiéon precisa para el acuifero, los
s bombearan arena. Los cedazos se
n en tubo de metales diferentes con
cién o sin ella, en aleaciones de plastico,
0, asbesto-cemento o fibra de vidrio, 1. os
econdmicos y comdnmente usados son los
icados en tubo de acero con bajo contenido
cabon. El cedazo del pozo es
icularmente susceptible al ataque corrosivo
la incrustacton por deposito de minerales,
bido a la gran cantidad de area expuesta que
esenta al medio poroso donde se localiza,
emds de que el agua que lo atraviesa
tantemente, trae un suministro de solidos
sueltos que pueden reaccionar con el material
| cedazo o entre si.

Empaque de grava.

funciones principales del empaque de grava
n:

| Estabilizar el acuifero y minimizar el bombeo
de arena.

. Permitir el uso det cedazo con la mayor area
abierta posible.

. Proporcionar una zona anular de alla
o permeabilidad, aumentando el radto efectivo
" del pozo y su gasto de explotacion.

d) Cimentacion de bombas.

Las bombas montadas superficialmente se
soportan mediante cimentaciones capaces de
- resistir todas las cargas que obren sobre ellas.
No se deben apoyar las bombas directamente
sobre el ademe del pozo.

533 Nociones de Gechidrologia
Definiciones.

- UN ACUIFERO es un estrato de! subsuelo que
contiene volimenes de agua dulce en
cantidades tales que su extraccidn constituye un
aprovechamiento hidraulico.

UN ACUIFERO CONFINADO es aquel que esta
limitado superior e inferiormente por estratos
impermeables y que contiene agua a una
presion mayor que la atmosférica. Los estratos
impermeables ofrecen mucha resistencia al flujo
del agua.

UN ACUIFERO SEMICONFINADO es aquel que
esta limitado por estratos menos permeables que
él, pero que puede recibir o ceder cantidades
significativas de agua.

UN ACUIFERO LIBRE es aquel cuyo limite
superior coincide con el nivel freatico, esto es, la
superficie del agua que estd a la presion
atmosférica

LA POROSIDAD es la relacion del volumen de
intersticios (espacios abiertos) en el suelo a su
volumen total. Es una medida de la cantidad de
agua que, puede ser almacenada en los
espacios entre particulas. No indicaqueé cantidad
de agua estadisponible para desarrollo. Algunos
vatores tipicos se dan en el Cuadro 5.2.

RENDIMIENTO ESPECIFICO es el porcentaje de
agua que esta libre para drenar delacuifero bajo
la influencia de la gravedad. El rendimiento
especifico no es igual a la porosidad debido a
que las fuerzas de tension superficial y molecular
en los espacios abiertos mantienen algo de
agua. El rendimiento especifico refleja la
cantidad de agua disponible para desarrollo.
Algunos valores promedio se muestran en el
Cuadro 5.2.

Rendimiento especifico - Yol de agua 100
Vol. de suelo

EL COEFICIENTE DE ALMACENAMIENTO en un
acuifero confinado S, es la cantidad de agua
liberada por una columna de area horizontal
unitaria y de altura igual al espesor saturado del
acuifero, cuando la superficie piezométrica
desciende una unidad. Los valores de S varian
de 1x10° a 1x102 (adimensional).

GRADIENTE HIDRAULICO es la pendiente de la
superficie piezométrica. La diferencia en
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elevacion de un punto a otro a lo largo del
gradiente hidraulico es una medida de presion.
Esta diferencia de elevacion es llamada "carga”.
LA PERMEABILIDAD P, es una medida de la
faciidad de movimiento del agua subterranea a
través de una roca. Esta propiedad depende de
la porosidad vy, principalmente, de Ila
interconexion de los intersticios. Sus

Cuadro 5.2. Valkores tipicos de parametros del acuifero.

dimensiones son {LT"']; algunos valores tipicos
se muestran en el Cuadro 5.2

LA TRANSMISIBILIDAD, 1, es la capacidad de un
acuTfero para transmitir el agua a través de todo
su espesor y es igual al producto del coeficiente
de permeabilidad por el espesor saturado del
acuifero T = Pb [L2T').

Malerial acuffero Poresidad % Rendimiento es,pecll‘ict-) % Peimeabllidad m/s
No consolidado
Ascitla 55 3 1.2x10°
Marga 35 5 6.4 x 10°
Arena fina 45 10 3.5x10°
Arena media 37 25 1.5 x 10°
Arena g/uesa 30 25 69x 10
Arena y grava 20 16 6.1 x10"
Grava 25 2 6.4 x 10°
F Consolidados
Esquisto <5 3 12x10%
Granito <1 0 1.2x10"
‘ Roca fracturada 5 2 5.8x 10°

Hidraulica del agua subterranea.

Las investigaciones de Darcy indican que la
velocidad de flujo en un medio poroso es
directamente proporcional a la pérdida de carga
debida al gradiente hidraulico. Sus conclusiones
pueden expresarse por la ecuacion.

dh

di

Ve K V=Ki (55)

en la cual V es la velocidad del agua, h la
diferenciade cargas entredas puntos separados
por una distancia igual a |, i es el gradiente
hidraulico y K una constante que depende de las
caracteristicas del acuifero y que debe
determinarse experimentalmente para cada tipo
de material. Sin embargo, debe reconocerse que
las formulas originadas por muchos
investigadores para la evaluacion de K solo son

aplicables a arenas relativamente uniformes, yno
a los materiales que normalmente se encuentran
en los acuiferos.

La permeabilidad, expresada por el coeficienteP,
se ha determinado en el laboratorio para varios
materiales, pero la toma de muestras y la
reproduccion de las condiciones del terieno
conlleva grandes errores. :

Al efectuarse la extraccion del agua de un pozo
con equipo de bombeo, ocurre un abatimiento
de la superficie libre del agua dentro del ademe,
deteniéndose hasta que ocurra el equilibrio con
la aportacion de los mantos acuiferas. En
subsuelo que rodea al pozo, debido
escurrimiento del agua hacia el mismo
provoca una depresion coénica denominad
"Cono de Abatimiento”, cuya influencia se dej
sentir segln e caudal extraido y la clase
material que rodea al pozo (Figura 5.26).
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un hidrélogo aleman que estudi6é la
abiidad de los materiales, propuso una
inacion de la permeabilidad sobre el
eno. Consiste en perforar “pozos de
rvacion” en el cono de abatimiento de un
en explotacion, observando los descensos
no por medio de sondeos.

Jt;rmula de Thiem es

r2
527.7 Q log,, (=)
r

t

b (h, - h,)

x R
ABATASENTO -
I NIVEL ESTATICO
s PR ——— A e
('
~ NAVEL OPAMDCO
e - <
EET )
— --' —-| - I}u—-
|
1430
!
|
4 stk b
ot —l’:’“-L - "

Figura 5.26. Cono de abatimiento.

En la que P es el coeficiente de permeabilidad,
Q es el gasto producido por e! pozo de
explotacion en m¥min, r, y r, son las distancias
a los pozos de observacion, h, y h, son sus
respectivas cargas hidraulicas y b es el espesor
medio del acuifero, todo ello expresado en
metros. (Figura 5.27).

Q (POZ0 DE PRODUCCION)

Figura 5.27.
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Alternativamente, la ecuacion (5.6) puede
escribirse
l’?
5277 Q log,, (<)
r
P = ! (5.7)

b(a, -a)
El valor de P asi obtenido sera apficable a una
gran parte del acuifero;

La ley de Darcy puede expresarse:

vVop

dl

donde:
V = velocidad, m/s

P = permeabilidad, m/s
dh . . S
= = pendiente del gradiente hidraulico {m/m)

La descarga bruta de agua es el producto de la
velocidad de flujo (V) y del area (A) a través de
la cual fluye

dh

Q=VA=PA (5.8)

SUPERFICIE
HIDROSTATICA

Y

t R

Esta ecuacion ha sido resuelta para estado
estable (equilibrio) e inestable (no equilibrio) o
flujo transiente.

E! estado estable o de equilibrio es la condicion
bajo la cual no ocurren cambios con el tiempo.
Su ocurrencia en lapractica es rara, pero puede
asumirse estado estable después de un largo
tiempo de bombeo. El estado inestable (no
equilibrio) o flujo transiente si considera el factor
tiempo.

Ecuaciones de equilibrio del caudal de agua en
los pozos.

Se supone que en la circunferencia del “circulo
de influencia" de! cono de abatimiento hay
equilibrio; no habra mas descenso y toda el
agua que pase a través del cilindro cuya base es
justamente el circulo de influencia, sera extraida
del pozo. La férmula para el caudal del pozo se
obtiene suponiendo que toda el agua elevada
por el mismo pasa a través de una sucesion de
cilindros con diametros que varian desde r, radio
del pozo, hasta R, rad'io del circulo de influencia,
con alturas que varian desde h hasta H (véase la
Figura 5.28).

™~

Y

r
¥
!
|
|
|

L

i X
Figura 5.28. Acuifero no confinado para la deduccion de la formula de Dupuit.
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irde la Ley de Darcy, se obtiene la férmula
pozos para acuiferos no confinados de
fdo al "'método de equilibrio”. En el
o, el area por donde fluye el agua es
libre (A), es decir, por los poros, 0 sea

(59)
la ecuacidn del gasto Q = AV

.endo la ecuacién 5.8 y 59 en Q, se
(5.10)

referencia a la Figura 5.28,
Imos un punto (x, y) cualquiera del cono
satimiento y el drea de aportacién

ta A =2 7 xy.

2 -2nPyd
v y dy

=R, y=H

C=QLnR -uwP H

vando la constante de integracion, si

entonces:

QLnx -7t Py =QLnRBR -3t PH?

TPH -mPy -QLnR -QLlnx

nPH -y)=Q(LnR -Lnx

Q=nPH2_y2

LnE

X

Ysiy = hyx=r, queda

E_hz

Q-npH = (5.10a)
Ln —
r
o con logaritmos decimales
2 2
Q - :3’: i '!: (5.10b)
T log (7)

La ecuacion 5.10 es la expresion de Dupuit para
acuffergs no canfinados suponiendo estado
estable (equilibrio).

En el cuadro 5.2 se presentan valores tipicos de
la permeabilidad para diversos materiales.

La férmula del gasto para un pozo perforado en

un acuifero confinado se deduce de un modo
semejante. Para las condiciones ustradas en\a
Figura 5.29, donde b es e\ espesor de\ acutero,

Q-2uPxb (5.11)
dx
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Figura 529. Pozo en acuifero confinado con fiujo radial estable (equilibrio) desde un fimite circula

concentrico

Integrando entre limites x = r paray = hyx =
Rparay = H,

__21|er(|-|,h):21IF’ba0

Ln () tn ()

Q

(5.12)

Obsérvese que la descarga es proporcional al
abatimiento H - h = a,

La ecuacion (5.12) puede escribirse

Qtn ()

a, DU 2 513
° 2mPb .13

E! radio de infiuencia R depende de las
caracteristicas del acuifero y en realidad es
ligeramente creciente con el tiempo transcurrido
desde el comienzo del bombeo. Para tiempos
muy largos es constante a efectos practicos.
Para acuiferos confinados su valor suele variar
entre 200 y 10 000 m. Los errores en su
estimacion afectan de forma menos sensibie al
valor def descenso ya que esta afectado del

signo logaritmico.
En efecto:
tn 200 = 53 y Ln 10,000 = 9.2

Es decir, para un valor de R cincuenta vece
mayor, el logaritmo solo se multiplica por 1.7.

En un acuifero no confinado los valoresde R
inferiores y suelen oscilar entre 10 y 500 m,

Ejemplo 5.4

En un acuifero confinado, con 1000 m?/dia
transmisibilidad y en el que el radio de influ
puede admitirse que vale 1000 m, se ext
50 m*/hora de un pozo de 500 mm de dia
Calcular el descenso tedrico en el pozo
bombeo y en pozos de observacion situados
10, 100 y 500 m de distancia.

Solucion

Por tratarse de un pozo en un acuife
confinado, aplicamos la ecuacion 5.13
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o Pb es la transmisibilidad (véase
tado 5.3.3, Definiciones), en consecuencia

5censo O abatimiento en el pozo.

1000 m
025 m

50 m%h - 24 h/dia &
2 11 - 1000 m?/dia

158 m

batimiento a 10, 100 y 500 m del pozo para
=10m

50 x 24

L 1000 _ 588 m
2 1 (1000) 10
ar= 100 m
A 50 x 24 100020.44"‘
2 17 (1000) 100
xar =500 m
A 50 x 24 & 1000 2033 M
2 1t (1000) 500

embargo, el nivel freatico o la superficie
zometrica rara vez son horizontales, como
pone la teoria del equilibrio, y el flujo es
able en contadas ocasiones. El valor de R es
nbién muy inseguro, puesto que el circulo de
fluencia no es nunca un circulo.

ilisis de! no-equilibrio

exposicion hecha para el caso anterior
pone que el equilibrio se dara cuando el agua

que fluye por un cono de abatimiento fijo y
medible se halla en equilibrio con el agua
elevada por et poz2o. En 1935 Theis desarrollo un
procedimiento que actualmente se emplea para
las investigaciones subterraneas encaminadas a
la prediccion de los rendimientos a largo plazo
de los acuiferos. La formula del abatimiento se
basa en las siguientes hipotesis:

1. El acuifero es homogéneo e isotropo.

2. El espesor saturado del acuifero es

constante.
3. Et acuifero tiene extension lateral infinita.

4. E} gasto bombeado procede del

almacenamiento del acuifero.
5. El pozo es totalmente penetrante, y

6. El acuifero libera el agua instantaneamente al
abatirse la superficie piezométrica.

Usando la teoria del flujo de calor como una
analogia, Theis obtuvo la siguiente expresion
matematica para un pozo de diametro
infinitesimalmente pequeno con flujo radial:

Q e
a s ~)d 5.14
4"T!(p) " (5.14)
en la cual:

a es el abatimiento registrado a la distancia r
del pozo de bombeo, en m

Q es el gasto de extraccion, en m%/s
T es la transmisilibidad, en m%/s

L es el argumento de la funcion de pozo

”S
B e 515
p 4Tt ( )
S es el coeficiente de almacenamiento

adimensional

89
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=

t es el tiempo de expiotacion del pozo en
segundos

La integral de la ecuacién (5.14) es llamada
funcibn de pozo y se evalia mediante la
expansion de la serie:

w@) = - 0577216 - Ln u
2 3
sy - H H (5.16)

+ e

221! 33!

El procedimiento para obtener Ty S a partir de
pruebas practicadas en campo, es el siguiente:

1. Trazar la grafica abatimiento vs. tiempo del
pozo de observacion, en papel idéntico al de
la curva tipo (Figura 5.30). Los tiempos en
que deberdn medirse los abatimientos son:
inmediatamente antes de empezar el
bombeo, 15", 30" 1',2',4', 8", 15’. 50’, 1h, 2h,
4h, 8h, 16h, 24h, 32h, 40h, 48h.

2. Sobreponer la grafica construida en 1 en k
curva tipo (Figura 5.30) manteniendo los eje:
paralelos y buscar la coincidencia de la curv
de campo y de la curva tipo.

3. Seleccionar un punto de ajuste arbitrari
(incluso puede ser fuera de la curva) |
obtener sus coordenadas en los cuatra ejes

4. Sustituir los valores de las coordenadas e
las ecuaciones 5.14 y 5.15, despejando
valores de T y S.

B e e e e e e e e e e e s e e o
=E=ssiie=asst T =T
e T i = T
.—_-_._I._._{_| 41 }._. _Il__.__t__IT__]:.,_/ — _! i . _[ 11—'
TR ~1 i
LT ! [ |
10—+ '"'ﬂ_—'_?‘: e 10 s s e 1 1 1 H
= LA R ik
i‘j - rLJ/ | 1 1 l —:_¥ 3 == H
¢ ErHi T P
| [ . [ [ [ | 1|'
b ! 1 EERER R e Nt
o1 —— :{h—__f —— e *:‘“—_i: :I_—F:TL:_JI — i f
—H TR
—fijll ] -p{+.. I/ ]
¥ 8 | ' z LY
[';'| JF!‘ Izli J""
ootl ! B LU L
102 103

107! 1.0 10

Figura 5.30. Acuiferos confinados, funcién de pozo w(u) contra ]

Ti=a
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se puede tener un acuifero
ado. Esto es, cuando un estrato de
3| permeable queda limitado verticalmente
wateriales, también saturados, de menor
abilidad, se tiene un acuitero

2 AR TRONTO oy

La solucién correspondiente a estos acuiferos
es:

Q

= , 1B 517
a i wly ) ( )
siendo
B = l.T_b_I (5.18)
Kf

donde k' y b' son la permeabilidad vertical y el
espesor del estrato semiconfinante,
respectivamente. Las curvas tipo
correspondientes a esta solucién, se presentan
en la Figura 5.32.

La interpretacion de las pruebas de bombeo
para este caso, es similar al procedimiento para
acuiferos confinados, sélo que se busca la
coincidencia de la curva de campo con alguna
de las curvas tipo. Mediante las ecuaciones 5.17
y 5.18, se obtienen Ty S,

Figura 5.32. Acuiferos semiconfinados curvas tipo w(, é) contra —
7]

= = oo E IR
; + = =zoas
gmof.ﬁ
—-— laﬂ 0
= -+ i B 0.2
a1 _[ 0'4 0.3
aso.b
—
: 08>
=10
T ’1.5
|
2.0
|
1 /B=2.5
r 2 > a2
10 102 10° 10*

1
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Ejemplo 55:

Si el coeficiente de almacenaje es2.74 x 10y la
transmisibilidad es 2.63 x 10° m?s, calcular el
abatimiento que resultara al final de 100 dias de
bombeo de un pozo de 0.61 m de diametro con
gasto a una tasa de 2.21 x 10? m/s.

Solucién:

Se comienza por calcular u. El radio es

r:9§~o.305m

L (0305 m )2 (274 x 10°*)

2
4( 263 x 103 _'TS‘_ )( 100 d )( 86.400 g )

u=280x10"°

El factor 86400 es para conveitir dias a
segundos.

La funcién de pozo para u= 280 x 10 “es a
partir de la ecuacion 5.16:

wr) = 21.4180

Calculando s:

2 2
6. 221 x10°ms 54490

"~ 4(3.14)2.63 x 10° m/s

s= 14330614 m
flujo inestable en un acuifero no confinado

No hay solucién exacta para el problema de flujo
transiente en acuiferos no confinados debido a
que T cambia con el tiempo y r conforme el nivel
del agua es abatido. Mas auln, las componentes
del flujo vertical cercano al pozo invalidan la
suposicion de flujo radial que se requiere para
obtener una solucién analitica. Si el acuifero no
confinado es muy profundo en comparacion con
el abatimiento, la solucién del flujo transiente de
un acuifero confinado puede usarse como una

solucion aproximada. En general, sin embargo,
los métodos numéricos dan soluciones mas.
satisfactorias.

Calculo de interferencia

Como se menciond, los conos de depresién de;
pozos localizados muy juntos pueden
sobreponerse; esta interferencia reduciia la
producciéon (rendimiento) potencial de ambos
pozos. En circunstancias severas la interferencia
puede causar que pozos poco profundos se
sequen. 1

Una solucién al problema de la interferencia
puede obtenerse por el método de
superposicton. Este método asume que el
abatimiento en un punto en particular es igual a
la suma de los abatimientos de todos los pozos
de influencia. Matematicamente esto puede
representarse como sigue;

n

a-y a (5-19)

T}

donde

a = abatimiento individual causado por el
pozoi en la localizacion r.

Ejempto 5.6

Tres pozos se tocalizan a intervalos de 75 mak
largo de una linea recta. Cada pozo es de 0.50
m de diametro. El coeficiente de transmisibilidad
es 2.63 x 107 m?/s y el coeficiente de almacenaje
es 2.74 x 10™ Determine el abatimiento en cada
pozo si se bombean a 4.42 x 10? m¥s por 10
dias (Figura 5.33). |

Solucién:

Abatimiento en A

0.252 (2.74 x 10
4(263 x 10-7)(10)(86400)

M = 188 x 10° ]

IRT" " -
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w) = 19.51 3, = 10.85m

Abatimiento provocado por el pozo A en C

442 x 10

= 19.51 .

% 4n (263 x 109 ( ) B 1507 (2.74 x 10°%)
4(2.63 x 1073)(10)(86400)

m
p=678x10"
provocado por el pozo A en B
. 75° (274 x 10°*)
~ 4(263 x 10%) (10) (86400) wl) = 6.719
a =898

En virtud de la simetria de los pozos, pueden
obviarse lasoperaciones restantes con ayuda del
442 x 102 Cuadro 5.3, en el cual se muestran los

= 8.10
T7 (263 x 109 (8.10) resultados del problema.

B

—il=-050Mm -e{}=-050m -—={l=050m

©

0
o

| Bm 10 M |

Figura 5.33. Esquema del ejemplo 5.6.

Cuadro 5.3. Resultados del ejemplo 5.6,

POZO A B c -3
A 2609 10.85 ass |
B 10.85 26.09 1085 ||
g 8.98 10.85 2609 ||

|
|
|
n
m a 4592 m 4779 m 4592 m ﬂ
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§.3.4 Métodos de pertoracion de pozos.

Los pozos perforados se taladran, ya sea por
percusion 0 POt PRUOACdn  tativa.
Generalmente se prefieren los siguientes
métodos:

Perforacion por percusion

Es comin la perforacion con herramienta de
cable. Un grupo de herramientas incluye una
barrena chata o con extremo de cincel, un
vastago para barrena, percusores y una
conexion para cable, todos ellos conectados
mediante uniones roscadas conicas. Un brazo
exceéntrico, polea reciprocante o viga de balancin
hace subir o bajar las herramientas dentro det
pozo himedo. El cable de perforacion debe
sufrir una ligera elongacion cuando la basrena
golpea el fondo. El resorte de retorno en el
cable evita gque la barrena se trabe o que las
herramientas se aplasten. Como su nombre lo
indica, los percusores (dos uniones pesadas Yy
flojas con aspecto de cadenas) ayudan a sacudir
y a aflojar la barrena en su desplazamiento hacia
arriba. El perforador gira la barrena y juzga el
funcionamiento de las herramientas por el tacto
del cable de perforacion.

Se utilizan barrenas chatas en material suave, y
extremos en forma de cincel, para rocadura. La
punta para barrenar es algo mas larga que el
arbol empleado para dar el espaciamiento de
trabajo. El material suelto es removido mediante
una cubeta sujeta a una linea desarenadora.
Cuando no existe suficiente flujo natural hacia el
pozo para la perforacion y baldeo, se agrega
agua. En caso de derrumbe del pozo, debera
insertarse un revestimiento y continuarse la
perforacion con una barrena menor.

Perforacion rotatoria.

En perforacion rotatoria, se sujeta una punta de
corte a una barrena de pertforacion hueca, que
se hace girar rapidamente mediante una mesa
rotatoria operada a motor. Se bombea hacia
abajo, ya sea agua o una suspension de arcilla
cokoidal a través del tubo de perforacion, que
fluye por las aberturas de la barrena y transporta
el material desprendido a la superficie. Las

suspensiones de arcilla estan disenadas pard
reducir la pérdida de fluido de perforacion hacia
las formaciones permeables, lubrsicar el tubo
wtatotio de perforacion hacia las formaciones

permeables. lubricar el tubo rotatorio de
perforacion, wunir la pared para evita
derrumbamientos y suspender los materiales
cortados. Al perforar para extraer agua. &
espesaarcillabarrenada puede ser forzada hacia
el interio del cuifero y reducir el flujo al poza
Los nuevos métodos de rimado y lavado ha
reducido grandemente las dificultades de estz
clase. Donde el abastecimiento de agua e
grande, la circulacibn inversa evita las
dificuitades de cavar sin sellar el acuifero. Para
este fin, se vierie agua limpia dentro del anillo
externo al tubo de perforacion, mieniras que g
bomba crea succion dentro del tubo.
velocidades aitas de ascension limpian
material grueso del hoyo del pozo.

Perforacion por percusion con circulac
inversa.

En esta forma de perforar, una barsena ¢
percusion que se desliza sobre el exterior ¢
tubo de perforacion, rompe los guijart
encontrados. Los tubos de perforacion puede
tener hasta 204 mm de didmetro. A través
elios se remueven fragmentos grandes de 1ot
Pueden excavarse con rapidez hoyos hasta d
1.82 m. de diametro y 213 m. de profundidade
rellenos de valles y oftros materiak
heterogéneos no consolidados. La adicin
arena al agua circulante reducira el agu
requerida para compensar las pérdidas hacia k
formaciones que se estan perforando.

5§.3.5 Captacion de aguas por medio ¢
galerias de infiltracion.

La galeria de infittracion en principio consiste
un tubo perforado o ranurado, rodeado de
capa de granz6n o piedra picada grad :-_
instalada en el acuifero subsuperficial, o en
caso de captacion indirecta de agua
superficiales, en el estrato permeable que
comunica con dichas aguas.

En los extremos aguas arriba de la galeria y§
longitud aproximada de SO m, normalmente§
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onde se conducen !as aguas por gravedad
bombeo hacia el sistema de distribucion.
a 5.34).

de recoleccidon es normalmente de
Icreto o de fibro-cemento. Su diametro es

a galeria de infiltracion se orienta de acuerdo
la direccion predominante del flujo
bterraneo,

ando la velocidad de un rio es pequena y
isten estratos de alta permeabilidad que se
conectan con el rio, la galeria de infiltracion
rmalmente se instala paralela al eje del mismo.
este caso la direccién del flujo subterraneo es
ncipalmente desde el rio hacia la galeria,
nque desde el lado opuesto de la misma
bién penetrard el agua, ya que todo el
ifero se encuentra saturado (Figura 5.35).

APROX,
iE POLO il

WVISITASO m

CORTE LONGITUDINAL

En caso de acutferos de gran extension que
alimentan e! rio, el flujo predominante es
normalmente desde el acuifero hacia el rio y la
instalacion de ia galeria sera andloga. (Figura
5.36).

En caso de cursos rapidos y estratos de baja
permeabilidad, sera necesario investigar la
direccién del flujo subterraneo, a fin de
interceptar el paso del mismo con la galeria de
infiltracion. Normalmente unos ramales
perpendiculares al eje del rio dan los resultados
deseados (Figura 5.37).

Cuando, con la excepcion de unos bancos de
arena o grava depositados por elrio en un lecho
limitado, no existen estratos permeables, la
galeria se instala por debajo del rio, normal a su
eje. La misma solucién se emplea cuando el
acuifero es de muy baja permeabilidad (Figura
5.38).

0.25 m minimo

03X m miniaw

§_8"a 18" minimo
0.90 m  minimo

CORTE TRANSVERSAL

Figura 5.34. Detalle de una galeria de infiitracion,
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AL

PLANYA
PLANTA CORTE

BAJA VELOCIDAD DE CORRIENTE. TERRENOS PLANOS, ACUIFERO DE ALTA 8AJA VELOCIDAD DE CORRIENTE, ACUIFERO DE GRAN EXTENSION, DIRECCION
PERMEABILIDAD, DIRECCION PREDOMINANTE DEL fLUJO SUBTERRANEQ PREDOMINANTE DEL FLUJO SUBTERRANEC, DESDE EL ACUIFERO HASTA EL
QESOE EL RIO HACIA LA GALERIA RIO

Figura 5.35 Figura 5.36

“'#
A k oy
i J .

. MUSR
ANTA come PLANTA CORTE
ALTA VELOCIDAD DE CORRIENTE, ACUIFERO DE PERMEABILIDAD MEDIA Y ACUIFERO DE BAJA PERMEABILIDAD, BAJA A MEDIANA VELOCIDAD DE
EXTENSION REDUCIDA. TERRENQOS ACCIDENTADOS. DIRECCION CORRIENTE, GALERIA UBICADA EN EL FONDO DEL RIO
PREDOMINANTE DEL LSO SUBTEARANED. PARALELO Al RIO
k Figura 5.38
Figura 5.37
Afin de determinar las caracteristicas de diseno Se extrae luego el agua con bomba, a un gasto
de las galerias, es necesario hacer excavac'ones fijo y se observa el descenso de nivel
o perforaciones de piudeba en cada caso estabilizacion de dicho nivel para un gastofijode
especifico. En vista de que las galerias son bombeo prolongado, significara que la recarg
obras costosas, conviene determinar: 1) la natural del acuifero desde el rio, es igual al gast
permeabilidad media del acuifero, para estimar extraido. A base de este gasto y estimando
la produccion por metro lineal de galeriay 2) la area total de penetracion del agua en
granulometria del terreno para determinar las excavacién de prueba, puede formarse una id
caracteristicas de la grava de envoltura, acerca de la longitud necesaria de galeria par.

el gasto de diseno.
En caso de gastos pequenos, del orden de 3 a

5 i/s, normalmente basta una excavacion de En caso de gastos mayores, ademas de
prueba hasta una profundidad conveniente por excavacton de prueba, sera necesario perforar
debajo del nivel estatico del agua. excavar uno o varios pozos de observacion, a fi

de determinar el descenso del nivel de agua a
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dstancia del punto donde se efectua el
beo de prueba (Figura 5.39).

rocedimiento para determinar la longitud
saria de galeria para el gasto de diseno, es
sigue:

Se bombea a un gasto constante hasta que
el nivel del agua se estabiice en Ila
excavacion de prueba.

' Se mide el nivel, tanto en la excavacion de
prueba como en el pozo de observacion y se
calculan los valores de h, y h,. igualmente se
“miden las distancias r, y r,.

Sustituyendo en la formula

(hzz - h‘z)

ara acuiferos no confinados, o

Q.2 pp P
2.31

|4
log .2

Lf!

{donde b es el espesor del acuifero confinado);
para acuiferos confinados, se obtiene el valor P
‘querepresentarala permeabilidad media. Notese
que en vista de que el flujo radial del agua hacia
|aexcavacion de prueba sera desigush, tebido a
B cercania del rio, la posicion del pozo de

seivacion tendra una influencia decisiva sobre
el valor calculado de P. Tomando en cuenta que
nuestro interés es determinar la permeabilidad
meda de los estratos porosos entre la futura
‘,gﬂleria y el rio, el pozo de observacion debe
~ Wbicarse en esa 2ona.

d. De acuerdo con la Ley de Darcy, se tiene:
Q= PiA
En este caso Q es el gasto de diseno y P la

permeabilidad media. E! darea de penetracion
queda definida por la grava de envoltura del

tubo de recoleccion y la longitud total del mismo.
Para los efectos de captacion indirecta de aguas
superficiales, normalmente se toma el area de la
cara hacia el rio, dejando el flujo desde el lado
opuesto como margen de seguridad. El
gradiente hidraulico disponible es desde el nivel
del agua en el rio hasta la grava de envoltura.
Por consiguiente i = 2/L siendo 2 la profundidad
de la grava de envoltura con respecto al nivel
estatico de las aguas subterraneas y L, la
distancia desde la orilla del rio hasta la galeria.
Notese que en esta forma se obtiene el
gradiente minimo, ya que para estratos de alta
permeabilidad puede presentarse el caso, en
que la depresion del nivel de las aguas
subterraneas se inicie cerca a la galeria, y la
distancia L para el mismo valor de Z sera mucho
menor, Esta condicidn se reflejara en una
produccion superior a la estimada, por lo tanto
se tendra un factor de seguridad adicional. Es de
observarse también que el nivel del rio, asi como
el nivel estatico de las aguas subterraneas,
variard segun la época del ano. Evidentemente
habra que disenar la galeria, tomando como
base el nivel minimo estimado.

El diametro y separacion de las perforaciones de
la tuberia de recoleccidn se calculan para
obtener una velocidad de entrada tal, que se
evite el arrastre de particulas finas desde el
acuifero hasta dicha tuberia. Esta velocidad
puede fijarse de 5 a 10 cm/s, lograndose este
valor sin dificultad alguna en la mayoria de los
casos. La grava de envoltura sera funcion de la
granulometria del acuifero y de las perforaciones
de | tubet'a de recoleccion. empleandose
normalmente piedra picada de 1/2 a 1" de
diametro nominal cerca del acuifero y tamaiios
ligeramente mayores cerca del tubo. Notese que
debido a la baja velocidad de acercamiento del
agua, el arrastre de arena hacia el tubo de
recoleccion es poco probable. El arrastre de
particulas muy finas en suspension puede
evitarse unicamente con un verdadero filtro de
arena alrededor del tubo, fiftro cuya construccion
es sumamente difici, ademas, debido a la
imposibilidad de lavados periodicos y efectivos,
es mas bien contraproducente.
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POZO DE

ACUIFERD

1
ACUIFERO

a1

Figura 5.39. Método para determinar ia permeabilidad media de! acuifero.

Ejemplo 5.7:

Utilizando un rio como fuente de abastecimiento,
se quiere captar indirectamente por medio de
galerias de infiltracion 25 I/s. El nivel minimo de
las aguas del rio se encuentra a una cota de
115.60 m A 50 m de distancia, perpendicular a la
orilla del rio y a una cota de 116.10, se hizouna
excavacion de prueba de 2 mts. de diametro
hasta la cota de 113.00 m y a 30 m de la orilla
se ha clavado una puntera tipo "Well-point” para
observar el descenso de! nivel de agua (Figura
5.40).

Se bombe6 el agua en la excavacion de prueba
a una tasa de 3 |/s, durante 6 horas, haciendo
mediciones periédicas hasta la estabilizacion
completa del nivel del agua, tanto en la
excavacion de prueba como en el pozo de
observacion, obteniéndose las cotas respectivas
de 115.30 y 11550 m. Se quiere determinar la
longitud necesaria de galeria de infiltracion para
el gasto de diseno. De acuerdo con tas
condiciones topograficas, zona de inundaciéon

del rio, etc., la galeria debe ubicarse paralela al
rio, a una distancia de 50 m del mismo.

Solucién.

El acuifero no es confinado, por consiguiente se
emplea la férmula:

Toom d2en e =

Q £
2.31 T
log

-

2 231Q 1
Pelog2-2382 .1
fo (b= h T

siendo
r,=20m
r=1m
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Z0
POZO DE PRUEBA 116.10
Q=3s J?_
_ 115.30
: "7 113.00
! o't -—_. .-"‘_' "“"I: ..,....' " .‘ o T il P -_1 R 3
NIVEL DE LAS Acuns/ ) 30 m I o] A= 100 m
I 1 =
DURANTE EL BOMBEO e 50 m ._] :
R

Figura 5.40. Ejemplo para el diseno de una galeria

Q =0.003 m’/s
h, =250 m
h,=230m
s 20 ,2.31 (0.003) | 1

1 (252 -23) ™
P =0.00302 m®/s/m?

P = 3.02 Its/s/m?
Segun la ecuacion de Darcy, se tiene:
Q = PIA

Elgradiente hidraulico minimo es la diferencia de
desnivel existente entre el niveldelagua en el rio
(115.6 m) y la envoltura de grava de la tuberia
de recoleccion. La profundidad 6ptima de dicha
tuberia queda determinada por el costo de
excavacion, por la produccién del acuifero, y por
factores de tipo sanitario, ya que se requiere
cieta profundidad minima para la proteccion
adecuada contra la infiltracion directa de aguas
supetrficiales contaminadas.

Suponiendo una envoltura total de 09 m de
altura y 0.80 m de ancho, se puede caicular la
longitud requerida para la galeria, en funcion de
la profundidad de la excavacion. Reservando el
flujo desde el lado opuesto al rio, como margen
de seguridad, el area "A" en la férmuta de Darcy
serd de 0.9 m? por m. El gradiente hidrautico
variara en funcion de la profundidad de la
galeria. Los valores calculados para diferentes
profundidades de excavacién se dan en el
Cuadro 5.4.

De acuerdo con el costo de excavacion a
diterentes profundidades, y el de la tuberia de
recoleccion y grava de envoltura por metro lineal
de galeria, puede seleccionarse la solucion mas
econdémica.

Suponiendo que se ha hecho ese estudio
econémico, se adopta la solucién B, o sea
0.000182 m’/s por metro lineal. Para una
velocidad de penetracidn de 0.05 m/s en la
tuberia, y tomando 0.55 como coeficiente de
contraccion por concepto de entrada por
orificios, el area total de ranuras o perforaciones
del tubo recolector debera ser de
0.000182/0.55x0.05 = 0.00661 m* = 66.1 cm®.
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Cuadro 5.4
PROFUNDIDAD Solucida AlSolucitn E| SoluciénC

|Profundidad de la excavacidn 4.00 4.75 5.50

"Coudalondodelaemdbn 11210 111.35 110.60
]ICola sup. de la env. de grava 113.0 11225 111.50
]Li)asnivel entre rio Y envoltura 2.60 335 4.10

L’iradnnte hidrdulico en SO m 0.052 0.087 0.082
"Gasm por ml de galeria (Q = KIA) 0.142 0.182 0223
[Long. requerida para Q = 25 Vs 208 m 137 m 1M12m

Esta area se logra con unas 52 perforaciones de flujo desde la parte inferior de la misma

1/2" de diametro por metro. El diametro
recomendable para la tuberia de recoleccion en
caso de gastos del orden de 20 a 30 /s es de
200 a 300 mm.

Aldespreciar el flujo subterraneo hacia la galeria,
desde el lado opuesto al ric, se tiene un
coeficiente de seguridad hasta de 2, ya que en
caso de acuiferos de gran extension, el flujo
desde ambos lados es sensiblemente iqual. Es
de notar ademas que el gradiente hidraulico
verdadero es mayor que el calculado, ya que la
depresion del nivel de las aguas subterraneas
durante el bombeo, no comienza
inmediatamente en la orilla del rio. En esta forma
se tiene un margen de seguridad adicional, cosa
que resulta muy util, cuando la galeria empieza
a obstruirse con el tiempo.

Hay que notar también que si el pozo de prueba
no llega hasta la profundidad completa del
acuifero, el valor de la permeabilidad media,
calculado a base de la férmula 5.6 y 5.20 no es
correcto, ya que dicha férmula supone una
variacion de la superficie libre o la altura
piezométrica de las aguas subterraneas, siendo
el nivel del fondo constante. En caso de pozos
excavados o perforados hasta una profundidad
parcial del acuifero (Figura 5.41), variara tanto el
contorno superior como el inferior del flujo hacia
el pozo y la férmula clasica no tendra validez.
Sin embargo en caso de gastos moderados, es
posible usar el mismo método para tener una
idea aproximada acerca de la produccion
probable de la galeria de nfiltracion, ya que el

aumentara la produccion y se estara en el lado
seguro. Evidentemente para gastos grandes
habra que hacer una investigacion mas detenida.

En todo caso, cuando se trata de longitudes o
profundidades que impliquen costos consi-
derables, conviene construir la galeria por
tramos, aforando la produccion continuamente,
con el objeto de rectficar ia longitud proyectada
de acuerdo con la produccion obtenida. Cuando
no se conoce con seguridad la direccion
predominante del flujo subterraneo, conviene
perforar o hincar tres o cuatro pozos de
observacion alrededor del pozo de prueba, de
acuerdo con la Figura 5.42. En esta forma se

obtendran tres o cuatro valores para h’ en la

formula de la permeabilidad. Sidichos valores
son iguales, se trata de un acuifero homogéneo,
normalmente de gran extensidn, cuyas aguas

penetran en el pozo de prueba en forma pareja

desde todas las direcciones. En este caso la
orientacion de la galeria puede ser paralela o
perpendicular al eje del rio, de acuerdo con las
condic'iones topograficas. Si los valores de h,
son distintos, pueden caicularse tres o cuatro
valores para la permeabilidad media. La galeria
debera orientarse con cara lateral hacia la zona
de mayor permeabilidad.

Cuando el subsuelo es muy poco permeable, {a
galeria tiene que ubicarse por debajo del lecho
del rio. La produccién por metro lineal de galeria
dependera del tipo de grava y arena utilizada

para la envoltura; la carga hidrostatica existente;

la velocidad de corrniente dei rio y del diametro
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DEPRESION

Figura 5.41. Flujo subterraneo en caso de que el pozo no llegue hasta el limite inferior del acuifero

\ l POZOS DE OBSERVACION

e

4? PRUEBA

Figura 5.42. Ubicacidn de los pozos de observacion en terrenos donde no se conoce la direccion
aproximada del flujo subterraneo.
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del

tubo de recoleccién. En este caso ei

conjunto trabajaré en forma similar a un filtro de
gravedad y debe calcularse como tal.

S.4.

Evaluacion del Impacto Ambiental

Se debe evaluar el impacto ambiental causado
por la realizacion de obras o actividades que
tengan por objeto el aprovechamiento del
recurso con el fin de evitar la sobre-explotacion

del acuifero y conflictos en el uso del agua y
describir los posibles efectos de dichas obras a
actividades en el ecosistema, considerando el
conjunto de elementos que lo conforman y no
unicamente el recurso aprovechado. Para mas
informacion sobre este tema se sugiere al lector
consultar el Capitulo 2 de los apuntes de
impacto Ambiental, Facultad de Ingenieria,
UNAM.

Problemas

55

Instrucciones: relacione las preguntas de la columna derecha con las respuestas de Ia

columna izquierda. Ejemplo: 15-z

De acuerdo con las caractsiislicas hidrologicas de fas cornentes
de 3gua superhcial, en qué caso se recomenda la otwa de
captacién que se muestra a conlinuacion.

Las ventajas de ta bomba cenliituga horizontal son:

Cuando se trata de la captacion drecta de lasaguas supericies,
el ipo de bomba comiinmente empleada es:

La méxima altura de sua¥dn en el caso de esecnes de bombec
fi)as es:

Este depositivo de captacién lsne el inconveriente de permitir 1a
intrusién de gran canbidad de aie a la linea de conduccion:

Cuando la variacitn entre el nvel m&xsno y mmimo de un rio es
mayor que la altura maxima de eucribn, el métpdo indicado pasa
la captadcibn de las aguas es:

Este dipositivo de captacidn tiene la ventaja de Que no se ve
afectsdo por la cantidad de sadimentos deposiados por el ro:

Las obras recomendadas para escufrimlentos con pequenos
tirantes son:

El dispositvo de captacittn més sencillo, tatandose de aguas
relativamente itves de masesiales da arrasire en cualquier época
delano es:

Qué obra de captacion se recomenda en el caso de Covtientes
fuertes, fondo inastable, orllas del rio con fuene psndiante,
diticil durante el estiaje y trafico fluvial intensa:

Cenvifuga verbical

Estacién de bombeo sobre plataforma mévil
Cage poc madio de venedor lateral
Estacibn de bombeo fija

Mayor eficiernm, ubi@cién de la esacdn de hbombeo
directamente por encima del punto de captacion.

Para pequenas osGlacones en 0s niveles de la supertice itre
Captaadn por medio de Caja centrat

Captacion divecta por gravedad o por bombeo

Centrfuga hor@ontal

Torre para mpiir el agua a diferentes profunddades

Para grandes variaciones en los niveles de la superficie libre

4 a 6m

*
. Ubk=aditn del equipo de bombeo y el punto de capwecitn distinlos;

#vevson inicial bajs
hasta 400 m.
Para escuriimientos con pequenos tirantes

Estacién de bombeo fiotante
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52
53

54

55

5.6.

57.

5.8.

5.9.

Suponga que tiene que disenar una obra de captacion para agua superficial en una
corriente de la cual no se tienen registros hidrolégicos. ¢ Como podria obtener los datos
de disefo a que se refiere el apartado 5.2 ?

Para una poblacion en particular, que va a utilizar una corriente como fuente de
abastecimiento, écual seria el criterio que utilizaria para decidir si esa corriente es
suficiente para las necesidades de dicha poblacién?

Suponiendo que la poblacion del Ejemplo 4.11 ha de abastecerse de agua superficial
mediante captacion directa (Fig. 5.9), calcule la pérdida por entrada si la rejilla reducira
el area libre de! tubo en un 30% Yy el coeficiente de contraccion es del orden de 0.5, en
un tubo de hierro galvanizado de 100 mm de diametro.

Elabore un cuadro comparativo conlas ventajas y desventajas de las bombas centrifuga
horizontal y centrifuga vertical.

Un pozo totalmente penetrante en un acuifero confinado de 20.0 m de espesor bombea
un gasto de 0.00380 m’/s durante 1941 dias y provoca un abatimiento de 64.05 m en un
pozo de observacion perforado a 48.00 m del pozo de produccion. ¢ Cual sera el
abatimiento en un pozo de observacion localizado a 68 m de distancia? La superficie
piezomeétrica original estaba 94.05 m sobre el estrato confinante inferior. EI material del
acuifero tiene las siguientes caracteristicas: porosidad 15%, rendimiento especifico 5%,
permeabilidad 5.8x107.

Un acuifero confinado de 5 m de espesor con una superficie piezométrica a 65 m sobre
el estrato confinante inferior esta siendo bombeado por un pozo totalmente penetrante.
El acuifero es una mezcla de grava y arena. Se observd un abatimiento de estado estable
de 7 m en un pozo no bombeado localizado a 10 m de distancia. Si el gasto de bombeo
es de 0.020 m’/s, ¢a qué distancia se localiza un segundo pozo no bombeado, en el cual
se ha observado un abatimiento de 2 m.

Para un acuifero no confinado, existe la posibilidad de que el abatimiento haga
descender la linea piezométrica hasta el fondo del pozo y que el agua deje de fluir. Para
el caso descrito en el ejemplo de clase, determine el maximo gasto de bombeo que
puedesostenerseindefinidamente si el abatimiento en un pozo de observacion localizado
a 100 m del pozo de produccion permanece constante.

Se desea estimar la distancia a la cual se espera una abatimiento de 4.81 m, con
respecto a un pozo de bombeo con las siguientes caracteristicas:

Gasto de bombeo = 0.0280 m’/s

Tiempo de bombeo = 1,066 dias

Abatimiento en el pozo de observacién = 8.52 m

El pozo de observacion se localiza a 10 m del pozo de bombeo

Material del acuifero = arena media (porosidad 37%, rendimiento especifico 25% Yy
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5.10.

5.12.

5.13.

5.15.

5.16.

5.17.

5.18.

permeabilidad 1.5x10%)
Espesor del acuifero = 14.05 m

Asuma que el pozo es totalmente penetrante en un acuifero no confinado.

Un pozo de 0.25 m de diametro penetra totalmente en un acuifero no confinado de20m
de espesor. El pozo tiene una descarga de 0.015 m*/s y un abatimiento de 8 m. Si el flujo
es estable y la permeabilidad es 1.5 x 10*, écual es la altura de la superficie piezométrica
sobre el estrato inferior en un sitio a 80 m del pozo?

Un acuifero produce los siguientes resultados al bombear un pozo de 0.61 m de
diametro con un gasto de 0.0303 m’/s: abatimiento = 0.98 m en 8 minutos; abatimiento
= 3.87 m en 24 h. Determine su transmisibilidad. Reporte el resultado con dos decimales.

Un acuifero experimenta un abatimiento de 1.04 m en un pozo de observacion localizado
a 96.93 m de un pozo que bombea un gasto de 0.0170 m’/s después de 80 minutos de
bombeo. El tiempo virtual es de 0.6 min y la transmisibilidad es de 5.39 x 10° m?/s.
Determine el coeficiente de almacenaje.

Si la transmisibilidad es de 2.51 x 10° y el coeficiente de almacenaje es 2.86 x 10°,
calcule el abatimiento que resultara al fin de dos dias de bombeo en un pozo de0.5m
de diametro con un gasto de 0.0194 m’/s.

Dos pozos distantes 106.68 m entre si estan bombeando simultaneamente. El pozo
bombea a 0.0379 m’/s y el pozo B bombea a 0.0252 m®/s. El diametro de cada pozo
0.460 m. La transmisibilidad es 4.35 x 10° m%/s y el coeficiente de almacenaje es 4.1
10°. ¢Cual es la interferencia del pozo A sobre el B después de 365 dias de bombeo?
Reporte el resultado con dos decimales.

Usando los datos del problema 5.14, encuentre el abatimiento total en el pozo B despué
de 365 dias de bombeo.

Si dos pozos, No. 12 y No. 13, distantes 100 m entre si, estan bombeando un gasto
0.0250 m*/s y 0.0300 m’/s, respectivamente, ¢cual es la interferencia del pozo No. 1
sobre el No. 13 después de 280 dias de bombeo? El diametro de cada pozo es
0.500 m. La transmisibilidad es de 1.766 x 10° m?/s y el coeficiente de almacenaje es
6.675 x 10°. Reporte e resultado con dos decimales.

Usando los datos del problema 5.16, calcule el abatimiento total en el pozo 13 despué
de 280 dias de bombeo. Reporte el resultado con dos decimales.

Para el campo de pozos mostrado en la Figura P-5.18, determine el efecto de anadir
sexto pozo. ¢ Podria provocar efectos adversos sobre el acuifero? Asuma que todos |
pozos son bombeados por 80 dias y que cada pozo es de 0.914 m de diametro. L
datos de los pozos se dan en el Cuadro P-5.13.

Las caracteristicas del acuifero son las siguientes:
Coeficiente de almacenaje: 2.8 x 10,
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Transmisibilidad: 1.79 x 10° m?/s.

Nivel estatico de bombeo: 7.60 m bajo el nivel dei terreno.

Profundidad del estrato superior del acuifero confinado: 156.50 m
Cuadro P-5.18. Pozos del Campo No. 1

POZO No. GASTO PROFUNDIDAD DEL
m¥fs POZ20O (m)
1 0.0426 169.00
2 0.0473 170.00
3 0.0426 170.50
4 0.0404 168.84
5 0.0457 170.00
6(propuesto) 0.0473 170.00
125 m
N
p:::;ropuesto .G N
¥ A
hacis el 125 m CAMPO
g /15_3 o e, pozgsE No 1

Figura P-5.18. Configuracién del campo de pozos

519. Para el campo de pozos mostrado en la Figura P-5.19, determine el efecto de agregar
un sexto pozo. éPodria ocasionar efectos adversos en el acuifero? Asuma que todos los
pozos se bombean durante 100 dias y que cada pozo es de 0.30 m de didmetro. Los
datos del pozo se muestran en el Cuadro P-5.19. Las caracteristicas del acuifero son las
siguientes:

Coeficiente de almacenaje = 2.11 x 10°.

Transmisibilidad = 4.02 x 10® m?/s.

Nivel estatico a 9.50 m del nivel del terreno.

Profundidad del estrato superior del acuifero confinado, 50.1 m a partir del nivel del
terreno.
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5.20

Cuadro P-5.19. Pozos del Campo No. 2

POZO GASTO PROFUNDIDAD DEL POZO (m)
m/s
1 0.020 105.7
2 0.035 1128
3 0.020 1112
4 0.015 108.6
5 0.030 113.3
6(propuesto) 0.025 109.7
300
N preveans e O Nuevo pozo
: ropuesto
I 00m  i150m g PP
s@
150 m 360 m
Emm— N
150 m
e 100 m
150 m 300 m
2
150 m
' 300 m
1 |
CAMPO DE
Atanque 1.5ksn ~ POZOS No 2

Figura P-5.19. Configuracién d-l campo de pozos.

Como parte de {a obra de captacion de un sistema de abastecimiento de agua potable
se requiere disenar un desarenador. El gasto del influente es de 30 /s y la temperatura
minima del agua es de 16 grados centigrados. Se requiere la remocion de particuias
hasta de 7.5 x 10°* cm de diametro. La concentracion de arena en el rio que sirve de
fuente llega a unos 4,500 mg/! durante las crecidas violentas y la maxima turbiedad
persiste durante aproximadamente 1 dia. Dicha concentracion es del orden de 20 mgll
en la época de cauce normal.

Se tienen los siguientes datos:

. Poblacién del dltimo censo: 11,182 habtantes

. Poblacion del pentitimo censo: 8,375 habitantes

. Crecimiento demografico del tipo geométrico

. Periodo econémico de diseno: 15 anos

. Clima templado

. Coeficientes de variacion diaria y horaria, 1.2 y 1.5, respectivamente
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CAPITULO

6

El agua se transporta desde la fuente a la
comunidad en conductos abiertos o cerrados,
suministrandose la energia necesaria por
gavedad o a bombeo.

Las obras destinadas a! transporte de agua
potable reciben el nombre de ‘“Lineas de
Conduccibn". Es importante tener ciertos
conocimientos sobre los materiales de uso
frecuente en las lineas de conduccion, pero
incluso también de los mas antiguos, porque
algunos de los que se usan poco en la
actualidad aun se encuentran en servicio en
muchos de los sistemas antiguos de
abastecimiento de agua.

A estos materiales nos referiremos en lo que
sigue.

6.1 TUBERIAS USADAS EN SISTEMAS DE
ABASTECIMIENTO DE AGUA POTABLE.

Una tuberia se define como el conjunto formado
por el tubo y su sistema de unidn.

Para la fabricacion de los tubos, se han utilizado
diversos materiales, entre los cualesse puede
mencionar la arcilia vitrificada, madera, plomo,
cobre, fierro fundido, acero y concreto. A través
del tiempo algunos de estos materiales han sido
abandonados y en la actualidad los tubos mas
utiizados son fabricados a base de fibras de
asbesto y cemento, acero, concreto reforzado y
plastico (polietileno y PVC).

CONDUCCION

Tuberias de fibro-cemento.

Se entiende por tubos de presion de
fibro-cemento los conductos de seccion circular
fabricados con una parte de asbesto y cemento
tipo Portland o Portland Puzolanico, exentos de
materia organica, con o sin adicién de silice.

La tuberia de fibro-cemento silice curada en
autoclave, con vapor a presion, practicamente no
se oxida ni se coiroe. Se fabrican aplicando
sobre un mandril de acero pulido. una pelicula
obtenida con la mezcla intima de fibras de
asbesto de distintos tipos, cemento, silice y
agua, de tal manera que el enrollamiento de la
pelicula se traduce en una estructura
multilaminar de dptima resistencia. La utilizacidn
del mandril, permite obtener una superficie tersa,
para la que se tiene un coeficiente de rugosidad
n = 0.010, segun la férmula de Manning que
estudiaremos mas adelante en este capitulo.

Los tubos de presion de fibro.cemento se
fabrican para presiones internas de trabajo
maximas, segun la norma oficial mexicana NOM-
C-12-2/2-1982, en las siguientes clases: A-5, A-7,
A-10y A-14, en donde los nimeros 5,7, 10y 14
indican la presién interna de trabajo en kg/cm?
que resisten los tubos. Actualmente existe en el
mercado una denominacién comercial de tubos
de asbesto-cemento para conduccidn segun la
norma oficial mexicana NOM-C-12/1-1981 cpn
base en la presion de trabajo expresada en
metros de columna de agua; asl se tiene: T-50,
T-70, T-100, T-140 y T-200. La presion de prueba
en fabrica para cada tubo y cada cople es de 3
veces la presion de trabajo para un tiempo de 5
segundos. Las tuberias tienen longitudes
generalmente de 4 y 5 metros. (Cuadro 6.1).
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Cuadro 6.1. Tuberia de fibro-cemento, dimensiones generales y pesos.

TUBERM

mm 75 | 100 [ 150 [ 200 [ 250 [ 300 [ 350 | 400 | 450 | 500 | 600 | 750 | @00
0 pulg 3 4 ] 8 |w|]w2]1] ] 18 20 24 30 36 '
D2 92 | 116 | 167 | 219 | 276 ; 326 | 384 | 438 | 403 | 538 | €46 | s0s | e71 ||
Da 96 | 120 | 171 | 223 | 280 | 330 | 388 | 442 | 497 | s42 | 650 | 813 | 975
D6 111 [ 135 | 86 | 238 | 285 | 345 | 408 | 462 | 517 | 567 | 670 | 833 | sss
- D7 131 | 155 | 206 | 267 | 325 | 375 | 438 | 496 | 555 | eoa | 726 | so3 | to78
D8 97 [ 122 | 173 | 225 | 282 | 332 [ 390 | 444 | 499 | 546 | 655 | 818 | ss0 "
i) 10]1mo|120]130] 60|60 170]190] 210 [ 230 | 275 | 340 | 400
Pesoxg/m | 60 | 7.7 | 121|173 | 267|318 398|507 ] 631 | 756 | 1084 | 1645 | 2362
Pesocople | 22 | 27 | 36 | 53 | 66 | 100|149 182] 243 | 308 | 417 | 667 | 913
D2 95 | 118 170 | 224 | 281 | 332 | 395 | 50| s06 | s4s | ss0 | @25 | 9o
D8 90 | 122 | 17a | 228 | 285 | 336 | 399 | 454 | 510 | 553 | 664 | 829 | ees
D6 114 | 137 | 183 | 243 [ 300 [ 351 [ 419 [ a7 | 530 | 573 | 684 | 848 | 1015
2 D7 137 | 160 | 214 | 272 | 335 | 387 [ 460 | 519 | 581 | 634 | 757 | 938 | 1122
D9 101 | 124 | 176 | 230 | 287 | 338 | 401 | 4s6 | s12 | s57 | ees | s3s | 1000
To 125|120 135|155 185 90| 225|250 275 | 285 | 345 | 420 | s00
Pesokg/m | 70 | 84 | 138|209 | 302381535677 ] 837 | 946 | 1375 [ 2000 | 2085 i
Pesocople | 25 | 30 | 43 | 62 | 97 | 116] 188|228 309 | 384 | 527 [ 5133 ] 7334 ||
D2 88 | 122 | 176 | 231 | 285 | 344 [ 412 | 460 | s27 | s73 | eeo | se2 | 1oas ||
08 102 | 126 | 180 | 235 | 290 | 348 | 416 [ 473 | 531 | s72 | es3 | ses | 1039 ||
D6 117 | 141 | 195 | 250 | 905 | 363 | 436 | 493 | 551 | 597 | 713 | 886 | 10se
o7 142 | 168 | 226 | 287 | 345 | 411 | 497 | 560 | 624 | 689 | s2a | 1023 | 1223
L D9 104 | 128 | 182 | 237 | 292 | 350 | 418 | 475 | 533 | 581 | 698 | 71 | 1oaa
T9 140|140 | 165 | 190 | 210|250 310|345 380 | 405 | 400 | 605 | 720
Pesokgm | 79 [ 100|172 260|258 | 510] 754 ] 955 ] 1182 | 1375 ] 1998 | 3081 | 43087 H
Pesocople | 27 | as | 52 | 76 | 10| 150] 266|323 | 429 | 566 | 79.3 | 1281 | 1708
D2 104 | 128 | v85 [ 243 | 301 | 362 | 430 | a0 | 551 | e00 | 730 | 913 | 1098
08 108 132 189 | 247 | 305 [ 366 | 434 [ ase [ 555 | €12 | 734 | 817 | 1100
06 123 | 147 | 204 | 262 | 320 | 381 | 454 | S1a | 575 | 612 | 754 | 37 | 1120
A-1e o7 150 | 176 | 261 | 307 | 375 | 447 | 525 | sos | eee | 724 | 922 | 1145 | 1368
Do 110 | 138 | 191 | 249 | 307 | 368 | 436 | 496 | 557 | 616 | 739 | s22 | 1108
Peso kgim | 17.0 | 170 ] 210 ] 250 ] 285 | 340] «0.0] 450 ] 500 | s80 | 695 | aso [ 1025
Pesocopie | 30 | 38 | 63 | 93 | 150|207 | 314 | 396 541 | 896 | 1242 | 2041 | 2869

Descripcién

D Oidmetio inwerior nominal

T9 Eapesor de pared

09 OWreto axtency

06 Diémetro de ranura de cople

D3 Didmelro ntemedn

D2 D@metro de la s8<codn de enchute

8 D@TIUD niteror del cople

D7 Dameto extanor del cople
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{adesventaja de los conductosde fibro.cemento
es su baja resistencia mecanica. Debido a ésto,
al salir de la fabrica los tubos se degradan en su
calidad por falta de cuidado en su transporte,
manejo y almacenaje.

Tuberias de plastico: polietileno y cloruro de
polivinito (PVC).

De los plasticos, los termoplasticos son los que
en la actualidad presentan mucho interés para
SU uso en los sistemas de abastecimiento de
agua potable. Los dos termoplasticos de mayor
importancia hasta la fecha son: el polietileno
(PS) y el policloruro de vinito (PVC).

El polietileno es un derivado del gas etileno, que
es un componente del gas natural, también
puede ser un derivado de la refinacidn del pe-
troleo. Se tienen comercialmente tres tipos: de
densidad baja, mediana y alta. Se fabrican con
base en la Norma NOM-E-18-1969.

Desde el ano de 1965, la entonces Secretaria de
Recursos Hidraulicos utilizé con regularidad
tuberias de polietileno de alta densidad o de alto
peso molecular, en obras grandes y pequenas,
con éxito principalmente en tomas domiciliarias;
sin embargo, en el caso de redes con
fluctuaciones notables de presidny con defectos
de instalacion se han tenido serios problemas,
como ha sucedido en la Ciudad de Monterrey.

Las ventajas de las tuberias de polietileno son:
su gran flexibilidad, que permite su presentaciéon
en rollos; su ligereza, ya que pesa ocho veces
menos que el acero y tres veces menos que el
asbesto.cemento; y no presenta corrosion.

El PVC, (Cloruro de polivinilo) es un material
termoplastico compuesto de polimeros de
cloruro de vinilo; un solico incoloro con alta
resistencia al agua, alcoholes, acidos y alcalis
concentrados. Se obtiene en forma de granulos,
soluciones, liquidos y pastas.

En la Norma Oficial Mexi'cana de calidad vigente
actualmente, (Sistema Inglés) para tubos y
conexiones rigidas de policloruro de vinilo
DGN-E/12-1968, se recomienda un esfuerzo de
diseo de 140 kg/cm? para PVC. 1114 (tipo |,

grado |, esfuerzo de diseno 140). En septiembre
de 1977 se publicé la Norma Oficial Mexicana de
Tubos y Conexiones de Policloruro de Vinilo
(PVC) para abastecimiento de agua potable,
NOM-E-22-1977 (Serie Métrica), para PVC 1114.

Por su parte, las tuberias de PVC presentan las
ventajas y desventajas que se enlistan en el
Cuadro 6.2.

La industria de tuberias plasticas fabrica dos
lineas de tubos hidraulicos de PVC para el
abastecimiento de agua potable: la linea métrica,
tubos blancos, y la linea inglesa, tubos grises.

La linea métrica (color blanco), fue disenada de
acuerdo con el sistema internacional de
unidades. La integran 13 diametros (de 50 a 630
mm), y Cinco espesores que permiten presiones
méximas de trabajo de 5, 7, 10, 14 y 20 kg/cm?,
en funcion de cada presion se clastfican en
clases. En el Cuadro 6.3 aparecen las clases de
la linea métrica asi como sus correspondientes
espesores y diametros interiores promedio. En
dicho cuadro puede observarse también que el
diametro nominal del tubo es igual (para fines
practicos) a su diametro exterior.

La union entre tubos y conexiones se realiza
mediante el sistema espiga- campana con anillo
de hule. La longitud (til de cada tubo es de seis
metros, pero también puede fabricarse en ofras
longitudes, segun acuerdo entre cliente y
fabricante.

La linea inglesa (color gris), fue disenada con
base en el sistema de unidades inglesas y se
fabrica en 11 diametros (de 13 a 200 mm). En
funcién del cociente entre su didmetro exterior y
su espesor minimo de pared (RD relacién de
dimensiones), y las presiones méximas de
trabajo, se clasifican en: RD-41 (7.1), RD-325
(8.7), RD-26 (11.2) y RD-13.5(22.4 kg/cm?). En el
Cuadro 6.4 aparece la clasfficacién con sus
respectivos espesores y diametros interiores
promedio. En este caso, el diametro nominal del
tubo no es igual al diametro exterior ni al interior.
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Cuadro 6.2. Ventajas y desventajas de las tuberias de PVC.

VENTAJAS

DESVENTAJAS

Resistencia a la comosion y al amque quimico de
acidos, alcalis y soluciones salinas.

Instalacién rapida, facil y econémica.

Debido a su grado de absorcidn permite la prusba
hidrostatica después de su llenada.

Su resistencia mecanica es supenor a la de las tuberias
de fibro-cementa

Menor pérdida por ficcion en comparacidn con las
tuberias de fibro-cemento, conasto y acero.

Por su ligereza, el almacenamiento y transporte de la
tuberfa se facilita notablemente.

Raespecd a su costo de suministro en los démdatas de
50, 60, 75 y 100 m es més barata que las Wberfss de |
{ibro-cemento.

Ao costo en diametros de 200 mm y mayores.

Las propiedades mecanicas de las tuberfas de PVC st
afecwan si quedan expuestas a los rayos solares por ui
periodo de tiempo praolongado

Los tubos de extremos lisos requieren mano de obré
altamente especializada para su unién por el procest
de camemado. Debido a ésto, en todos los proyecto:
de conduccones 8 espedifica el uso de tuberias cor
campana y anillo de hule. La campana debe sa
integrai al tubo.

Cuadro 6.3. Tubo hidraulico de PVC serie métrica, diametros y espesores promedio.

Diametro Didmetro Esp ,.‘L a () y Didr intariors promed (‘.]H!l‘lﬂ :
Nominel Exterior
(mm) (mm) Clases Class 7 Class 10 Class 14 Class 20
L] d . d . d . d . d
50 50 20 46.1 2.6 449 7 427
63 63 17 59.7 24 583 33 565 45 541
80 ' a0 1.7 768 22 758 3 740 4.1 70 58 és86
100 I 100 20 96.2 2.7 948 38 226 52 88 72 858
[|
160 | 160 31 154.0 42 1518 59 148 4 81 1440 114 1374
200 200 38 19286 53 1896 74 185.4 101 180.0 14.1 1720
250 250 47 2409 6S 2373 9.2 2318 1286 2251 17.7 2149
315 s 6.0 3033 8.2 2989 18 2921 158 2835 223 2707
355 355 66 24 83 a3ro 128 3298 178 3188 25.0 3056
i 400 400 75 3856 104 3res 146 T4 201 360 4 281 3444
n AS0 450 8.4 4339 1"r 4273 16.4 4179 226 &06.5 216 3875
|| 500 500 94 482.0 129 475.0 182 464 4 251 450.6 35.1 430.6
Il 630 630 t18 607.4 163 5984 29 5852 318 567.8 441 5428 1
Los tubos se suministran con largo it de 6 melros; con uno de sus extremos acampanados H
I Clone 5 10 14 20 |
SNeOoLO !
.. = = Presién maxima de | 5 0 |14 | 20 |
- sm trabajo (kglom’) 1
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Cuadro €.4. Tubo hidraulico de PVC serie inglesa, diametros y espesores promedio.

Digmatro | Didgmatro Eap p dio {e) ¥ Diiimetrou irar ores pr dlo (d) en
Nom(ns} Exterior v f mm
emis "(’;::b Ao4r | AD3z2s AD 26 RD-13.5
o 4 . P . d o d
[ 13 213 18 175
i 19 i L 22_" 23 221
i 25 334 1.8 258 28 278
32 422 1.8 384 34 354
38 483 18 447 22 439 a8 405
50 ' 603 18 567 2.2 559 26 551 48 507 I
60 730 21 688 25 68.0 an 668
75 B850 25 839 30 azs 37 815 I
100 114.30 31 1081 38 106.7 47 104.9
150 168 30 44 159.5 55 1573 (%] 1545
200 219.10 56 2079 71 204.9 [:¥:] 20013

Los tubos se suministran en tramos con largo (Il de 6 metros, con extremos lisos si el sistema es
cementar y Con una campana en uno de sus extremos si &l sstema de unidn es espiga campana

RAD | Presién Mixima de

- ___-_.u_.[-_[[«] :{:m ,@ Yrabalo (kgjem,)

41 71
[ s 3 R
EN i TR noe O 26 12 II
I i 135 24 It
En esta linea existe ademas del sistema de unién Cuadro 6.5. Presion maxima de trabajo en
espiga-campana, el sistema cementado. La kg/cm? para tubos de polietileno
longitud Otil del tubo es de seis metros pero (S = 44.29 kg/ecm?)’

también puede fabricarse en otras longitudes,
previc acuerdo entre fabricante y comprador.

Las tuberias de polietileno se fabrican también F,= 111 F, =147
en cuatro diferentes RD y son aptas para trabajar F,= 7. F,= 9.4
a las presiones especificadas en el cuadro 6.5; 7 F =3 5; e 3'
segun las condiciones de operacion de la tuberia - " Bt

se aplicara un factor de seguridad igual a 3 6 4 21 F,= 44 | F,= 59

veces la presion de trabajo para llegar a la
presion de ruptura. El factor 3 (F3) se aplica en

lineas subterraneas en terreno estable y al factor *S- esfuazo de diselo o fuerza par unidad de area en la
4(F4) se aplica en lineas expuestas a pared def wbo en corte Yarsversal al eje del mismo.
movimientos de terreno o tréfico pesado y lineas P -o

a intemperie. S = ——

En el cuadro 6.6 se presentan los diametros de \
los tubos de polietileno. d = diémeto axiarior (mm), P = presion de trabajo en
kg/em’; e = espesor minimo de pared (mm)

1
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Cuadro 6.6. Dimensiones de los tubos de polietileno.

Medida Did&metro | Espesor Largo Peso
Nominal Exterior Pared roilo | GMS/M.L.
= I pulg mm mm m
RD-9
13| w2 21.3 23 S0y 150 136
19| 3/4 26.7 a0 S0y 150 223
25| 1 33.4 37 S0y 150 345
RD-13.5
32| 114 422 a1 S0y 150 382
as| 1172 483 36 S0y 150 506
S0 2 60.3 45 S50y 150 790
75 3 88.9 6.6 10y 50 1709
100 3 1143 8.5 10 28 1
150 6 168.3 126 10 6175
RD-17
so] 2 60.3 35 S0y10 626
75 3 889 52 10y SO 1371
100 4 1143 6.7 10 2271
150 L] 160.3 9.9 10 4940
200 a8 219.1 128 10 8400
RD-21t
75 3 88.9 4.2 10y SO 1080
100 4 1143 5.4 10y S0 1765
150 6 160.3 8.0 10 4060
200 8 2191 104 10 6890

Tuberias de fierro vaciado.

Las tuberias de fierro vaciado fueron utilizadas
en la RepUblica Mexicana en la gran mayoria de
las primeras obras de aprovisionamiento de agua
potable construidas. Son muy resistentes a los
esfuerzos mecanicos y de gran duracion debido
a su buena resistencia a la corrosion. En nuestro
medio, las tuberias de fierro vaciado fueron
fabricadas hasta 1967 por Altos Hornos de
Meéxico, S.A., en Monciova, Coahuila. Se
producian tuberias de extremos lisos y de macho
campana para didmetros de 75 a 350 mm, pero
fueron desplazadas del mercado nacional por las
tuberias de fibro-cemento cuyo costo es menor.

Tuberias de acero.

En 1943, la Compania Tubacero de Monterrey,
N. L., inicid la fabricacion de tubos de acero
formados por medio de roladoras y soldadura
manual. Posteriormente fue susttuido este
método utilizando prensa hidraulica y soldadura
por arco sumergido. Actualmente se utilizan en

Meéxico dos métodos de fabricacion: el proceso
de soldadura (Tubacero, S.A.) y el proceso sin
costura (TAMSA). La materia psima es el acero
en placa o rollo, para el primero y lingotes y
placas para el segundo.

Los tubos de acero se fabrican con diametros
desde 4.5 pulgadas (114.3 mm) hasta 48
pulgadas (1219 mm). Su produccion esta sujeta
a un estricto control de calidad que toma en
cuenta las normas DGN-B-177 y B-179-1978, e
internacionales como las del American Petroteum
Institute (AP!), maxima autoridad en el ramo.

Las tuberias de acero son recomendables para
lineas de conduccion cuando se tienen altas
presiones de trabajo. Su utilizacion obliga a
revestirlas contra la corrosion interior y exte-
riormente. Son muy durables, resistentes, flexi-
bles y adaptables a las distintas condiciones de
instalacibn que se tengan. En el cuadro 6.7 se
presentan las caracteristicas de los tubos de
acero.
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Cuadro 6.7
Tabltas de caracteristicas de las tuberias de acero

e . ] Cnrua de (r‘!uw‘- H | Cargm de trataje ||
. LiAMETHO ESIESOI . en nirtros e | k BEANETIO [ T3 en metras de
i I pre cluinha ite agcs ' ovlumna de agua
¢ jarn e AL INSEENAY i EABO pere
: kww | fodi Kelom ' ' ! Km | 223S K
rule. o Pulg. mm 'Te0.0 )= Palg. | nue Polg. mm " Tw0.6 /o~
= 300} hg cm? | = %000 Kx et
" (2) (3) ) (5) {0} | (£} (R]] [(E3] [C3]
it | e i
14.Ca 1.9 1,911 193 | 745 10 CGa 3.4 30.508 154 | 293
4 102 | 12.Ga 2.7 6816 | 6Go |1 o I "3ne 48 60.945| 215] 343
10.Gs 3.4 8.631 8355|1333 22 50 1/4 6.3 93.756 | 288 | 45
SRR ‘ 506 | 19| 17.567| 39| 565
14.Ga 1.9 5506 | 439 | 667 3/a 9.5 139,800 | 431 | €80
4, 14 12.Gs 2.7 7580 | AN 047 -t — Ao e = e ]
10.Gn 3.4 D673 70 | 1103 16. G 2.1 hh, 063 142 | 223
3/14 18 12.047 | 1103 | 1 6md A1 45 75808 197 35
g == TN [y SR BN /4 GablomanT | 264 113
14.Gn 1.9 7.44) | Gon |24 o [ 50 70| 120,498 | 330 | 518
6 152 | 12.Ce 3.7 10 208 1#3 | 70 3/8 8.5 151,705 | 390 | 623
0.Ga 34 13,006 | 670 | 895 7/16 1.1 175.006 | 462 | 728
—_— 1/2 12.7 908 | 528
14.Ga 1.9 8.185 452 _— ——
63| 168 | 12.Ge 2.7 11.310 | 402 | 643 3/16 48 83.339 182 | 201
10.Cs 3.4 14435 | 55| 809 1/4 6.3 111614 | 243
3/18 48 19.346 | 717 | 1 143 20 6RO | 5/16 7.9 138,402 | 305 | 479
— 3/8 9.5 160.677 | 2366 | 576
14.Gs 1.9 9 971 247 | 314 7/16 1.1 194,983 | 428 | 673
8 203 | 12.Cw 2.7 13.542 | 333 | 532 1/2 12.7 221740 | 487 770
10.Ga 34 17412 4| o670 e | | ————
I X 3/16 1.8 ,20] 169 | 270
14.Ge 1.9 10715 | 228 | 347 1/4 63 K085 | 226 | 354
83¢| 219 12.Ge 237 14584 | 308 | 403 5/18 7.0 M8.810 | 283 | 444
10.Ce 3.4 18.603 | 397 | 21 2 7 3/4 9.h 178,583 | 340 | 534
3/16 4.8 25894 | 877 | 7/16 11.1 208.347 | 3% | 624
—_— ] ——1| 1/2 12.7| 23110 453 | 715
12.Gs 3.7 ey - -
10 24| 10.Ga 3.4 f 3/16 4.8 90.732 158 | 252
3/16 48 i 1/4 6.3 129472 | 21) 33%
B ! I 5/16 7.9 160.724| 264 415
12.Ga 2.7 30 | 702 9.5 105685 [ 317 | 499
102, | 273 | 10.Ga 3.4 23.964 318 | 498 7/16 1.1 226207, | 869 | 583
3/16 4.8 32442 | 441 703 1/2 12.7 | 257.457 | 422| 667
12.Gs 2.7 21.28) | 228 | 354 3/16 4.8 102,685 | 147 | 230
12 305 | 10.Cs | 3.4 27231 | 287 | 416 1/4 631 1693 198 310
3/16 4.8 36.907 401 62 i 5/16 7.0 171.142 248 389
S | (aen S * | B vl il a2 813 | 38 95| 205370 | 297 | 467
| 12.Gs 2.7 22620| 210! 333 06 | 1.1 239.598 | 346 | 546
123 324 | 10.Ca 3.4 27.829 2R8 420 | 1/2 2.7 273827 3% 625
&= 3/18 4.8 38.693 | 3713 e | | SR B g :'2’3& }gg %
14 6. 45.
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10.Gs 3.4 41.669 180 | 298 9/16 | 143 346.748 | 396 | 628
- 3/18 4.8 | .039 203 12 5/3 | 159 385.441 | 440 608
18 457 1/¢ 8.3 72.380 | 332 | 53)
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Cuadro 6.7 (Continuacion)
Tablas de caracteristicas de las tuberias de acero
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Cuadro 6.7 (Continuacion)
Tablas de caracteristicas de las tuberias de acero
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En conducciones y redes de distribucion de
pequenas localidades, principalmente rurales, se
han utilizado en algunos casos tuberias de acero
galvanizado. Estos conductos se fabrican en
diametros de 10, 13, 19, 25, 32. 38, 50. 64, 76 y
102 mm con longitud del tubo de 6.40 m.

Tuberias de concreto.

Las tuberias de concreto que se han usado con
mas frecuencia en las obras de conduccin son:

a)

Tuberias de concreto reforzado con juntade
hule y concreto (SP-16).

Tuberias de concreto presforzado (SP12).

Tuberias de
(Comecop).

concreto pretensado

Tubos de concreto presforzado sin cilindro
de acero.

Tubos de concreto presforzado con cilindro
de acero.

A continuacion se describen sus caracteristicas
mas importantes.

a)

Las tuberias de concreto reforzado con
junta de hule y concreto estan reforzadas
con dos jaulas entrelazadas de varila,
calculadas para resistir la presion de trabajo
a una fatiga maxima de 880 kg/cm’, para el
acero circunferencial; el esfuerzo
longitudinal serd el equivalente a varilla de
12.7 mm con un espaciamiento maximo de
76 cm centro a centro. La junta es de
concreto moldeado y de seccién tal, que los
tubos se centran por si solos; la junta
queda sellada con empaque de hule. Se
fabrican para presiones de trabajo de 1.8,
25, 32, 40 y 5 kg/cm’. En campo se
prueban a no mas del 110% de la presion
tedrica de trabajo. Los tubos tienen una
longitud efectiva de 2.33 m; su diametro es
de 76, 91, 107, 122, 137 y 138 cm,
generalmente,

b)

c)

d)

Por su parte, las tuberias de concreto
presforzado (SP-12) son conductos de
concreto presforzado con cilindro de acero
empotrado y junta de hule y acero. Su
refuerzo consiste en un cilindro de acero
empotrado en concreto y comprimido por
alambrén  tipo tensilac de calibre 6
protegido por un capa de mortero. Se
fabrican para presiones de trabajode 6, 7.0,
8.0 y 10.0 kg/cm’. Los diametros son los
mismos de las tuberias de SP-16.

Las tuberias de concreto pretensado
(Comecop) se fabrican por centrifugacion y
el pretensado fongitudinal se obtiene
mediante alambres de acero de alta
resistencia, estirados entre las extremidades
del molde. Se fabrican para diametros de
100 a 500 cm y pres'on de servicio de 16.5,
15.5, 14.5, 10 y 6.5 kg/cm® de la serie
normal.

Los tubos de concreto presforzado sin
cilindro de acero estan formados por un
tubo de acero primario o nucleo {(que
contiene el alambre de pretensada
longitudinaf) el cual una vez que ha
alcanzado suficiente resistencia a la
compresion, se le enrolla el alambre
pretensado transversal y finalmente, se
protege con un revestimiento de mortero de
cemento o de concreto. La longitud de los
tubos varia de 4.0 a 8.0 metros. El diametro
interno es de: 400, 500, 600, 750, 900,
1000, 1050, 1100, 1200, 1350, 1400, 1500,
1800, 2000, 2100, 2500, 3000, 3500, 4000 y
4500 y 5000 mm. Los tubos tienen juntas
del tipo de espiga y campana, hechas de
concreto y con un sello de hule. Los tubos
de concreto presforzado sin cilindro
acero no deberan presentar fugas ni
filtraciones al someterse a una presio
hidrostatica en fabrica igual al 150% de
presién de diseno. La presion de trabajo
estipula en los catalogos de los fabricantes.

Finalmente, los tubos de concreto pr
forzado con cilindro de acero, es
constituidos de un cilindro de lamina
acero con anillos soldados a éste en su




CAPITULO 6 CONDUCCION

extremos, el cual previamente se somete a
presion hidrostatica y se ahoga en concreto,
forméndose asi el tubo primar’io o nucteo. El
tubo presforzado se obtiene cuando al tubo
primario, una vez que ha alcanzado
suficiente resistencia a la compresion, se le
enrolla alambre pretensado transversal y se

diametros internos son los  mismos
indicados para los tubos sin cilindro de
acero. Las juntas de los tubos deben ser
del tipo de espiga y/o campana de anillos
de acero soldados al cilindro y con un sello
de hule. Las caracteristicas generales de
tuberias mas empleadas se resumen en el

protege con un revestimiento de concreto o

de mortero de cemento. La longitud de los
tubos varia de 4.0 a 8.0 metros. Los

Cuadro 6.8.

de agua potable.

cuadro 6.8.

Caracteristicas generales de tuberias que se utilizan en obras de abastecimiento
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ABASTECIMIENTO DE AGUA POTABLE

OBSERVACIONES Y RECOMENDACIONES
PARA LA SELECCION DE TUBERIA.

El diseno de tuberias requiere un andlisis para
cada caso particular en el que se evallen las
cargas externas y presion interna, asi como
verificar que se cumplan las especificaciones
correspondientes. Entre los diversos materiales
existentes se eligira el que mas se adapte a las
especificaciones, lo cual requiere un analisis
economico. Sin embargo, de acuerdo a la
experiencia en Meéxico pueden anotarse las
siguientes observaciones generales:

1. Las tuberias que mas se han empleado en
México para conducciones y redes de
distribucion de localidades urbanas vy
rurales, son las de asbesto cemento en
todos los diametros comerciales y, en
menor cantidad, las de plastico PVC en
diametros hasta de 150 mm.

2. Parala conduccion y distribucién de gastos
pequenos y cuando el didmetro sea igual o
menor de 150 mm, son recomendables las
tuberias de policloruro de vinilo (PVC),

3. Cuando se requieren didmetros superiores
a 150 mm, para presiones menores de 14
kg/cm, son recomendables las tuberias de
asbesto cemento.

4. Cuando en lineas de conduccion se re-
quieren diametros superiores a 600 mm y
presiones mayores de 10 kg/cm’ el
proyectista debe elegir entre tuberias de
asbesto- cemento, concreto presforzado y
acero.

5. Para conducciones con presiones de tra-
bajo superiores a 14 kg/cm® se hard el
estudio econdmico entre tuberias de acero
y concreto presforzado.

6. Para tomas domiciliarias se recomiendan
tuberias de polietileno de alta densidad v,
para el cuadro, tubo de acero galvanizado
en didmetros de 13 y 19 mm.

Los factores principales que los proyectistas
deben tener en cuenta para la seleccién de

tuberias son:

a) Calidad y cantidad de agua por conducir.

b) Caracteristicas topograficas de la conduc-
cion y calidad del terreno por excavar.

c) Costos de suministro e instalacion.

6.2 PIEZAS ESPECIALES Y DISPOSITIVOS
DE CONTROL Y PROTECCION DE

BOMBAS Y TUBERIAS.

Las tuberias de conduccién estan compuestas:
{1 ) por tramos rectos y curvos para ajustarse a
los accidentes topograficos (2) por cambios que
se presentan en la geometria de la seccion, y (3)
por distintos dispositivos para el control del flujo
en la tuberia o para asegurar que el
funcionamiento de la linea de conduccién sea
eficiente.

Piezas Especiales

Las conexiones de la tuberia en las intersec-
ciones, cambios de direccién, variacion de dia-
metros, accesos a valvulas, etc., se denominan
comunmente como "piezas especiales" y pueden
ser de fierro fundido, fibro-cemento o PVC,
dependiendo de qué material sean los tubos.

Las piezas especiales de fierro fundido son las
mas empleadas y se fabrican para todos los
diametros de tuberias. Estas p'ezas se conectan
entre si 0 a las valvulas por medio de bridas y
tornillos y con un empaque de sellamiento
intermedio, que puede ser de plomo. hule o
plastico. La unidn de estas piezas con las tube-
rias de fibro-cemento, se efectia utilizando
la"junta gibault®, que se muestra en la Figura 6.1,
y que permite conectar por una de sus bocas
una’extremidad* de fierro fundido y por la otra
una punta de tuberia de fibro cemento. El
sellamiento se logra mediante la presion ejercida
con las bridas y tornillos sobre el barrilete y
empaques de hule.
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Figura 6.1. Piezas especiales de fierro fundido.
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ABASTECIMIENTO DE AGUA POTABLE

La forma concava del barrilete permite efectuar tuberias mayores

deflexiones; su diametro interior debe ser 2 mm

mas grande que el de las tuberias, en medidas Las dimensiones de piezas especiales con brida
hasta de 200 mm (8") y de 6 a 10 mm en las de fierro fundido se ilustran en la Figura 6.2.

2 2 112 3 4 6 8 10 12
A CODOS, TEES, CRUCES 41/2 5 51/2 | 61/2 8 9 1 12
B CODOS DE GRAN RADIO 6 1/2 7 7 3/4 9 111372 14 16 1/2 19
G CODOS DE 45 ° CENTRO ABRIDA | 2 1/2 3 3 4 5 51/2 6 1/2 71/2
D | BRIDA A BRIDA EN REDUCCIONES 5 51/2 6 7 9 1 12 14
E VALVULAS DE COMPUERTA B a B 7 71/ 8 9 1012 | 1112 13 14
14 16 18 20 24 30 36
A | cODOS. TEES. CRUCES 14 15 16 1/2 18 22 25 28
B | CODOS DE GRAN RAOIO 21 /2 24 | 2612 29 34 41 1/2 49
C | CODOS DE 45 ° CENTRO A BRIDA 712 8 | svz2 |92 12 15 18
D | BRIDA A BRIDA EN REDUCCIONES 16 18 | 19 20 24 30 36
: E | VALVULAS DE COMPUERTA B a B 1 1/2 12 | 1212 13 13 1/2 15 16
Numero y dimensiones de taladros y tornillos para piezas especiales segun plantilla A.S.A.
Didmetro interior No. de Diametro Torilios Dimensiones de ta bnda
agujeros y del
puig mm de agujero Diametro Largo Espesor Didametro ¢ en agujeros
tomilos
21/2 64 4 3/4 5/8 212 7/8 7 51/2
3 76 4 3/4 5/8 3 15/16 712 6"
4 102 8 3/4 5/8 3 15/16 9 71/2
6 152 8 7/8 3/4 31/2 1 11 9 1/2
8 203 8 7/8 3/4 31 11/8 13 1/2 11 3/4
10 203 8 1 7/8 4 13/16 13 14 /4
12 305 12 1 718 4 11/4 19 17
14 356 12 11/8 1 4112 138 21 18 3/4
16 408 16 11/8 1 412 17/16 23 1/2 21 1/4
18 457 16 11/4 11/8 5 19/16 25 22 3/4
20 s08 20 11/4 118 5 111/16 27 25
24 610 | 20 13/8 11/4 512 17/8 32 29 1/2

Figura 6.2. Dimensiones de piezas especiales con brida de fierro fundido.
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Las piezas especiales de fibro-cemento se
fabfican con segmentos de tuberia de ese
material, clases A-5 y A-7 pegados con Epoxy,
una resina con gran adherencia, pero cuya
resistencia a los golpes es reducida. Por esta
ra26n la produccion en la fabrica se limita a
conexiones para tuberias hasta de 150 mm (6%)
de diametro; el manejo de piezas mayores es
muy nesgoso pues durante el transporte se
exponen a golpes que pueden ocasionarles
serios danos.

Para uniones en tuberias hasta de 150 mm (6")
de diametro y contando con operarios
cindadosos, estas piezas son de gran utilidad
dada su ligereza y diseno que evita las uniones
bridadas y por su bajo costo. Figura 6.3.

Por otra parte para interconectar la tuberia
hidraulica de PVC y formar lineas de conduccidn
y circuitos, existen todas las conexiones
necesarias. ya sea para cambiar la direccion del
fujo del agua, derivar o unir sistemas de igual o
diferente diametro, cerrar los extremos de una
linea, unir tuberia de PVC a valvulas o piezas
metaiicas bridadas o con rosca, y componefs
falas en una linea ya tendida. También es
posible unir la tuberia hidraulica de PVC, serie
métnca, con la serie inglesa e incluso unirla con
tuberia de fibro-cemento.

En el caso de la serie métrica todas las
conexiones de 50 a 315 mm son de PVC. Para
diametros mayores no se fabrican todas las
conexiones de PVC, por ello es necesario utilizar
piezas especiales de fierro fundido en
combinacion con extremidades de PVC, o juntas
mecanicas disenadas especialmente para
tuberla de PVC.

- Dispositivos de control y proteccion en la
linea de conduccién.

En las lineas de conduccion siempre es ne-
cesario el empleo de ciertos elementos cuyo
objeto es, el de algunos, proteger a las tuberias
y. si lo hay, al equipo de bombeo en general,
pnncipalmente del fendmeno llamado golpe de
ariete; otros elementos controlan la descarga de
la finea de conduccion.

A continuacion se comentara la funcién de los
elementos de control y proteccion que se usan
con mas frecuencia, para lo cual se considera
como via de ejemplo la Figura 6.4 que muestra
una instalacion de 3 bombas conectadas para
operar en paralelo, a una linea de conducc'ion.

Junta flexible.

Son recomendables para absorber algunos
movimientos ocasionados por el trabajo de la
bomba, asi como pequenos desalineamientos
producidos durante el montaje del conjunto;
también se aprovechan para desconectar con
facilidad la unidad de bombeo cuando se
requiera, Generalmente son empleadas las
juntas Dresser y Gibault o algun otro elemento
similar. Se indica con el nimero 2 en la Figura
6.4.

Valvulas eliminadoras de aire.

Algunas se instalan con el objeto de expulsar e:
aire retenido en la succion cuando la bomba no
trabaja. Esta expulsidon se efectta luego de
iniciarse la operacion de la bomba; se ubican
generalmente a continuacion de la junta flexible.
Uno de los tipos mas usados es el que muestra
la Figura 6.5 (1) al cual puede acoplarsele una
valvula Check con el objeto de amortiguar el
golpe del agua para prolongar su vida atil y
evitar ruidos desagradables. La instalacion de
esta Check es sumamente recomendable

Tamb'én se instalan valvulas eliminadoras de aire
a ko largo de la linea de conduccion, pues el are
en las tuberias sipone una condicion altamente
perjudicial y potencialmente peligrosa cualquiera
que sea el material que constituya el tubo. Al
acumularse en el interior de una conduccion,
tiende a ocupar los puntos topograficos altos del
perfil de la linea y si no se extrae, produce una
extrangulacion de la seccion que puede llegar a
interrumpir el flujo de agua. El mayor peligro, sin
embargo, esta en la posible compresion de este
aire y su expulsion subita asi como en una
interrupcion repentina del flujo que puede
multiplicar enormemente la presion de la bolsa
de aire acumulado en la tuberia traduciéndose
en una verdadera explosion con proyeccién de
fragmentos.
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Figura 6.3. Piezas especiales de fibro-cemento.
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Figura 6.4.
control y proteccion.

Conexién de tres bombas para trabajar en paralelo,

122

i
mostrando los elementos dé
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(1) DE AIRE @) DE AIRE (3) CHECK

(4) DUO - CHECK (5) CHECK SILENCIOSA (6) ROTO CHECK

(7) COMPUERTA @) MARIPOSA ©)ALMO

Figura 6.5. Valvuias.
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DEPOSITO.

PERFIL DE LA LINEA OF ConauCcion

LINEA DE ENERGIA TOTAL
IS 0IA TOTAL

Figura 6.6. Efectos del aire dentro de una linea de conduccién por gravedad.

PERFIL DE LA LINEA DE CONUUCCION

Figura 6.7. Efectos del aire dentro de una linea de conduccion por bombeo.

La Figura 6.6 muestra el caso de una linea de
conduccion por gravedad en la cual la presion
utilizable H se reduce en una cantidad h
correspondiente a la diferencia de nivel entre los
extremos de la bolsa de aire, en consecuencia,
se reduce el gasto util de la produccion.

En la Figura 6.7 se muestra el caso en que la
conduccion es por bombeo. La bolsa de aire
provoca un aumento de presion p en las
bombas, por lo que para conducir el mismo
gasto el consumo de energia se incrementa en

la misma proporcién del aumento de presidn en
{a bomba.

Cuando una linea de conduccién no esta liena
de agua, es decir "purgada", los inconvenientes
descritos se repiten en cada punto alto del perhl
de la linea; sus efectos se suman y el
rendimiento de la conducciéon disminuye en
forma progresiva. Algunas veces esta
disminucidn se atribuye equivocadamente a las
bombas, siendo que con s6lo purgar la linea en
forma correcta, ésta recuperara su capacidad
normal de escurrimiento.
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CAPITULO 8 CONDUCCION

Por las razones expuestas anteriormente, todos
los puntos altos deben estar provistos de
vavulas que permitan evacuar el aire
automaticamente a medida que se acumula;
estas valvulas eliminadoras de aire se instalaran
después de las subidas (Figura 6.8) y antes de
las bajadas bruscas{Figura 6.9). La Figura 6.10
muestra el corte de una valvula de este tipo.

Cuando la topografia sea mas o menos plana,
las valvulas eliminadoras de aire se ubican en
puntos situados a cada 1.5 km como maximo y
en Jos punrtos mas altos del perfil de la linea.

VALVULA ELIMINADORA
DE AlR

El didmetro de la *valvula de expulsiébn de
aire”como también se les llama, se puede
seleccionar de acuerdo al diametro de la tuberia
y gasto que conducira la linea, por medio de las
reglas empiricas del cuadro 6.9.

En las Figuras 6.8 y 6 9 se observa que en los
puntos bajos de la linea se coloca una pieza
especial que permite el vaciado de la tuberia,
eliminandose al mismo tiempo los sedimentos
que se acumulan en esos sitios cuando el agua
no esta en movimiento y que pueden llegar a
obstruir el flujo. (Ver “Desagues”, en este
capituio).

Figura 6.8. Ubicacion de valvulas eliminadoras de aire en una linea de conduccién.

VALVULA ELIMINADORA

DE AIRE

= -
TRAMO HORIZONTAL O€
PENDIENTE SUAVE

VALVULA ELMINADORA
AIRE

'ACIADO

Figura 6.9. Colocacion de valvulas eliminadoras de aire después de un tramo horizontal.
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VOLANTE
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Figura 6.10. Valvula eliminadora de aire.

Cuadro 6.9. Diametros de las valvulas de expulsion de aire.

Diémetro de la tuberia{ Gasto en lltros por segundo | Diametro de |a valvula

1/2"a 4" 0 a 126 1Vs 1/2°
6"a10” 12.7 a 504 /s 1"
12" a 18" 505 a 2016 I/s 2"
20" a 24" 201.7 a4725 /s 3
26" a 30" 4726 a819.0 /s 6" a 8"
Ejemplo 6.1 “movimiento con una veiocidad de 1 m/s, se

tendria una energia cinética equivalente a:
Suponga una tuberia de S00 mm (20" de

didmetro y longitud de 2000 metros. En uno de

los puntos altos del perfil de la linea se tiene

acumulado, por falta de wuna valvula de

expulsién, un volumen de aire de 150 litros. La

carga estatica en el extremo de la conduccion es

de 40 m de columna de agua (4 kg/cm?). donde;

Calcllese la presion del aire acumulado al

llegarse a la detencion subita del agua. Pl

Solucion: 4
W = 3925 ton

Partiendo de la presion estatica de 4 kg/cm? y

suponiendo que el agua es puesta en
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Por tanto, la energia cinética es

== x I> =~ 20000 kg - m
2 x 9.81%

N =

W . _ 392500 kg
g

Al interrumpir el aire el flujo del agua, es
comprimido hasta absorber la fuerza viva del
agua en movimiento, de manera que si
inicialmente se tenia un volumen de aire V a una
presién P, ahora se tendra un volumen V' a una
presion P'. Esto se representa con la ley de
Mariotte por la siguiente igualdad

PV= PV’

El trabajo ejercido en esta compresion puede
representarse por:

.
PV log. hip. —
g PP

y operando con fogaritmos ordinarios queda.

P/
2.3 x PV log —
X g P

Sustituyendo e igualando a la energia cinética
calculada:

20 000 kg'm = 2.3 x 4 kg/cm? x 10 000 x
3 P’
x 0.15 m” x log i 28.13 = 29

Asi P’ = 4 x 29 = 116 kg/cm®

Al llegarse pues a la detencion subita del agua,
la presion del aire acumulado llegara a
116 kg/cm?, presion elastica peligrosisima que se
traduciria en una verdadera explosidon con
proyeccion de fragmentos. d

Valvulas de Retencion.

Volviendo a la Figura 6.4, que se ha tomado
como via de ejemplo para la explicaciéon de los
dispositivos de control y proteccion, después de
la valvula de expulsion de aire, indicada con el
nimero 3 en lamisma figura, se ha dibujado una
valvula de retencion (indicada con el numero 4)
Estas valvulas se usan con el objeto de retener
la masa de agua que se encuentra en ia tuberia,
cuando la bomba suspende su operacion y con
el fin de evitar esfuerzos excesivos en las
bombas debido al fendmeno del golpe de ariete.
Esto NO quiere decir que estas valvulas eliminen
el efecto de ese fenomeno, sino que Unicamente
lo atendan.

Existen varios tipos en el mercado, y algunos de
ellos se pueden observar en la Figura 6.5, (3),
(4) y (5). La primera representa la valvula Check
tradicional y comunmente empleada llamada de
columpio, una ampliacion de ésta se muestra en
la Figura 6.11.

_SEGURO
CONTRAFPESD

Figura 6.11. Valvula check o de retencion.

La segunda (Figura 6.5 (4)) se denomina
Duo-Check y consta esencialmente de dos me-
dias lunas conectadas a un eje vertical, que se
abren segun el sentido del escurrimiento. Esta
valvula en comparacion con a tradicional es mas
liviana, de menor tamano y, consecuentemente,
de menor costo; sin embargo, las pérdidas de
carga son mayores que en la tradicional La
tercera (Figura 6.5 (5)) tiene la caracteristica de
efectuar un cierre mas o menos lento, con lo
cual se consigue prolongar la vida de la valvula
y casi eliminar el ruido que producen los otros
tipos; suele llamarsele Check Silenciosa
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La seleccion del tipo de Check para una
determinada instalacion dependeradel didametro
de la valvula a emplear, de las presiones a que
operara y de su costo en el meicado. En varios
proyectos, el tiempo de entrega que ofrecen sus
fabricantes puede ser determinante para el tipo
elegido.

La Figura 6.5 (6) muestra la seccion segun el eje
longitudinal de la tuberia, de la valvula llamada
Roto-Check, cuya operacion es semejante a la
de columpio. Por su diseno y procedimiento de
construccion (se fabrica por mitades y se une
con pernos) compite en costo con la valvula
Check tradicional y es especial para cuando se
requieran diametros grandes. Tiene la ventaja de
efectuar un cierre lento y hermético.

Valvulas de Compuerta.

La valvula de compuerta se emplea con el objeto
de aislar en un momento dado algun elemento
o seccion del sistema para poder efectuar una
reparacion, inspeccion o dar mantenimiento, sin
que se interrumpa totalmente el servicio.

En una instalacion como la de la Figura 6.4, esta
valvula se instala en la descarga de cada
bomba, después de la valvula de alivio; sin
embargo, pudieran ser necesarias otras en otro
sitio o disminuir el numero de ellas, segun el
proyecto

La valvula de compuerta senalada con el numero
(6) de la Figura 6.4, ubicada en el exiremo inicial
de la linea de conduccion, se instala con el fin
de vaciar la tuberia de tiempo en tiempo, ko que
permite efectuarle una especie de lavado, ya que
asi se extraen las arenas y lodos que se
depaositan a lo largo de ella, segun se ha podido
observar. El d@@metro de la valvula de compuerta
para estos fines es la mitad del de la tuberia de
conduccion.

El tipo de valvula de compuerta mas empleado
es el que muestra la Figura 6.5 (7), se carac-
teriza por ser bridada y con vastago saliente, es
decir que éste se desplaza segun su eje vertical.
Esto tiene la ventaja de que el operador se
puede cerciorar con facilidad cuando la valvula

esta abierta o cerrada. Una ampliacion de &

Figura 6.5 {7) se presenta en l Figura 6.12.

VOLANTE

BRIDA PRENSA
CAUM ESTOPA

EMPAQUES
EMPAQUE

®IsCO

_ANILODEL [
Disco

BUSHING DEL
DISCO

| ASIENTQ DEL.
CUERPO

Figura 6.12. Valvula de compuerta.

Es muy importante senalar que la valvula de
compuerta esta disenada propiamente para ser
operada cuando se requiera un cierre o abertura
total, y NO se recomienda para usarse como
reguladora de gasto.

Valvulas de mariposa.

Las valvulas de mariposa, como la mostrada en
la Figura 65 (8) puede sustituir a la de
compuesta cuando se requieren didmetros
grandes y para presiones bajas en la lines;
tienen la ventaja de ser mas ligeras, son de
menor tamano y mas baratas. Estas valvulas se
operan por medio de una flecha que acciona un
disco haciéndolo girar centrado en el cuerpo de
la valvula; la operacidn puede ser manual,
semiautomatica o automatica, mediante dispositi-
vos neumaticos, hidraulicos o eléctricos. El
diseno hidrodinamico de esta valvula permite
emplearla como reguladora de gasto y en ciertos
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casos para estrangular la descarga de una
bomba.

Valvulas de Globo

Son voluminosas y presentan una alta resistencia
al paso del agua, por lo que se emplean,
generalmente, solo en tuberias de pequefos
diametros. Constan de un disco horzontal
accionado por un vastago para cerrar o abrir un
orificio por el que pasa el agua; este mecanismo
se encuentra dentro de una caja de fierro
fundido con extremos de brida para los
diametros grandes y de rosca para los
pequenos. (ver Figura 6.13).

VOLANTE
mgmﬁ TORR STAGO
Gu BUSHING TORRE

T BONETE

S PRENSA ESTOPA
BRIDA PRENSA

SR {x EMPAQUE
ASENTO 2

NTERIOR TUERCA DEL
BONETE UE

-]
DISCO
CUERPO ASIENTO DEL
CUERPO

Figura 6.13. Valvula de globo.
Vélvulas de alivio contra golpe de artiete.

Las valulas aliviadoras de presidn son
empleadas para proteger al equipo de bombeo,
tuberias y demas elementos en la conexion,
contra los cambios bruscos de preston que se
producen por el arranque o paro del equipo de
bombeo.

La valvula esta disenada de tal manera que
puede abrirse automaticamente y descargar al
exterior cuando la presidon en el sistema es

mayor que aquella con la que fue calibrada
lograndose con ello ei abatimiento de la linea
piezométrica.

El cierre de esta valvula también es automatico
y se logra cuando la presion en la linea llega a
ser menor que la de su ajuste o calibracion.

De acuerdo ‘con lo anterior, el empleo de esta
valvula dependera de la magnitud de las
presiones que se tengan debidas al golpe de
ariete y de la conveniencia que surja al haber
hecho un estudio econdémico, considerando la
posibiidad de emplear elementos (tuberias,
valvulas, etc) resistentes a las presiones que se
van a presentar, segun se estudiara mas
adelante en este capitulo.

En general, las valvulas de alivio que existen en
el mercado, basicamente tienen el mismo
diseno, vease figura 6.5 (9), y estan constituidas
en esencia por dos partes; una que corresponde
al cuerpo de la valvula propiamente dicho y la
otra formada por los mecanismos de control. En
el cuerpo de la vaivula se encuentra el elemento
actuador, constituido por un piston cuya posicion
regula el funcionamiento de la valvula. El control
de este piston se efectia por medio de una
valvula piloto calibrada que actua con una
presion determinada y no es mas que una
valvula de aguja de precision para pequenos
flujos. El piloto de control de esta valvula puede
ser hidraulico, eléctrico o de ambos tipos.

Las valvulas que se usan con mas frecuencia
son las llamadas de piston y las de diafragma,
preferentemente con ambas clases de control.
Las dos funcionan satisfactoriamente, pero en
ocasiones se prefiere la valvula con piston,
porque la otra requiere de un servicio de
mantenimiento frecuente, debido a que el
material de que esta hecho el diafragma (hule,
neopreno, etc.) se deteriora dependiendo del
tipo de agua que se maneje.

Cuando se ha definido el empleo de valvulas de
alivio, su didmetro se determina en funcion del
gasto de escurrimiento en la tuberia a la que se
conectara, de las presiones originadas por el
golpe de ariete y de las pérdidas de carga,
normalmente tolerables, ocasionadas por esta
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valvula. Se recomienda determinar su diametro
consultando el catalogo de los fabricantes.

Su ubicacion se elige después de los elementos
de control o al principio de la tuberia de
descarga comun. En una instalacion como la de
la Figura 64, en la cual se ha instalado una
valvula de alivio a cada bomba, se situa entre la
Check y la de Compuerta, mediante una T de
acero o fierro fundido.

El desfogue de la valvula de alivio debera
disenarse sin posibilidad de ahogamiento y guiar
la descarga hacia aguas abajo de la fuente de
abastecimiento.

Desagues

Se utilizan generalmente en los puntos mas
bajos del perfil con el fin de desaguar la linea en
caso de roturas durante su operacion; también
se pueden usar para el lavado de la linea
durante la construccion. No es recomendable la
utilizacion de valvulas para desagues. El crucero
se forma con una Tee con brida, tapa ciega y
dos juntas universales, todas ellas de fierro
fundido. Si en la conduccion se emplean
tuberias de PVC, se usan conexiones de este
material para el desagie o vaciado. (Ver figura
6.8 y 6.9). Las tapas ciegas son tapones que se
colocan cuando un extremo de tuberia no va a
trabajar temporalmente y que tienen la forma
coincidente con el tipo de junta de la tuberia en
que se coloca.

63 PROYECTO DE LINEAS DE
CONDUCCION DE AGUA POTABLE

6.3.1 Factores por considerar.

Para el proyecto de lineas de conduccion, se
deben tomar en cuenta los siguientes factores
principales:

1. Topografia

El tipo y clase de tuberfa por usar en una
conduccion depende de las caracteristicas
topograficas de la linea. Es conveniente obtener
perfiles que permitan tener presiones de
operacion bajas, evitando también tener puntos

altos notables.
2. Afectaciones.

Para el trazo de la linea se deben tomar en
cuenta los problemas resultantes por la
afectacion de terrenos ejidales y particulares. De
ser posible, se utilizaran los derechos de via de
cauces de agua, caminos, ferrocarriles, lineas de
transmision de energia eléctrica y linderos.

3. Clase de terreno por excavar (Geotecnia)

En general, las tuberias de conduccion deben
quedar enterradas, principalmente las de asbesto
cemento y PVC. El trazo mas adecuado puede
ser el que permita disminuir al maximo posible
las excavaciones en roca. Se investigara también
la profundidad del nivel freatico.

4. Cruzamientos

Durante el trazo topografico se deben localizar
los sitios mas adecuados para el cruce de
caminos, vias férreas, rios, etc.

5. Calidad del agua por conducir.

Es indispensable saber si el agua es turbia,
incrustante, corrosiva, o si tienen hierro y
manganeso, dado que se puede afectar
notablemente la capacidad de los conductos.

6. Gasto por conducir
Para gastos pequenos, o cuando se utilizan

tuberias con didametros de 150 mm y menores,
son recomendables las de policloruro de. vinilo

(PVC); para diametros mayores hasta de 500 mm

y carga de operacion menor a 14.0 kg/cm?, son
recomendables las de fibro-cemento. Para
didametros de 610 mm y mayores, se debe hacer
un estudio econdmico muy cuidadoso,
comparando tuberias de fibro-cemento, aceroy
concreto presforzado.

7. Costos de suministro e instalacion de tuberias.
Se tomaran en cuenta los costos de suministro

para los casos de adquisicidon por parte de los
Gobiernos Federal, Estatales y por contratistas.
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el caso de diametros grandes (760 mm vy
mayores), se tomara en cuenta la disponibilidad
gportuna de las tuberias y las facilidades
financieras que otorguen los fabricantes.

8. Normas de calidad y comportamiento de
tuberias.

Es indispensable conocer las especificaciones
de fabricacion de las tuberias disponibles en el
mercado, las pruebas de control de calidad, asi
como las recomendaciones para su transporte,
manejo y almacenaje.

9. Aspectos socioeconomicos.

El uso ciertas fuentes de abastecimiento
(concesionada o no) y el no tomar en cuenta lo
indicado en el punto 2, origina en ocasiones
problemas con los habitantes de la region,
propiciando cambios de fuente, modificaciones
deltrazo de la conducc'ton, indemnizaciones, etc.

De acuerdo con la posicion relativa de la fuente
y el centro de distribucion, la conduccion puede
hacerse por medio de la accion de la gravedad
0 por medio de bombas.

La conduccion por gravedad puede hacerse por
medio de una conduccion libre, es decir,
trabajando el tubo como canal, o a presion.

En los sistemas de abastecimiento de agua se
usa poco el canal, debido a la facilidad con que
el agua puede contaminarse. Los casos mas
frecuentes son por consiguiente, la linea de
conduccion por gravedad a presion y la
conduccion por impulsion a bombeo.

6.3.2 Metodologia de disefio

Los pasos a seguir para el diseno de una linea
de conduccion, son los siguientes:

Paso 1: Trazo planimétrico

Obtener un plano topografico de la region, con
curvas de nivel espaciadas razonablemente y, en
su defecto, hacer estudios topograficos
siguiendo distintas rutas en dicha region, que
permitan estudiar el frazado que implique lalinea

de conduccidon mas econdmica, o sea, la mas
cortay de menor diametro; generalmente este es
el resultado de varios tanteos. La conduccion
sigue los accidentes del terreno y, si se usan
tubos de fibro-cemento o PVC, va enterrada en
una zanja, como medida de proteccion contra
los agentes exteriores. Los cambios de direccion,
tanto en el plano horizontal como en el vertical,
deben efectuarse por medio de curvas suaves,
utilizando la deflexion que permiten fas uniones
de los distintos tipos de tubos.

Paso 2: Trazo altimétrico

Debe hacerse un estudio del trazado en un
plano vertical, es decir, debe construirse un perfil

de dicho trazado. Por medio de esta
representacion grafica se conoceran los
accidentes topograficos presentes y sus

dificultades; las posiciones relativas de {a tuberia
con el terreno y con relacion a {a linea
piezométrica, etc. Debe tenerse especial cuidado
de que la linea de conduccidon se encuentre
siempre debajo de la linea piezométrica

La Figura 6.14 muestra una conduccion mal
trazada, que tendra presion negativa (vacio) en
los lugares que se encuentran sobre la linea
piezométrica. Evidentemente, en los puntos C y
D. en donde la linea piezométrica corta a la
tuberia, la carga de presion se iguala a la
atmosférica. Si la velocidad del agua no es
suficientemente grande, en el punto E se
desprendera el aire que lleva siempre disuelto el
agua, con mayor facilidad que el caso estudiado
antes, en que la linea piezométrica esta por
encima de la tuberia en un punto alto (ver
apartado 6.2, valvulas eliminadoras de aire).
Adema3s, el aire puede entrar por las juntas
imperfectas de |a tuberia entre los puntos C y D.
Este aire modificara la linea piezométrica y si se
supone que liega a adquirir la presion
atmosférica, la nueva linea piezomeétrica pasara
de la posicion HF a la HE. Como el gasto que
circula por toda la tuberia es el mismo, la linea
piezomeétrica en su parte inferfor tendra que ser
paralela a HE y, por tanto, la tuberia entre E y G
estara sometida a la presion atmosférica y no
trabajara a seccion llena.
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Figura 6.14. Linea de conduccién mal trazada

Aunque se puede dar solucién a este problema
colocando en E una bomba de vacio para
extraer el aire y mantener el grado de vacio
existente, serd preferible evitarlo buscando
mejores trazos de la linea de conduccion,
siempre que esto sea posible. Las tuberias que
pasan sobre la linea piezométrica recibén el
nombre de sifones.

Si en el perfil aparecen depresiones muy
profundas, puede ser econdémico colocar
depésitos intermedios llamados “cajas
rompedoras de presidn®, que tienen por objeto
romper la linea piezométrica, lo que dara lugar a
tuberfas de menor espesor y, por consiguiente,
de menor costo (Figura 6.15).

Se sabe que la clase de tuberia a usar esta
determinada por la presién a que se encuentre
sometida y ésta ultima depende de la distancia
entre la tuberia y la linea piezométrica.

PASO 3: Célculo hidraulico

Una vez estudiado el trazo planimétrico (Paso 1)
y altimétrico (Paso 2) de la conduccion, se
procede a calcular su didmetro. Si esti
alimentada por gravedad el didmetro esta
completamente definido. Si esta alimentada por .
bomba, el problema tiene muitiples solucionesy
la "mejor" se decide por condiciones |
econdmicas. En efecto, si el didmetro es
pequeno, la pérdida de carga es grande y
entonces habra que usar una bomba de carga
elevada que logre vencer las pérdidas, siendo
por esta razon muy elevado también el costo de
la impulsion.

Por el contrario, si el didmetro es grande, la
pérdida de carga es pequena y la altura a elevar
el agua sera menor, lo que significa menor costo
de bombeo, pero el costo de la tuberia es mayor
que en el primer caso.
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En resumen, en el primer caso, la tuberia es
‘barata® y el costo del bombeo grande; en el
segundo caso sucede lo inverso: la tuberia es
oostosa y el gasto de bombeo es reducido.

Lo que debe procurarse es que ambos costos,
den un costo anual minimo; el diémetro
correspondiente a este caso se llama diémetro
econémico de la linea de conducclén (Figura
6.16).

En el caso de una linea de conduccidon por
bombeo, en el que la pérdida de carga no esta
prefijada, pues ésto depende de la carga
suministrada por la estacion de bombeo, el
dié4metro de la linea de conduccién debe ser tal
que haga que el costo anual de los distintos
gastos sea minimo.

Para un caudal conocido o supuesto, se calculan
los castos de varias tuberias de diametro
diferentes, asl como las pérdidas de carga que

DEPOSITO
INTERMEDIO
K = CARGA DE PRESION QUE DEBERIA SOPORTAR LA TUBERIA
EN EL PUNTO P QUANDO NO SE COLOCA DEFOSITO INTERMEDIO

h » CARGA DE PRESION QUE SOPORTA LA TUEERRA EN EL PUNTD
P A QAOCAR DEPOSITO INTERMEDXO

LINEA PIEZOMETRICA SN
COLOCAR DEPOSITO INTERMEDIO

™

LINEA MEZOMETRICA AL
COLOCAR DEPOSITO INTERMEDIO

DEPOSITOB

Figura 6.15. Deposito intermedio o “caja rompedora de presion* para romper la linea piezomeétrica.

ellas producen.

El costo anual total estara representado por el
interés del costo del conducto, mas la
depreciacion del mismo. mas el costo anual del
bombeo. El diémetro econémico de la linea de
conduccién sera el que hace que la suma de
los conceptos anteriores sea minimo. El costode
la linea de conduccion por metro lineal incluye:

a) Costo de la tuberia, que var'ta con la clase
y material del que esta fabricada;

b) Costo de uniones (juntas) y su realizacion
(material y jornales) y,

c) Colocacion de la tuberia, que a su vez
incluye la apettura de la zanja, colocacién
de la tuberia en la misma, relleno de la
zanja y compactacién del relleno (jornales y
equipos).
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COSTO ANUAL

8

A = COSTOANUAL DE LA TUBERIA
B = COSTO ANUAL DEL BOMBEO
S« SUMADELA CURVA A+ B

DIAMETRO
ECONOMICO

Figura 6.16. Representacion grafica del "didmetro econémico de fa linea de conduccicn®.

El costo anual del bombeo sera igual al interés
y depreciacion sobre el costo de la estacion de
bombeo y el costo del bombeo propiamente
dicho. Como el primero es un sumando comun
para las distintas tuberias, pues el tamaro del
conducto afecta poco al tamafo de la estacion
de bombeo, puede despreciarse este uitimo
concepto.

En e! caso de una linea de conduccion por
gravedad, el diametro econémico sera aquel con
el que se consuma por pérdidas la mayor carga
disponible que sea posible en un perfi en
particular.

Al término de la descripcién general de fos
pasos'a seguir para el proyecto de la linea de
conduccién se daran al lector los ejemplos de
calculo que sirvan para aclarar los conceptos
presentados en este paso 3.

Paso 4: Localizacibn de piezas especiales y
dispositivos.

Una vez determinado el diametro y efectuado el
trazado definitivo, se procede a localizar en el
perfily planta las piezas especiales y dispositivos

DIAMETRO DE
LA TUBERIA

de la linea de conduccidn que correspondan,
segin las funciones Yy recomendaciones
indicadas en el apartado 6.2.

6.3.3. Férmulas para el calculo de la
resistencia por friccibn o superficial
en tuberias. ‘-

En Lineas de conduccion largas, la resistencjé
por friccion o superficial, ofrecida por el interior
del tubo es el elemento dominante en su disei
hidraulico. En esta seccion se presentaran |
principales formulas que se utilizan en
ejemplos de disefio desarrollados en

capitulo y que se aplican también en el dise
de la red de distribucibn, como se vera en é
Capitulo 8. Para mayores detalles acerca
origen de estas y otras férmulas aplicables, s
sugiere al lector referirse a los tex

especializados de hidraulica.

Formula de Darcy-Weisbach.

Generaimente conocida como la férmula
Darcy-Weisbach es una de las mas antiguas
presente se escribe en la forma sugerida
Weisbach, o sea:
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- 15)(D) ©.1)

donde h, es la pérdida de carga en una
eriade longitud L y diametro D a través de la
al se transporta el fluido a una velocidad v; g
la aceleracion de la gravedad y f es un factor
mensional.

Ifactor adimensional de friccion f depende del
tmero de Reynokds R y es funcidon de la
ugosidad relativa €/r, endonde € es una medida
e la rugosidad absoluta y r el radio interior del
fubo (2 €/D = €/r).

La Figura 6.17 muestra la relacion f. R; este
diagrama -entrana un trazado logaritmico de

ff contra Ryf con escalas para f y R
agregadas por conveniencia para encontrar f y
usarla en la ecuacion 6.1.

)
- Con referencia a R y €/r, la Figura 6.17 muestra
~ lo siguiente:

1. Elflujo laminar persiste hasta que R= 2000,
y la relacion f:R es simplemente f= 64/R.

2. Por encima de R=4000, se establece el flujo
turbulento por completo, y el trazo Unico
para flujo laminar se ramifica en una tamilia
de curvas para valores crecientes de e€/r
sobre un limite inferior que identifica a la
relacion f:R para tubos lisos como 1/ Y-

2log Ry! - 08.

3. Para tubos asperos, la rugosidad relativa e/r
domina y 1/yI = 2log r/e + 1.74.

4. En la zona critica entre R = 2000 Yy R =
4000, hacen su aparicion tanto R como €/D
en la ecuacidn semiempirica de Colebrook

y White: 1/Jf_ = 174 - 2 log (e/r +
18.7/Ry1 ).

Formula de Hazen - Williams.

La féormula de Hazen - Williams para conductos
circulares es:

Q = 405 C D?% §°% (6.2)
donde:

Q = es el gasto en galones /dia.

C= es el coeficiente de capacidad hidraulica

del conducto.
D= es el didametro en pulgadas.
S = es el gradiente hidraulico.

En el sistema métrico la formula se transforma
en:

Q = 35834 x 107 C D*%g° {6.3)
donde:

Q =eselgastoenl/sy

D = diametro en mm.

En un sistema mixto:

Q = 0.0177435938 C D*® S (6.4)
donde:

Q=-eselgastoen sy

D = es el diametro en pulgadas.

Férmula de Manning.

Aunque lo mas conveniente seria utilizar la
férmula de Hazen-Williams en conductos de flujo
libre o conductos que no fluyen llenos, los
tineamientos Técnicos para la Elaboracion de
Estudios y Proyectos de Agua Potable vy
Alcantarillado Sanitario (CNA, 1993)’, sugierenel
uso de la f6rmula de Manning en conductos que
fluyen llenos.

. La Comesdn Nacional del Agua, a traves de ) lndlido Mexxanc de Tecnologia del AQua realiza estudos para dehirur cuél de-as KSrmulas samula Mejor loa fendrencs

de escummignto. Menlas 3e abtienan resuitados concluyentes se segund

do ia férrwia de Mannng




k

ABASTECIMIENTO DE AGUA POTABLE

136

§ UGN 3P 3|uaya0)

]

universal de Moody.

Coeficientes de friccion para cualquier tipo y tamano de tubo; diagrama

i En A
noog sa.nﬁn Aﬂ..-l Wy A ‘myma Qg g wy) .m_xl =N spoukay ap oiwny
; g 7,
O 8 Fs=w t T 089 Se ¢ 2 os PE v £ 2 Oe 9 v e P ot e ss e € 3
- - T L g v va B /o WhiA AR A 1717 ™Y
000 FERET [ T L
20
00 —— — ”..r.. 11111 +
- By T !
*0000 “II” 3 _ lr
0000 amSaess wwozver awies
90000 e 200 eyusns oyesasy | R
ioco = — ptovmo we
am= 2000 ¢ (000 oy | | -
&1 A S== g - 0E00 ¥ 6100 SpUpID oprpuny Bisky) i -
200 — | SIODTOIOD  APPTENN Gpapun) alidg T
» ~—{17 %, 10ors0 aan sppuny s —
—] = "3 51000 wy ewnd waw g [ =
»000 - - i ) runen
b il | - e | -
$000 - s T i #
~ e e g e, Pt
-OH = — HHHI.III u_la
] N 1T \ B
$100 ]
# | E| I~ [ —t =
s WU 2 \ =
W“ = = 1~ \ =
£ E SNy . £
= -
= 00 W S NN v 13
m. ; o R ....r.... _..........,/ﬂ/ L =
Il 17 - T =
g~ 900 . : =< T = @ =
900" - et S T e SN VAN
L ] ] T......FUI.]..IF.!F N r* L1
= AV EmbsS e T
| SSS T\ 3
: 1 b -y
&0 A ] :
20 - - =
“T1 TT — E\ s
- = H B, h.-\ “
o - -
=
i) 111t = & - -
T S /| q
. b= T s = 1 oyn L twe ]
— S Eaa : 3 o503 S0gR] ‘2j2)0uI03 EUINGIng 53:8 ol F ooy 2% Gy
b i Ee
»

Figura 6.17.




CAPITULO 6 CONDUCCION

férmula de Manning se escribe:

(6.5)

Ve
{
'Ln donde:

}/= velocidad media del agua, en m/s

1 R g2
n

n = coeficiente de rugosidad de la tuberia
R = radio hidraulico de la tuberia en m

s = pendiente hidraulica

h, = pérdida de carga par friccién, en m.
L = longitud de la linea de conduccién, en m.
Q = gasto por conducir, en m’/s

D = didmetro de la tuberia, en m

en donde
A = &rea hidraulica del conducto y

p = perimetro mojado, entonces

m D?
N R
n D 4

Sustituyendo en (6.5)
- 1 .D 23 h' ¥l 6.6
Ve QD) (6.6)

Por otra parte, la ecuacion que define el gasto
es:

(6.7)

Susttuyendo (6.7) en (6.6)

mD? 1

sz’.i h 12
Qwr——=12) (—L-')

Operando

ans hYQ
Q - 03117 !
L!Iz n

Despejando h,

h'wz _ n Lm Q
03117 D¥

elevando al cuadrado:

103 n? Q%L
—ow

h,
(6.8)

2
= 10'36: . la ecuacion (6.8) queda:

h=KLQ (6.9)

En el cuadro 6.10 se presentan las velocidades
maximas recomendadas para el escurrimiento
del agua en los distintos tipos de tuberia, asi
como el coeficiente de rugosidad n y capacidad
hidraulica C correspondiente. En todos los
casos, la velocidad minima de escurrimiento para
que no se produzca sedimentacién en los
conductos es de 0.3 m/s.
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Cuadro 6.10. Velocidades maximas recomendadas para el escurrimiento del agua en los
distintos tipos de tuberias, y coeficientes de rugosidad correspondiente.
n C
Tuberia de: Velocidad maxima Coeficiente de Coeficiente de
permisible (m/s) | rugos’ided de Manning | capacided hidraulica

Concreto simple hasta 0.45 m
de diametro S AL 140
Concreto reforzado de 0.60 m
de diametro o mayor 99 b e
Fibro.cemento 5.0 0.010 joq . ® - 140
Acero Galvanizado 5.0 0014 r 140
Acero sin revestimiento 50 0.014 140
Acero con revestimiento 5.0 B - ooMu 140
Polietileno de alta densidad 5.0 0.008 140
PVC (policloruro de vinilo) 50 i 0.009 140

6.3.4. Conducciones por gravedad
Calculo Hidraul'io
El escurrimiento del agua por gravedad en una

tuberia, considerano el caso comun en que la
descarga es libre, se rige por la expresion:

H-Y .h +h (6.10)
29
en donde:

H = carga hidraulica disponible en m.

— = carga de velocidad, en m,
29

h, =
h =

pérdida por friccion en la tuberia en m.
suma de pérdidas secundarias, en m

En el calculo hidraulico de una conduccion,
conocidas:

a) La carga disponible, "H" y
b) La longitud de la linea, "L",

datos que se obtienen de los trazos altimétrico y
planimétrico de la conduccion, se determina:

a) El tipo de tuberia (fibro-cemento, PVC,
acero, etc.),
b) El didametro comercial y

c) La clase de tuberia por usar, de acuerdo a
las presiones de operac'ion.

Ejempio 6.2

Con relac’on a la tigura 6.18a, es necesario up
gasto en el punto de descarga (Brde 400 It/s
(Q,,, = 400 I/s) a una presion de 3.5 kg/cm® (35
m de columna de agua). Efectiuese el caiculo
hidraulico de la linea de conduccion, asumienda
que las pérdidas menores son un 15 % de lasde
friccion.

Nota: La linea de conduccién no termina en 8,
pero ahi se presentara una derivacion y por est
razon se requiere la carga indicada en es
punto. A

Solucion.

En este problema, se requiere una presion ene
punto B de 3.5 kg/cm® equivalente a una car
de 35.00 metros de columna de agua, y
puede verse en la figura 6.18b, en dicho punt
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tiene una carga estatica de 74 m. Por este
ivosolo se tendra disponible para consumirla
pérdidas, la diterencia, o sea 39.00 metros,
0 es:

RGA TOTAL DISPONIBLE = 74 m - 35 m =
m

Esta es la carga que se tiene para absorber las
pérdidas mayores y menores, o sea:

h +h, =39 m

pero h, = 0.15 h, segun se indica en el
enunciado, asi tenemos

b+ 045 h, = 39 m

39

= — = 3391 m
1.1

h,

‘Con la ecuacidn 6.8 puede calcularse el
diametro:

103 n* Q% L, :

b

despejando el diametro

2 2
el (10.3 nt Q Lyvre
h,

Suponiendo la instalacién de tuberia de tibro-
cemento:

n = 0.010 (cuadro 6.10)

Q=04m’s
L =2050 m

h,=3391m
Sustituyendo

10.3 (0.010)? (0.4)2 (2050) 1316

D=
[ 33.91

D = 0.42 m (diametro tedrico)

D = 420 mm

El diametro comercial mas aproximado es de
400 mm, pero al reducir el diametro se
aumentaria la pérdida y entonces ya no se
cumpliria con la carga requerida de 35 m en la
descarga. Por este motivo se usara un diametro
sensiblemente mayor al tedrico.

D = 450 mm (tomado del cuadro 6.1)

Ahora se revisara qué sucede con las pérdidas
y la carga disponible al haber aumentado el
diametro:

10.3 (0.010)? (0.4)? (2050)
0.45'%?

h =

h, = 2389 m

Una variacion tan pequena en el diametro ha
provocado una disminucién significativa de la
pérdida. Si se hubiera utilizado D = 400 mm, la
pérdida seria h, = 44.78 m.

Recuérdese que debe revisarse que la velocidad
se encuentre entre los limites permisibles; para
fibro-cemento 0.3 m/s < V < 5 m/s (cuadro
6.10).

V = 9 = —0‘4 = 252 m/s
A n (0.45)°
4

La velocidad es aceptable.

Calculado el diametro solo resta definir la clase
de tuberia de fibro-cemento que resista las
presiones internas de trabajo de este sistema.

En la pagina siguiente se muestra la Figura 6.18,
en la cual se presenta la linea piezométrica de la
linea en cuestidn. A manera de recordatorio se
ilustra en la Figura 6.18c el concepto de la linea
piezométrica.

Volviendo a al ejemplo, la carga de velocidad es
SV 2527

hy =Y
2g 2(9.81)

=032 m
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Restando a la cota de la linea horizontal las
pérdidas y la carga de velocidad, se tendra la
‘cola de la linea piezométrica en el punto B.

Cota de la linea horizontal en B - hf - hs - h'v =
Cota de la linea piezométrica en B.

200 m - 23.89 - 0.15 (23.89) - 0.32 = 172.21 m

' Cota de la linea piezométrica en B = 172.21
,l msnm = 172 msnm.

| En fa Figura 6.18b, se ha definido la clase de

| tuberia de fibro-cemento que debe instalarse

. para soportar las presiones internas de trabajo

' determinadas por la diferencia entre las cotas de
la linea piezométrica y cada punto de la linea de
conduccion. Asi por ejemplo, entre los ejes a y
b (figura 6.18.b), las presiones internas de
rabajo resultan ser menores de 5 kg/cm? (50 m
de col. de agua), por lo que resulta adecuado el
empleo de fibro.-cemento clase A-5; entre los
ejes by cla distancia medida verticalmente entre
la linea piezométrica y la linea de conduccion,
resufta superior a 5 kg/cm? aunque menor a 7
kg/cm® por lo que resulta adecuado emplear
clase A-7. Con este razonamiento se selecciono
la clase de tuberia para los tramos restantes (b-
¢, c-d, d-e, e-f).

Se observatambién la necesidad de colocar una
valvula de expulsion de aire (VEA), en el punto
de la tuberia mas alto entre los ejes c y d. De
acuerdo al cuadro 6.9, dado el gasto en litros
por segundo y el didmetro de la tuberia en
pulgadas puede recomendarse una valvula
apropiada. En este caso se tiene:

D = 450 mm = 17.7 pulgadas = 18 pulgadas
Q=400 Vs

Rige el gasto, por o que corresponde a una
valvula de expulsién de aire de 3 puigadas de
diametro.

Ejemplo 6.3

La Figura 6.19 muestra la linea de conduccion

de la obra de captacidn al tanque de
regularizacién de un sistema de abastecimiento

para una poblacion de proyecto de 14700
habitantes. La dotacion es de 200 I/hab/dia con
un coeficiente de variacion diaria de 1.25. La
tuberia de Fierro Fundido y el suministro desde
elalmacenamiento al tanque es continuo durante
12 horas al dia.

a) Calcular el diametro econdmico de la linea
de conduccion.

b) Trazar la linea piezométrica de la solucidon
adoptada.

Solucidn

Célculo del gasto maximo diario

200 x 14700 x 1.25
86400

Qo = 4253 I/s

Pero como el suministro es solo 12 horas al dia,
el gasto de diseno sera

Q - f_‘; Q,, = 2 (4253) = 85 Is

Q = 0.085 m’/s
a) El gradiente hidraulico es

H  1043.75 - 998.12

S = = =931 x10°?
L 4900

De la formula de Hazen y Williams:
Q = 35.834 x 107 C D*% g°*

Como C = 130 (Cuadro 6.10), el diametro se
obtiene por simple despeje:

85
35834 x 10-7 x 130 (9.31 x 10-%) 2%

)m

D - (

D = 261 mm

De existir un diametro comercial de 0.26 m, seria
eldiametro econdmico de la linea de conduccién
ya que con este se consumirfa por pérdidas de
friccion la totalidad de la carga disponible que es
igual al desnivel existente (1043.75 - 998.12 =
45.63 m).
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NIVEL MEDIO
043.75

Figura 6.19. Esquema del problema 6.3.

Sin embargo, los didmetros comerciales mas
aproximados son uno inferior y otro superior al
tedrico calculado, o sea 10 y 12 pulgadas (0.254
y 0.305 m, respectivamente).

Como el diametro de 10 pulgadas produciria una
pérdidade carga mayor que la carga disponible,
se optara por el diametro de 12 pulgadas.

b) La pérdida de carga que se presenta en la
tuberia con el diametro de 12 pulgadas es:

Q ™
S =
(35.834 x 1007 C Dzsa)

1

¢ 85 -y
35.834 x 10° ' 130 (305)*%

S=44x10"

ComoS=.*E. H = SL

NIVEL MEDIO
998. 12

H=44x103%x4900 = 2156 m

H=2156m

La linea piezométrica se muestra en la figura
6.20

En el ejemplo anterior, debido a Ya_resistenca.
por friccion que ofrece la tuberia al flujo, se tien
una pérdida de carga de 21.56 m. La diferenci
con respecto al desnivel original existente es
llamada carga residual.

Carga residual = 45.63 - 21.56 = 24.07 m.

Aun es posible hacer que la carga residua! s
cero si sedisefala linea de conduccion con
tramos de tuberia de diferente diametro cuy
combinacion dé por resultado que la pérdida
carga total sea igual aldesnivel existente, lo cu
puede resultar mas econdmico. Asi se muests,
en el siguiente ejempio.
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Figura 6.20. Solucién del ejemplo 6.3.

Ejemplo 6.4

Disenar la linea de conduccién del ejemplo 6.3
combinando dos tramos de diametro diferente
para que se consuma por pérdidas de friccion la
totalidad de la carga disponible.

Solucion
La Figura 6.21 muestra el planteamiento del
problema al seccionar la linea de conduccién en

dos tramos de diferente diametro.

En la figura 6.21 se observa que:

L+L =L

H+H,=H

o bien

L+L=L (6.11)

SL+S,L=L (6.12)

En el ejemplo 6.3 se determind un didmetro
tedrico de 0.26 m y en consecuencia los

diametros comerciales mas aproximados son de
10 pulgadas (0.254 m) y 12 pulgadas (0.305 m);
estos diametros se utilizaran en la solucion de
este problema.

Sustituyendo en las ecuaciones (6.11) y (6.12),
se tiene:

L, + L, = 4900
( = o=
35834 x 10 x 130 (305)°%

1

( 85
35834 x 107 x 130 (254)*®

]

)TR L, - 4560

En donde D, = 0305 m, D, = 0254 m, y la
incognita es la longitud que deben tener los
tramos.
Resolviendo el sistema de
obtiene:

ecuaciones, se

L,
L,

1065.21 m
3834.79 m
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LP = LINEA PIEZOMETRICA

Figura 6.21. Planteamiento del ejempio 6.4.

6.3.5 Conduccion por bombeo
Calculo Hidraulico

La bomba produce siempre un salto brusco en
el gradiente hidraulico que corresponde a la
energia Hm, comunicada al agua por la bomba.
Hm es siempre mayor que la carga total de
elevacion contra la cual trabaja la bomba, para
poder vencer todas las pérdidas de energia en la
tuberia.

La carga de presion Hm generada por la bomba
es llamada generalmente “carga manométrica’,
o “"carga dinamica total”, e indica siempre la
energia dada al agua a su paso por la bomba.

Considerando como obra de captacién un pozo,
segin se indica en la Figura 622, la carga
dinamica total esta dada por la expresion (6.13),
cuando la descarga es ahogada.

Hm=h+h,+h +h, (6.13)

Cuando la descarga es libre, habré que

aumentar a la expresion (6.13) la carga de

velocidad,

Hm -= _;_2.. + b+ h, +h +hy (6.14)
9

Hm = carga dinamica total, en m
v !
e = carga de velocidad, en m
9
v = velocidad media del agua en m/s

h, = pérdidas por friccidn en\tg tuberia, en m
= pérdidas secundarias, en m

h, = altura de impuisién, en m

h, = altura de aspiracién, en m

Para la determnacion de las pérdidas por
friccion en los conductos, se utilizan las

ecuaciones del apartado 6.3.3. Las pérdidas
secundarias pueden calcularse con el gréfica de
ia Figura 6.23.

144



CAPITULO 6 CONDUCCION

DEPOSITO

NIVEL OINAMICO
OE BOMBEO

8 ol

Lt

Figura 6.22. Conduccion a bombeo descarga ahogada.
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EJEMPLO: La linea Punteada indica que la pérdida de carga on una Viélvula de éngulo Abierta de

250 mm, (10”) es equivalente a la quc ae verifica en un tramo recto de tuberia del mismo didmetro
y de 47 mis. de longitud.

NOTA: Para contractiones ¥ ensanchomientos bruscoa utilicese el didmetro menor d en la escsla ds

tuboe,

Para encentrer Ja pérdide de carfa en accesorios, exPresada en metros de tuberia del mismo didme-
tro, Gnase el punto corrcspondiento a la pieza de Que ae trata, al dirimctro en la tercera cacala. La
inteteeccién con ta escala central determinz el equivaiente en metros.

Figura 6.23a. Pérdida de: carga en conexiones.
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RESISTENCIA EN VALVULAS YCONEXIONES
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13] 72| ous? 0427 0335 0.235 1.036 1158 0106 $877 2560
19| re| o871 0548 | 0427 0.305 1.312 1.524 01463 6.705 3658
25| 1° 0.823 0.701 o518 0.396 1.768 1.859 0.183 8230 4572
32 1%/ 128 | 0914 0.732 0468 2377 2.591 0244 | 13.278| 5486
LT RV B O T 1.097 0853 | o610 2.74) 3.048 0.290 | 13.411 ] 6706
st| 2- 1876 1.402 1.0a7 | o.762 3353 1962 0366 | 17.374 8534
64| 2/2%| 1.981 1.648 1,280 | 0914 4267 4.572 0427 | 20.417| 10.052
AN 2.469 2073 1.554 1,158 S.182 5.406 0518 25903 12802
88| 39| 2896 2.438 1.029 1,341 5.791 6401 0610 | 30.175| 15240
to2| 4 3.353 | 2774 2.134 1.524 6706 7315 0701 | 33s26l 17676
114] 4'/2°] 658 3.046 2.408 1.707 7.315 8230 0792 | 33624 | 185%59)
127| S~ 4.267 3.658 2.74) 1.859 8230 | 9.449 0884 | 42672| 21.336
152| 6° 4.4877 4.267 3.35) 2347 | 10058 | 11.278 1067 | 48.768 | 25298

203 8~ 6.401 5.486 4.267 31048 | 13.106 | 14.935 1372 | 67.056| 33528
254] 10~ 7.925 6.706 5.182 3362 | 17.069 | 1859) 1.737 | 66.392| 42672
Jo0s|i2° 9.754 7.925 | 6.096 4572 | 20417 | 22.2%0 2042 | 103,632 51 8ts
356[1¢° 10,973 9449 | 7.010 5182 | 23165 | 25.908 2438 | 11886872 57.912
406|16° 12802 | 10.666 8230 5791 | 26518 | 30480 2743 | 131.064 | 67.056
457 18" 12021 | 12.192 9.144 6401 | 30480 [ 33528 3.109 | 152400 76.200

sodl2o- 15.850 | 13.106 | 10.363 7.010 | 33328 | 36576 3656 | 170686 | 85344
559)22° i7.678 15.240 11.278 7.620 39.624 42.672 3962 | 185,928 94 448
6r10|24- t9.202 | 16.154 | 12.192 8534 | 42672 | 45720 4.267 | 207.264 | 103.632
762|30° 24.079 | 20726 | 15240 | 10668 | 50292 | 57.912 5162 | 262128 | 128,016
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1067[a2° 36.576 | 28.956 | 21846 | 15240 | 73152 | 73.248 7010 | 365760 | 1826480
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Ademos de los vdlvulgy indicados enlo teblo hoy muchos otros tipos. algunos de los cuolss se muey
1ran ¢ canfiauacion.

Une fdrmulo para determinor lo pérdido de corgo @ lraves de las valvulas ¢s lo siguiente.

- ~
2 E

CB

hﬁf—;—;-

h = pérdida de corgo en mis,
Vo velocidad ¢n mts./3e9.
{ =~ cocficienle de friccion.

Varv, Noll No. 2 Na.3 No.4 No. 5
b £ 39 34 7 25 .a0

Figura 6.23b. Pérdida de carga en valvulas y conexiones.
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Para la proteccon del equipo de bombeo y de la
tuberia de conduccidn, se deben considerar los
efectos producidos por etfenémeno denominado
Golpe de Ariete,

Se denomina GOL.PE DE ARIETE a la variacion
de presién en una tuberia, por encima o por
debajo de la presion normal de operacion,
ocasionada por rapidas fluctuaciones en el gasto
producidas por la apertura o cierre repentino de
una valvula o por el paro o arranque de las
bombas, ya sea en condiciones de operacion
normales o por una interrupcion de la energia
eléctrica, cuando ésta se utiliza en los motores
que impulsan a las bombas.

Al cerrar la admisién de agua con la vatvula P de
la Figura 6.24, se origina un golpe de ariete
positivo, como indica la linea piezométrica AB. Al
cesar el movimiento de cierre termina la
sobrepresion positiva AB y oscila hasta adquirir
una posicion negativa AC con respecto a la linea
de carga estatica, aproximadamente a igual
distancia por debajo de ésta que la AB. Y entre
estas dos lineas va oscilando la presion
disminuyendo de intensidad hasta que Ila
oscilacion queda amortiguada por el rozamiento,
remolinos y cambio de direccion de los filetes
liquidos.

Cuando se abre la admisién, se crea el golpe de
ariete negativo que indica la linea piezométrica
de la Figura 6.25. Después que cesa el
movimiento de apertura, la presion negativa GF,
oscila hasta la positiva GH, elevandose ésta por
encima de la linea de carga estatica, a menor
distancia que la GF queda de ésta.

La linea de conduccién debe proyectarse para
resistir en cada punto una presion interna
correspondiente a la maxima que produce el
golpe de ariete positivo AB (Figura 6.24).
Ademas la presion negativa AC (Figura 6.24) o
GF (Figura 6.25) no debe quedar nunca por
debajo, en ningulin punto, de la arista superior del
tubo; pues si se produjese en el punto K, que
estd mas expuesto, un vacio parcial, habria
peligro de aplastamiento si la tuberia no tiene
resistencia para sopoitar la presion exterior
atmostérica,

Existen métodos analiticos y graficos para el
calculo de la sobrepresion por "golpe de ariete"
pero un analisis minucioso de este fendmeno,
generalmente complejo y laborioso, escapa a los
alcances de estos apuntes.

Para el calculo de sobrepresion por golpe de
ariete, se ha adoptado la férmula de N
Joukovsky (1B98) que se escribe a continuacion.
Con esta férmula se obtiene el valor maximo que
puede adquirir esta sobrepresion, ya que fue
deducida considerando las condiciones mas
criticas para el cierre de una valvula, ésto es,
aceptando que la maxima sobrepresion se
verifica al instante de la primera fase del
fenédmeno y que el tiempo de cierre es:

2L

T = Z= tiempo de cierre
a

La formula es

h, = _—_._145 y para T = 2_L (6.15)
1 EaD
be
Ete
Representando:
h, = sobrepresion de inercia por golpe
de ariete en m
v = velocidad del agua en la tuberia en
my/s
E., = mddulo de elasticidaddel agua, en
kg/cm?
D = diametro interior de la tuberia en cm
e = espesor de la tuberia en cm
€, = modulo de elasticidad del material
de la tuberia en kg/cm®
L= Longitud de la tuberia en m
as celeridad de la onda de presion en

m/s
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Figura 6.24. Oscilacién de la linea piezométrica de una tuberia en un golpe de ariete.

v
L GOLPE O€ ARIETE NEGATIVO "

OE
G OSCILACION

\ caReat s——-——-TATlce

B

‘.q-l‘?ﬂe-
g "oar,,
4Ty,

Figura 6.25. Oscilacion de la linea piezométrica de una tuberia en un golpe de ariete negativo.
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En el cuadro 6.11 se presentan los madulos
de elasticidad para algunos materiales.

Cuadro 6.11  Modulos de elasticidad para
algunos materiales
Materiai 1
kg/cm?
Acero 2100000
Hierro fundido 930000
Concreto simple 125000
Asbesto-Cemento 328000
PvC 28100
Polietileno El médulo de elasticidad
estd relacionado con el
tiempo ya que no es
estatico en este tipo de
material. Puede
adoptarse 5200.
Agua 20670
Ejemplo 6.5
Sin hacer consideraciones econdmicas,

efectiese el calculo hidraulico de la linea de
conduccién de A a B que se muestra en al figura
6.26, utilizando para la tuberia fibro-cemento.

El gasto maximo diario es de 1000 I/s (Qyp = 1

m’/s) y el bombeo es continuo durante las 24
horas del dia.

Solucién.

A partir del enunciado y de la Figura 6.26, se
tienen los siguientes datos:

Elevacién de la succion 200 m
Elevacion de la descarga 270 m
Gasto total 1m¥s

(ya que el bombeo es continuo)
Longitud de la descarga 2500 m

De acuerdo con los datos anteriores, las cargas

de presion normales seran aproximadamente las
siguientes (ecuacion 6.13)

H=h+h,+h +h,

o bien

H =  Carga estatica + pérdidas mayores +

pérdidas menores

Carga estatica:

Elevacion de descarga 270
Elevacion de succién 200
Carga estatica = 70 m

En problemas de conduccién de agua, se
acostumbra expresar las presiones en kg/cn?, ya
que en estas unidades esta especificada la
presion interna de trabajo maxima de los tubos
de fibro-cemento y PVC. Para ello se presentan
las siguientes relaciones:

1 kg/cm® = 10 m de columna de agua = 1
métrica

0.10 kg/cm® = 1 m de columna de agua = 32
pies

1 kg/cm?® = 14.223 Ib/puilg® = 32808 pies

Entonces, Carga estatica = 70 m de columna
agua, implica Presion = 7 kg/cm?®

Pérdidas mayores (hf)
Proponiendo una velocidad en la tuberia de2
m/s (permisible de acuerdo al cuadro 6.10),
tiene que el didmetro de la tuberia debera

ParaQ= 1.0 m¥syv = 250 m/s

siendo: Q = VA
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00S+2

CARGA

ELEV. 270

SUCCION ELEV.
200.0

Figura 6.26. llustracion del ejemplo 6.3 (croquis fuera de escaia).
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se tiene que:

Como el area de la seccidén transversal es

2
A-T D . entonces A = 0.785 D?
de donde
1 1
D-Ay (2% _o71m
0.785 0.785

D=071m=710 mm

Para fibro-cemento, el didmetro comercial mas
aproximado es, de acuerdo al Cuadro 6.1, D¢ =
750 mm

Dc = 750 mm

Al usar este diametro, debe corregirse la

velocidad

1.0

= 2.26m/s
0.785 x 0.752

V=_Q..=
A

Para el calculo de las pérdidas por friccion,
puede aplicarse la ecuacion (6.9)

10.3 n?

ht = KLQ? donde K =
D'e?

Para fibro-cemento, de acuerdo al Cuadro 6.10,
n = 0.010

10.3 (0.010)?
0.75'%

K = = 0.0048

y

ht= 0.0048 (2500)(1)? = 11.94 m

Pérdidas menores (hs)

De acuerdo a la Figura 6.26, se observa que no
existen demasiadas valvulas, codos, etc., que
hagan significativas las pérdidas menores, pot lo
que puede asumirse un valor conservador de
2.5 m por este concepto.

Sustituyendo en la ecuacion 6.13, se tiene:

H=7000m + 1194 m + 25 m = 8444 m =
85.00 m

Es decir, la carga dinamica total es de
aproximadamente 85.00 m, jo que equivale a
una presion normal aproximada de 8.5 kgfcm?’.

Sobrepresion por golpe de ariete

Se tienen los siguientes datos para sustiuirlos
en la férmula de Joukovsky (ecuacion 6.15):

V =226 m/s

E, = 20 670 kg/cm® (Cuadro 6.11)
£, = 328 000 kg/cm? (Cuadro 6.11)
D =75cm

e = 42 cm (Clase A-7, Cuadro 6.1)

Sustituyendo:

hi = 145 x 2.26

1. 20670 x 75
328000 x 4.2

hi = 327.7

4 1550@
N 1377600

hi
hi

22478 m
Pi = 22.47 kg/cm?

En resumen, de acuerdo con los calcu
efectuados, las presiones en el sistema son:

Presién normal Pn = 85 m = 8.5 kg/cm?®

Sobrepresion por G.A. (Pi) = 224.78 m = 22
kg/cm?




CAPITULO 6 CONDUCCION

De acuerdo a los valores anteriores se observa
de que si no se presentara el golpe de ariete,
ura tuberia de fibro-cemento clase A-10, la cual
resiste una presion interna de trabajo de 10
kg/c¥ como maximo, seria suficiente para la
lnea de conduccion. Desafortunadamente, el
golpede ariete se presentara en algun momento
y,como puede verse con mayor intensidad que
la misma presion normal de operacion de la
tuberia.

El caso mas critico de funcionamiento se
presenta con la suma de los dos efectos:

P, = 8.5 + 2247 = 3097 kg/cm®

La tuberia de fibro-cemento que mayor presidn
interna de trabajo resiste resulta insuficiente para
soportar la presion total. Afortunadamente,
existen dispositivos que atendan la intensidad
del golpe de ariete, es decir las valvulas de alivio
contra golpe de ariete (apartado 6.2).

De acuerdo con la experiencia, se acostumbra
considerarle a las valvulas de alwvio una
eficiencia de 80% , por lo tanto, la presiéon que
servira para la eleccion de latuberia, empleando
vélvulas de alivio es
P=Pn + 20% Pi (6.16)
Pt = 8.5 + 2247 (0.20) = 12.99 kg/cm®’ = 13
kg/cm® aproximadamentem que seria la presién
sgportada por la linea y, observando este valor,
se emplearia una tuberia de asbesto - cemento
de 750 mm (30") de diametro tipo A-14 (14.0
kg/cm?).

Ejemplo 6.6

Utilizando la tabla de calculo del didmetro mas
econOmico en lineas de conduccidn, determinar
el didmetro mas econémico de la linea de
conduccién por bombeo desde la obra de
captacion hasta el tanque regularizador que se
muestra en la Figura 6.27. Analizar tres
diametros de tuberia y escoger el de menor
costo global.

Datos

Gasto Maximo Diario Q,,, = 375 I/s

Bombeo continuo las 24 horas

Eficiencia del equipo de bombeo n = 70 %
Costo por KWH. $20.00

Precios Unitarios (ver cuadro 6.12).

Solucion

De acuerdo con los datos anteriores se tiene:

Carga estatica:

Elevacion de descarga 244.70
Elevacion de succion 20000
Carga estatica = 4470 m

Esta carga implica una presiéon P = 4.47 kg/cm®
Pérdidas mayores

Proponiendo una velocidad en la tuberia de 2.0
m/s para calcular un didmetro, se tiene:

0375

Q-VA=A =9 = 0.1875 m?

v

Como el area de la seccion transversal es

A =0785D°
Despejando
1 1
D iR )2 = (2875 _ 5489 m
0.785 0.785

D = 0.489 m = 19.24 pulgadas

Pero este es un diametro tedrico; el didmetro
comercial mas aproximado es Dc = 500 mm (20
pulgadas). Naturaimente que al usar este
diametro la velocidad sera diferente a la
supuesta en un principio. esto es
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0+009

SUCCION, ELEVACION 200.00
DESCARGA, ELEVACION 24470

EXCAVACION EN MATERIAL TIPO1 . 60 %
EXCAVACION EN MATERIAL TIPO II.. 25 %
15%

EXCAVACION EN MATERIAL TIPOIIL.

4 +800

OE LA LINEA OE CONDUCCION
OE LA LINEA DE CONDUCCION
DE LA LINEA DE CONDUCCION

Figura 6.27. Esquema del ejemplo 6.4.

v=Q__ 037 491 ms

A 0785 (05)*

es decir. A = 0.196 m?

Para el cdlculo de las pérdidas mayores se
emplea la ecuacion

hf = KLG? donde K = 10:3 7

Dwa

Longitud L = 4800 m
Q? = 0.1406
Si se usa tuberia de fibro-cemento, el coeficiente

de friccion de Manning correspondiente es n =
0.010, asi;

10.3 (0.010)?
0.5'%

K=

= 0.04152

hf = 0.04152 (4800)(0.1406)
hf = 28.02 m pr

La carga dindmica total, despreciando
pérdidas secundarias, seré:

H = Carga Estatica + Pérdidas mayores = 44,
+ 28.02

H=7272m

La potencia del equipode bombeo quedebe
suministrada es

p=YQH

con Q en m®/s
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CAPITUIO 8 CONDUCCION

y si el gasto se expresa en !/s, entonces P se
puede escribir:

& aw

Co s 6.17
e (6.17)

hecho en esta forma:

QH = 375 (72.72) = 27270

n=70%

S/
76 n = 76 (0.70) = 53.20

_ 27270

P's = 51259 H.P.
53.20

Sobrepresion por goipe de ariete

Se tienen los siguientes datos pasa sustituirlos
en la férmula de Joukovsky (ecuacién 6.15)

v=191m/s

Ea = 20670 kg/cm?

Et = 328 000 kg/cm®

d = 50 cm

e = 5.8 cm, de espesor dz la pared del tubo de
fibro-cemento clase A-14

La formula es

145 v
E,d
E e

145 v = 145 (1.91) = 276.95

E, d = 20670 (50) = 1033500

E, e = 328000 (5.8) = 1902400
£, d 0.54; 1 G2

— = V.04, +

E E

| L

h =

3

el

= 1.59;

m
o

2 =124

n
o

queda

276.95

hi =22334 m

Sobrepresion absorbida por la valvula 80%
22334 x 08 = 178.67 m
Sobrepresion absorbida por la tuberia 20 %
22334 x0.20 = 4467 m

La carga normal de operac'on (carga dinamica
total) es, segun hemos calculado:

H=7272 m

Por lo tanto, la carga total que se puede
presentar es:

H; = 20% hi + carga normal de operacién

H, = 44.67 + 72.72 = 117.39m = 11.74 kg/cm?,
por o que ha sido correcta la eleccion de la
tuberia tipo A-14 ya que el tipo A-10 no podria
resistir esta carga.

De acuerdo con lo expresado en el paso 3 del
apartado 6.3.2, el problema tiene muiltiples
soluciones y la "mejor" se decide por
condiciones econémicas. El diametro de la linea
de conduccién debe ser tal que haga que el
costo anual de los distintos gastos sea minimo.
En el cuadro 6.12 que acompana la resolucion
de este ejemplo se analizan diametros
comerciales airededor al calculado. La secuela
de calcuio para los diametros de 450 mm (18
pulgadas) y 600 mm (24 pulgadas) es la misma
que se ha desarroliado para el diametro de 500
mm (20 pulgadas) a partir de que se definid éste
como didmetro comercial apropiado.

En el cuadro mencionado se indican los precios
unitarios de los diferentes conceptos vy,
numeradas las columnas, se indican las
operaciones que deben efectuarse entre ellas.

El calculo del volumen de excavacién requiere
conocer previamente el ancho y profundidad de
la zanja en la que se alojara el tubo, lo cual
depende de su diametro; estos datos se
obtienen del cuadro 6.14.
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Para el calculo del cargo anual de amortizacion
(Columna 6), se multiplica el costo total de la
conduccién (Columna 5) por la anual'dad "a" que
se obtiene de la ecuaciéon

DO S B (6.18)

1 +n)" -1
En esta expresién, r es el interés anual y n el
numero de anualidades.

Para el ejemplo, r = 25% y n = 15 anos;
sustituyendo en la ecuacion 6.18, se obtiene:

a = 0.259117

Para tasas de interés hasta del 10% puede
usarse e{ cuadro 6.13.

El diametro que a la luz de los calculos resultd
ser el mas econdmico es el de 600 mm (14
pulgadas) de fibro-cemento clase A-10.

6.4 Instalacion de tuberias.

Las tuberias se instalan sobre la superficie,
enterradas o combinando estas dos maneras.
Estodependera de la topografia, clase de tuberia
y geologia del terreno, por ejemplo, en un
terreno rocoso es probable que convenga
llevarla superficialmente. En eltipo de instalacion
que se adopte, también se deben considerar
otros factores relacionados con la proteccionde

la linea y asi, una tuberia que esta propensa al

deterioro o mal trato de personas y animales es
preferible enterrarla, es pecialmente cuando esde
fibro-cemento (cuadro 6.14). Cualquiera que sea
la forma de instalacion, se deberan evitar en io
posible los quiebres, tanto horizontales como
verticales, con el objeto de eliminar codos y
ofras piezas especiales necesarias para dar los
cambios de direccion. Estos quiebres aumentan
las pérdidas de carga, el costo de la instalacion
y en ocasiones puede propiciar el confinamiento
del aire mezclado con el agua.

Se acostumbra clasificar a las tuberias por la
forma de instalarlas en visibles y enterradas,
dependiendo de si llevan juntas de dilatacion o
no, se clasifican en abiertas y cerradas. En
general, cuando se utilizan tuberias de acero se
prefieren las visibles y abiertas.

No es por demas recordar que para la
instalacion de tuberias se consulten los
catalogos e instructivos formados por los
tabricantes, con el fin de eliminar {a posibilidad
de alguna falla durante la operacion del sistema,
causada por una instalacién inadecuada. Es
conveniente hacer un plano de la instalacion de
la linea de conduccién, que indique claramente
la ubicacidén de las valvulas de proteccion
(Check, Alivio, Eliminadoras de aire, etc)y
control, asi como codos, atraques o machones,
silletas y juntas de dilatacion.

Cuadro 6.13. Anualidad para reembolsar N$ 1.00 (un nuevo peso) dentro de n anos.

a = anualidad
ANUALIDAD PARA REEMBOLSAR NS 1* , ¢ » mleres anuat
{UN NUEVO PESQ) DENTRO DE " ANOS R (v, e n = nGmero de anunlidades
WTERES ANUAL
Afios = : = - w— S— — AROS

5% B12% a% 612% 7% % % 10%
z D EITHOS G541818 0 545437 Ot [ G ae0Tee e 0578190 2
3 0367200 0.370854 0.37a110 0377878 [+ 30 ) ¥ Y ¥ .Y oacR11s 3
a o202 0 amem 0.200800 0,291 onmrre ol oS 0318471 «
[ 0.230878 0234178 0.237308 0.240M8 0243001 0200408 OzoTOR 0263797 s
[} 0187017 0200179 0203363 0.208568 0.200798 0218318 -] 0. 220807 8
7 0172820 0173904 01 s o1Ezo o.1886a3 o2 0 108891 0 2BAD 7
s oisarz 0187864 ai1sio08 0.164237 2" Y 074018 0100674 0167648 s
L] ©.140890 014983 4T o1sazw 0.153400 Q160000 1657 0173641 ®
10 0.120800 0.132008 0.1 39083 0139108 0.142378 0.160028 0156820 oiez 4 10
T GIX0m | 01359¢ (XE. T 130088 15387 T 140078 0.1 4047 0139083 ]
2 o.nas a1 o177 o.122880 139083 Q1520 013391 014670 12
13 01084560 0108884 0412980 0.116283 Q119881 [XE ") 0133851 o407 13
14 ol101004 ©.104279 0.107580 ©.110040 C.116348 EXE b 0176433 0138748 12
15 0.008342 0000828 0.100963 ©.100089 .100796 0110830 0.124080 9131474 5

0k v e St bt - himtmi-ied b o
] D.080043 D 083679 Doe7ies 0090758 G osem D.101882 D.108648 0117460 =
= o o L1270 aorEzn 0.05 981 comm o.CEET® a.101808 0110168 »
30 0.060081 0.086808 0072648 0.078677 oorem 0.088627 owrme 0.10807% %
3 (G 0 084BTE B.o880TA BoT0e Y] [C ] D Obaasa D.100800 ECS
«© 0 amzre 0.082320 0 e 0,07 0.078000 o.omem o 0a2Em 0102269 «©
® 0.084777 0.086081 D.oB3As4 D.087914 0.07480 oo817a3 conzzr 010000 =
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Cuadro 6.14. Zanjas para tuberia de fierro fundido y fibro-cemento.

ANCHO.- 1FG.i}

£1 oncho de 1o 20n)0 doberad ser de SO cm. mas el digmelro cxterior de! tubo poro fuber/os con diometro ex-
tarior iguol o menar de SO cm. Cuondo esle sea moyor de SO cm el oncho de ia zunjs serd d¢ 60 cm. mds dicho
diamelro €n lo tadio mostroda aboio, se indico el archo minimo de zonjos on funcion de la profundidod, debisndose
usor ¢sto on co030 do quo ol oncho coleulodo on funclon do digmotro exterior,s00 menar,

PROFUNDIDAD.- (Ffi5.1}

X Lo ptofundidad de ko excovocion sard’ la filodo ¢n ol proyocta Sino ae hoce asi, lo profundidad minima ¢ .
ra da 30 cm. moa ol diomeiro extorior de lo tuberia por instalar, cugndo £0 Iroto de tuberias con diamelro exterior
igvol o monor do 90 cm. y, serd dat deble do dicha didmolro, pora tuberios de dia metra exferior moycr de SOerr.
Foro tuberias monores do t'u-.m la protundidod minimo 38rG do 70 c¢m. Si se 1iena plomitlo opisonada, 0 los pro-
hmya.du mencionados so ogregore 1o nocosorio poro alojor dictio ptontitio

FONDO.-
Dobordn ox 30 ¢uidad te 0 mono los covidades o sonchos { Fig 2,3 ¥ 4 ) poro olojor lo

¢ampono o cajo do los juntos do los tubos y pormitir of Junlto on toda 0! conforno de los mIsmos y pora Qua to
tuburio opoyo en loda su longitud sobre ol fonda do lo 20njo o to plantitlo consotidoda.

RELLENO.—

So ulllizoro el molerial extroido de los excovaciones, pero hosto 30 ¢m. arribo dol lomo del
lubo 50 usoro” lterro cxcanto de pledros.

DIAMETRO NOMINAL Ancho Profundidad | V3lumon
milimutros | pulilodos on cm. on cm. |gormetrd inaal
25.4 1 50 70 0.35 m? -
50.0 2 88 70 0.39 o
63.5 25 60 100 0.60 » o
76.2 3 60 100 0.60 » Diometro £
101.6 4 60 100 0.60 » exterior %
i52.4 6 70 110 077 « s
203.2 8 75 115 0.86 *
251.0 10 80 120 0.96 »
304.8 12 85 28 1.0G » AR IR
355.6 14 S0 130 117"
406.4 16 100 140 1.40 « FiG .\
457.2 18 ) 145 1.67 v
508.0 20 120 150 1.80 »
609.G 24 130 165 2.15 v
7620 | 30 150 | 185 278 »
914.4 36 70| 220 3.74 » ,Eﬂg;i__—?
) |
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6.4.1 Silletas

Ordinariamehte las tuberias de acero empleadas
son apoyadas sobre silletas. Para determinar el
espacio maximo entre silletas de una tuberia de
acero, ésta se supone como una viga continua
y un cantiliver formado por el extremo de la
tuberia que se conecta a una junta de dilatacion,

En forma aproximada, el tramo de tuberia entre
dos apoyos se puede considerar como una viga
simplemente apoyada, como se muestra en la
Figura 6.28.

APere-J F—asoye
F' =
Figura 6.28
El momento flexionante vale
2
M _VYL _..vf.l:‘_‘ _.V_V_I: siendo W = wlL
8 8 8
Por otro lado
Mol st
8
Por lo tanto
8t S
L= -2 4 (6.19)
W
Representando

L = Longitud de la tuberia entre silletas, en m.

e

wilKg/m. ) Eje de 1o tubarle
-—.E:LZD:E:IIIIJ% _[

Médulo de la seccion de la tuberia, en cm?®

n (D* - d9
32D

D= Diametro exterior

d = Diadmetro interior

W = Carga total en la tuberia igual a wi, en
kg

w =  Carga unitaria considerada (kg/m). Las

cargas por valuar son:;

Peso propio de la tuberia en kg/m y

Peso del agua dentro de la tuberia en kg/m

f, = Esfuerzo a la tension de la tuberia (1265 ¢
1140 kg/cm?)

Cuando por condiciones topograficas no sea
posible adoptar la maxima separacion entre
silietas, es claro que deberan colocarse tan
cercanas como sea necesario. Esto Ultimo es
frecuente en cantiles y terrenos escarpados.

Las silletas pueden quedar formadas con perfiles
de fierro estructural a base de angulos, placas y
soleras, o biende concreto armado. Por facilidad
de construccion se prefieren estas Ultimas y se
calculan con la carga que les transmite la
tuberia. lLas Figuras 6.29, 630 y 6.31,
representan el tipo de silletas que se empiean
con mas frecuencia.

180




CAPITULO 6 CONDUCCION

Cinchode ocero, s9idudo
alo tuberfo

Ele de lo wheric

L |

Eje de pernos
de ancloje

T vy
Bosamento de concrelo Ay, T LI

P o

1 :‘_\"“--.
A J

pra—

} -

B
i

Figura 6.29. Silleta de acero para apoyo fijo.

Cincho de solero saldode

mdﬂltﬁ’n a la luber
{Junta Dreserlq A '?

apaye movll c-.“"u p—— 3 “g

Silleta para apoyo fijo y movil.

Corte A-A

4Copos oe teltre |, con—-
grotito alter nudas

Corte B~-8

Silleta para apoyo movit.

Figura 6.30. Silletas de concreto.
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Tuberio de ocero

Asiento de ocero

Curtel ge ocero

Rod:illo

ancla de lo
charoio
e . f gl Chorowa
Bosomento de —-/ i
concreto
FRENTE

VISTA CONVENCIONAL

Figura 6.31. Apoyo movil para tuberia de acero.
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642 Atraques

Coneste nombre se desigan a ciertos apoyos de
concreto que se emplean en las lineas de
conduccion a presién y su localizacién en un
sistema hidraulico depende de las necesidades
del proyecto: bifurcaciones, valvulas, codos, etc.

Desde el punto de vista hidraulico, el problema
se resuelve determinando la resultante de los
empujes hidrostaticos y dinamico que, actuando
en las paredes de las tuberias, se transmiten al
atraque.

En el cambio de direccion que se presenta en la
Figura 6.32, se han indicado dos secciones de
analisis: | y Il. La seccion | estad sujeta a una
presion interna del agua sobre las paredes del
tubo P1 y una velocidad de fiujo v,, siendo S, el
area de la seccion transversal |. Andlogamente,
para la seccién Il se tiene:

P, V,yS,

Las fuerzas n1y n2 forman con losejes X, Yy Z
los siguientes angulos:

Angulos
Eje n1 n2
X A1 A2

Y B1 B2
Z C1 C2

Figura 6.32,

Debido al cambio de direccion de la velocidad,
se origina una fuerza dindmica que obrasobre la
curva, y cuya magnitud por la fey del impulso es:

E,-YQav
9

Siendo :Av = vi - v2; ademas

v es el peso volumétrico del agua
g es la aceleracion de la gravedad
E, es el empuje dinamico

La resultante del sistema de fuerzas viene dada
por

F=F¢ + Fy +F2°

En donde Fx, Fy y Fz incluyen los empujes
hidrostatico y dindmico que obran sobre las
paredes de la tuberia, a saber:

F =YQ(V, cosA, -V,cos A) +

+(P,S,cos A -P,S,cosA)

F"E%Q(VzcoaaT -V, cos B) +
+ (P, S, cosB, -P,S, cos B)

Q (V, cosC, -V, cos C) +
+(P,S,co8C, -P,S,c0sC) +P

F =X
g

donde el primer sumando es elempuje dinamico
y el segundo es el empuje hidrostatico.

Para un cambio de direccion sobre el plano, a
90° y sin cambio de la seccion transversal,
(Figura 6.33) se tiene misma area y misma
velocidad en cada secci6n:

§,=85,=S

v

Il

vV, =V,
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Figura 6.33.

y los dngulos que forman las fuerzas n, y n,
con los ejes X, Y y Z son:

n, n,
Eje Angulos
X A, =0 A, = 90°
Y B,=90° | B, =
4 C,=90° | C, = 90°

Se considera también que la pé:dida local es
cero, asl que:

P‘=P2 P

Al sustituir estos resultados en las ecuaciones de
las componentes de F, se tiene:

F,=Yav.ps
g

Fy=-IQV~PS
g

F, = Peso de la tuberia mas el agua en la
seccion del atraque, como esta fuerza es
benéfica para el atraque, generalmente se

desprecia.

La resultante de estas fuerzas es horizontal y
hacia afuera de la curav. Esta resuttante debe
ser contrarrestada por el peso del atraque. Se
tiene:

F=F2+F?

F= % QV + PS)? + (_é QV - PSY

F=2(S_7;QV+PS)

El valor mas critico de F, es cuando se presenta
la sobrepresion por golpe de ariete. LiamandoP,
a la presion normal y Pga a la presion debida a
goipe de ariete, se tiene:

P =P, + Pga
Cuando se tiene el caso de un cambio
direccion en el plano horizontal y a cualqu

anguio, como se presenta en la Figura 6.34,
componentes de la resultante F son:

F‘=F,=éQ(V—VoosE)4(PS-Ps
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Figura 6.34.

En fin;

y

F=Fa=éQ(VcosE—V)*(PScosE-PS)

F=F,.+Fs
Esto se debe a que los angulos con respecto a 2
XYy Zsom ¢ ? F-2YQV + PS)sen £ - 25 (XY . p)sen E
' ) g 2 g 2
Fuerza F Fa En la Figura 6.35 P, es el peso del atraque de
Eje Angulos concreto. En concreto ciclopeo y, = 2400
kg/m’. P es el peso de la seccidn de tuberia
X _ A, =0 A, =E llena de agua, de tal forma que debe cumplirse
B, = 8 B, =0 la siguiente inecuacion:
oz G, =90 | C, =90 P+P1zt F , donde A, > A para que
an A,
no haya deslizamiento
simpidicando Siendo A, el angulo de friccion entre el materifl
de atraque y el terreno. Para este caso A, = 30°.
Generalmente se emplea un factor de seguridad
R = YQV(1 -cos E) +PS (1 - cos E) de 1.2 en el diseno de los atraques.
g

Fz.gQ[-V(I—cosE)}—PSU-oosE)
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F
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on A Pr P

Figura 6.35.

Ejemplo 6.7

En una linea de conduccion se ha instalado un
codo de 45° de 24 pulgadas de diametro. La
tuberia conduce un gasto de 453 I/s. El codo se
encuentra Jocalizado a 1.8 km aguas abajo de un
tanque que tiene una carga piezométrica de 33
m. El coeficiente de capacidad hidraulica de la
tuberia es C = 140. Determinar la fuerza
resultante producida por la presidon del agua en
el codo para ser absorbida por medio de un
atraque.

Solucién

Como se definidé antes

2
F_28 (P + YY) sent (6.20)
g 2
Donde:
F = Fuerza total sobre el codo en kg

S = Area de la seccion transversal en m®

P = Presion en fa tuberia (incluyendo la debida

al golpe de ariete en caso de presentarse) en
kg/m?

V = Velocidad del agua en la tuberia en m/s
E = Angulo de deflexion de la tuberia
g = Aceleracion de la gravedad (9.81 mys?)

En nuestro ejemplo D = 24 pulgadas = 0.6096
m

A=_" = 0292 m?

_m (0.6096)?
4 4

Q = 453 l/s = 0453 m’/s

Asi que
180453 ) - i
A 0.292
Presion interior de la tuberia = ca

piezomeétrica - pérdidas por friccion
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n la férmula de Hazen y Williams:

0.54
h, = =
0.0177435938 C D*®

Esta formula se ha convertido a un sistema
‘mixto, en el que

Q=1s

D = pulgadas
L = metros

C =140

Sustituyendo estos valores:

054 [ 453
-

(1.8 x 1000)

0.0177435938 (140) (24)*®

i
.I h=525m

Luego, la presion en la tuberia (no se considera
el golpe de ariete) es:

P=33-525= 2775 m = 27750 kg/m’

1000 x 1.55° 45

F - 20292)((27750) + (——2=)] sen =2

F = 6256 kg; fuerza que obra sobre el tubo,
hacia afuera.

Con un factor de seguridad de 1.2

F’ = 6256 x 1.2 = 7507 kg

El peso volumétrico del concreto es y, = 2400
kg/m® y suponiendo un angulo de friccién entre
el material de atraque y el suelo A, = 30°, se
obtiene el peso del atraque.

P = = 13002 kg

Problemas

6.1. En la Figura P-6.1 se presenta el trazo altimétrico de una linea de conduccién que parte de un dique
con toma directa, cuyo nivel se encuentra a la altura 76.15 m y su extremo final descarga al nivel
20.67. A lo largo del trayecto se ha previsto una derivacion de 10 I/s en el punto 11. El gasto total
extraido del dique toma es de 50 V/s. Se requiere contar con una presién minima de 3 kg/cm? en los
puntos 11 y 22 de la linea para proyectos posteriores. Determinar los didmetros de la linea D, y D,
adecuados para satistacer la condicidn anterior, considerando que la tuberia sera de fibrocemento.
Trazar la linea piezométrica de la soluciéon adoptada en equilibrio dindmico, y la clase de tuberia a

utilizar en condiciones de equilibrio estatico.

62 Con respecto al problema 6.1, resuelva el tramo t-11 empleando dos diametros.

6.3 Disenar la linea de conduccién y la de alimentacién a la red de distribucién cuyo trazo altimétrico se

muestra en la Figura P-6.2, determinando:

a. Diametro comercial de la tuberia de fibrocemento en la linea de conduccién y de PVC en la linea

de alimentacién a la red

b. Potencia necesaria del equipo de bombeo

c. Clase de tuberia a usar
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d. Cargo anual de bombeo, si el costo del KW hora es de N$ 0.50

La carga disponible en la entrada a la red de distribucién debe ser de 30 m para garantizar
presion adecuada en todos los puntos de la zona de servicio.

Se tienen los siguientes datos generales:

. Poblacién del ultimo censo: 11,182 habitantes

. Poblacién de! penuitimo censo: 8,375 habitantes

. Crecimiento demografico del tipo geométrico

. Periodo econémico de diseno: 15 afnos

. Clima templado

. Coeticientes de variacidon diaria y horaria, 1.2 y 1.5, respectivamente

. Horario de bombeo: de 6:00 a 18:00 horas

. Velocidad aproximada en {a linea de conduccion por impulsién a bombeo: 1.5 m/s
. Pérdidas secundarias: 10% h,

Los datos del pozo son los siguientes:

. Nivel estatico: cota 636 m

. El pozo es totalmente penetrante (profundidad de 80 m)
. Diametro: 61 cm

. Coeficiente de transmisibilidad 4.35 x 107 m?/s

. Radio de influencia: 1500 m

. Acuifero confinado

Q
T

=
DERVACION
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PLINO DE REFERENCA A
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TOVIO0K L2 e 28R S5 S8z 7 W R L S .Ja
B CONDUATD < Re TI; 533 $3 m AR a ® R: S 58 2 &
| !

DISTANCIAS PARCIALES slepd 1o fold o [n] 1 [ w0 w| | | 15 |5 % |wle] w0 | W
s - 8
CADEAAMIENTD | ' .
b3 0 s 6 1y fkmt 203 43§ )

PERFIL OEL CONDUETO
€ie. H k000G
¥ 100
Figura P-6.1
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Disene la linea de conduccion cuyo trazo altimétrico se muestra en la Figura P-6.3, considerando

fibrocemento para el material de la tuberia y una velocidad aproximada a 1.5 m/s. El gasto de diseno
~ esde 270 I/s.

Resuelva el Problema 6.4 considerando que toda la tuberia sera de PVC.

6 Se desea bombear agua entre dos puntos, los cuales tienen una diferencia de niveles de 70 m. El

gasto de disefio es de 1 m®/s, y la longitud de la linea de conduccién es de 2000 m. Caicule el
diametro det tubo y la presion interior de trabajo.

530 - ———
a0
80
800 —
™0 ]
T80
T
T80
JoO | - -
740 —1 —
T30
70
710 il
700 - A - Er — U
= ok
v _
&80
— —~—
P INI{IA RED
:: [ T DEDISTRIRTICION
M
840
e%0 .
£ 8 : : : :
: - Lol :l - w

TERIAL TUBERIA

METRO

EVACION PIEZOMETRICA

A DEL TERRENO PLANTILLA
RGA DISPONIBLE

STANCIAS PARCIALES I

ISTANCIAS ACUMULADAS

Figura P-6.2.
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7

El tanque de regularizacion (y de
almacenamiento en algunos casos) es la parte
del sistema de abastecimiento que permite
enviar un gasto constante desde la fuente de
abastecimiento y satisfacer las demandas
vanables de la poblacion. Se acumula agua en
el tanque cuando la demanda en la poblacion es
menor que el gasto de llegada, el agua
acumulada se utilizara cuando la demanda sea
mayor. Generalmente estaregularizacion sehace
por periodos de 24 horas. Cuando ademas de la
regularizacion se proporciona un volumen
adicional para almacenar agua en el tanque, se
dispone entonces de una cantidad como reserva
con el objeto de no suspender el servicio en
caso de desperfectos en la captacion o en la
conduccion, asi como satisfacer demandas
extraordinarias como es el combate de
incendios.

En este capitulo se expone la metodologia para
el calculo del volumen del tanque, pero antes se
describen los diferentes tipos de depdsitos que
se utilizan en los sistemas de abastecimiento.

71 TIPOS DE TANQUES Y SU

FUNCIONAMIENTO

Las principales categorias de los depdsitos de
almacenamiento son:

a) Tanques superficiales
b) Columnas reguladoras y

€) Tanques elevados

REGULARIZACION

7.1.1  Tanques superficiales

Estos depdsitos se construyen bajo el nivel del
suelo o balanceando cortes y rellenos. Sus
paredes pueden construirse con mamposteria de
piedra o con concreto reforzado, revistiendolas
en ambos casos con gunita o un
impermeabilizante integral al concreto. Los pisos
son, preferentemente de concreto reforzado,
proporcion 1:3:6. Cuando se desplante el
deposito sobre tepetate o roca fisurada, se cuela
una losa de 10 cm de espesor con varillas de 1/2
pulgada de diametro en malla de 30 cm en dos
direcciones. Si se hace el desplante del deposito
sobre tierra, se coloca sobre la losa anterior una
cubierta de yute o similar, colando encima otra
losa de 5 cm con varillas de 3/8 de pulgada a
cada 30 cm.

En roca firme se elimina la losa de concreto,
haciendo elrevestimiento congunitadescargada
con un chifiéon o pistola sobre un armado de
varillas.

t os tanques deben techarse empleando para
elio losas de concreto reforzado armadas en el
lugar, o materiales preconstruidos (por ejemplo
vigueta y bovedilla). No deben cubrirse las losas
con tierra producto de la excavacion; es mejor
recubrir con 5 cm de ladrilo con pendiente
minima de 1% para que el agua de lluvia no
entre al tanque. Estas losas de techo tendran
uno o mas registros de inspeccion formados por
un marco con bordes que sobresalgan unos 10
cm Yy una tapa con soleras que cubran el marco
de frerro angulo (Figura 7.1.). Se deben instalar
en el interior escaleras con peldanos de varilla
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(tpo marino), con el fin de poder entrar al
tanque para inspeccion y limpieza.

Se proporciona ventilaciéon a los tanques por
medio de tubos verticales u horizontales, que
atraviesan el techo o la pared, segin sea.
(Figura 7.2). '

La ventilacion también se proporciona por medio
de aberturas con rejas de hierro de 30 x 60 cm
instaladas en la periferia del tanque (Figura 7.3).

Este Ultimo tipo de ventilacion no es tan
conveniente como el primero.

Lasalida de agua se hace por medio de un tubo
con colador o malla (Figura 7.4).

Los tubos de demasias se instalan de manera
que impidan la entrada de aves, insectos,
roedores, etc. (Figura 7.5).

TAPA

e

MARCO OE
FIERRO ANGWLO

BORDE SOBRE

LA LOSA

Figura 7.1. Registro para inspeccidn del tanque.

> f

MALLA # I5 CUBRE /
LA 80CA DEL. CODO

SELL O DE ASFALTO

Figura 7.2. Ventilacion del tanque con tubo vertical.
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¢

q:'l 40 5 m. l‘

MALLA #6 I |
TERRENO

0301 7| e (I NATURAL
1 ’

Figura 7.3. Ventilacion con aberturas, con rejas y mallias.

figura 7.4. Salida de agua de! tanque superficial.

st

dpl L wssese

Figura 7.5. Tubo de demastas.
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Para la limpieza del tanque se coloca un tubo de
desague en el fondo, pero esta tuberia no debe
descargar directamente a un alcantarillado, sino
que debe descargar fibremente en recipiente
abierto desde una altura no menor de dos
diametros del tubo sobre la corona del recipiente
(Figura 7.6).

Los dispositivos para la entrada de agua se
ilustran en {a Figura 7.7. La valvula de altitud que

se indica en dicha figura se usa principalmen
en lineas de alimentacion a tanques elevados
columnas reguladoras, cerrand
automaticamente cuando el tanque esta lleno
abriendo cuando la presion sobre el lado ¢
bombeo es menor que sobre el lado del tanque
La valvula puede operar por la presion de agu
en la linea o por energia eléctrica transmitida
un solenoide.

4

AL ALCANTARILLADO

Figura 7.6. Tubo de desagle para limpieza del tanque.

CIERRA

~————————

i

| - 5
—Z-HB—H N
| A —

CAJA DE VALVULAS

~~
St

t= VALVULA DE ALTITUD

2~ VALVULA DE SECCIONAMIENTO
3— VALVULA DE RETENCION

Figura 7.7. Disposicion de la entrada de agua al tanque.
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El disefno estructural se hace con las siguientes
condiciones de carga:

1. Con agua y sin empuje de tierra
2. Con empuje de tierra y vacio
3. Con agua y con empuje de tierra

los tanques a base de muros de mamposteria,
con piso y techo de concreto reforzado, se
recomiendan para tirantes que van desde 1.0
hasta 3.5 m y capacidades hasta de 10,000 m>,
los tirantes de concreto reforzado se
recomiendan generalmente para tirantes entre

20y 55 m.

Para capacidades que varian de 5000 a 50000
m’., se pueden construir de concreto
presforzado, con tirantes de 5.0 a 9.0 m. En este
caso gran parte de los elementos son

prefabricados.

Los tanques superficiales se sittan en una
elevacion natural en la proximidad de la zona a
que seivirdn de manera que la diferencia de
altura entre el nivel del tanque estando lieno y el
punto mas bajo por abastecer sea de 50 m
(Figura 7.8).

POBLACION

Figura 7.8. Posicion del tanque de regularizacion superficial.

7.1.2 Columnas reguladoras

Estos depOsitos se emplean en donde la
construccion de los tanques superficiales no
proporcionan suficiente carga. bLas columnas
consisten de un tanque cilindrico alto cuyo
volumen de almacenamiento incluye una porcién
superior que es el volumen util por encontrarse
arriba de la tuberia de alimentacion a laredy un
volumen inferior que es de sopotte y que
proporcionara la carga requerida (Figura 7.9).

Elvolumen de sopoite se puede aprovechar con
bombeo de refuerzo para controlar incendios u

otras emergencias. No son econdmicas
columnas de mas de 15 m de altura, ésta, por
cierto, es considerablemente mas grande que su
diametro.

Las columnas se construyen normalmente de
acero o concreto reforzado. El acero es mas
favorecido, sobre todo en columnas de gran
altura, aunque el concreto requiere menores
costos de mantenimiento y se adapta mejor a la
concepcion arquitecténica. El acero se adapta
mejor a altas cargas y las fugas en estas
estructuras se pueden controlar mejor. Las
columnas de acero se deterioran confacilidad, a
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—r

1.

VOLUMEN
uriL

VOLUMEN
DE
SOPORTE

e A LA RED
B

——
DEMASIAS

Figura 7.9. Columna reguladora.

menos que se pinten regularmente,
protegiéndolas contra la corrosion. El diseito de
la estructura se detalla en el captulo 15 del libro
"Water Supply Engineering* de Babbit et al.

Las capacidades usuales en columnas
reguladoras de acero son: 200, 250, 300, 400,
500, 750, 1000, 1500, 2000, 3000, 4000. 6000,
8000, 10 000, 12 000 y 16 000 m’.

7.1.3 Tanques Elevados

Los tanques elevados se emplean cuando no es
posible construir un tanque superficial, por no
tener en la proximidad de la zona a que servira,
una elevacion natural adecuada. El “tanque
elevado" se refiere a la estructura integral que
consiste en el tanque, ia torre y la tuberia
elevadora.

Los mas comunes se construyen de acero,
aunque los hay también de concreto reforzado,
tanto el tanque como |a tofre.

Se construyen tanques elevados con capacidad
desde 10 hasta 1000 m®. En zonas rurales se
recomienda una capacidad minima de 10 m*
Las atlturas de torre son de 10, 15 6 20 m.

Para tener un maximo beneficio, los tanques
elevados se localizan cerca del centro de uso,
pero en grandes areas se localizan varios

tanques en diversos puntos. La localizacion
central decrece las pérdidas por friccion y es
importante también para poder equilibrar
presiones lo mas posible.

En la Figura 7.10 se ha ubicado el tangue
elevado a las afueras de la poblacion, lo que da
como resultado una pérdida de carga muy alla
al alcanzar el extremo opuesto mas lejano al
tanque. E£n esta forma, prevaleceran presiones
demasiado bajas en el extremo mas alejado 0
presiones excesivas en el extremo mas cercano
al tanque.

En la Figura 7.11 las presiones sobre toda al
area municipal son mas uniformes tanto en Ios
periodos de minima como de maxima demanda.
Notese que durante los periodos de ale
demanda el tanque esta suministrando agua en
ambas direcciones, mientras que durante
periodos de baja demanda, la estacion de
bombeo alimenta al tanque y a la red.

En general, siempre son motivo de estudio enel
andlisis de los sistemas de distribucion, laredde
tuberias, las condiciones topogréficas, el
funcionamiento de la estacion de bombeo y las
caracteristicas de operacién del tanque de
regularizacion. En donde se opera bajo
condiciones muy variables de carga, el baiance
hidraulico del sistema llega a ser mas complejo.
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prae——- . - . . . . ENERGIATUTAL

- Pt

\_ ESTACION DE 1 EAN?HE % POBLACION
LARIZ

Figura 7.10. Tanque de regularizacion al extremo de la poblacion.

$L\' . ¢ i g ENERGIA. TOTAL
‘-\._ e & ey e
REi- s 8Ly _————
\/-/ \.,
e

1

ESTACION OE
BOMBEO

- = ———— GRADIENTE HIDRAULICO DURANTE PERIODOS DE BAJA DEMANDA
— =——.—=.== GRADIENTE HIDRAULICO DURANTE PERIODOS DE MAXIMA DEMANDA

Figura 7.11. Tanque elevado cerca del centro de uso.

Considerando que la demanda de agua por el

centro de carga de la red fluctia horariamente, Pg -

es evidente que hay esencialmente dos modos Zy + — =2 +— + N 7.2
de operacién del sistema. Cuando las demandas = =

son bajas, la estaciébn de bombeo suministrara

estas demandas y ademas alimentara al p

depésito. Haciendo referencia a la Figura 7.12, la v apimZis hf, 73
solucién se tiene como sigue: ©

01 = Qg - Qz 7.1

177



ABASTECIMIENTO DE AGUA POTABLE

PHC

Figura 7.12.

Sumando 7.2 y 7.3 se obtiene;

hf, + hf, 7.4

Py
w
en donde:
Q,, gasto de bombeo
Q,. demanda (centro de carga)
Q,, gasto al tanque

Z, elevaciones sobre un banco de nivel elegido

P : . . >

— piezométrica producida por la estacidn
de bombeo

< piezométrica residual en el centro de

w

carga
ht pérdidas por friccion

Se pueden adoptar valores para gradientes (hf)
y. conociendo las Q para valores de operacion

Tose caiculan S También, si se

(5] @

y 2.

especifican las 2y Q,, 1as ecuaciones pueden
resolverse seleccionando valores de P_/w y
resolviendo para hf, y hf,. Cuando se alcance
una solucién de manera que la ecuacion 7.4 se
satisfaga, se puede calcular Q, y Q,.

Cuando las demandas son altas, tanto el tanque
como la estacion de bombeo alimentaran la red.

Las ecuaciones seran:

Q‘ : 5 03 - QD (75)
P P

ZB 3 B Z el S hfs (7.6)
w W
Pc?.

L vt Z W, (77)
w

Para un valor asumido de Pg/ @ y por ensayos se
puede alcanzar a satisfacer la ecuaciéon 75}
Notese que este ejempio es simple ya que se h?
considerado a Z, invariable. Realmente, comoZ;

fluctda con el tiempo, es necesario saber é’
volumen de regularizacién disponible versus la
elevacion del agua en el tanque, de manera q :
cualquier condicion de extraccion especifica '.
fijlara el valor real de Z, para usarse en ks
célculos.
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2 CALCULO DEL VOLUMEN DEL
TANQUE DE REGULARIZACION

eneralmente la regularizacion se hace por
riodos de 24 horas (1 dia) y basicamente el
dlculo del volumen del tanque consiste en
nciliar las leyes de suministro o de entrada y
g demanda o de salida de los gastos que se
estén considerando en un problema dado. Estas
yes pueden ser de tipo uniforme o variable y
se representan graficamente por medio de los
hidrogramas correspondientes. La ley de
‘demanda que representa el consumo de agua
de las poblaciones en la Republica Mexicana
expresada como porcentajes horarios del gasto

10

maximo diario, fue determinada estadisticamente
por ei Banco Nac'onal Hipotecario Urbano y de
Obras Publicas, S.A.. actualmente Banco
Nacional de Obras y Servicios fublicos, S.A. y
es la mostrada en la columna 2 (poblaciones
pequenas) del Cuadro 7.1. Tomando en cuenta
esta ley, el hidrograma de consumo de una
poblacibn gquedaria como se muestra en la
Figura 7.13.

El calculo del volumen del tanque de
regularizacion puede hacerse en forma analitica
o en forma grafica. A continuacion se explica
una y otra forma con los ejemplos respectivos.

140 /

130

120

110

100
90

8o
70

60

50

40

VARIACION HORARIO “%

30

=

20

10

O 1 2 3 4 356 7 8 9 K0II2614 13161718102 2 222324

TIEMPO { HORAS)

Figura 7.13. Hidrograma de consumo de una poblacién pequena.

7.2.1 Célculo Analitico

El calculo se hace mediante una tabla como la
que se presenta en el Cuadro 7.2; para facilitar
el trabajo y como la ley de demanda o salida es
conocida en funcién de porcentajes horarios del
gasto maximo diario, en esta misma forma se
expresa la ley de entrada. En dicho cuadro se
aprecia que, para calcular el volumen, se suman

los valores absolutos del maximo excedente y
maximo défict; 325 y 80, respectivamente. Esto
se explica por el hecho de que de las 0 a las 7
horas entra al tanque mas agua de la que sale
por lo que se obtiene un porcentaje de
acumulacibn maximo; después de las 7 horas
comienza a demandarse mas agua de la que
entra al tanque por lo que empieza a hacerse
usode la que se tenia acumulada, situacion que
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prevalece hasta las 15 horas en donde el tanque mas critico (maximo faltante). De lo anteror, se
se encuentra vacio. A paitir de esta hora existe ve la necesidad de contar de antemano con un
un déficit: sale mas de lo que entra y no se volumen de agua en el tanque equivalente al
cuenta con un volumen en el tanque para cubrir maximo déficit, que en este caso es 80.

el faltante. A las 18 horas se llega al momento
Cuadro 7.1. Ley de demandas horarias.

Variaciones del consumo, expresadas como porcentajes horarios del gasto maximo diario
en algunas poblaciones

'[ Horas Poblaci?nes Irapuato m

pequenas -

[ 0-1 45 50 53 61
1-2 45 50 49 62
2-3 45 50 44 60
3-4 45 50 44 57 ||
4-5 45 50 45 57

H 5-6 60 50 56 56

- 6_- 7 90 120 126 78
7-8 135 180 190 138
-9 150 170 171 152
9_- 0 150 160 144 152
10 - 11 150 140 143 141
7— 12 140 140 127 138
12- 13 120 130 121 138
13- 14 140 130 109 138
14 - 15 140 130 105 138
16- 16 130 140 110 141 I
16 - 17 130 140 120 114
I 17 - 18 120 120 129 106
18- 19 100 90 146 102
19-20 100 80 115 91
20 - 21 90 70 75 79
21 - 22 90 60 65 73
22 - 23 80 50 60 71
23 - 24 60 50 53 57
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Cuadro 7.2. Volumen de regularizacion para el caso de suministro las 24 horas.

Suministro Demandas (satidas)
Hargg é‘:’";:gg:l) Demanda horaria en ; ) Diferencias
en % % (1) Dilptancias ecumuladas
Q-1 100 45 + 55 + 55
1-2 100 45 + 55 + 110
2::3 100 45 + 55 + 165
[ 3-4 100 45 + 55 + 220
! 4.5 100 45 + 55 + 275
5-6 100 60 + 40 + 318
6-7 100 - B 90 S + 10 + 325
7-8 100 135 -35 + 290
8-9 100 150 -50 + 240
9-.10 100 150 - - ;0_ ' -;- 15;0
L 10 - 11 100 150 - 50 + 140
( 11.12 100 140 - 40 + 100
12-13 100 120 -20 + 80
13-14 100 = E o E E + 40
14-15 100 140 - 40 0
15. 16 100 . 13_0 == _3? - 1 - 30
16- 17 100 — _130 3<_) 3 e;
17 -18 100 120 -20 -80°
t8- 19 100 - 100 0 - 80
19 -20 100 100 0 - 80
20 - 21 100 - 9c; - + 1_0 -70
21-22 100 20 + 10 - 60
22-23 100 ) +20 - 40
23-24 100 60 + 40 0
I Total 2,400 2.400

C, = 325 + B0 = 405 %

C =405 x x Q, = 1458 Q,,

3600
1000
C = Capacidad de! tanque en m*
Q,, = Gasto maximo diario en l/s

(1) Partiendo de ias variaciones horarias del Cuadro 7.1 poblaciones pequenas.
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€n el cuadro 7.3 se aprecia como adicionando el
déficit se pueden cubrir todas las demandas

Cuando la alimentacién se efectda en periodos
menores de 24 horas, se tendra que aumentar el
caudal de entrada para compensar las horas en
que no haya alimentacion y tener al final del dia
un total que corresponda al 2400 por ciento
horario (100 por ciento durante las 24 horas).

Cuadro 7.3. Adicién del déficit del Cuadro 7.2 para cubrir las demandas.

En el cuadro 7.4 se observa que bombeando de
la fuente al tanque durante 8 horas (por ejempio
de las 7:00 a las 15:00 horas) el porcentaje de
suministro es

2400

300 % (Ver Cuadro 7.4)

Horas | Demanda | Demanda PR T |
salidas S_a:lidas Acumuladas
diferencias | Dierencias +{Méx. Déficit) 80 |
0-1 + 55 + 55 + 135
1.2 + 55 + 110 + 190
2.3 + 55 + 165 + 245
3-4 + 55 + 220 + 300
4.5 + 5SS + 275 + 355
5-6 + 40 + 315 + 385
6-7 + 10 + 325 + 405°
7-8 - 35 + 290 + 370
8-9 .50 + 240 + 320
9-10 - 50 +190 1 +270 i
10- 11 - 50 + 140 + 220 H
11-12 - 40 + 100 + 180 |
12.13 -20 + 80 = +1_60 H
13-14 - 40 + 40 + 120
14- 15 -40 [h] <+ 80
15- 16 -30 -30 + 50 l
16- 17 -30 - 60 420 |
17-18 .20 - 80 . - 0
18- 19 0 -80 0
19 -20 0 - 80 0
20.-21 + 10 -70 _0
21.22 + 10 - 60 20
| 22-23 +20 - 40 40
ﬂ 23-24 + 40 [b] 80
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Cuadro 7.4. Volumen de regularizacion para un suministro de 8 horas al tanque.

Horas Suministros Demandas (Salidas)
(Entradas)
Q 8ombeo en % Demanda horana Oiferencias Diterencias
en% (1) Acumuladas
0-1 0 45 - 45 - 45
1-2 0 45 -45 o |
H 2-3 0 45 - 45 - 135 J
I[ 3-4 0 45 -45 - 180
I 4-5 0 45 - 45 - 225
ﬂ 5.6 0 60 - 80 - 285
l 6-7 (0] 80 - 90 - 375 !
(| 7-_8_ 300 o 135 + 165 - 210
8-9 300 150 + 150 - 60 i
9-10 300 150 + 150 + 90
10- $1 300 150 + 150 + 240
11-12 300 140 + 160 + 400
12- 13 300 120 + 180 + 580
|| 13- ¥4 300 140 + 160 + 740
l 14 - 15 300 140 + 160 + 900
ﬂ. 15-_16 0 130 -130 + 770
I 16-17 0 130 - 130 + 640
F?-IB 0 120 - 120 + 520
l 18- 19 0 100 - 120 + 420
I 19-20 0 100 - 100 + 320
H 20 -21 0 90 - 90 + 230
I 21 -2 0 90 - 90 + 140
I 2-23 0 80 - 80 + 60
i 23-24 0 60 - 60 0
I Total | 2400 2.400 o |
e

C,= 375 + 900 = 1275%

C - 12.75 x 600
“ 7000

x Q,, =45.90 Q,,

Q,, = Gasto max. dlario en i/s

C = Capacidad en m’

(1) Pastiendo de lag vasiacionas horavias del Cuadro 7.1 pobiactones pequenas.
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En forma similar se encuentra la capacidad de
los tanques de regularizacion para diferentes
horas de bombeo. Para los siguientes ejemplos
se tomaron las variaciones del Cuadro 7.1 para
poblaciones pequenas.

Caso; 12 horas de bombeo.

Bombeando de las 7 alas 19 horas con un Q de
bombeo de 200%.

420 + 375 = 795%

C,

3600

C =795 x x Qu = 2862 Q,,,

Q. = Gasto maximo diario en lts/seg

C = Capacidad en m°

Caso: 16 horas de bombeo.

Bombeando de las 6 a las 22 horas con un Q de
Bombeo de 150%

Ct = 140 + 285 = 425%

3600
C =425 x B00 x Qu = 15.30 Q,,,

Caso : 20 horas de bombeo.

Bombeando de las 4 a las 24 horas con un Q de
Bombeo de 120%

C, = 200 %

3600
x

C=2 x Q, =72 Q,

7.2.2 Calculo Grafico

El calculo grafico del volumen de un tanque de
regularizacion esta basado enlacombinacion de
la "curva masa" de la entrada al tanque (ley de
entrada) con la "curva masa de salida” (ley de
salida) para los mismos intervalos de tiempo. La
curva masa o diagrama de Rippl consiste en una
grafica que representa volimenes acumulados
escurridos en una seccion con relacion al tiempo
(Figura 7.14).

VOLUMENES ACUMULADOS

TIEMPO

-

Figura 7.14. Diagrama de Rippl o curva masa,

Caracteristicas del diagrama de RIPPL.

1. La diferencia de ordenadas para dos
tiempos dados mide el volumen
escurrido en ese intervalo (Figura 7.15),
o sea: l

Y, - Y, = Volumen escurrido entre t, y , !

2. La pendiente de la tangente en un punto
de la curva mide el gasto en ese punto.
Figura 7.16.
Q = d_v
dt

Por lo que en una curva masa no puede haber
pendientes negativas, sino a lo sumo . iguales
cero.

3 Si se unen dos puntes (dos instant
de fa curva masa mediante una recta,
pendiente representa el gasto medi
entre esos dos puntos © instante
Figura 7.17.

_ Volumen escurrido

t'z't1

Qrmdan
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s multiples.

elcaso de un tanque de almacenamiento que
uenta con varias entradas y salidas de agua, se
en combinaciones de las curvas masa
respondientes a cada conducto de entrada y

VOLUMENES ACUMULADOS
—

2™

i | v,

i
i Y, l
]

]
TIEMPO

Figura 7.15. Volumen escurrido en un
intervalo de tiempo

g VOLUMEN
" ESCURRIDO
w ENTRE 'ly 2
2
w
b 3
2 !
[¢]
> l
I Y
12

TIEMPO

Figura7.17.  La pendiente de la recta AB

representa el gasto medio entre

los instantes t, y t,

salida, sumando por un lado la curva masa de
las entradas y por el otro la de las salidas. Figura

7.18.
|
o] dt
o
< dv
|
oo |
z PUNTO DE '
Q
g .
2 i
w
2 .
w
z |
oo |
| -
o
S |
} ——
1 N
TIEMPO

Figura 7.16. La pendiente de la tangente en
un instante de la curva masa
representa el gasto en ese
instante.

CURVAC SUMADE Ay B

VOLUMENES ACUMULADOS

¥

TIEMPO

Figura 7.18.  Suma de curvas masa.

185



ABASTECIMIENTO DE AGUA POTABLE

La suma de varias curvas masa, ya sea para la
entrada o para la salida, se efectua sumando las
ordenadas correspondientes a cada una de las
curvas para la misma abscisa de tiempo.

Calculo del volumen de regularizacion,

En el caso de abastecimiento de agua, los
volumenes requeridos de almacenamiento
normalmente se calculan para efectuar una
regularizacion diaria de los volumenes de
entrada y salida que deberan ser iguales para
satisfacer adecuadamente las necesidades de la
poblacion. Se acostumbra representar la
variacion de los gastos de entrada y salida en
forma horaria, o sea que la unidad de tiempo
para el hidrograma o la curva masa
correspondiente es una hora.

El calculo del volumen de almacenamiento en
forma grafica se hace combinando las curvas
masa de entrada y salida para los mismos

intervalos de tiempo. Esta combinacion se hace
trazando ias dos curvas en un mismo sistema de
ejes coordenados haciendo coincidir las escalas
de tiempo. Figura 7.19.

Una vez trazadas las dos curvas masa, la
diferencia de ordenadas entre las curvas paraun
tiempo dado representa el excedente o el
faltante de volumen de almacenamiento para el
momento considerado. Si la curva masa de
entrada esta por arriba de la salida, ia diferencia
de ordenadarepresentara un excedente; en caso
contraro, equivaldra a un faltante.

Los datos necesarios para poder caicular el
volumen de almacenamiento son las leyes de
suministro y de demanda (curva masa) que se
obtienen mediante mediciones directas, o
suponiéndolas de acuerdo al problema por
resolver. Estas curvas masa pueden trazarse con
datos de volumen o de porcentaje de éste.

FALTANTE :
EN ts I // ]
g .
e EXCEDENTET — _~] ~
I EN 12 '-;. ] /
3 CURVAMASA DE - .f
%) SALIDAS i !
4 7 i :
/ | |
g} +
URVA MASA
& G ENTRAGAS |
E a0
o / TEXCEDENTE | ;
O 'd EN 1 i
> N A Meii |
9 . |
] ty s t
TIEMPO

Figura 7.19. Combinacion de curvas masa de entradas y salidas.
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Ejemplo 7.1

i
MANANTIAL PRODUCE 4 m
EL BOMBEO ESDE4 A I6

N:?’.

LL/
— /[
/

/ CARCAMO DE REBOMBED
CON BOMBED DE LAS 6
A LAS |14 HORAS

GALERIA FILTRANTE PRODUCE 12 its./seg.
EL BOMBEO ES DE 24 HORAS

Figura 7.20.

El carcamo de rebombeo CR (Figura 7.20) es
alimentado por dos fuentes de abastecimiento
con los gastos y los tiempos de bombeo
indicados.

Calcular el volumen del CR por medio de:

a) Método gréfico:

Curvas masa con volimenes y;

Curvas masa con porcentajes horarios

b} Método analftico:
Procedimiento con voliimenes y;

Procedimiento con porcentajes de
volumen

Solucion.

a) Método grafico
a.1) Cusvas masa con volumenes

El volumen diarioc total que proporciona el
manantial en forma continua es de:

Volumen producido por manantial =

4 x 24 x 3600
1000

= 34560 m®

Pero este volumen se bombea scélo durante 12
horas al dia, por lo que, en realidad también
habria que calcular un cieito volumen de
almacenamiento para la caja del manantial con
una entrada constante y una salida intermitente.
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La curva masa correspondiente al manantial es
la grafica M de la Figura 7.21 y se dibuja a partir
del punto de inicio del bombeo con volumen
acumulado igual a cero, hasta el punto que
representa la terminacion del bombeo y el
volumen total acumulado. La pendiente de esta
grafica representa el gasto medio en el intervalo
de tiempo considerado y es igual a:

q bombeo del manantial =

34560 x 1000 _ g {
12 x 3600 s

O visto de otra manera:

Qaniege X Oras entrada = q,4, X horas salida
q -q horas entrada
= "2 “horas salida

O sea

4 (24
thda caya manantal = :2 ) =

g !
S

Lo que equivale a bombear de las 4 a las 16
horas ({8 X 3600)/1000) = 28.8 m*/hora.

El volumen diario total que proporciona la galeria
filtrante es;

12 x 24 x 3600
1000

= 1036.80 m®

La curva masa correspondiente a la galeria
fitrante es la grafica G de la Figura 7.21 y se
traza de forma similar a la grafica M. La
pendiente de 'a curva G representa el gasto
medio para el intervalo de tiempo considerado,
o sea;

q bombeo galeria filtrante =

1036.80 x 1000 _ 12 1

24 x 3600 s

Lo que equivale a bombear de las 0 a las 24
horas ({12 X 3600)/ 1000) = 43.2 m*/hora.

La suma de las dos curvas masa de entrada al
carcamo CR es h grafica S de la Figura 7.21,
siendo el volumen diario total acumulado de
entrada de:

34560 + 1036.80 = 138240 m°

La curva masa que representa la ley de salida
del carcamo CR es la grafica C de la Figura 7.22
y se traza desde el punto de inicio del bombeo
con volumen cero hasta el punto que representa
la terminacion del bombeo y el volumen total
acumulado quedebe bombearse diariamente. La
pendiente de esta grafica representa el gasto de
bombeo en el carcamo CR durante el intervalo
de tiempo considerado, o sea:

q bombeo salida_ 1382.40 x 1000

carcamoCR g

]
8 x 3600 s

La combinacion de las curvas masa de entrada
y salida al carcamo CR se muestra en la Figura
7.22 y del estudio de estas graficas puede
deducirse que:

Ye
Yia

Maximo volumen excedente
Maximo volumen faltante

Se requieren estos volumenes maximos de
almacenamiento para poder efectuar Ia
regulacion de los volumenes de entrada y salida.
Por consiguiente, el volumen de almacenamiento
que debe tener el carcamo CR es:

Volumen Carcamo = Maximo excedente +
Maximo faltante

Esta condicién se desprende al analizar las
graficas de la Figura 7.22, pues puede
observarse que si a las cero horas empieza a
llenarse el carcamo CR, a las 6 horas, momento
en que se inicia el bombeo de salida en este
carcamo, se tendra un volumen maximo de
entrada acumulado representado por la
ordenada Y, A partir de este punto como el
gasto de salida del ca&rcamo es mayor que el de
entrada, el volumen almacenado se va
reduciendo y llegara un instante en que se vacie
dicho carcamg; este instante se presenta en el
punto E, donde se cruzan las dos cuivas masa,
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(M%)

VOLUMEN ACUMULADO

(M%)

TIEMPO ACUMULADO

1400
1000 -
500 1
TIEMPO (HORAS)
Figura 7.21.
1400 —"
) -
>
/'//
100 -
/7_
-
s/a*aez.ao
4
500 x
6 12 8 T 24

TIEMPO ( HORAS)

Figura 7.22.
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Después de este punto y hasta las 14 horas
(terminacién de bombeo) el gasto de salida es
mayor que el de entrada, por ko que, se tendra
un volumen maximo de almacenamiento faltante
representado por la diferencia de ordenadas en
el momento en que termina el bombeo de salida
en el carcamo, que es igual al volumen de
entrada que se acumularia de las 14 a las 24
horas. (Figura 7.22).

Por lo tanto, para que no falte el agua, el
volumen de almacenamiento tendra que ser la
suma del maximo volumen excedente mas el
maximo volumen faltante.

Lo anterior también puede verse de la siguiente
manera: consideremos que el carcamo CR
comienza a llenarse a las 14 horas para un ciclo
de 24 horas (un dia), entonces la combinacion
de las curvas masa de entrada y de salida sera
como se muestra en la Figura 7.23, en donde S'

es la curva masa de entrada y C es la curva
masa de salida. De estas graficas puede
deducirse inmediatamente que el maximo
volumen acumulado es el valor de la ordenada
Y, en la hora 6, ya que a partir de este punto se
inicia el bombeo en el carcamo CR y como el
gasto de salida es mayor que el de entrada, el
méximo volumen requerido de almacenamiento
sera igual al maximo volumen que se habk
acumulado. El volumen presentado por la
ordenada Y, puede observarse que es igual a la
suma de las ordenadas Y, y Y,, de la Figura
722, o sea:

Y, = (316.80 - 0) = 316.80
Y, = (1382.40 - 892.80) = 489.60 de donde
Y, =Y, + Y, = 316.8 + 489.60 = 80640 m’

Volumen carcamo = 806.40 m®

1400
< 1382.4
P
° 7~
/
Q r
<1000 L ooe ] 2R ISy
= 8064l -~
s 7
o= } /
a2 -
s ./ C
z e M
“ 500 -
>3 ~
S /1/
-4
o /
>
L’ 172.8
14 20 24 6 "4
TIEMPO {HORAS)
Figura 7.23.
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a.2) Curvas masa con porcentajes horarios.

Para resolver el ejempio usando porcentajes con
respecto al gasto medio horario, hay que trazar
las curvas masa de entrada y de salida con los
datos de dichos porcentajes y los tiempos
correspondientes. Como los porcentajes para
este caso se consideran con respecto a un gasto
medio horario, la unidad de tiempo es la hora
que es lo mas usual, pero puede aplicarse el
procedimiento para cualquier otra unidad de
tiempo.

Por o tanto, al gasto medio de cada hora de un
ciclo de 24 se le asigna un 100% de gasto y las
variaciones de los caudales de entrada o de
salida se daran como porcentajes con relacién a
este 100%.

Si el tiempo de trabajo es un ciclo completo de
24 horas (un dia) y a cada hora le corresponde
el 100% del gasto medio horario, el porcentaje
correspondiente a un dia sera de:

24 horas X 100% = 2400%

Para dibujar la curva masa de los volimenes de
entrada al cArcamo CR, se necesita calcular en
primer lugar el gasto medio horaric total de
entrada y después los porcentajes con respecto
a éste que le corresponden a cada uno de los
gastos horarios de entrada. Se puede entonces
trazar una curva masa para cada fuente de
abastecimiento y después sumarlas o trazar
directamente la curva masa para el gasto total
de entrada. Haciéndolo de esta ultima manera;
se tiene:

Volumen medio horario de entrada =
2 Volumen total de entrada

24
3

= N38840% oo oy M
24 7

O sea que el
57.60 m*/hora.

gasto medio horario vale

Ahora bien, de 0 a 4 y de 16 a 24 horas entra al
carcamo CR sdio el gasto de la galeria filtrante,
por lo que, en cada hora de estos lapsos entrara

un volumen de:

12 x 3600

]
- 4320 m° o sea (4320 M)
1000 h

Entonces el porcentaje del gasto medio horario

que entra en estos intervalos de tiempo es de:
4320 | 100 - 75 %
57.60

De las 4 a las 16 horas entra al carcamo el gasto
de la galeria mas el del manantial o sea 20 Us,
por lo que en cada hora de este intervalo entrara
un volumen de:

20 x 3600

= 72.00 m? o sea (72.00 m'/h)
1000

El porcentaje sera entonces de:

72.00

—— — x 100 = 125 %
57.60

Como comprobacion tenemos que;
75% X 12 + 125% X 12 = 2400%

La curva masa de entrada al cArcamo resulta
entonces como se muestra en la grafica N de la
figura 7.24.

Por lo que toca a la curva masa de los
volimenes de salida del carcamo CR, es
necesario calcular qué porcentaje del gasto
medio horario se tiene cada hora del intervalo de
tiempo que dura el bombeo de salida, o sea:

Porcentaje total durante 24 horas = 2400%

Tiempo de bombeo de salida = 8 horas
Porcentaje horario bombeo salida = 2428
= 300%

En vista de esto, la curva masa de la salida del
cércamo queda como se muestra en la gréfica L
de la Figura 7.24.
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52400

- | =

2 MAXIMO PORCENTAJE y st

I o I 4 .*/T

o : - -7 1550

81200 A

= N

o

7

s o A MAXIMO

% s PORCENTAJE

3 — EXCEDENTE

o E : . .
0 6 12 i 24

TIEMPO (HORAS)

Figura 7.24.

Haciendo un analisis semejante al descrito de
las curvas masa de entrada y de salida que
aparecen en la fFigura 7.22 se encuentra que el
volumen requerido de almacenamiento sera la
suma de las ordenadas que representan el
maximo porcentaje de volumen excedente mas
el maximo porcentaje de volumen faltante,
multiplicada por el gasto medio horario, o sea:

Volumen

: medio horario
Carcamo = Q !

100
Z(Maximo porcentaje excedente + Maximo
porcentaje faltante)

Para el ejemplo se tiene (ver Figura 7.24)

Volumen

Carcamo = 57,60

Z_—~ (550 + 850) = 80640 m’
100

b) Método Analitico

Con el objeto de faciltar y sistematizar los
calculos, se acostumbra realizarlos mediante una
tabla como la mostrada en el Cuadro 7.5.

b.1) Procedimiento con volumenes.,

Este procedimiento se iustra en el Cuadro 7.5.

En lacolumna 1 se enlista el ciclo de tiempo con
las unidades consideradas; en la columna 2 se

anota [a ley de entrada, tomando en cuenta el o
los conductos de entrada asi como la forma en
que entregan los volimenes de acuerdo con la
unidad de tiempo seleccionada; en la columna 3
se anota la ley de salida en forma similar al
anterior; en la columna 4 se anota la diferencia
algebraica entre los volumenes de entrada y los
de salida y, finalmente en la columna 5, se
anctan las diferencias acumuladas resultantes de
la suma algebraica de las diferencias de la
columna 4,

Para los datos del ejemplo se tiene:

Volumen horario

12 x 3600 3
s = = 4320 m?/hr
Galeria filtrante 000

Suministrado durante las 24 horas.

Volumen
horario

8 x 3600

Manantial = = 2880 m®

Suministrado so6lo de las 4 a las 16 horas.
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Cuadro 7.5. Método Analitico para el calculo del volumen de almacenamiento
a base de volumenes acumulados.
HORAS ENTRADA SALIDAS DIFERENCIAS DIFERENCIAS
m’ m’ m* ACUMULADAS
m3
o 2 3 a 5
B 0-1 + 43.20 0 + 43.20 + 43.20
1-2 + 43.20 0 + 4320 + 86.40
2-3 + 43.20 0 + 4320 + 129.60
3-4 + 43.20 0 + 43.20 + 172.80
4-5 + 72.00 0 + 72.00 + 24480
5 5 + 72,00 0o + 7200 + 316.80°
6-7 + 72.00 - 172.80 - 100.80 + 216.00
7-8 + 72.00 - 172.80 - 100.80 + 11520
8-9 + 7200 - 172.8_!0 - 160.80 + 1440
9-10 + 7200 - 172.80 -100.80 - 86.40
10 - 11 + 7200 - 172.80 - 100.80 -187.20
11-12 + 7200 -172.80 - 100.80 - 288.00
12 - 13 + 72.00 -172.80 - 100.80 - 388.80
13- 14 + 72.00 -172.80 - 100.80 -489.60
14 - 15 + 72.00 0 + 72.00 - 417.60
15- 16 + 7200 0 + 72.00 - 345.60
16- 17 + 4320 0 + 4320 - 302.40
17- 18 + 4320 0 + 43.20 - 259.20
18- 19 + 43.20 0 + 43.20 -216.00
19 - 20 + 43.20 0 + 43.20 - 17280
20 - 21 + 43.20 0 + 43.20 S - 129.60
J 21-22 + 43.20 0 + 43.20 - 86.40
22 - 23 + 4320 0 + 43.20 - 43.20
23 - 24 + 4320 0 + 43.20 0

h Z = 138240

Z = 138240 “
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Por lo tanto el volumen horario alimentado al
carcamo CR de las 4 a las 16 horas sera de:

43.20 + 2880 = 72.00 m*
Ademas:

Volumen horario de salida del Carcamo =

_ 48 x 3600
1000

= 17280 m®

8ombeado soélo de las 6 a las 14 horas.

Los cdlculos quedan entonces como se muestra
en el Cuadro 7.5.

Al revisar la columna de diferencias acumuladas
se observa que el maximo volumen acumulado
faitante es de 489.60 m® y el maximo volumen
excedente es de 316.80 m’.

Por lo tanto, y procediendo de acuerdo a como
se explicO antes, el volumen requerido de
almacenamiento serda la suma de estos dos
voliumenes, o sea:

Volumen
Carcamo = £ [|+ 316801 .} - 489.601) - B0OBAD m

Este método analitico puede también aplicarse
considerando Unicamente los voliumenes de
almacenamiento que se requieren para cubrir la
demanda que se tenga, o sea que dicho
volumen debe ser suficiente para satisfacer los
volumenes de salida durante el o los intevalos de
tiempo en que la salida es mayor que la entrada.
Lo anterior, est4 basado en el hecho de que al
término del ciclo considerado, generalmente un
dia, el volumen total de salda debe
necesariamente ser igual al volumen total de
entrada. Esta forma de realizar el calculo se
muestra en el Cuadro 7.6.

Puede observarse que la suma de la columna de
volumenes requeridos para cubrirlademanda da
un resultado exactamente igual al caso anterior,
o sea:

Volumen carcamo = 806.40 m*

b2) Procedimiento con porcentaje de
volumen.
Para el calculo analitco del volumen de

almacenamiento a base de porcentajes de
volumen, se sigue el mismo procedimiento que
en el inciso precedente con la unica diferencia
que ahora los datos de entrada y de salida se
manejan como porcentajes del gasto medio
horario para el ciclo considerado.

Por lo tanto, los porcentajes a considerar para ia
entrada y la salida al carcamo CR son los
determinados anteriormente y el calculo del
volumen de almacenamiento se realiza como se
muestra en el Cuadro 7.7.

De la observacion de los valores de la columna
de diferencias acumuladas, se deduce que el
maximo porcentaje excedente es de 550% y el
maximo porcentaje faltante es de 850%, por o
que:

Volumen s Wi My
Q. pa( Porcentaje + Porcentaje )
Cércamo -__"_"%’“_ Excedente Faltante
O sea:
Volumen
Chramo - 517_030 [1+550 | «| -850 |] - B06.40 m#
El calculo analitico del volumen de

almacenamiento a base de porcentajes de
volumen, pero ahora considerando sdlo laos
volimenes de almacenamiento requeridos para
satisfacer la demanda, se muestra en el Cuadro
78.

Se tiene entonces que la suma de porcentajes
del gasto medio horario requerido para satisfacer
la demanda es de 1400%, por lo que:

Volumen

57.60

Cacamo = —__~ x 1400 = 80840 n¥
100
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Cuadro 7.6. Método analitico para el calculo del volumen de almacenamiento a base del
volumen requerido para cubrir la demanda.

ENTRADAS | SALUDAS VOLUMEN
m o REQUERIDO PARA
: i CUBRIR LA
- DEMANDA m’
43.20 0 0
43.20 0 0
2-3 43.20 0 0
3-4 43.20 0 0 )
4.5 72.00 0 S~
5-6 72.00 0 0
_ 6-7 72.00 172.80 100.80
7-8 7200 172.80 10080
8-9 72,00 172.80 100.80
9-10 72000 172.80 100.80
10- 11 72.00 172.80 100.80
11-12 72.00 172.80 100.80
12-13 72.00 172.80 100.80
13- 14 72.00 172.80 100.80
14-15 72.00 0 0
15- 16 72.00 0 0 it
16- 17 43.20 0 0
17-18 43.20 0 0
18- 19 43.20 0 0
19 - 20 43.20 0 0
20- 21 43.20 0 0
21-22 ' 43.20 0 0
22-23 43.20 0 0
23-24 43.20 0 0
|| 3 = 1382.40 I = 1382.40 3 = 806.40 n
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Cuadro 7.7. Método analitico para el calcuio del volumen de almacenamiento
a base de porcentajes del gasto medio horario.
HORA ENTRADAS SALIDAS DIFERENCIAS DIFERENCIAS
% % % ACUMULADAS
0-1 + 75 0 + 75 + 75
f 1-2 + 75 0 + 75
[ 2-3 + 75 0 + 75
3-4 + 75 0 + 75
4-5 + 125 0] + 125
5-6 + 125 0 + 125
I 6-7 + 125 - 300 - 175
[ 7-8 + 125 - 300 - 175
8-9 + 125 - 300 - 175
9-10 +125 - 300 - 175
10 - 11 + 125 - 300 - 175
11-12 + 125 - 300 - 175
12 - 13 + 125 - 300 - 175
13- 14 + 125 - 300 - 175
14- 15 + 125 0o . +125
15 - 16 + 125 0 + 125
16- 17 + 75 0 + 75
17-18 + 75 0 + 75
% 18- 19 + 75 0 + 75
19 - 20 + 75 0 + 75
20 - 21 + 75 0 + 75
21 -22 + 75 0] + 75
| 22-23 ow + 75 0 + 75
23 -24 + 75 0 + 75
[ = 2400 I = 2400 ﬂ=l
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Cuadro 7.8. Método analitico para el calculo del volumen de almacenamiento a base de los
porcentajes del gasto mediu horario requeridos para cubrir la demanda.

HORAS ENTRADAS SALIDAS PORCENTAJES
% % REQUERIDOS
SRR o
0-1 75 0 0
1,99 75 0 0
2 75 0 0
3-4 75 0 0
4-5 125 0 0
5-6 125 0 0
6-7 125 300 175
7-8 125 300 175
8-9 125 300 175
910 125 300 175
10- 11 125 300 175
11-12 125 300 175
12- 13 125 300 175
13- 14 125 300 175 .
14 - 15 125 0 0
15 - 16 125 0 0
16- 17 75 0 0
17-18 75 0 0 w2
18 - 19 75 0 Jedddy =7
19 - 20 75 0 1PNoe g
20 - 21 75 0 0
21-22 75 0 fg ME
22-23 75 0 0 f
23 - 24 75 0 0 I
i 3 = 2400 T = 2400 3 = 1400

197



ABASTECIMIENTO DE AGUA POTABLE

Ejemplo 7.2

Considere una poblacion pequefa cuyo gasto
maximo diario es de 50 litros por segundo.
Calcule graficamente el volumen del tanque de
regularizac'dn para las siguientes condiciones:

a) Suponiendo que Ja alimentacion al
tanque es durante 24 horas vy,

b) Suponiendo que fa alimentaciéon al
tanque es durante 8 horas comenzando
a las 7.00 horas.

Solucién:

Como el gasto maximo diario es de 50 /s, el
volumen diario total consumido es de:

50 x 88400
1000

= 4320 m*

TOrL

o que equivale a un volumen medio de:

v . 4320

—— = 180 m’Mhora
24

y como se trata de una poblacidn pequena,
usando los datos de porcentaje de consumo del
cuadro 7.1, se obtienen los resuitados que se
muestran en el Cuadro 7.9.

En la Figura 7.25 se ha graficado la curva masa
de los consumos a partir de la columna 4 del
Cuadro 7.9. Debido a que en la condicidn a) el
suministro es constante durante las 24 horas, la
curva masa correspondiente es una linea recta
que se inicia en el origen y termina a las 24
horas con un volumen de salida acumulado de
4320 m®.

En la Figura 7.25, Y, es el “maximo excedente"y
corresponde a la mayor distancia vertical medida
entre la curva masa de suministro y la curva
masa de consumos cuando la primera se
encuentra por arriba de la segunda, y Y, es el
"maximo faltante" y corresponde a {a mayor
distancia vertical medida entre la curva masa de
suministro y {a curva masa de consumos cuando
la primera se encuentra por debajo de la

segunda.

El volumen del tanque para la condicion a) es la
sumadeY, masY,.

En la Figura 7.26 se ha dibujado nuevamente la
curva masa de consumos y la curva masa de
suministros es una linea recta, por ser constante
el bombeo, y se inicia a las 7 horas y termina a
las 15 horas con un volumen de salda
acumulado de 4320 m®. El volumen del tanque
es, como en el caso anter’ior, la suma de Y, mas
Y, como se observa en la Figura 7.26.
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Cuadro 7.9. Volimenes acumulados del ejemplo 7.2.

HORA VOLUMEN VOLUMEN
CONSUMIDO EN ACUMULADO
EL INTERVALO | CONSUMIDO m®
I (m?)
0-1 45 81 81
1-2 45 81 162
d-B a5 81 243
3-4 45 81 324
4.5 45 81 405
5-6 60 108 513
6-7 90 162 675
7.8 135 243 918
F 8-9 150 270 1118
9-10 150 270 1458 1
10 - 11 150 270 1728
! 1-12 140 252 1980
[ 12-13 120 216 2196
13-14 140 252 2448
f 14-15 140 252 2700
[ 15-16 130 234 2934
| 16-17 130 234 3168
H 17 - 18 120 216 3384
| 1819 100 180 3564
19- 20 100 180 3744
20 - 21 90 162 3906
21-22 90 162 4068
22.23 80 144 4212
23- 24 60 108 4320
ﬂ $ = 2400 3 = 4320
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Figura 7.25. Alimentacion al tanque durante 24 horas comenzando a las 0:00 horas.
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Figura 7.26. Alimentacion al tanque durante 8 horas comenzando a las 7:00 horas.
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Problemas

7.1

72

73

74

7.5

76

A partir de las demandas horarias que se indican a continuacion, determinar el gasto de bombeo
y el volumen de regularizacidn requerido para poder hacer frente a la demanda maxima horatia.

HORA GASTO HORA GASTO

m’/min m?/min
01 72 12-13 239
1-2 Tt 13-14 245
2-3 7.0 14-15 24 4
34 A 15-16 242
4.5 70 16-17 243
56 73 17-18 256
67 75 18-19 269
78 12.2 19-20 340
89 8.9 20-21 330
9-10 21.0 21-22 200
10-11 i 228 22-23 84
1-12 235 23-24 76

Repita el problema propuesto 7.1 suponiendo que solamente se bombea de las 6 horas hasta las
18 horas.

Si la poblaciéon del problema propuesto 7.1 tuviera que disponer de un gasto adicional para
extincion de incendios de 10 m*/min durante 10 horas, calcular el volumen de regularizacion
necesario para el caso de que el bombeo se realice durante 24 horas.

Con respecto al Ejemplo 4.12, determine las horas en las que se tiene que efectuar el bombeo
en los tanques en que no se indica, de tal manera que el volumen sea el minimo requerido, y
calcule el volumen de regularizacion de:

a. Carcamo de rebombeo;
b. Tanque bajo; y
c Tanque alto.

Con respecto al problema propuesto 4.7, determine las horas en las que se tiene que efectuar el
bombeo en los tanques en que no se indica, de tal manera que el volumen sea el minimo
requerido, y calcule el volumen de regularizacion de:

a. Carcamo de rebombeo;
b. Tanque bajo (TB); y
c. Tanque alto (TA).

Con respecto al Ejemplo 3.8, determine las horas en las que se tiene que efectuar el bombeo en
los tanques en que no se indica, de tal manera que el volumen sea el minimo requerido, y calcule
el volumen de regularizacion de:

a Carcamo de rebombeo;
b. Tanque bajo (TB); y
(o Tanque alto (TA).
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8

8.1 GENERALIDADES

Una vez que se dispone de agua potable en el
tanque de regularizacion, debe ponerse a
disposicion de los habitantes, distribuyéndola
por toda la poblacién, por medio de la red de
distribucibn. Un adecuado sistema de
distribucion debe ser capaz de proporcionar
agua potable en cantidad adecuada y a la
presion suficiente cuando y dénde se requiera
dentro de la zona de servicio.

Las redes de distribucibn se clasifican
generalmente como sistemas en malla, sistemas
ramificados y sistemas combinados (Figura 8.1).
La configuracion que se dé al sistema depende
principalmente de la trayectoria de las calles,
topografia, grado y tipo de desarrolio del area y
localizacién de las obras de tratamiento vy
regularizacion.

Sisterma ramificado.

El tipo ramificado de red de distribucion se
muestra en la Figura 8.1 a. Como se observa, la
estructura del sistema es similar a un arbol. La
linea de alimentacién o troncal es la principal
fuente de suministro de agua, y de ésta se
derivan todas las ramas.

Aunque estos sistemas son simples de disenar
y construir, no son favorecidos en la actualidad
por las siguientes razones: 1) en los extremos
finales de las ramas se pueden presentar
crecimientos bacteranas y sedimemacién debido
a estancamiento; 2) es dificil que se mantenga
una dosis de cloro residual en los extremos
muertos de la tuberla; 3) cuando tienen que

DISTRIBUCION

hacerse reparaciones a una linea individual en
algén punto, deben quedar sin servicio las
conexlones que se encuentran mas alla del
punto de reparacibn hasta que ésta sea
efectuada; y 4) la presion en los puntos
terminales de las ramas puede llegar a ser
indeseablemente baja conforme se hacen
ampliaciones a la red.

El sistema ramificado se tiene generalmente
cuando la topografia y el alineamiento de las
calles no permitan tener circuitos, o bien, em
comunidades con predios muy dispersos.

Sistema en malia

El rasgo distintivo del sistema en malla, como el
mostrado en la Figura 8.1 b, es que todas las
tuberias estan interconectadas y no hay
terminales o extremos muertos. En estos
sistemas, el agua puede alcanzar un punto dado
desde varias direcciones, superando todas las
dificultades del sistema ramtficado, discutido
previamente. La desventaja es que el diseio de
estos sistemas es algo mas complicado.

Sistema combinado

De acuerdo con las caracteristicas de la zona. en
algunos casos se hacen ampliaciones a la red
de distribuciobn en malla con ramas abiertas,
como se muestra en la Figura 8.1 c, resultando
un sistema combinado.

Este tipo de sistema, tiene la ventaja de permitir
el uso de alimentadores en circuito que
suministran agua a una area desde mas de una
direccion.
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-

l ' \ LINEA DE ALIMENTACION
|

a) Sistema ramificado.

1~ ALIMEN EAW
K.

b) Sistema en malla.

ALIMENTADOR
AL

¢) Sistema combinado.

Figura 8.1. Configuraciones del sistema de distribucion.
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8.2 COMPONENTES OEL. SISTEMA OE
DISTRIBUCION.

Tuberias

Un sistema de distribucion esta formado por una
red de tuberias y a su vez ésta se compone de
tuberias de alimentacion, principales vy
secundarias; esta designacion depende de la
magnitud de su. diametro y de su posicion
relativa con respecto a las demas tuberias, como
se explica a continuacion:

a) Lineas de alimentacién. Cuando la red trabaja
por gravedad, la linea de alimentacion parte
del tanque de regularizaciéon y termina en el
lugar donde se hace la primera derivacion. En
esta linea fluye el total del gasto considerado,
por lo tanto resulta la de diametro mayor; esto
sucede cuando se ha de proyectar un solo
tanque de regularizacion. Cuando haya mas
de unohabra tantas lineas de alimentacion
como tanques se tengan, pero en todo caso,
la suma de los gastos que fluye en estas
lineas debe ser igual al gasto maximo horario.
(Figura 8.2). Cuando el sistema es por
bombeo directo a la red con excedencias al
tanque, las lineas de alimentacion se originan
en las estaciones de bombeo y terminan en la
primera insercion.

b) Tuberias primarias. En el sistema de malla,
son las tuberias que forman los circuitos,
localizandose a distancias entre 400 y 600 m.
En el sistema ramificado es la tuberia troncal
de donde se hacen las derivaciones. A estas
lineas estan conectadas las lineas
secundarias o de relleno.

¢) Tuberias secundarias o de relleno. Una vez
localizadas las tuberias de alimentacion, a las
tuberias restantes para cubrir el area de
proyecto se les llama secundarias o de
relleno.

d) Tomas domiciliarias. Es la parte de la red
gracias a la cual los habitantes de la
poblacion tienen agua en su propio predio.

Se recomienda al lector la consulta del
documento titulado:"Especificaciones para la

sefeccion de materiales e instalacion de tomas
domiciliarias para agua (diametros de 13 a 19
mm)", elaborado por fa Comision Nacional del
Agua.

En las tuberias de alimentacion y en las
primarias, el diametro se determina en funcion
del gasto maximo horario. Et didmetro minimo a
utilizar es de 100 mm. excepto en colonias
urbanas populares, donde se puede aceptar 75
mm, y en zonas rurales hasta 50 mm de
diametro. Las tuberias pueden ser de
fibrocemento clase A-5, PVC y polietileno.

Laredsecundaria nose calcula hidraulicamente.
Las tuberias secundarias o de relleno son de 75
6 100 mm de diametro minimo. Solo en
localidades urbanas populares puede ser de 50
a 60 mm. Los materiales son los mismos que

para las tuberias primarias.

Con el fin de reducir al maximo el costo por
concepto de piezas especiales y valvulas de
seccionamiento asi como para facilitarla
operacion de la red, se buscara proyectar las
tuberias secundarias a desnivel en los cruceros
interiores de los circuitos (red en dos
planos)(Figura 8.4).

Vaivulas,

Los tipos de valvulas comiunmente usadas en la
red de distribucidn son las de compuerta, de
expulsion de aire y de retencion. En general tres
valvulas de compuerta se usan en las tuberias
que concurren a cruces y dos valvulas en todas
las tés; sin embargo, para un proyecto en
particular se recomienda estudiar con todo
cuidado la situacidn de las vélvulas procurando
utiizar e! menor numero posible de estos
accesorios. La principal funcion de estas valvulas
es aislar subsecciones del sistema para
reparaciones y mantenimiento. En los puntos
bajos de la red para desague y en los sitios altos
se colocan valvulas de expulsion de airelas
valvulas de retencion se usan para limitar el flujo
del agua hacia una direccion. En los cruceros
con valvulas debe construirse una cajaadecuada
para su operacion, en funcion del diametro,
namero de vélvulas y su ubicacion.
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Figura 8.2. Sistema por gravedad
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Figura 8.3. Sistema abastecido directamente por bombeo.

Figura 8.4, Tuberias secundarias a desnivel en 10s cruceros interiores en un circuito.
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8.3 PRESIONES REQUERIDAS Y VELOCIDAD
DE FLUJO EN LA RED

El buen funcionamiento de un sistema de
distribucién se juzga con base en las presiones
disponibles para un gasto especificado.Las
presiones deberan ser lo suficientemente altas
para cubrirlas necesidades de los usuarios y por
otro lado no deberan ser excesivas para no
elevar los costos y evitar danar la red interior de
los edificios. Ademas, cuando la presion es
excesiva se incrementan las fugas, lo que
implica un costo no recuperable. Las presiones
que se han de mantener en cualquier punto de
ta red deben permitir el suministro de una
cantidad razonable de agua en los pisos mas
altos de las casas y fabricas y en los edificios
comerciales de no mas de 4 pisos. En general,
se adoptan los valores que se presentan en el
cuadro 8.1.

Cuadro 8.1. Valores de presion usuales en

la red de distriducion

Zonas Presién
disponible

(kg/cm’)

Residencial de 2a. 1.5a20
Residencial de 1a. 20a25
Comercial 2.5a4.0
Industrial 3.0a4.0

En el proyecto, las presiones resultantes se
calculan con relacién al nivel de la calle en cada
crucero de las tuberias primarias o de circuito.
La presion minima debe ser de 15 m de columna
de agua y mAxima de 50 m. En el caso de
localidades urabanas pequenas se puede admitir
una presidn minima de 10 m de columna de
agua. Para el célculo de la presion maxima se
partird de la elevacion maxima del agua en el
tanque.

En las localidades que presenten cambios
bruscos de su topografia, es comian dividir el
sistema de distribucidn en dos o mas zonas de
seivicio, una zona de presién alta y una zona de

presion baja. Con esto se evitan las presiones
excesivas en las zonas bajas cuando se quieren
mantener al mismo tiempo presiones razonables

en las 2zonas altas. Normalmente se
interconectan los sistemas para casos de
emergencia.

En cuanto a la velocidad de flujo en la red, para
diseno se recomienda partir de valores
comprendidos entre 1.2 y 1.8 m/s, los cuales se
ajustaran en cada caso particular.

Para el diseno de la red de distribucion, se debe
disponer de un plano topografico de la
poblacidn de escala 1:2000 con curvas de nivel
de equidistancia en los alrededores de 0.50 m o
por ko menos con cotas en las intersecciones de
las calles.

8.4 DISENO DE SISTEMAS DE DISTRIBUCION
RAMIFICADOS.

El procedimiento a seguir es, en general, el
siguiente:

1. Se divide la ciudad en zonas de distribucion,
atendiendo al caracter de las mismas en:
residencial, comercial e industrial. Resulta
practico colorear las zonas con un color
distinto para cada clase, con el fin de
localizarlas rapidamente durante el diseno.

2. Se procede a un trazado tentativo, que tenga
un conducto principal,que se ramifique para
conducir el agua a cada zona o grupo de
zonas de distribucion y se anotan las
longitudes de cads tramo de tuberia, Que se
obtendran con el uso de un escalimetro.

3. Se determina el coeficiente de gasto por
metro de tuberia, dividiendo el gasto maximo
horario entre la longitud virtual de toda la red.
El concepto de "longitud virtual* se usara
exclusivamente para definir qué gasto ha de
circular por cada tramo de tuberia al cual se
le denomina gasto propio. Asi por ejemplo,
resulta evidente que un tramo de tuberia que
abastezca predios por un solo lado, como el
A-8B de la Figura 8.5, deber& conducir menos
gasto que el tramo C-D de la misma Figura,
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ya que este ultimo abastece de agua a
predios ubicados a cada lado del mismo. Si
se trata de una zona con poblacién
uniformemente distnbuida, resulta de lo antes
dicho que el tramo C-D conducira el doble de
gasto que el tramo A-B. Correlacionando
gastos con longitudes, es como si el tramo C-
D, tuviera una longitud del doble de la del
tramo A-B, siendo que en realidad, los dos
tramos miden lo mismo. De acuerdo con este
razonamiento expresamos que el tramo C-D
tiene una longitud real de 100 metros, pero
que virtualmente (existencia aparente y no
real) tiene una longitud de 200 metros. Para el
tramo A-B, que solo abastece predios por un
solo lado, la longitud real es igual a la
longitud virtual. En resumen:

a) Para lineas de alimentacion Lygrua. = O

b) Para tuberias que abastecen de agua a
predios localizados a un solo lado de kh
linea:

Lummuar = Laeat

c) Para tuberias que abastecen de agua a
predios localizados a ambos lados dela
linea:

Loamuae = 2 Laea,

Sumando las longitudes virtuales tramo a
tramo de la red, se obtiene entonces el
coeficiente de gasto por metro de tuberia q,
con la expresion siguiente:

—~ Qlﬂ
s Mosrporiors
X Lugrua
donde
q = coeficiente de gasto por
metro [I/s'm)
raal~ 100 >

Liga™ 130

Figura 8.5. Tramos que abastecen predios a un solo lado (A-B) y a ambos lados (D-C) de la tuberia.

208



CAPITULO 8 DISTRIBUCION

Qe

gasto maximo horario

]

2 Lurua = sumatoria de las longitudes

i virtuales de cada tramo de la
red [m]

Obsérvese que si, de acuerdo a como se ha
dividido la ciudad en zonas, se tienen
concentraciones de poblacion diferentes de
una a otra zona, también el coeficiente de
gasto por metro ha de ser diferente de
acuerdo con la zona. De la misma forma,
variara de acuerdo con el caracter de la
zona dependiendo de si es industrial o
comercial. Asi pues, los coeficientes de
gasto se determinan usando las dotaciones
y poblaciones de las zonas a las que
alimenta el tramo considerado.

Se numeran los cruceros que se tengan en
la red.

PREDIOS

Se calculan los gastos propios de cada
tramo de la red, multiplicando el coeficiente

de gasto "q" por la longitud virtual del tramo
de tuberia.

mep.o =g x Lymrua (82)

Se efectia el calculo de los gastos
acumulados por cada tramo de tuberia,
comenzando desde el mas distante al mas
cercano al deposito de regularizacion,
sumando, cuando sea necesario, los gastos
de tos tramos secundarios.

-

Se determina el diametro de los distintos
tramos o secciones del conducto, haciendo
uso del gasto acumulado que deben
conducir, considerandolo concentrado en el
extremo o nudo terminal (Figura 8.6).

°| Qj.....

Caso Real

T

Qn

Q'iol

Vol

Idealizacion

Figura 8.6. Consideracion del gasto acumulado del tramo, concentrado en el nudo terminal y caso
real con tomas domiciliarias por cada predio.
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A partir de la expresion

Q = Av
2

y sabiendo que A = , se tiene:

despejando d

4 Q

Vv

d:

considerando una velocidad de flujo de
12m/s

d -103/Q

en donde

d = diametro de la tuberia en m
Q gasto acumulado del tramo en m%/s

y haciendo una conversion de unidades,
conveniente, se tiene:

d-128,/Q

donde

(8.3)

d = diametro de la tuberia en pulgadas
Q = gasto acumulado del tramo en I/s

El didmetro obtenido con esta ultima expresion,
por ser tedrico, debe ajustarse al diametro
comercial mas aproximado.

Hasta aqui se tendria garantizada la cantidad de
agua, falta garantizar la presion suficiente, para
lo cual se hace lo siguiente:

8. Se determina el nudo de la red con la
presibn mas desfavorable. Este puede ser
aquel al que para llegar se requiera
consumir la mayor pérdida de carga y que
alavez exista la presién requerida{entre 1.5
y 5 kg/cm?). En general, son puntos de
presion desfavorable:

10.

a) Los mas distantes al

regularizador

tanque

b) Los nudos de nivel topografico mas atto
y

c) Los mas distantes
simultaneamente.

y mas altos,

El que presente mayor pérdida de carga
sera el punto mas desfavorable que
gobierna el diseio. Las pérdidas de carga
pueden calcularse con la férmula de
Manning o con la formula de Hazen vy
Williams.

Si este primer disefio no cumple con las
presiones requeridas, se procede a rectificar
el diseno, variando los diametros necesarios
o, si es posible, elevando el tanque
regularizador,

Se procede a situar las valvulas de
seccionamiento: en general, 3 en las
intersecciones de 4 tuberias y 2 en las
intersecciones de 3 tuberias, sin embargo,
para cada proyecto se recomienda estudiar
con todo cuidado la situacion de las valvulas
procurando utilizar el menor nimero posible
de estos accesorios.

Una vez terminado el diseno, se procede a
dibujar el plano definitivo de la red de
distribucion, donde debe aparecer:

a) Diametros y longitudes

b) Piezas de conexion, valvulas, etc.

c) En cada nudo un circulo con los

siguientes datos

COTA PIEZOMETRICA

COTA DEL TERRENO

CARGA DISPONIBLE
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La simbologia usada en los proyectos para
presentar los planos se reproduce en las Figuras
87 a8.11.

11. Se hace una lista de didmetros y longitudes
de tuberia por cada didmetro, piezas
especiales, valvulas, etc.

12. Muchas veces es necesario hacer planos de
detalles de las conexiones en los cruces de

calle, para estudiar debidamente las
combinaciones de piezas que resulten mas
econdémicas.

Todos los célculos que presuponen el disefo
anterior deben presentarse en forma de tabla, a
libre eleccion del ingeniero a cargo del diseno.
Se sug'ere la tabla de calcuio del cuadro 82 ala
cual se le pueden adicionar o restar las
columnas que se considere necesario.

Dimensiones de los alraques de concreto para las piezas especiales

Diameo de Ia lmm" lado'A* | Lado'8* | Volumen |
4.0 por avaque

cm om cm m’
30 30 20 0.027
35 30 30 0032
40 30 30 0.036
45 as 35 0.055
I 50 w| a5 0070
I 55 45 s 0.087
I 3ss 14 60 50 as 0.105
406 16 65 55 40 0.143
457 18 70 00 40 0.168
508 20 75 65 a5 0.219
810 24 85 75 50 0.319
I 762 0| 100 50 55 0.495
914 | 115 105 60 0725
1067 a2| 10 120 65 1014

| 1219 48| a5 130 70 1320 |

TE DOE F.F. CODO DE F.F. TE Y TAPA CIEGA DE F.F

Figura 8.7. Direccion de los empujes y forma de colocar los atraques.
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CRUZ
TE

COPLE T CON SALIDA ROSCADA
CODO DE 90°

CODO DE 45°

CODO DE 22° 30'

CODO DE 90° PARA P.V.C ¢ AG
CODO DE 45° PARA PV.C 0 AG
CODO DE 22°30Q' PARA P.V.C 0 AG
REDUCCION

NIPLE

EXTREMIDAD

TRANSICION ENTRE CLASES INMEDIATAS

COPLE DE EXPANSION o ADAPTADOR, pora P.V.C,,
como galvaonizodo y fierro fundido

ADAPTADOR o tuberic de plastico

o [T WL (et dslolok

TAPON

Figura 8.8. Signos convencionales de piezas especiales de fibro-cemento.
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CRUZ

TE

EXTREMIDAD CAMPANA

EXTREMIDAD ESPIGA

REDUCCION CAMPANA

REDUCCION ESPIGA

COPLE OOBLE

ADAPTADOR CAMPANA

ADAPTADOR ESPIGA

TAPON CAMPANA

TAPON ESPIGA

cobo DE SO°

CODO DE 45°

CODO DE 22° 30!

(CrT R IL |

Figura 8.9. Signos convencionales de piezas especiales de P.V.C.
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Vdivula reduclora de presion
Vdivula de altilud
Valvulo oliviadora de presion

Vélvulo poro expulsion de aire
Valvulo de flotador

Vélvulo de retencion(check}de 1.1, con brido
Valvulo de seccionomienlo de f.f.con brido
Cruz de f.f.con brido

Te de f.{.con brida

Codo de 90° de f.f. con brido

Codo de 45°de f.f. con brido

Codo de 22°30  de f.f.con brido
Reduccion de 1.1.conbrido

Carrele de ff.conbrido(corto y largo)
Exiremidod de f.f.con brido

Topo can cuerdo

Topociegaode f.(
Junto Giboul!

$101 1T (LKL Fpous

PIEZAS ESPECIALES G.P.B
Vdlvula volflex J.J.{con 2 juntas universoles G.P.B. } gl
valvula valfiex B.J. (con una brida y una junlo universal ) —a0
Valvuta reduccion votfiex B.J.(can uno brida y uno junto universal)  ——oo<
Junto universal G.P.B. —0
Terminol G.P.B. ——c‘
Reduccidn G. PB~8.B.(con2 bridas planas) |
Red.ccion G.P.B-B.J.{ con ung brida y una junto universal} —d|

Figura 8.10. Signos convencionales de piezas especiales para conexiones.
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DATOS
GENERALES

ACCESORIOS

TUBERIA DE:
915 mm. (38") @

760 mm. (30") @
610 mm.(24") @
500 mm (20") @
450 mm.(18") @
400 mm.(18") @

350 mm. (14")0
300 mm. (12"') @

250 mm. (10") @
200 mm. ( 8") @
150 mm. ( 6") @
100 mm. ( 4") 0
75 mm. (3'") 0
60 mm. (2'/2")0
5s0mm. ( 2") 0
38 mm. (1%2")0
25 mm. (1")0

Valvuilo de oltlitud

Hidronte poro tomo publico
Hidronte poro incendio

XI XI X1

X X X
——t—t— —t——

+1 + +1

+ + +

o

Valvulo Volfiex

Vaivulo reductora de presion
Vdlvulg de compuerta

Volvula Check

Numero de crucero

Longitud de tromo en melros

ﬁPosu o desnivel
Coto del terreno en

i,
metros
&rqo disponible en metros de ¢olumna de cgua __. e

Figura 8.11. Signos convencionales para redes de agua potable.
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Cuadro 8.2. Tabla de calculo para red de distribucion ramificada.

Tramo | Longitud (m) Gastos (I/s)

Real | virtual | Propio | Acumulado | Tebrico

Dametro Perdidas Cotas | Carga
comercial | ™™ [Ppiezométrica | Terreno d's"((:n';'me
m | pulg| m | pulg

Ejemplo 8.1

Calcular las peéerdidas de carga en los tramos
22-22', 22'-F' y las cotas piezométricas en los
puntos 22', E' y F' (I"igura 8.12).

Solucion;

Las pérdidas se calculan con la formula de
Hazen-Williams usando el gasto acumuiado.

El proceso de calculo se presenta en la tabla
anexa, en donde:

q - gasto tnbutario del tramo en |/s

Q - gasto acumulado de! tramo en s
D - distancia o longitud del tramo

d - didmetro de la tuberia en pulgadas
¢ - coeficiente de H-W

H - pérdida de carga en m.

£y
O ik

@@\ﬂ% ®

q=1.251

125
D*231.75

997873
997.9

Para el tramo 22-22', por ejemplo, se obtiene:

Q= 1251 + 0.118 + 0.118 = 1.487

054
. Q
0.0177435938 x C x d*%

S=H/L H=SL .L=D

054
H, = 1.487 < D
0.0177435938 x 140 (25)*%°
H,= 1031 m
Cotapiezométrica = 1017.566-1.031 = 1016535
Cargadisponible = 1016.535 -997.873 = 18.662

Los tramos 22'-E' y 22'-F' se calculan en forma
similar.

q - gasto tributario Its/seg.
O - diametro en pulg.
O - distancia en m.

- direccién del flujo

@.; ® 692813 Tuberfa de asbesto-cemento ¢ = 140
q:0.18 @ q:0.I8
@:25 2129
022933 0:38.73
Figura 8.12.
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Cuadro 8.3. Proceso de calculo de! ejemplo 8.1.

Crucero | Tramo q Q D ' d c H Cotas Carga
disponible
Piezom | Terreno (m)
22 1047566 | 998089 | 19477
22 2222'| 1251 | 1487 | 231.75 | 25 | 140 | 1.031 | 1016.535 | 997.873 18662
B | 22€E 0118|0118 | 2933 | 25| 140 | 0001 [ 1016334 | 997.917 | 18617
F' 22-F | 0118 [ 0118 | 3873 | 25| 140 | 0.002 | 1016532 | 997.813 | 18.719
-
Ejemplo 8.2 Carga disponible en cada crucero entre 15 y

45 m de columna de agua
Considérese el diseio de una red abierta para

un fraccionamiento (Figura 8.13). En la primera etapa de construccion, el tanque
“Lagunillas de Rayon" dara servicio solamente a

DATOS DE PROYECTO: la zona Axochiapan |pero se ha contemplado
construir la zona Axochiapan Il con capacidad

Poblacion de proyecto; 8000 habitantes para 3000 habitantes en una segunda etapa. Por

(uniformemente repartida;casa tipo). esta razon, el tramo 1-2 debera disenarse para la
poblacién total (8000+ 9000 = 17000

Dotacion: 150 i/hab/dia habitantes).

Coeficiente de variacion diaria: 1.2 Se instalara tuberia de fibro-cemento.

Coeficiente de variacion horaria: 1.25
TANGUE "LAGUNILLAS DE RAYON"

140
135 |
138 137 ‘///‘ll 136
13s|r—
130 I 130 ’ 130 130 130
! 36 135
0) } 37138
o |
3 AXOCHIAPAN L. ZONA HABITACIONAL AXOCHIAPAN I
> ©
0
g g2 g @ @
@ W i | Sl L=150
L =400 _.-3\.-250—1@\.-300 ¥IO) .5@
| | 8 L=200
Sl § O ®
gONSTRUCCION 5 - L=200
UTURA
® LONGITUDES EN METROS

Figura 8 .13. Esquema del ejemplo 8.2.
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Los resultados se presentan en el cuadro 8.4. El
proceso de calculo se hace en contra del sentido

de flujo desde ef punto o crucero mas alejado a
tanque de regularzacion.

Cuadro 8.4. Hoja de calculo para el disefio de la red abierta detl ejemplo 8.2.

. Longitud Longtug Propos Habtantes Totales | Gasto i i " ::E:;a _Cm& D:;?:ZW
9 | crucero renl vintual Tributanos irs | Tedrico | Comercial Piezométrica | Terreno
De A pir pulg puig H (m) m m im)
1 2 3 4 5 6 7 8 5 10 "
15a 14 15 150 300 6439 ] 649 s 214 25 1.128 151,08 1360 15c8
14812 14 100 200 432 649 w081 | 460 | 277 30 0798 152.21 1350 1721
12289 12 200 400 864 1081 1946 845 are 4.0 1.170 15301 1300 23,
13e 11 13 200 200 432 (4] 432 187 175 20 2090 150.81 1350 15 81
1inb 11 150 B had 432 1081 4160 2.77 30 1.180 162 RO 1980 1608
1088 10 150 300 649 0 a9 | 281 | 214 25 1120 153 06 135.0 1806
986 9 300 600 1297 3676 4973 | 2158 | 5094 60 1.380 154.18 130.0 24.18
8a¢6 8 200 400 865 0 g6s | 375 | 247 25 2560 153,00 1380 1500
Tab 7 100 200 432 [+] 432 187 175 20 1040 154,52 137.0 17.56
6a3 s | e2s0 500 1081 6270 73s1 | 3190 722 80 0580 155.56 130.0 2556
5a3 5 | 200 200 &3z (4] 432 187 1.75 20 2080 154 05 1370 17.05
433 4 100 100 216 o 216 094 124 20 0 290 155 85 1380 17.85
Ja2 3 w00 | o 0 7935 7999 | 3a72| 754 8o 0064 156,14 130.0 2614
Al & 2 gl T ) 0 080 s000 |3006| reu 80
281 2 500 0 0 16999 | 16999 | 7a7a | 1098 12.0 076 15723 130.0 27.23
1 I=3700 158,00 140 18.00
Columna 1. Se indica la longitud virtual Columna 3. Recorriendo la tuberiaen contra del

correspondiente al tramo: tramos con tomas a
un solo {ado, Lygrua = Laeas tramos con tomas
a ambos lados, Lgna = 2 Lge, Y €N tramos sin
tomas | qrya = 0.

Columna 2. Se indican los habitantes propios a
los que sirve cada tramo, calculados con la
expresion siguiente:

Habs
Propios = Hab. Totales

L Vrtual del ramo
Tong, Vel Tom ~ o2

El cociente Habtantes Totales
an

¢ glua Vitual Tolal
y se representa con & . Para nuestro ejemplo

sedenominadensidad,

B = WM 5 g hab
3700

m

flujo, los habitantes tributarios son los que sé
tienen hasta antes del tramo. Por ejemplo, él
tramo 15-14 notiene nada antes (cero habitantes
tributarios), mientras que los habitantes
tributarios del tramo 6-9 seran {a suma de los
habitantes propios de los tramos: 15-14, 14-12,
12-9,13-11, 11-9, y 10-9.

Columna 4. Es la suma por cada rengion de la
columna 2 mas la columna 3.

Columna 5. Se calcula el gasto de cada tramo
con la expresion

Q e _ Habs(Coid4) x Dotacion

Horano x CVO x CVH
Od Tiamo 86400
CVD = coeficiente de variacion diaria

CVH = coeficiente de variacion horaria
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Columna 6. Se indica el diametro teorico,
calculado con la ecuacion

D, =128 /Q

que supone una velocidad en la tuberia de
1.2 m/s. La férmula esta en un sistema mixto de
unidades, con Q en I/s y D en pulgadas.

Columna 7. Se indica el diametro comercial, a
criterio del proyectista, lo mas aproximado al
tedrico. Para fibro-cemento, los diametros
comerciales son 2, 25, 3, 4, 6, 8, 10.etc.
pulgadas.

Columna 8. Se indica la pérdida de carga,
calculada con la formula de Hazen y Williams,
traducida a un sistema mixto de unidades.

X Laga

054
H = Q
Jo.mn xC x D'®

donde Qenl/s; Den pulg; Lenm; C =200y H
enm

Columna 9. Localzando el crucero mas
desfavorable (en nuestro ejemplo el 8), se le
asigna una carga disponible de 5 m,
obteniéndose una cota piezométrica de 15 +
138 = 153 (carga disponible mas cota de
terreno) y a partir de este crucero se suman o se
restan, segun sea, las pérdidas de carga para ir
obteniendo la cota piezométrica de los cruceros
restantes. Por ejemplo, la cota piezomeétrica del
crucero 6 es la de 8 (153 m) mas la pérdida de
carga del tramo 8-6 (2.56 m), resultando de
155,56 m, la cota piezométrica del crucero 6. La
cota piezométrica del crucero 6 (15556 m)
menos la pérdida de carga del tramo 9-6
(1.38 m), obteniéndose la cota 154.18 m.

Columna 10. Se indica la cota de terreno en
cada crucero; es un dato que se obtiene de la
carta topografica de la poblacion.

Columna 11. Se indica la carga disponible del
crucero y se calcula como:.

COTA PIEZOMETRICA - COTA DE TERRENO
= CARGA DISPONIBLE.

Si en algun crucero se tuvieran menos de 15m
de carga disponible, significaria que
equivocamos el crucero mas desfavorable.
Suponiendo que en alguno de los cruceros
tuviéramos 14 m de cargadisponible, tendriamos
que elevar el tanque un metro para poder tener
la cargadisponible minima requerida de 15m. Si
esto no fuera posible, tendriamos que revisar los
diametros para reducir las pérdidas.

En nuestro ejemplo, todos los cruceros cumplen
con la carga disponible requerida.

En los planos de redes de distribucion, cada
tramo se representa con una simbologia de
acuerdo con su diametro. La Figura 8.14ilustra
la simbologia correspondiente a la red de
nuestro ejemplo, basada en los simbolos de la
Figura 8.11.

En cada crucero se anotan en un circulo, la cota
del terreno y 1a carga disponible en metros. Asf,
para el crucero 6, se tendria.

(130
e

Diseno de cruceros

Utilizando la simbologia de la Figura 89, en la
Figura 8.15 se presenta a manera de ejemplo, el
diseno de algunos cruceros.
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i e e

$©
DO SR L
©) | ©® HE)
. | I o
| . lo__®
! K
i® t®
Figura 8.14. Simbologia de la red ramificada del ejemplo 8.2.
() @ &2
| X2
Q)12 Ia)
12 Cc— C |—I—1 o
QDJB_\’ 8 8—'...’_i (W) Bxl; 8
X
&
I'2
® |2 @®0® |
L |
Xaxz T
e - 8x6 _ ()2
—— DB |
g 8x2 /2
T
(I)Z 12
@
‘|)z.5
L
D4x2.5
-t

Figura 8.15. Algunos cruceros de! ejemplo 8.2.
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8.5 DISENO DE SISTEMAS DE DISTRIBUCION
EN MALLA.

El diseno de un sistema de distribucién en malla
para una nueva area puede mecanizarse como
se explica a continuacion. El andlisis de sistemas
ya existentes se estudia en las siguientes
secciones.

1. Obtener un plano topografico del area a ser
servida, escala 1:2000 con curvas de nivel
equidistantes 0.50 m o por lo menos con
cotas en las intersecciones de las calles
presentes y futuras.

2. Basado en la topografia, seleccione la
posible localizacion de los tanques de
regularizaciéon. Si el area a ser servida es
muy grande puede dividirse en varias
subdreas con sistemas de distribucion
separados.

3. Disponer un ‘esqueleto* de red de
distribucién en malla que muestre la o las
lineas de alimentacion.

4. Estime el gasto maximo horario para el area
o para cada subdrea, segun sea, teniendo
en cuenta el crecimiento futuro.

5. Asigne una direccion al flujo en las tuberias
y calcule el gasto propio de cada tramo de
tuberia utilizando el criterio de la jongitud
virtual que se estudié en la seccion 8.4.
Cuando se considera un consumo uniforme,
el gasto propio se estima empleando un
caudal unitario, es decir, por metro de
longitud de tuberia,que resulta de dividir el
gasto maximo horario total demandado por
la poblacion entre la longitud virtual total de
los circuitos principales. Si se consideran
zonas de distintos consumos, se calcula
segtn su amplitud, a partir de un gasto por
unidad de area, distinto para cada zona de
consumo.

6. Enforma ficticia, suponer que se interrumpe
la circulacion del agua en unos tramos para
formar una red abieita, con el objeto de
definir perfectamente cuél tuberia alimenta a

otras. Asi se llegan a definir puntos en los
que ya no existe posibilidad de alimentacion
a otros tramos, los cuales reciben el nombre
de “puntos de equilibrio".

7. Acumular los gastos propios calculados en
el paso 5 en sentido contrario al
escurrimiento, partiendo de los puntos de
equilibrio hasta llegar al punto de
alimentacion a la red.

8. Estimar el diametro de las tuberias utilizando
el gasto acumulado en cada tramo y la
ecuacion 8.3.

9. Usando alguno de los varios metodos que
se discuten en la siguiente seccion, analizar
los gastos y presiones en la red de
distribucion. Un analisis por separado debe
efectuarse para cada subarea.

10. Ajuste el didmetro de las tuberias para
corregir irregularidades de presion en la red

11. Con los diametros ajustados, reanalice la
capacidad hidraulica del sistema.

12. Anada las tuberias secundarias o de relleno.
13. Localice las valvulas necesarias.

14. Prepare los planos de diseno final.

8.6 ANALISIS HIDRAULICO DE SISTEMAS DE

DISTRIBUCION

El propésito del analisis hidraulico de un sistema
de distribucion es estimar gastos (incluyendo su
direccion) y la distribucion de presiéon asociada
que se desarrolla dentro del sistema. Se dispone
de varios métodos para este andlisis entre los
cuales se tienen los siguientes: 1) relajacion, 2)
tuberia equivatente, 3) seccionamiento, 4)
método del circulo, 5S)analisis en computadora
digital y 6) analogia eléctrica.

Las caracteristicas de cada uno de estos
métodos se resumen en el cuadro 8.5.
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Cuadro 8.5. Métodos de andlisis de redes de distribucion de agua

Método

De relajacion

Descripcion

Es un procedimiento de ensayo-error en el que se aplican correcciones

sistematicas a:

1)  Un conjunto de gastos iniciales asumidos

2) Un conjunto inicial de cargas asumidas, hasta que la red esté balanceada
hidraulicamente (p. ej. Hardy-Cross)

De secciones |La malla del sistema de distribucién se corta en una serie de secciones, y la

capacidad de las tuberias se compara con la demanda aguas abajo del corte.

Las tuberias en una red de distribucion se reemplazan con una tuberia sencilla de
capacidad equivalente.

De la tuberia
equivaiente

Del circulo Las tuberias de un sistema de distribucién tributarias a un hidrante central o grupo
de hidrantes, se cortan con un circulo y se evalia la capacidad de las tuberias

para cubnr la demanca.

De analisis con |Se escriben algoritmos para resolver las ecuaciones basicas para el analisis de

computadora una red de tubos. Los algoritmos se resuelven usando computadora. También se
dispone de programas comerciales para resolver estos problemas.
Analogia El sistema de distribucién es modelado con componentes eléctricamente
eléctrica equivalentes. Por ejemplo, resistencias no lineales se usan para simular la friccion
en tuberias. Si la corriente entrante y saliente son proporcionales al flujo de agua,
entonces las pérdidas de carga seran proporcionales a la caida de voltaje.
8.6.1 Método de relajacion (Método de A cadagasto Q, y Q, corresponden pérdidas de

Hardy Cross) carga H, y H, respectivamente, las pérdidas en
funcidn del gasto estan dadas por:

Segun el gasto a transportar a través de una
tuberia,calculado segun el criterio de la longitud

virtual, se supone un diametro de ésta que

H=KQ" (84)

posteriormente se revisara, para saber si la red
trabaja correctamente por el método de Hardy
Cross, éste se resuelve por aproximaciones
sucesivas que pueden aplicarse a los gastos
supuestos en un principio o bien a las pérdidas
de carga inicales.

a) Meétodo de Hardy Cross o de balanceo de cargas
por correccion de gastos acumtidados.

En este meétodo, los gastos inicialmente
supuestos se van corrigiendo mediante una
formula de manera iterativa, hasta alcanzar el
equilibrio hidraulico de la red. Para ello se
asignan convencionalmente, signos positivos a
los gastos que circulan conforme a la direccion
de las manecillas del reloj y negativos en caso
contrario.

donde K es una constante que depende de la
tuberia y n es una constante comun en todas las
tuberias; n = 1.85 cuando se aplica Hazen-
Wiliams y n = 2.00 si se usa Manning.

Tomando Q, y Q, de un sistema balanceado
hidraulicamente

w

Hi
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H, = K, Qin
H, = K, an

Entonces H, = K, Q," debe ser igual a H, = K,
Q,", o sea, H, - H, = D. Lo mas usual en un
primer ensayo es que H, - H, » 0.

Entonces debe aplicarse una correccion a
valores iniciales Q, y Q,, asi por ejemplo, si H,
< H,, Q, necesita un incremento q quedando Q,
= Q, + q, mismo que debe ser restado al Q.,
porioque Q,’ = Q, - q.

$i q es la correccion real, tenemos que:
H'-H, =0

o bien

Ki(Q +q)"-K(Q,-q"=0
desarrollando los binomios:

K1 (Q»n+n q Q1M + .. qn) - K,‘,(an -nq erH +-
.-q")=0

Si la primera estimacion de la distribuciéon del
gasto ha sido razonable, q, sera pequeno
pudiéndose despreciar los términos siguientes.

Por lo tanto:

KQ"+nK gQ"-K Q"+nkK,qQ,"' =0
Sustituyendo
H, =K Q,, H,=K,Q,

K, Q;

K Q' .

1

Qn—l Hz
K? 2 '6';

H, H,
H'+nq6H,+nq6=0

1 2

despejando:

H, - H

e (8.5)

n (H| ?)
— +
Q|

2

O

En donde: Q,, Q,, H, y H, tienen los signos
correspondientes{+ 6 -) segun el sentido del
recorrido.

Generalizando la expresion 8.5:

q-. 2"
nY

orx

si se usa Hazen-Wiliams queda:

Y H

q-=-
H

185 3"
ZQ

y aplicando la ecuacién de Manning

S H

q:_
H

200 .
ZC)

El numero de correcciones que debe hacerse
depende de la aproximacion del gasto
distribuido en la primera estimacion y del grado
de exactitud deseado en los resultados.

Para efectuar los calculos conviene ayudarse de
una tabla como la que se usa en el siguiente
ejemplo.
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Ejemplo 83

b) Representar fa red por medio de
extracciones en l1os nodos una vez que se
haya supuesto la distribucion de los gastos.

a) Equilibrar la red mostrada en la Figura 8.16
por el método de Hardy Cross. (Balanceo
de cargas por correccion de gastos) y;

QG230 I1s/sag
D2500.00 0+ 30000 @
q: 24.00 Q1. 50
1
Q|
" "
G| o 178.80
@ O+ 40000 ®
qv i8.50
8o
o
g|a
L -
Olo
@ D«50000
Q= 22.80
.qr

O - Oistancia en metros
Q - Gasto tributario de cada tramo en Ilts/seg
179.20 - Cota dal terreno en metros

Notas:

Los gastos tributarios de cada tramo son datos, por o que sélo hay que calcular los gastos acumulados.

En el nodo (A) se encuentra un tanque elevado de 20 m de altura del terreno a la cota de plantilla.

Figura 8.16.
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Solucién:

1

Se forman circuitos y se supone un sentido
del escurrimiento en cada tramo, asignando
un signo positivo al flujo con direccidn igual
al de las manecillas del reioj y negativo en
caso contrario (Figura 8.17).

Se acumulan gastos de acuerdo al sentido
del recorndo y al criterio del proyectista
(Figura 8.17).

Se suponen diametros de acuerdo al caudal
de escurrimiento supuesto. En este caso se
tomo como base para la seleccion de los

diametros una peérdida de carga promedio de
(0.002 m.2/1000).

4 Se procede a calcular las pérdidas de
friccion por tramo aplicando la férmula de
Hazen-Williams con un coeficiente ¢ =140
(fibro-cemento).

Para facilitar el calculo se uso6 el cuadro 8.6.
La tolerancia de la variacion de gastos fue
de 0.10 l/seg. y la variacion de cargas de
0.012 metros; resultado que en la realidad
no es practico alcanzar

©

dal6
lqzlGOO

(+)4-)

q:25.80
0:58-00
dsl2 :

(¥} —in
g:=24 00 q:11.50
Q:13000 Q:48.00

d: 10 (4)

qr20.00
Q+36.50
d=10

—_—(=) —{=)
@ - T (4) @
q:18.50 q:15.30
-) Q:44.00 (+)X-) Q:3000
qQ:l2.20 d:=10 d:
Q:4000 l q:1500 \\ (+)
d:10 Q: 27 70 O
d: 8
Ozt
Qs 22.80
Q:27.80
d:=8

Q:17.90
q - gasto tribuserio en Its/seg.

Q - gasto acumulado en its/seg.

d - didmetro supuesto en pulgadas

Figura 8.17.
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Cuadro 8.6 Tabla de calculo del ejemplo 8.3.

CIRCUITO CRUCERO | LONG. | GASTO Q,| DIAM H, H/Q, CORRECCION 1 Q,
™M {Us} (pulg) tUs)
PROPIO | COMUN
L A
| A-8 500.00 | +130.00 16 +1.041 | oooso | +25292 +132529
1 ] B-€ 412.31 +58.00 12 +0.782 0.0135 +25292 -1.1874 +59.342
| A-D 400.00 -100.00 14 -0.982 0.0098 +2.5292 -97.47|
I n D-E 400,00 -44.00 10 1105 | oo2s1 +25292 | 08945 | -42.365
I= .0.264 0.0564
8
If 8-C 30000 +4800 10 +0.974 0.0203 +1874 +49.187
" C-F 41231 +36.50 10 +0.806 0.0221 +1.874 +37.687
1 | B-E 41231 -58.00 12 0.782 0.0135 +1.874 -2.6292 -59.342
Il v E-F 300.00 -30.00 8 1.209 0.0403 +1874 +09946 -27.818
!_ I=.0.21% 0.0961
D
il t D-E 400 00 +44.00 10 +1,105 0.025t +0.8945 25292 +42.365
i v E-H 31623 +27.70 8 +1.099 0.0397 +0,8945 +0.9946 +29.580
(1]} D-G 300.00 -40.00 10 0.695 0.0174 +0.8945 -39.106
= {1} G_- H 500.00 -27.80 8 -1.750 00629 +0.8945 -26.906
= .0.240 0.1451 .
i =
- E
v . 1l o E-F . _3(1000 +30.00 8 +1.208 0.0403 -09946 -1.1874 +27818
v F-l 41231 +31.20 10 +0.603 0.0193 -09946 +31.007
v [{] E-H 316.23 -27.70 8 -1.099 0.0397 -0.9946 08945 -29.589
v H-1I 316.23 -17.70 8 -0480 00271 -0.9946 -16.705
= +0233 0.1264
—
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Cuadro 8.6 Tabla de calculo del ejemplo 8.3. (Continuacion).

Ir
GRCUITO CRUCERO LONG GASTO Q, H, HJ/Q, CORRECCION 2 Q,
m, A =T M) is) (/)
I A |
I ) A-8B S00.00 +132.529 +1.079 0.0081 +0.6976 +133,227
) h B-€ 412.31 +59.342 +0816 00137 +0.6976 +00399 +60.080
| A-D 40000 -97.47 -0.936 0.0096 +06976 -96.773
H | (114 By aE 400.00 42.365 -1.039 00243 +0.6976 -0.1528 -41.820
g &w=-0.072 0.0558
I
8
[} B-C 300.00 +49.187 +1.019 0.0207 -0.0399 +49.147
u I C-F 41231 +37.687 +0.855 0.0227 -00399 +37.647
I ] { B-€ 412.31 -59.342 -0.816 0.0137 -0.0399 -0.06976 -60.080 i
ﬂ H v E-F 300.00 -27.818 -1.051 0.6378 -0.0089 £©.0135 -27.971
E Z=0007 0.0949
] D
1 | D-E 400.00 +42.365 +1.030 0.0243 +0.1528 | £0.06976 +41.820
1 W -H 31622 +29.589 +1.242 0.0420 +0.1528 0.1135 +29628
[} D-G 300.00 -39.106 0.666 0.0170 +0.1528 -38.953
ﬂ {1} G-H 500.00 -26.906 1.647 0.0612 +0.1528 -26.753
ﬁ I=.0040 0.1445
I .
E
= == — ——
v 1] E-F 300.00 +27.818 +1.051 | 00378 +0.1135 +0.0399 +27.917
1\" F -l 412,31 +31.007 +0.596 0.0192 +0.1135 +31.121
] \% H E-H 31623 -29.589 -1.242 0.0420 +0.1135 <0.01528 -20.628
v H-| 31623 -16.705 0.431 0.0258 +0.1135 : -16,582 I
I=. 00262 0.1248 ﬂ
—
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Cuadro 8.6. Tabla de calculo del ejemplo 8.3. (Continuacion).
CIRCUITO CRUCERO LONG. GASTO Q, H, H,/Q, CORRECCION 3 Q,
M) (s) {Vs)
PRQPIO COMUN
A
| | A-8 500.00 +133.227 +1.089 0.0082 +0.0564 +133.283
| [} B-E 412.31 +60.080 +0.834 0.0139 +0.0564 -0.1465 +59.99
| A-D 400.00 -96.773 -0.924 0.0085 +0.0564 96.717
| 1} D-E 400.00 -41.820 -1.006 0.0241 +0.0564 -0.1506 -41.914
I=0006 | ¥=0.0557
. -
il B-C 300.00 +49.147 +1.017 0.0207 +0.1465 +49.294
i C-F 412.314 +37.647 +0.653 0.0227 +0.1465 +37.794
1] | B-E 412.314 £0.080 -0.834 0.0139 +0.1465 -0.0564 -59.99
- # v BUF 300.00 -27.97% -1.061 0.0360 +0.1465 -0.0392 -27.864
3= -0.026 0.0952
D
i} : i . D-E 400.00 +41.820 +1.006 0.0240 +0.1506 -0.0564 +41.914
1} w E-H 316.23 +29.628 +1.245 00420 +0.1506 -0.0392 +29.739
_III D-G 300.00 -38.953 -0.681 0.0170 +0.1506 -38.802
n G-H 500.00 -26.753 -1.630 0.0809 +0.1506 -26.602
I=-0.040 0.1440
E
I\i -] [} E-F 300.00 +27.917 +1.062 0.0380 +0.0382 -0.1465 +27.864
v F-I 412.31 +31.121 +0.600 0.0193 +0.0392 +31.960
W L[] E-H 316.23 -29.628 -1.245 0.0420 +0.0392 -0.1506 -29.739
v H-1 316.23 -16.592 -0.426 0.0256 +0.0392 -16.553
2=-0.009 0.1249 2
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Cuadro 8.6. Tabla de caiculo del ejemplo 8.3. (Continuacién).
R
CIRCUITO CRUCERO | LONG. | GasTOqQ, H, H/Q, CORRECCION 4 Q,
et 0 (m) Vs s)
A
| A-B _5;000 +133.283 +1.09 00082 +0.1017 +133385
| ] B-E 412.31 +58 98 +0.832 00139 +0.1017 -00237 +60_(16_8_
i A-D 400.00 -96.7t7 0.923 0.0085 +0.1017 86615
I I D-E 400.00 -41.814 -1.001 0.0241 +0.1017 | 0.0208 -41.833
I=0.014 0.0557
B
F 1l -C 300.00 +49.294 +1.093 00207 +0.0237 +49318
I C-F 4123 +37.794 +0859 00227 +0.0237 +37.818
[} i B-E 41231% -69.99 0.832 00138 +0.0237 -0.1017 6&68
I Y E-F 300.00 -27.864 -1.054 0.0378 +0.0237 | -0.0851 -27.935
3= -0.004 0.0852
|
| o -
I m I D-E 40000 +41.914 +1.001 0.0241 +00208 | 0.1017 | +41.639
i I v E-H 31623 +29739 +1.254 0.0422 +0.0208 | 00951 +29.665
T I D-G 300.00 -38.802 0657 00169 | +0.0208 .38,781
I -H $00.00 -26.602 -1.613 0.0606 +0.0208 2&5_01
I= -0.006 0.1438
i :
| €
l
n v n E-F 300.00 +27.864 +1.054 0.0378 +0.0951 -0.0237 +27935
I [\") F -1 472.31 +31.160 +0.601 0.0183 +0.0951 +31.255
v I E-H 316.23 -29.739 -1.254 0.0422 +0.0951 | -0.0208 -29,665
v H-t 316.23 -16.553 €.424 0.0256 +0.0951 -16.458
I= 0.022 0.1248




ABASTECIMIENTO DE AGUA POTABLE

Cuadro 8.6. Tabla de calculo del ejemplo 8.3. (Continuacion).

CIRCUITO CRUCERO LONG. H COYAS CARGA
M) COMP DISP.
PROPIO COMUN PIEZOM. TERRENO
A 199.2 17920 2000 ||
1 A.B §00.00 1.082 198108 17915 18.958 f
| 1} B-E 412314 0.834 197.274 17880 18.474
t A-D 400.00 0.920 198280 179.00 19._280_
] L] D-E 400.00 1.006 197.274 178.80 18.474
B 198.108
] B-C 300.00 1.029 129.179 179.40 17.679
1] C-F 412 31 0.864 196215 179.19 17.025
] 1 B-E 412.31 0.864 197.274 178.80 18474
! 1] \Y E-F 30000 1.059 196215 179.19 17.025
o] 198.280
il ] D-E 40000 1.008 197.274 178.80 18.474
i v E-H 316.23 1248 196.026 178.60 17.426
] D-G 300.00 0.650 197.63C 178.99 18.640
1] G-H SW.G_) 1‘60_6 196.026 178.60 17.426
E 197.274
v W E-F 300.00 1.059 196215 179.19 17.025
B l\i . F_- [ 412‘3! 0606 195 609 179.42 16.489
u 1\ It E-H 31623 1.248 198.026 178.60 17,426
E v H-1 316.23 041 195.609 179.12 16.489

230



CAP{TULO 8 DISTRIBUCION

5 Se compensaron las pérdidas de carga H
de tal manera que su suma en cada malla
fuera igual a cero, repartiendo el error s6lo
en los tramos no comunes (Figura 8.18).

Se toman jos gastos tributarios en los

A +1.092

{ramos como extracciones en los nodos
quedando como se muestra en la Figura
8.19.

La Figura 8.20 muestra el diseno final de la
red con la simbologia correspondiente.

C" +1.029 _C)

-0.8920

+0. 964

- 1.006

® +1006
;
¢

-1.604

©

Figura 8.18.

0223000

®

G:2400 0:101.50

®/ o

Q24430 Q*3530

0316.00

®

\

Q.20

Qs (ts/109.

0'37 g0

Figura 8.19.

Qe 48.90

0:17.90
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RED EQUILIBRADA

203 mm. ( 8") —r—x——n—
250 mm. (10") —-—-— - —

305 mm. (12") —|—|—|—I—
356 mm. (14") —+—+— +

406 mm. (6") —m+ — + —+
NUMERO DE CRUCERO (@
LONGITUD DE TRAMO EN METROS D= 500.00

COTA DEL TERRENO EN METROS (79.12
CARGA DISPONIBLE EN METROS \6.489

Figura 8.20.

SRR PP —
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b) Metodo de Hardy Cross o de balanceo de
gastos por correccion de cargas.

Si los gastos son desconocidos y hay varias
entradas, la distribucion del gasto puede
determinarse por el método de balancec de
gastos. En este método, deben conocerse las
cargas de presion en las entradas y salidas.

El método se basa en considerar que la suma de
los gastos en un nodo es igual a cero y que los
gastos de entrada y salida estan dados con
signos contrarios.

La carga supuesta en toda la tuberia es H = K
Q"ylacorregidaH + h =K (Q + q)"=K(q" +
nq Q™ + ..). En donde h es la correccién de la
carga.

Sustituyendo:

H=KQ yHQ=KQ"
se tiene:
H
H+h=H4+n ey
‘3
H
h_nq6
Q

o i = 4

— en cada nodo
H

Exceptuando los nodos de entrada y salida, la
suma de los gastos corregidos debe ser igual a
cero.

2Q+q=02ZQ=-%q

pero

X ae-

= 8-

L

he.nX Q
T aH

Aplicando la ecuacion de Hazen-Wiliams

(86)

Aplicando la ecuacibn de Manning

ho 1853 Q_
Yy amH
h=_2.00\;:0

Y aH

Ejemplo 8.4

Equilibrar la red mostrada en la Figura 8.21 por
el método de Hardy Cross (balanceo de gastos
por correccion de cargas). La tuberia es de fibro-
cemento.

Solucion;
Con referencia al cuadro 8.7

1. Secalcula la pérdida de carga en los tramos
(dterencia de niveles) (Figura 8.22).

2. Se supone que los gastos de entrada a un
nodo tendran signo positivo y los de salida
negativo.

3. Se encuentra el gasto en cada tramo,
aplicando la ecuacion de Hazen-Williams,
teniendo como datos C = 140 (fibro-
cemento) L, Hy D.

4. Se encuentra la correccion h con la

ecuacion

1.85 )" Q

h =-
Y aH

5. Sesuma algebraicamente H + h obtentendo
la H,, el proceso se repite hasta alcanzar
una correccion tan pequeia como se
quiera.

Se encuentra la Q compensada, Se hace en
forma arbitraria de tal manera que la suma
de Q sea igual a cero (gastos en el nodo
equilibrados).
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Crucero

Correccién ho

-6.798
-6.798 +3.023
-6.798

+4.095
+4,095
+4.095 +3.023

-3.023
-3.023 -4.095
-3.023 +6.798

o

Cuadro 8.7.Tabla de céiculo del ejempio 8 4.

Tramo

0-C
D-F
b-E

H1

+ .35

-18.025

+ B.452
z

+16.295

~29.455

-10.182
z

-19.273
+10.182

+18.025
I

Longitud

(m)

152.00
305.00
549,00

183.00
249.00
671.00

274.50
671.00

305.00

+180.217
-230.049
+ 29.033
+ 2.484

+287.069
-218.347
- 61.390
+ 2.312

-252.48%
+ 61.390
+230.049
+ 38.958

Ho
)

+ §.15
-146,25
+15.25%

+12.20
-33.55
-17.30

-16.25
+17.30
+14.2%

Q1/H

76.623
12.763

3.435
91.231

17.616
7.413
6.028

31.058

13.100

6.029
12,763
31.852

Diametro
pulgada

12
10
6
z

10
10

8
z

10
8

10
z

Qo
1ts/seq.

+375.308
-202.632

+39.930
+212.606

+245.516
-234.247
- 81.736
- 70.467

-230.260
+ 81.736
+202.632
+ 54,108

Correccion h)

+0.415
+0.415
+0.415

-0.436
-0.436
-0.436

-2.260
-2.260
-2.260

+2.260

+2.260

+0.436
-0.415

O/

41.017
14.220
2.618
57.855 '

20.124
6.982
4,725

31.83!

14.170

4.725
14.220
33.114

H2

+ 2.787
~15.350
+ 8.867

+15,859

-29'891

- 6.38
2

~21.533

+ B8.338

+15.350
3
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+196.746
-210.934
+ 289.795
+ 15.607

+282.875

" -220.086

- 55.163
+ 7.607

-268.061
+ 55.183
+210.93¢6
- 1.944

Cuadro 8.7.Tabla de calculo del ejemplo 8.4 (Continuacion).

02/H2

71.104
13.742

3.360
88.206

17.837
7.363
6.602

31.802

12,449

6.602
13.742
32.793

Correccidn hy,

+0.035
+0.035 +0.076
+0.035

+0.022
+0.022
+0.022 -0.076

-0.076
-0.076 -0.022
-0.076 -0.035

Correccidn hg

-0.327
~-0.327 -0.110
-0.327

-0.443
-0.443
<0.443 -0.110

+0.110
+0.110 +0.443
+0.110 +0.327

Hy,

+ 2.475
-15.676
+ 8.248

+15.438
~30.312

- 8.813
N

-21.719
+ 8.813
+15.676

H3

+ 2,440
+15.787
+ 8.213

+15.416
~30.33¢
- 8.911

-21.643
+ 8.911
+15.787

0

+185.247
-213.341
+ 28,653

0.559

+278.795
-221.75¢4
- 56.785
+ 0.256

-269.309
+ 56.785
+213.301
+ 0.817

03

+183.828
-214.156
+ 28.587
- 1.741

+278.581
-221.841
-~ 57.125
- 0.386

-268.799
+ 55.987
+214.156
+ 1.363

9

Compensado

+185.061
~-213.528
+ 28.467

0.000

+278.667
-221.882
- 56.785

0.000

-270.313
+ 56.785
+213.528

0.000

03/H3

75.339
13.565

3.681
92.385

18.071
7.313
6.611

31.795

12,620

6.521
13.565
32.506
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SALIDA

() ENH.=15.25

Ls54%9.00
D« 10

—

Lx67100 D:6&

L = 305.00

\“ 0:10

EN.H:48.80 (D) = (€) ENH +315C
L:183.00 __ _ / Li 308.00
0210 - 0 10
® L:549.00 D16
==y
E.N.H.+6.00

ENH:4575
L:152.00
! D=2
E.NH. :54.90
FLUOUO ENTRANTE

FLUJO ENTRANTE

—+%  OIRECCION DEL FLUJO

ENK — ELEVACION NIVEL HIDRAULICO {m)
L — LONGITUD (m.)

0 — OIAMETRO (putg)

@ ~ NODO

Figura 8.21.
3355 16.25
@ 17.30 ®
12.20 14,25
15, .25

© \.5

®

Pérdidas de carga en los diferentes
tramos

Nota:

Para facilitar el calculo se usé la tabla
adjunta.

fFigura 8.22.
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8.6.2 Método de la tuberia equivalente,

En un sistema de red hidraulica, se deben
balancear los gastos en cada interseccion y las
sumas de pérdidas de carga entre dos puntos
cualesquiera del sistema deben ser las mismas,
cualquiera que sea la ruta por la que se
desplace el agua. En la solucion de problemas
especificos se comprende generalmente, en
primer lugar, la simplificacion de disposiciones
intrincadas y su combinacién en una o mas
lineas equivalentes. El problema que aqui se
considera es un circuito simple, A B C D (Figura
8.23).

Ejemplo 8.5 (Figura 8.23)

Se supone que es recomendable substituir el
circuito A D con unasolalongtud equivalente de
tuberia de 24 pulg. (610 mm) con un valor de C
= 100. El proceso para la determinacion de la
longtud equivalente comprende tres pasos
basicos, que se describen a continuacion.

1. Longitud equivatente de tuberia para la rama
ABD.

Se supone que hay un gasto de 219.065 I/s
a través de ABD.

Para la tuberia AB de 24" con C = 110, la
pérdida de carga resulta:

)

B = ( g &
0.0177435 d*® C

219.065

) 2438 4
0.0177435 x 247® x $10

=

h, = 2.894 m

La pérdida de carga en 1219.2 m de tuberia de
16 pulgadas con C = 100 es:

1
h = ( 219.065 )P 1219.2

' 700177435 x 16® x 100

h = 1244 m

Como AB y BD se encuentran conectadas en
serie, ia perdida de ABD es igual a la pérdida de
AB mas la pérdida en BD,o sea.

2894 + 12.44 = 15334 m

La peérdida en 1000 metros de tuberia de 24
pulg. con C = 100 es

1
o= ( 219.065 =)™ 1000 = 142 m

' 00177435 x 247% x 1

Dividiendo la pérdida en ABD por 142 y
mutiplicando por 1000, se deriva {a longitud de
24 pulg, C = 100, equivalente a ABD, o sea’

15.334 m
1.42 m

x 1000 = 1079853 m

que resulta de:

142m 15334

1000 m X

2. Longitud equivalente de tuberia paralarama
ACD.

Se supone que se tiene el mismo gasto de
219.065 I/s a traves de ACD. La pérdida de carga
en AC es:

b, et 213605 )*5 1828.8

0.0177435 x 105 x 20°%

h = 5.75 m

Como puede verse en la Figura 8.23, CD es
idéntica a BD, o sea 12.44m.

Como AC y CD se encuentran conectadas en
serie, lapérdida en ACD es igual a la pérdida en
AC mas aquélla de CD, o sea:

575 + 1244 = 1819 m
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Q L, = 2438.4m
\ d= 24u , C] R ”o
8
Ly=1828.8m L;jz-'_ Iéll?.g rI‘l‘oo
dy=20", C4= 105 21/% w2
C o
Lys 12"19.21'7\
d4= ) 3 C4= iI00 Q
Figura 8.23

Dividiendo la pérdida en ACD por la pérdida en
1000 m de tuberia de 24 pulg, C = 100 (1.42 m)
y multiplicando pcr 1000, se deriva la long'itud
equivalente de tuberia de 24 pulg, C = 100, de
ACD., o sea

18.19 m

——— x 1000 = 12809.86 m
142 m

3. Longitud equivalente de tuberia para el
circuito AD.

Se supone una perdida de carga en AD de
15.24 m.

Para ABD, la longitud equivalente de tuberia
fue de 10798.59 m.

En consecuencia, la pérdida por 1000 mde
tuberia equivalente es

1079839 _ 10.79859
1600

1528 q4tm
10.79859

El gasto al cual 1000 m de tuberia de 24 pulg, C
= 100, experimenta una pérdida de carga de
141 mes

Q = 0.0177435 ¢ d*® (htf)“"“

Q = 0.0177435 x 100 x 242% (141 )0u

1000
Q = 21856 i/s

Para ACD, la fongitud equivalente de tuberia fue
de 12809.86 m.Por tanto la pérdida por 1000 m
de tuberia de 24 pulg, C =100 es

124 419 m

12.81

El gasto al cual 1000 pies de tuberia de 24 pulg,
C = 100 experimenta una pérdida de 1.19 m es

Q = 00177435 x 100 x 24 2@ (1190

1000
Q = 199.43 {/s

Por lo tanto, el gasto total (el gasto en ABD mas
el gasto en ACD) es

Q = 218.56 + 199.43
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Q = 41799 I/s

La pérdida en 1000 m de tuberia de 24 pulg, C
= 100 a un gasto de 417.99 |/s es

h, = ( 417.99 )™ 1000 - 468 m

0.0177435 x 24 *® x 100

Dividiendo la pérdida en AD (supuesta
iniciaimente de 1524 m)por 468 m y
multiplicando por 1000, se obtiene la longitud de
tuberia de 24 pulg. C = 100, que equivale a AD,
o.

1524 | 1000 - 3253.10 m
268

Para comprobar el analisis anterior, es necesario
demostrar que la pérdida de carga en ABD es
igual a la pérdida de carga en ACD, como sigue:

a) La pérdidaen AB a219.065 I/s es 2.894 m.
La pérdida en BD a 219.065 l/s es 12.44 m.
La pérdida en ABD es
12.44 + 2894 = 15.334 m.
b) La pérdida en AC a 199.43 I/s es
199.43

1
L= )™ 1828.8
0.0177435 x 105 x 202%®

h, = 483 m

La pérdida en CD a 199.43 i/s es

1
h = ( 189643 )T 1219.2

' '0.0177435 x 100 x 16 2%

h, = 10.45 m
Por lo tanto, la pérdida ACD es

483 + 10.45 = 1528 m

Por lo tanto, como las peérdidas en ABD y ACD
son esencialmente iguales, el andlisis es valido.
Ejemplo 8.6

Para la red mostrada en la Figura 8.24 encontrar:

1) El didmetro de la tuberia equivalente (A-D)
de la linea A-B.D.

2) Lla longitud equivalente de la linea A-C-D si
se coloca sélo tuberia de 8",

3) Elgasto que puede conducir la tuberia A-C-
D (con un didmetro de 10") de tal manera

que sus pérdidas en el punto D sean
iguales a las de la linea A-B-D.

Solucion:

Gastos

Linea A-B-D : 150 I/s
Linea A-C-D : 70 I/s

Usar la ecuacion de Hazen y Williams con C =
140

Calculando las pérdidas de carga en las lineas
de tuberia considerando que las pérdidas en
tuberias en serie se suman, se tienen:
a) Linea A-B-D
Tubo A-B L= 300.00m D = 12" C = 140
Q= 1501/s
aplicando H-W (inciso 1.5.3)
H = 3305 m. pérdida de carga

Tubo B-DL =40000 mD = 14" C = 140
Q=150 I/s

H = 2.080 m.

H total = 5.385 m
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b)

€)

@ L1400 00m Drid4” @
-
Fd
-
rd
Fd
-
P
II
L«30000 P L r30000m
D 12" -, 0.8
P
,/
P
P
4/
@ L:400 OOm Q10" @
Gastos

Linea A.B-D 150 its/seg
Linea A-C-D 70 Its/seg

Nota:

Usar ecuacién de Hazen-Willlams con ¢ = 140

Figura 8.24.
Linea A-C-D
Tubo A-C L=400.00m D=10" C= 140 S = H/L
Q = 70.00 /s
& 150
H=2611m d-= 5385
0.0177435938 x 140 x (760 oo)w
TuboC-D L=30000mD =28"C = 140 .
Q = 70.00 Its/seg
H = 5805 m d=12.91"

H total = 8.415 m

Aplicando la ecuacion de Hazen-Williams

L= 50000 H = 5.385m

C = t40

D=7

Q = 0.0177435938 x 140 x d?® 8%

d2&!

) 00177435938 x 140 x S°*

2m
) \jo_o177435938 x 140 x S°

Pero como este diametro no es comercial, se
opta por una tuberia de 14* teniéndose:

d = 14% L= 500.00; Q= 150.00 m; C = 140

H =2.600 m << 5.385 porlo que no es tuberia
equivalente.

Optando por una tuberia de 12" se tiene:
d=12"L=500.00Q = 15000 m C = 140
H =5508 m > 5385 m

Siendo ésta tuberia de 12" aproximadamente
equivalente a la linea A-B-D.
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2) H=8415m L=7?D = 10" C = 140
Q=70Is
8.415
L_q = :
70 55

{0.0177435938 x 140 x 102%%

L. = 1289.535m
3) Linea A-B8-D: H= 5385 m; L = 700.00

_ 5385
: 700.00

Linea A-C-D: L = 700.00 m. D = 10"

Q = 0.0177435938 x 140 x d?® x S°*
Q = 0.0177435938 x 140 x 10°® x (2:385)0m
700
Q = 76.499 /s

8.6.3 Método ue secciones

£l método de secciones fue desarrollado por
Alen Hazen como un método rapido para
verificar que los diametros de las tuberias de una
red ya disenada sean los correctos. Un
procedimiento similar fue propuesto por Pardoe.
Aunque el método es aproximado, es
extremadamente Util en el analisis de redes de
tuberia si se aprecian sus limitaciones.

Los pasos que se sugiere seguir en el método
de secciones son los siguientes;

1. Corte la red con una serie de lineas que
tomen en cuenta la variacion de didmetros
de tuberia y caracteristicas de la ciudad. Las
lineas no tienen que ser rectas o estar
regularmente espaciadas.

Es comiin que la primera serie de lineas
corte a la red a angulos rectos con respecto
a la direccién del flujo. Las lineas de corte

b)

adicionales pueden orientarse en ofras
direcciones importantes a criterio del
calculista. Si se tiene mas de una linea de
alimentacién, debe usarse una linea de
corte curva para interceptar el flujo de cada
una de ellas, como lo muestra la Figura
8.25.

Estime la cantidad de agua que debe
suministrarse a las areas que se encuentran
"aguas abajo” de cada linea de corte.

Estime la capacidad de la red de
distribucion en cada linea de corte o
seccion. Esto puede hacerse como se indica
a continuacion:

Cuente y tabule el nimero de tubos de cada
didmetro que fueron cortados. Solo deben
contarse aquellas tuberias que proporcionen
agua en la direccion del flujo.

Determine el gradiente hidraulico medio
disponible. Este dependera de la presion del
sistema y de las velocidades de flujo
permisibles. Por ejemplo, si una malla plana
es de 10,000 m de ancho en la direccion del
flujo; la presion disponible en la entrada de
fa linea de alimentacion es 415 kPa (60
Ib/pulg®) y la presidn minima permisible es
140 kPa (60 Ib/puig?), entonces el gradiente
hidraulico promedio es 0.0028
[(415-140)/10,000]. Soncomunes gradientes
hidraulicos y velocidades entre 0.001 m/my
0003 m/m, y 06 a 125 m/s,
respectivamente.

Para el gradiente hidraulico calculado,
determine la capacidad de las tuberias
cortadas existentes y la capacidad totat.

Determine la diferencia entre la capacidad
requerida y la existente.

Si la capacidad total existente es
inadecuada, seleccionedidmetros de tuberia
y patrones que compensen cualquier
deficiencia para alcanzar el gradiente
hidrautico requerido.
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La capacidad del sistema puede
incrementarse reemplazando las tuberias
pequenas con didmetros mayores o0
agregando tuberias a la malla. La
experiencia en el diseno de redes ayuda
algunas veces en la seleccion de los
diametros de las tuberias, pero dicha
experiencia no es necesaria. Si se encuentra
capacidad en exceso, los didmetros de
tuberia pueden reducirse usando los
mismos procedimientos.

7. Determine el diametro de la tuberia
equivalente para el sistema reforzado y
estime la velocidad de flujo.

8. Revise los requerimientos de presion contra
el sistema reforzado.

Ejemplo 8.7,

Aplicacion del método de secciones.

Usando el método de secciones, analice la red
de distribucidon de agua que se muestra en la
Figura 8.25. Especifique la naturaleza vy
localizacion de cualquier modificacion que usted
crea que debe hacerse en la red de tuberias y
reanalicela con estas modificaciones. Asuma que
se aplican las siguientes condiciones.

1.

La demanda de incendios en el centro de la
zona se estima usando la siguiente
ecuacion:

Q =85 (p)” (1 - 0.01 (p)*]

donde Q = gastoeni/s
p = poblacion en miles

Nota. La ecuacion anterior fue comunmente

2.

3.

usada por el National Board of Fire
Underwriters.

Dotacion de 416.8 lfhab/dia

Coeficientes de variacion diaria y horaria 1.2
y 1.5, respectivamente.

Calcule 'as peérdidas de carga con la
ecuacion de Darcy-Weisbach, usando un
valor de f de 0.020.

Use solo tuberias de 150, 200, 300, 400 y
600 mm de diametro cuando modifique la
red del sistema de distribucion.

Solucion

Modificando la ecuacion de Darcy-Weisbach
para que adopte la forma de pendiente y
diametro, se tiene:

haottV
D 2g
h f v
=8 =2 e
G D 2g
t Q2
S =
23 A°D
g e o2 2
= D
Q (_é_T) s

donde Q = gasto, m°/s

D = diametro de tuberia, m

s = pendiente, m/m

g =aceleracion debida a la gravedad,
9.81 m/s?

1 -3 1
g l981 ﬂ?]! D’é S’
8 (0.02)

E 1

Q = 2460 D? s?

Por convenienca, expresamos Q en 10° m®/dia:

5 1

Q = 2125 D?* s?

Reescribiendo la ecuacion anterior en términos
de s y D, se obtiene:
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2
s = (2215 x 107) =
( 9,9

D = (4667 x 10* )(95_:)‘

2. Corte la red dedistribucion con una serie de
lineas seccionadas aproximadamente
perpendiculares a la linea de alimentacion
(ver Figura 8.25).

3. Estime la poblacién aguas abajo de cada
seccion cortada. Los valores para las
secciones mostradas en la figura son:

Seccién | Poblacién
aa 28,000
bb 23,000
cc 16,500
dd 9,000
ee 3,750

4. Estime la demanda aguas abajo de cada
seccion de corte. Los valores requeridos
son:

Demanda 107 m/d

Seccién Poblacién Corsumo iIncendio Tolal

Q.
= 28.000 2).00 2014 46 14
- -3 23,000 1725 2814 45 39
cc 185800 123 2014 4082
dd §.000 ars 214 MM
L 3 3.780 20 545 az7

" Basado en demanda de incendio residencial de
63 I/s.

a. Consumo domeéstico

~ (1.2)(1.5)(416.8 I/h/dia)(16,500 h)
B 10° I/m?

QMH

Q,,, = 12.38 x 10’ m’/dia

b. La demanda de incendio de la zona central
o de comercio esta basada en una
poblacion de 28,000 habitantes.

5. Determine el gradiente hidraulico disponible
a través del sistema de distribucion.

P, P,
s =t Y.
L

donde:

P, = presion en la entrada de la linea de

alimentacion (415 x 10° Pa, es dato)

P, = presion minima requerida en el extremo

mas lejano de la red de distribucion =
140 x 10° Pa (20 Ib/pulg®)
L longitud de la tuberia de afimentacién o

primaria a través del sistema = 9,025 m

415 - 140 N/m? .
9,810 N/m?
9,025 m

10°
= 0.0031 m/m

Cuente y tabule el nimero de tuberias de
cada diametro cortadas por cada seccion.

Por ejemplo, para la seccion bb:

1 - 0.6 m diametro
1-03

2-02

4 -0.15

Calcule la capacidad de cada tuberia
coitada por la seccidon bb usando la
ecuacion de Darcy-Weisbach y el gradiente
hidraulico disponible. Por ejemplo, para la
tuberia de 0.6 m de didmetro.

8 1

Q =2125 D? s?
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s 1 3
Q = 2125 (0.6)? (0.031)? a 32.99 x 10° %

Las capacidades de los tubos cortados por la
seccién bb son:

1-0.6 3299 x 10*° m’/dia
1-03 583
2.02 423
4.015 412

47.17 x 10° m'/dla

Si la suma es mayor que la demanda hay
_suficiente capacidad a través de la seccion.
Para la seccién bb el suministro es mayor
que la demanda (45,390 m®/dia).

8. Calcule el diametro de un tubo sencilio
equivalente usando la ecuaciéon de Darcy en
su forma de diametro:

47.17*%

?-0692m
0.0031

D = {4667 x 10-?) [

9. Calcule el gradiente hidraulico actual
cuando la capacidad en la linea de seccién
iguale a la demanda usando la ecuacion de
Darcy-Weisbach en su forma de pendiente:

s - (2215 x 107 ) { 33397 | _ 000288
0.692°

10. Usando el gradiente hidraulico actual,
recalcule la capacidad en la linea de
seccion. Debe igualar la demanda.

1-06 31.80x 10* m¥/dla

1-03 662
2-02 408
4-0.15 389

4548 x 10° m'/dla

11. Revise las velocidades en exceso en las
tuberias, usando {as capacidades actuales

del paso 10.

s h  d
w0 ™ aqey D _9
veQ. 7 "0 %% 25w
A LD?
4
V:(1.474x10")60_2

donde

Q = gasto, 10° m’/dia

D = diametro de tuberia, m
V = velocidad del fluido, m/s

Por ejemplo, para la tuberia de 0.6 m de
diametro

V=(1474 x107) [ 3180y _ 130 rvs
062

Si las velocidades calculadas son muy altas,
podrian ser necesarias modificaciones a la red.

12. Complete los calculos necesarios para las
secciones restantes. Los calculos requeridos
para el sistema mostrado en la Figura 8.24
se resumen en el cuadro 8.8, las secciones
dd y ee tienen capacidad insuficiente.
Aunque es posible efectuar muchas
modificaciones a la red de distribucion, tres
que corregiran los problemas de capacidad
insuficiente se muestran en la misma Figura
825 Las secciones dd y ee fueron
recalculadas y los nuevos resultados se
muestran en el cuadro 8.8 como secciones
dd y ee (revisadas).
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Cuadro 8.8.

RESUMEN DE CALCULOS PARA LA APLICACION DEL METOOO DE SECCIONES

Velocidad
Demanda Tuberfas Capacidad Diémgtro Pendiente Verif. de cuando
S Ll a s=0031, equivalente cuando la capacidad cap.zdem.
Seccidén 10 m/d No. D (m) 10 m /d {m) cap.=demend. 10 m /d (m/s)
aa 44,14 1 0.75 57.64 0.750 0.00225 49.10 1.29
bb 45.39 1 0.6 32.99 0.492 0.00228 « 31.80 1.30
1 0.3 5.83 5.62 0.92
2 0.2 4,23 4.08 0.75
4 0.15 4.12 3.98 0.65
47.17 45.48
cc 40.52 2 0.4 23.95 0.667 0.00275 22.55 1.04
2 0.3 11.66 10.98 0.90
3 0.2 6.35 5.98 0.73
1 0.15 1.03 0.97 0.64
42.99 40.48
dd 34.89 1 0.4 11.97
1 0.3 5.83 Capacidad
4 0.2 8.47insuficiente
2 0.15 2.06
28.33
ee 8.27 1 0.2 2.12 Capacidad
5 0.15 S.i6insuficiente
7.28
dd 34.80 2 0.4 23.95 0.618 0.00299 23.52 1.08
revisado 5 0.2 10.58 10.39 0.77
1 0.15 1.03 1.01 0.66
35.56 34.92
ee 8.27 3 0.2 6.35 0.364 0.00237 5.55 0.68
revisado 3 0.15 3.09 2.70 0.59
9.44 8.25
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8.6.4 Método del circulo.

Este método permite realizar el proyecto o el
estudio de los tubos mas pequeios que forman
las mallas de la red. La Figura 8.26(a) muestra
una forma de disposicion de estos tubos, para
cuyo calculo se hacen Ilas siguientes
suposiciones: se desprecia el consumo
domeéstico ordinario y sOlo se considera la
demanda de incendios. Las manzanas son de 75
x 150 m. Las arterias principales del sistema
{que no se ha dibujado en la Figura) cumplen
las recomendaciones del Insurance Services
Office y, por consiguiente, mantienen una
seﬁaracién de 1000 m entre si, constituyendo,
ademas, su propia malla. Los tubos cortados por
un circulo de 150 m de radio son los que
suministran el agua necesaria para la extincion
de incendios. Esto se basa en el hecho de que
las mangueras de mas de 150 m de longitud
proporcionarian poca agua, y que la presion en
las bocas de incendios no debe ser menor de
1.5 Kg/cm?, si se emplean motobombas.

En la Figura 8.26 (a), el circulo corta a 14 tubos,
contando los puntos de tangencia como dos
tubos. Si el distrito que se estudie es el mas
densamente edificado de la seccién residencial,
serd necesario, para atender a los casos de
incendio, un maximo de 9.5 m*/min. Cada uno
de los 14 tubos que el circulo corta conducira
0.68 m® /min, y si tienen un didmetro de 15 cm,
la pérdida de carga sera 5.5 x 10"°. Cada tubo, si
el incendio se produce en el centro de la malla
formada por las arterias, tendra un recorrido de
unos 500 m hasta llegar a la arteria que le
suministra el agua, y por tanto, la pérdida de
presién en cada tubo sera de 0.28 Kg/cm?. Para
una presion normal en la arteria de 2.8 Kg/cm®
es evidente que la presion en los hidrantes
proximos al lugar del incendio sera holgada. Una
cantidad desconocida de agua alcanzara la zona
después de recorrer una gran parte del camino
por los tubos dispuestos paralelamente a las
direcciones que van directamente a las arterias.
Con una red de tubos de 15 cm de diametro,
esta cantidad seria, sin embargo, reducida
y,ademas, lademanda normal domésticatendera
a impedir cualquier disminucibn considerable de
la pérdida de presién producida por esta causa.

La Figura 8.26 (b) se refiere a manzanas de 150
x 150 m. E} circulo, en este caso, solamente
corta 10 tubos, por o que cada uno debera
conducir 0.85 m*/min, lo que, si su diametro es
de 15 cm, dar& una pérdida de carga de 10 m
por kildmetro, que representa 0.5 kg/cm® de
pérdida desde la periferia del circulo hasta los
alimentadores, lo que conducifia a que la
presion en la boca de incendios alcanzace el
valor de 2.3 kg/cm®. Si las manzanas fuesen de
175 x 175 m la circunferencia solo cortaria a seis
tubos, como indica la Figura 8.25(c) seria
deseable reemplazar algunos de los tubos de
150 mm por otros de mayor tamano para
asegurar que existen presiones adecuadas en
caso de incendio.

El estudio anterior se ha realizado para una zona
residencial de gran demanda. En general, las
demandas para incendios son menores excepto
en los distritos de lujo o de negocios, para los
cuales el Insurance Services Office exige que los
tubos sean de 20 cm de diametro como minima.
La disposicion de las redes de arterias tiene una
gran importancia. Si solamente se dispone de
arterias por los dos lados, Unicamente sera
razonable considerar que la totalidad del agua
necesaria llegara a la zona estudiada circulando
nada mas que por la mitad, o las tres cuartas
partes de los tubos que corta la circunferencia,
con lo que se incrementaran las pérdidas de
presion haciendo necesario que los tubos de
enlace con las arterias sean de mayor diametro.

o B0 0 mmm mo
‘--.".—-1 _“1 ‘tx ' P -"__ ' m
S o NS B O
e e
A
" w )
i _/-/ 150 _.___E%
(o) 200 150 200 150 ‘9
175 556
¥ —
&l 1 N
)
200
ich
Figura 8.26. El método del circulo para el

calculo de caudales.
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8.6.5 Analisis con computadora.

La mayor parte de las redes de distribucion se
anafizan en la actualidad usando programas de
computadora. Al disenar un programa que
resuelva problemas de redes de flujo, deben
satisfacerse las siguientes ecuaciones
simultdneamente a través de la red;

En cada nudo o crucero:
2 Q g = 2 Q porae
Para cada circuito completo:
IH=0
Para cada tuberia:
H = KQ"
En los programas de computadora para redes
mas complejos, las ecuaciones anteriores se
resuelven simuitaneamente usando una o varias

técnicas de inversion de matrices.

Quiza la mayor ventaja ofrecida por el uso de las
computadoras es que pueden desarrollarse

muchas mas soluciones a un costo razonable
para analizar la respuesta del sistema ante la
variacion de entradas. En la actualidad casi
todas las firmas consultoras cuentan con
programas de computadora. Loimportante noes
solo aprender a correr el programa,sino
comprender el problema que se quiere resolver.

8.6.6 Analogia eléctrica.

El analizador eléctrico de Mcliroy es de tipo
analogico. Requiere el empleo de unos tubos de
vacio especiales denominados fluistores, en los
cuales la caida de voltaje es proporcional a la
potencia 185 de la corriente, con lo que es
analogo a la pérdida de carga producida por la
friccion en la tuberia, por tanto, se pueden
practicar alimentaciones y cortes de corriente
equivalentes a las alimentaciones y salklas
propuestas para un sistema de distribucion y
registrar los cambios de voltaje. Asimismo, es
posible estudiar s efectos de la implantacion
de nuevas tuberias reemplazando los tubos por
otros equivalentes a lineas mayores.

Problemas

8.1 Para el circuito de la Figura P-8.1, calcule la distribucion de gastos y la presion en el crucero A.
Suponer que todas fas tuberias estan a la misma cota.

3y,
20 mimin @ 5 mP mir
N\ S /
P= 100C WPa itdil
455 mm
1000 m [ 405w 8COm | 255m.m
“100m L:;
/ 305 mm .
'/' \‘
r 4
SmY¥min 10 m3,min
Figura P-8.1
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8.2 Para el circuito de la Figura P-8.2, calcule la distribucion de gastos y la presion en el crucero A.
Suponer que todas las tuberias estan a la misma cota.

20 m3jmin sm3fmin
b /
1000 m ’/
405mm
706 m
308 m|305 rvn 00 m[205mm X
‘/'\
1000 m ) 500 m =10 mImin
305 mm 205 mm
[
sm3fmin
Figura P-8.2

8.3 Para el circuito de la Figura P-8.3, calcule la distribucidn de gastos y la presion en el crucero A.
Suponer que todas las tuberias estan a la misma cota, excepto en donde se indica.

x —300m
15 m3/min 5 m3/min
JHAnm
405 mm 405 mm S0m
2000 m 2000 m 250 m
355 mm|1000 m 1000 m| 205 mm 1000 m|2056 mm
5 m3/min 10m3/min 5 m3/min
[
305 mm @ 205 mm II
2000 m 2000 m
Figura P-83

84 Con referencia a la Figura P-8.4, disene la red de distribucién para el area mostrada, considerando
por lo menos dos circuitos y las densidades en habitantes por hectarea que se indican en cada
manzana. indique la posicion y altura mas conveniente del tanque de regularizacion. Suponga una
dotacién de 200 I/hab/dia y los coeficientes de variacion diaria y horaria 1.2 y 1.5, respectivamente.

8.5 Con referencia a la Figura P-8.5, disefe la red de distribucidn para el area mostrada, cons’iderando |
por lo menos dos circuitos y las densidades en habitantes por hectarea que se indican en cada
manzana. indique la posicion y altura mas conveniente del tanque de regularizacidn. Suponga una
dotarién de 250 I/hab/dia y los coeficientes de variacién diaria y horaria 1.25 y 1.45, respectivamente
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ANEXO

Norma Oficial Mexicana NOM-127-SSA1-1994, Salud Ambiental, agua para uso y consumo humano -
limites parmisibles de calidad y tratamientos a que debs someterse el agua para su potabilizacion.

INDICE
INTRODUCCION

OBJETIVO Y CAMPO DE APLICACION

REFERENCIAS

DEFINICIONES

LIMITES PERMISIBLES DE CALIDAD DE AGUA
TRATAMIENTOS PARA LA POTABILIZACION DEL AGUA
BIBLIOGRAFIA

OBSERVANCIA DE LA NORMA

(=}

N Db WN -

AGUA PARA USO Y CONSUMO HUMANO - LIMITES PERMISIBLES DE CALIDAD Y TRATAMIENTOS A QUE DEBE SOMETERSE
EL AGUA PARA SU POTABILIZACION.

O INTROOUCCION
El abastecimiento de aguapara uso y consumo humano con calidad adecuada es fundamental para prevenir y evitar la transmisién
de enfermedades gastrOintestinales y otras, para i0 cual se requiere establecer limites permisibles en cuanto a sus caracteristicas

bioldgicas, fisicas, organolépticas, quimicas y elementos radiactivos.

Con el fin de asegurar y preservar la calidad del agua en jos sistemas, hasta la entrega al consumidor, se debe someter a
tratamjentos de pomabilizacén.

1 OBJETIVO Y CAMPO DE APLICACION

Esta Norma Oficial Mexicana establece los iimites permisibles de calldad y los vatamiertos de potabilizacion del 2gua para uso Y
consumo humano, que deben cumplir |08 sistemas de abaswecmiento publicos y privados o cualquier persona fisica o moral gue
la distnbuya, en todo el termitono nacional.

2 REFERENCIAS

NOM-008-SCF1-1993 *Sistema General de Unidades de Medida“

3 DEFINICIONES

3.1 Ablandamiento.- Proceso de remacién de los iones calcio y magnesio, principales causames de 1a dureza del agua.

32 Adsorcidn.- Remacon de ones y moléculas de una solucon que presentan afinidad a un medio sdlido adecuado, de forma
tal Que son separadas de la solucén

33 Agua para uso y consumo humano.- Aquéifla que no contiene contaminantes objetables, ya sean quimicos o agentes
infecciosos y que no causa efecvos nocivos al ser humana.

3.4 Caracteristicas bacteriolégicas.- Son aquéilas debidas a microorganismos nocivos a 1a salud humana Para efectos de
control sanitario se determina el contenido de indicadores generales de contaminacidn microbiolégica, especificamente
organjemos coliformes totales y organieamos colifurmes fecales
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35

36

37

38

39

312

3.13

3.18

319

320

4

4.1

Caracterlsticas fisicas y organolépticas- Son aquélias que se detectan sensoriaimente. Para efectos de evaluacion, el
sabor y olor se ponderan por medio de los sentidos y el cotor y la turbiedad se determinan por medio de métodos
analiticos de laboratorio.

Caracterlisticas quimicas .- Son aquéllas deb'idas a elementos o compuestos quimicos, que como resuitado de investigacion
cientifica se ha comprobado que pueden causar efecos nocivos a la salud humana.

Caracteristicas radiactivas.- Son aquéllas resultantes de la presencia de elementos radiactivos.

Coagulacién quimica.- Adicion de compuestos quimicos al agua, para alterar el estado flsico de los sélidos disueltos,
coloidales o suspendidos, a fin de facilitar su remocién por precipttacion o fiitracion.

Contingencia.- Situacién de cambio imprevisto en las caracteristicas del agua por contaminacion extetrnay que pongan
en riesgo la salud humana.

Daesinfeccion.- Destruccidén de organismos pasdgenos por medio de la aplicaciéon de productos quimicos o procesos fisicos.

Filtracién.- Remocién d e parti'culas suspendidas en el agua, haciéndola fluir a ¥avés d e un medio filtrante d e porosidad
adecuada.

Floculacion.-Aglomeracién de particulas desestabilizadas en el proceso de coagulacién quimica, a través de medios
mecanicos o hidrauticos.

Intercambio ibnico.- Proceso de remocion de aniones o cationes e<pecificos disuellos enel agua, a través de s u seemplazo
por aniones o caiones provententes de un medio de intercambio, natural o sintético, con el que se pone en contacto.

timite permisible.- Concentracion o contenido maximos o intervalo de valores de un componente, que garantiza que ef
agua sera agradable a los sentidos y no causara efectos nocivos a la salud del consumidor.

Neutralizacion.- Ajuste del pH, mediante la adicién de agentes quimicos basicos o acidos al agua en su caso, con la
finalidad de evitar incrustacién o corrosion de materiales que puedan afectar su calidad.

Osmosis inversa- Proceso esencialmente fisico para remocién.de iones y moléculas disueltas en el agua, el cual por
medio de altas presiones fuerza el paso de ella a través de una membrana semipermeable de porosidad especifica,
reteniendo los iones y moléculas de mayor tamario.

Oxidacién.- introducciéon de oxigeno en la molécula de cieitos compuestos para formar 6xidos.

Potabitizacion.- Conjunto de operaciones y procesos, flsicos y/o quimicos que se apilican al agua a fin de mejorar su
estado y hacerla apta para uso y consumo humano.

Precipitacion.- Proceso fisico que consiste en la separacién de las particulas suspendidas sedimentables de! agua, por
efecto gravitacional.

Sistema de abastecimiento.- Conjunto insercomunicado o interconectado de fuentes, obras de captacion, plantas
cloradoras, piantas potabilizadoras, tanQues de aimacenamiento y regulacién, carcamos de bombeo, tineas de conduccion
y red de distribucion.

LIMITES PERMISIBLES DE CALIDAD DE AGUA

Limites permisibles de caracteristicas bacteriolégicas.

€| contenido de organismos resultante del examen de una mues¥a de agua simple, debera ajustarse a o estabiecido en la Tabla

i

Bajo situaciones de emergencia sanitaria, las autoridades competenes dictaran las medidas necesarnias para identificar ta presencia
de otros agentes biol6giCos nocivos a ia saiwd.
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CARACTERISTICA

Organismos coliformes totales

Organismos coliformes fecates

TABLA 1

LIMITE PERMISIBLE

2 NMP/100 mi|
2 UFC/100 ml

No detectable NMP/100 ml
Cero UFC/100 mt

Los resultados de los examenes bacteriolégicos se deben reponar en unidades de NMP/100 mi (nUmero mas probable por 100 ml),
s 68 utiliza la wenica del nimero probable o UFC/100 mé {(unidades formadoras de colonias pos 100 ml), si se utiliza |a ¥écnica de
fivacién por membrana

42

Umites permisibles de caracwaristcas fisicas y organolepticas

Las caracteristicas fisicas y organolépticas deberan ajustarse a {0 establecido en la Tabla 2

4.3

CARACTERISTICA

Color

Olor y sabor

Turbiedad

LImites permisibles de caracvertsicas Quimicas.

TABLA 2

LIMITE PERMISIBLE

15 unidades de cotar verdadero en la escala de
platno cobalto

Agradable (se aceptaran aquéllos que sean
folerables para la mayorfa de los consumidores.,
siempre que noO sean resuttado de condiciones
objetabies desde el punto de vista biotbgico o
quimico)

5 unidades de turbiedad neteloméwicas (UTN) o su
equivalente en otro método

E) contenido de constuyentes quimicos debera ajustarse a o establecido en |a Tabla 3. Los limites se expresan en mg/,

excepto cuando se indique ctra unidad.

CARACTERISTICA

Aluminio

Assénicc

Barno

Cadmio

Cianuros (como CN-)
Cloro residual libre

Cloruios (como CI.)

Cobre

Cromo total

Dureza total (como CaCo,)
Fenotes o compuestos fenblicos
Fierro

Fluoruros {(como F-)

Fostaws (como PO,=)
Mangareso

Mercurio

TABLA 3

LIMITE PERMISIBLE

0.20

0.05

070

0.005

0.07

0.5-1.00 (después de un Bempo de conmc
minimo de 30 min)
25000

2.00

0.05

500.00

0.001

0.30

1.50

0.10

0.10

0001
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Nitratos (como N) 10.00
Nitritos (como N) 0.05
Nitrégeno amoniacal (coma N) 050
Oxigeno consumido en medio &cido 3.00
pH (potencial de hidrégeno) en unidades de pH 8.5-85
Plaguicidas en microgramos/Aldrén y dieldrin

o combinados)(separados 0.03
Clordano (total de isémeros) 0.30
DDT (total de isbmeros) 1.00
Gamma-HCH (lindano}) 2.00
Hexaciorobenceno 0.01
Heptacloro y epoxido da heptacloro 0.03
Metoxicioro 20.00
24D 50.00
Plomo 0.025
Sodio 20000
Sélidos disueltos totales 1000.00
Sulfatos {como S0,=) 400.00
Sustancias activas al azul de metileno 050
Tnhalometanos totales 0.20
Zinc 5.00

Los limites permisibles de metales se refieren a su concentracién total en el agua, 1a cual incluye los suspendidos y los disusitos
4 4 Limites permisibles de caracteristicas radiactivas.

£} contenido de constituyentes radiactivos deberd ajustarse a [o establecido en la Tabla 4. Los Iimites se expresan en Bg/!
{Becquerel pos litro).

TABIA 4

RADIACTIVIDAL ALFA GLOBAL 01t
RADIACTIVIOAD BETA GLOBAL 1.0

S TRATAMIENTOS PARA LA POTABILIZACION DEL AGUA

La pomabil1izacion del agua proveniente de una fuente en particular, debe fundamentarse en estudios de calidad y pruebas de
tratabilidad a nivel de laboratorio para asegurar su efectividad

Se deben aplicar los tratamientos espedilicos siguientes o 10s que resuiten de {as pruebas de vatabilidad cuando los conaminantes
biotogicos, las caracteristicas fisicas y los constituyentes quimiocos del agua enlistados a continuacién, excedan los limiles permisibles
establecidos en el apartado 4.
5.1 Contaminacion biolégica.

511 Bacterias, helmintos, protozoarios y virus - Desinfeccion con cloro, compuestos de cloro, 2ono o luz ulkavioleta

52 Caractertsticss fisicas y organolépticas.

5.2.4 Color, olor, sabor y turbiedad.. Coagulacién-fioculacion-precipitaciémfiltracion, cuaiquiera o la
combinacién de ellos, adsorcién con carbén activado u oxidacion.

53 Constituyentes quimicos.
53.1 Assénico.. Coagulacidn-floculacion-preciprtacidnfiltracion; cualquiera o la combinacén de eilos,
imercambio bnico y 6smosis inversa.
5§32 Aluminio, bano. cadmio, Glanurcs, cobre, como total y plomo.- imecambio ibnico, 6smosis inversa
o adsorcibén con carbon activado.

533 Cloruros - Intercambio i6nico, dsmosis inversa, o evaporaciéon.

5.3.4 Dureza.- Ablandamiento quimico o intercambio iénico.
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535 Fenoles 0 compuestos fendiicos.- Adsorcién con carbén activado u oxidacién con ozono
536 Fierro y/o manganeso - Oxidacbn-filtracidn, intercambio idnico u ésmosis inversa.

537 Fluoruros.- Adsorcién con carbén activado, ésmosis inversa o coagulacion quimica.
538 Materia or ganica - Oxidacion-filtracyon o adsorcién con carbon activedo

539 Nitratos y nivitos.- intercambio iénico o coagulacién-floculacidn-sedimentacién-filtracién, cuaiquiera
o la combinacién de elios.

5.3.10 pH (potendial de hidrégeno).- Neutralizacion.

53.11 Plaguicidas.- Adsorcién con carbédn activado granular.

5.3. 12 Trihalometanos.- Preozonizacidn y adsorcidn con carbén activado granular

5.3.13 Sulfatos.- Intercambio iGnico y 6smosis inversa,

5.3.14 En el caso de contingencia, resultado de la presencia de sustancias contempladas o no contempiadas
en el apartado 4, se deben ccordinar con la autoridad sanitaria competente, las autoridades tocales, la Comisién
Nacional del AQua, los responsables del abasteGmiento y {os particulases, insttucones publicas o empresas

privadas invollicrados en la contingencia, para determinar las acciones que se deben realizar con relacon al
abasweacmiento de agua a fa poblacion.
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7 OBSERVANCIA DE LA NORMA

71 Esta Norma Oficial Mexicana es de observancia obligatoria en todo el territorio nacional para los organtsmos operadores
de los sistemas de abastecimiento publicos y privados o cualquier persona fisica o moral que distnbuya agua para uso
y consumo humano

72 La vigilancia del cumplimiento de esta Norma Oficial Mexicana corresponde a ia Secretarfa de Salud y a los gobiesnos de
las entidades federativas en coordinacion con la Comisién Nacional del Agua, en sus respectivos ambitos de competencia,
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Por (ltimo, sera muy conveniente tener la vision
en el sentido de que cuando las necesidades
técnicas lo ameriten, a través de las fotografias
de contacto, pares estereoscopicos de la zona
en estudio o en proceso de investigacion, se
levaran a cabo trabajos tecnicos muy utiles de
fotointerpretacion, yasea geologica, hidrologica,
forestal, agricola o urbana

3.6 ELABORACION
ESTUDIO

INTEGRAL DEL

Cuando se cuentecon la informacion previa, con
la investigacion directa y con los resultados de
los estudios complementarios, geohidrologicos.
hidrometricos y fotogrametricos, se podra
elaborar verdaderamente el estudio completo de
la poblacion. De esta manera, los proyectos que
se realicen seran realmente segurosy se podra

dilucidar la construccion mas conveniente y
economica que deba ejecutarse.

Cualquiera que sea la categoria de la poblacion
ya sea poblado, villa 0 ciudad, el estudio debe
ser fundamentalmente completo.

indudablemente que las investigaciones pueden
ser mas sencillas a medida que la localidad sea
reducida, pero tiene tanta importancia para el
problema humano y social llevar el agua a un
nucleo habitado pequeno como a una gran
ciudad. En ambos aspectos. los problemas son
identicos, lo Unico que varia es la magnitud de la
obra, o la amplitud dei estudio; en consecuencia

en los dos casos, el estudio debe ser
terminantemente integral y lo mas amplio
posible.

Problemas

3.1.
derecha (Ejemplo: 10-g)

Instrucciones: Relacione los conceptos de la columna izquierda con los enunciados de la columna

1. NITRATOS a
2. HIERRO
b.
3 CADMIO
4. FLUORUROS
o
5 CARBONATOS
DE CALCIO Y
MAGNESIO d.
6. ARSENICO e
7. ALUMINIO
L.

Se incr

Da mala apariencia al agua y reduce la
efectividad del desinfectante durante el
tratamiento

Produce incrustaciones en las tuberfas y
causa la dureza del agua.

Pueden producir metahemoglobinemia.

Arriba de 1.5 mg/! producen manchas
oscuras en los dientes

Se acumula en los tejidos provocando
alteraciones en el metabolismo y anemia.

usta en las tuberias, colorea el agua
y le da un sabor desagradable
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