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UNIVERSIDAD ‘NACIONAL AUTONOMA DE MEXICO

SISTEMAS DE ALCANTARILLADO

ELEMENTOS F’RINCIPA'LES
1- TUBERIAS O CONDUCTOS

ALBARNAL
ATARJEAS
SUBCOLECTORES
COLECTORES
INTERCEPTORES
EMISOR

2- ESTRUCTURAS Y OBRAS ACCESORIAS
POZOS DE VISITA
P0Z0S DE CAIDA.
ESTRUCTURAS DE VERTIDO
SIFONES INVERTIDOS
PUENTE CANAL

3- ESTACIONES DE BOMBEO

4- PLANTAS DE TRATAMIENTO
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SISTEMAS DE ALCANTARILLADO

ATARJEAS-

SON LOS CONDUCTOS DE ME-
NOR DIAMETRO DE LA RED DE
ALCANTARILLADO.

FUNCION-
RECIBEN DIRECTAMENTE LASG

DESCARGAS DE LAS AGUAS
RESIDUALES DOMICILIARIAS.
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SISTEMAS DE ALCANTARILLADO

SUBCOLECTORES

SON TUBERIAS QUE SE CONEC-
TAN A LAS ATARJEAS GENE-
RALMENTE DE MAYOR DIAME--
TRGOG QUE ESTAS.

FUNCION

RECIBIR DE LAS ATARJEAS
EL AGUA RESIDUAL VY
TRANSPORTARLA HASTA

EL SIGUIENTE CONDUCTO
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SISTEMAS DE ALCANTARILLADO

COLECTORES
SON TUBERIAS QUE SE CONEC-
TAN A LOS SUBCOLECTORES
Y GENERALMENTE SON DE
MAYOR DIAMETRO QUE ESTAS

FUNCION -
RECIBEN EL AGUA RESIDUAL
Y /0 PLUVIAL DE SUBCOLEC
TORES VY ATARJEAS VYV LA -
TRANSPORTAN HASTA EL

SIGUIENTE CONDUCTO.

LOS SUBCOLECTORES Y LOS
COLECTORES PUEDEN RECIBIR
EL NOMBRE DE INTERCEPTORES



‘ | Ty

UNIVERSIDAD NACIONAL AUTONCMA DE MEXICr

SISTEMAS DE ALCANTARILLADO

EMISOR
SON TUBERIAS DE MAYOR
DIAMETRO QUE NO RECIBEN
DESCARGAS DE AGUAS
"RESIDUALES . NI PLUVIALES

FUNCION
CONDUCIR LOS VOLUMENES DE

AGUA CAPTADOS POR TODO EL
SISTEMA DE TUBERIAS QUE
CONSTITUYEN LA RED DE
ALCANTARILLADO HASTA EL
SiTIO DONDE SE TRATARAN 0
VERTERAN A UN CUERPO
RECEPTOR LAS AGUAS RESI-
DUALES Y /0 PLUVIALES.-
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ACOTACIONES EN NETRDS.
TL POZO TIPO *A™ B2 USARA PARA PACEUNDIDAGE!
MATORES O 280 ™,
2L POZ0 TIFO 8" B8 USARA PARA PROPUNDIDADES
MEINORES DE LD M
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Marco
mefilico .

SECCION EMISOR CENTRAL
ZONA SIN REFUERZO

T

SECCION EMISOR CENTRAL
ZONA CON REFUERZO

(TRAMO 21 - PORTAL)

NOTAS GENERALES

I~ Acofeciones en milimerros.

- Lopecificaciin de maieriales .
&)Concrefo normal ar’,eofeso volumélrco # 200 Xo/m®  y
55‘:1 = 270 Ng/em?, usando para su fabricacidn ceménto tito V.

cero aé refuerio vanlias cwn.?sa'as o fos sigurentes grados:

f 4 gracb estruciural oe fy= 2320 Kglem?
7 5 mayor, grado duro % Fy*® 4000 Kglom?
&) Sabladura para acero suave corn electrodos recubreriss s
la serie £-60. .
3- &/ espesar mimme considersdo en e disefio esld indicsds en

. 2 SeOChH .
d- Recubrirmientos hbres 30 mm o e mayor Slimetro del refluer-
20 Jongituding,

Diferenses tipos ds adewme y
revestimiento definitivo on
Interceptores y Emisor

Figurs 35 .
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ESTRUCTURA DE DESCARGA
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" ESTRUCTURA DE DESCARGA Esvu’.u

0° PARA TUBERIAS HASTA DE 76 cm
DE DIAMETRO

PLANTA

TALUD SESUN EL. ANSULD
DE REPOSO DEL MATERIAL

' MANPOSTEMA BE Be.
PROFUNDIDAD A JUICIO / - R CON MORTERC CENENTO 19

DEL ING. RESIDENTE

VARIABLE

A JUICIO
DEL ING. 5IDENTE
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270

SISTEMAS DE ALCANTARILLADO
ESTRUCTURA DOE DESCARGA

JAMPEADO cON MAMPOSTERA

(1 BE Be. (2N MORTENO CEMENTO 1§
VAR ABLE
4B
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PLANTA

ESTRUCTURA
NORMAL DE DESCARGA
PARA TUBERIAS HASTA
DE 76 cm DE DIAMETRO

VARIADLE

\ - TALUD SEGUN EL ANSULO
: DE REPOSO DEL MATERIAL
e,

CONCRETO SMPLE
Fd

] Ly .
PROFUNDIDAD A JUICIO Vi SR 09 NENN
DEL 3. RESIDENTE ,-5" .
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UNIVERSIDAD NACIONAL AUTONOMA DE MEXICO

112~ DESARROLLO HISTORICO DE LOS SISTEMAS DE ALCANTARILLADO.

EL SISTEMA DE ALCANTARILLADO. SURGE COMO UNA NECESIDAD CUANDO SE
ORIGINAN LAS PRIMERAS GIUDADES. CON UN NUMERO CREGIENTE DE HABITANTES
Y SE VEN SOMETIDOS POR UN LADO A LOS FENOMENOS NATURALES. BASICAMENTE
LA PRECIPITACION QUE INUNDA ESTOS ESPACIOS HABITADOS. ¥ POR OTRO A LA
GRAN PROBLEMATICA DE DESALOJAR LOS DESECHOS ORGANICOS DE LA POBLACION.
Y LOS DESECHOS DE LA NACIENTE KINDUSTRIA.

LOS HABITANTES DE LA MAYORIA DE LAS CIUDADES ACTUALES. SE HAN
ACOSTUMBRADO A LOS SERVICIOS DE ALCANTARILLADO PERO ESTOS NO  SE
TENIAN EN LAS CIUDADES DE LAS ANTIGUAS CIVILIZACIONES. LOS ANTI-
GUOS ROMANOS SON DE LOS PRIMERQS PUEBLOS QUE TIENEN SISTEMAS HI-
DRAULICOS DE ABASTECIMIENTO Y DESALOJO DE AGUAS.

ROMA SE ABASTECIs, POR NUEVE AGUEDUCTOS CON LONGITUDES QUE VARIABAN
DE 10 A 80 KM, EL DRENAUJUE 'SE INTEGRABA POR GCANALES EN LAS CALLES
PARA DESALOJAR EL AGUA DE LLUVIA, ASIMISMO CONTABA CON UN GRAN
DRENAJE. CONOCIDO COMO LA CLOACA MAXIMA. CONSTRUIDO PARA DRENAR £L
ForO ROMANO Y QUE SE ENCUENTRA ACTUALMENTE EN SERVICIO.

LA MAYORIA DE LOS DRENAJES CONSTRUIDOS EN La EpAD MEDIA HASTA.
EL sIGLO XIX TIENEN MUY POCQO PROGRESO Y PERMITEN UNICAMENTE LA
ELIMINACION DEL ACUA DE LLUVIA.

En 1805 SE REALIZA LA CONSTRUCCION DEL PRIMER COLECTOR DE GRAN
TAMANO PARA La CiunaD DE NEw YORK.

" CON EL NACIMENTO DE LA REVOLUCION INDUSTRIAL. SE INICIA EL
AGRUPAMIENTO DE ORANDES NUCLEOS DE HABITANTES EN CIUDADES QUE YA,
PUEDEN LLAMARSE URBANAS. SIN EMBARGO CARECEN DE SERVICIOS DE AL-
CANTARILLADO SANTARIQ. LO QUE LES DA LA CARACTERISTICA DE MALO-
LIENTE, SUCIAS Y CON GRAVES PROBLEMAS DE SALUD., CON EPIDEMIAS FRE-
CUENTES QUE MERMaN A LA POBLACION,

EN 1815 SE PERMITE LA DESCARGA DE EXCRETA EN LOS DREMNAJES
PLUVIALES DE LONDRES. LO QUE RESUELVE DE UN MODO RAPIDO EL PROBLE™
MA DE HIGEENE. EN 1833 SE PERMITE LA MiSMA ACCION EN LA CuDAD DE
BOSTON Y SE INICIA LA CONSTRUCCION DE L.OS GRANDES COLECTORES DE
ta Ciubap DE PARIs. FRANCIA.

EN 1847-184LC SE FORMA EN LONDRES LA COMISION DE ALCANTARILLA™
DO MeETROPOLITANO (METROPOLITAN SANITARY ZOMMISSION). EL HECHO BE
CONCENTRAR LAS AGUAS SANITARIAS Y PLUVIALES EN EL DRENAJE EXISTEN"
TE. INICIA EL PROCESO DE CONTAMINACION DE RS, EM LOS SITIOS DE
VERTIDO. AL GRADO QUE EN 1858 SE CaLFICABA AL Rio TAmMESIS. cOMO
UNA vasTA CLoACA ABIERTA.



UNIVERSIDAD NACIONAL AUTONOMA DE MEXICO

SISTEMAS DE ALCANTARILLADO:

DESARROLLO HISTORICO:

ROMA: DRENAJE PLUVIAL .
CLOACA MAXIMA

NUEVA VYORK;
1805

CONSTRUCCION DEL
PRIMER COLECTOR
DE GRAN TAMA®NO

'LONDRES:
1815

SE PERMITE LA DESCARGA
DE EXCRETAS AL DRENAJE
PLUVIAL DE LA CIUDAD.
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SISTEMAS DE ALCANTARILLADO:

DESARROLLO HISTORICO:

PARIS:

LONDRES:

BROOKLYN:

CHICAGO:

1833

INICIA LA CONSTRUCCION
DELOS GRANDES COLECTORES
DE LA CIUDAD

1847

" SE FORMA LA COMISION

DEL ALCANTARILLADO
METROPOLITANO

1857--1853
CONSTRUCCION DEL
ALCANTARILLADO

MASSACHUSETTS

1886 .
SE CREA ILA DIVISION
DE {NGENIZRIA EN EL
CONSEJO DE SANIDAD.
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MEXICO:

14409 -
CONSTRUCCION DE L
PRIMERA OBRA DE

DRENAJE PLUVIAL:
NETZAHUAL COYOTL CONSTRUYE:

UN DI QUE IZTAPALAPA-ATZACOALCO

1604-1607

GRANDES INUNDACIONES EN LA CIUDAD DE MEXICO
1608

TERMINACION DEL TUNEL DE NOCHISTONGO

1626 - 1631
INUNDACIONES EN LA CIUDAD DE'MEXICO

PERECEN CERCA DE 30.000C PERSONAS

1789

DESPUES DE 160 A'N"OS DE CONSTRUCCION

SE TRANSFORMA EL TUNEL DE NOCHISTONGO EN
TAJO ( CANAL YLOGRANDO DAR SALIDA
PERMANENTE AL RIO CULAUTITLAN

1856 |

INICIA LA CONSTRUCCION DEL GRAN CANAL DE
DESAGUE - |
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MEXICO:

1800
SE TERMINA LA CONSTRUCCION DEL GRAN CANAL DEL

DESAGUE Y TUNEL DEL TEQUISQUIAC

1940
SE CONSTRUYE EL NUEVO TUNEL DE TEQUISQUIAC

"1930-1951

PERIODO EN EL CUAL EL DRENAJE DE LA CIUDAD
DE MEXICO SE HACE INADECUADO POR PROBLEMAS
DE HUNDIMIENTOS DEL SUBSUELO. '

1952--1958
SE INICIAN OBRAS PARA EVITAR INCUNDACIONES:

COLECTORES Y PLANTAS LE BOMBEO

1871 , .
SE CREA EL CONSEJO TECNICO PARA LA SUPERVISION

DEL DRENAJE PROFUNDO
1975

SE PONE EN FUNGIONAMIENTO LA PRIMERA ETAPA
DEL DRENAJE PROFUNDO SNTERCEPTOR CENTRAL.
INTERCEPTOR ORIENTE Y EMISOR CENTRAL.
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CA-118 ANALISIS, DISENO Y
OPERACION DE SISTEMAS DE
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22 AL 26 DE MARZO

TEMA

Suministros aplicados al desarrollo metropolitano
TUBERIA CORRUGADA DE POLIETILENO

COORDINADOR: MSP Rafael Lopez Ruiz
PROFESOR: Ing. Jorge Luis Grajales Escarpulli
PALACIO DE MINERIA

Marzo 2004

Palacio de Mineria, Calle de Tacuba No. 5, Primer piso, Delegacion Cuauhtémoc, CP 06000, Centro Histarico, México DF.
APDO Postal M-2285 e Tels- 5521 4021 al 24, 5623.2910 y 5623 2971 ® Fax: 5510.0573






QUAIL-Y-PIPE MEXICANA

SUMINISTROS APLICADOS AL DESARROLLO METROPOLITANO

NINOS HEROES No. 208 A

TEPEPAN XOCHIMILCO, C.P. 16020

TELFAX. 5555-9871 5675-8733

MEXICO, D.F.

LISTA DE PRECIOS UNITARIOS EN DOLARES AMERICANOS

DESCRIPCION DE MATERIAL PRECIO X ML | PRECIO X TRAMO | TRAMOQ MTS
TUBO HDPE DE 60" DOBLE PARED C/CAMPANA Y EMPAQUE $ 34363 | $ 2,147.69 6.25
TUBQ HDPE DE 48" DOBLE PARED C/CAMPANA Y EMPAQUE E 201191 % 1,257.44 6.25
TUBO HDPE DE 42" DOBLE PARED C/CAMPANA Y EMPAQUE $ 149.29 | § 933.06 6.25
ITUBO HDPE DE 356" DOBLE PARED C/CAMPANA Y EMPAQUE $ 11889 | $ 743.06 6.25
TUBO HOPE DE 30" DOBLE PARED C/CAMPANA Y EMPAQUE 783718 478.06 6.10
TUBO HDPE DE 24" DOBLE PARED C/CAMPANA Y EMPAQUE $ 45391% 254.18 5.60
TUBO HDPE DE 18" DOBLE PARED C/CAMPANA Y EMPAQUE $ 23,701 % 137.46 5.80
[TUBO HDPE DE 15" DOBLE PARED C/CAMPANA Y EMPAQUE $ 17.92 | § 103.94 5.80
(TUBO HDPE DE 12" DOBLE PARED C/CAMPANA Y EMPAQUE $ 1300} $ 75.40 5.80
[TUBQ HDPE DE 10" DOBLE PARED C/CAMPANA Y EMPAQUE $ 9121 % 53.81 5.90
TUBO HDPE DE 8" DOBLE PARED C/CAMPANA Y EMPAQUE $ 6.61 | % 40.32 6.10
TUBO HDPE DE 6" DOBLE PARED C/CAMPANA Y EMPAQUE g 440 | $ 26.84 6.10
TUBO HDPE DE 4" DOBLE PARED C/CAMPANA Y EMPAQUE $ 2,16 § ¢ 13.18 6.10
Estos precios son méas el 15% de L.V.A.
Precios sujetos a cambio sin previo aviso.
Esta tuberia es sanitaria y cumple con la NOM 001 1995
L.A.B. SILAO GTO. Lourdes Romero Carbajal
Representante en el D.F.

JUNIO 003
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DIAMETRO 'm."‘égrgg 2')‘({‘1'.‘22132 RIGIDEZ RESISTENCIA AL | PESOS EN LIBRAS Y| LONGITUD POR
NOMINAL onee o oM APLASTAN Enfg;! | KILOS POR TRAMO TRAMO
(13‘1’\"&300;;1) 3.875” (98 mm) 4.215" (107 mm) i) (‘gﬁ(g .ES 6.10 mts (20)
(1¥200g;n) 5.532" (123 mm) 6.275" (159 mm) (?-7"_*33 I':)gs ) 6.10 mts (20')
(2m;0°rﬁ:n) 74016 (188 mm) | 8.400" (213 mm) | zgfgg I';g) 6.10 mts (20)
(2%?80"?:@ 10” (250 mm) ?stgq“ (299 n%&)" (%%%BISS 5.90 mits (19.3)
(3%’;‘_;’0‘,?{;“) 127(300 mm) 3 147 5505&?6%9 n)ﬁ M‘“% ?%ﬁﬁgg 5.80 mts (19")
100 mm) | 157 @75mm {%@5:?”44 N (103,46 Ibg) 5.80 mts (19)
om0 mm | 18 (450 mm) %1’*‘ 0"’31(5'; n{@p S ahtes (a5 a1 g 5.80 mis (19)
(6(3;302::,“) 247 (600 mm) il '. ? msi (1225:4.20%1|st% 5.60 mts (18.3))
(762,00 om) | 30" (750 W ‘ "%ﬁiﬁ : S (330,00 bo) 6.10 mis (207
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CALCULO DE LAS.VELOCIDADES REALES
Velocidad_néxima

dmax extraordinario _ 8.551/s -
Q; L 120,741 /s

0.41
Consultando el nomograma de la figura II1 . 3 ce tiene
que: : .

Vima x
T.LL.

v = 0.95

Por lo tanto la velocidad maxima sera igual a

vmax = 0.95 - v, = 0.95 - 0.66
Vvmax = 0.63 m/s que estd dentro del rango permi-
sible a tubo lleno
Velocidad minima
gmin 1.5 1/s
= = 0.07
Q... 20.74 1 /s
Consultando el nomograma de la figura ITJJ . 3 se tiene
que:
vmin
= 0.58
Vo

Por lo tanlto ia velocidad minima serd igual a:

Vmin = 0-58 - VI.LL. = 0-58 * 0.66

0.38 m/s que es mayor a la velocidad mini
ma permisible para_casos excep-
cionales.

<

3.
3

1l

CALCULO DE LAS COTAS DE PLANTILLA

Por tratarse de un tramo inicial se propone la profundidad
minima (H = 1.0 + @).

- 171 -



Cota de plantilla final

110.16 - 0.004-95 = 109.78

.36
Sr'l .
2 n.25% Profundidad en e! pczo 4

H=.20

® = 20cm ©09.78
Tramo 4-5
Longitud del tramo = 100
Longitud tributaria = 95
Longitud acumulada = 195
Densidad de poblacidén= 0.867 hab/m
Poblacién en el tramo = 169 hab.
CALCULO DE LOS GASTOS DE PROYECTO

_ 169 hab -+ 300 |ts/hab7/di» - 0.8

Gmed = 86400 seg/dia 0.469 1/s
Qmin = 94353 - 0.235 11s/seg

Qmin = 1.5 1ts/seg; por lo tanto:

Qmed = 1.5 lis/seqg

3.8 - 1.5 /s 5.7 /s

D
]

Mix. instant,

H
L}

1.5 °© 5.7 I /s 8.55 1 /s

Max. extraord.

- 172 -
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PRESENTACION

La Facultad de Ingenieria ha decidido realizar una serie de ediciones provisionales de obras
recientemente elaboradas por académicos de la institucién, como material de apoyo para sus
clases, de manera que puedan ser aprovechadas de inmediato por alumnos y profesores. Tal es
el caso del Programa de automatizacién de los métodos estadisticos en hidrologla, elaborado por
Ma. del Rosio Ruiz Urbano.

Se invita a los estudiantes y profesores a que comuniquen a los autores las observaciones y
sugerencias que mejoren el contenido de la obra, con el fin de que se incorporen en una futura
edicion definitiva,



Tema

v

R G G (T G G G
S 2000~ WKN o

- O

INDICE

Nombre
Introduccion.

Métodos estadisticos en Hidrologia.

Analisis de Frecuencia.

Distribucidén Exponencial con dos parametros.
Distribucidon General de Valores Extremos (Gumbel)
Método de Nash. .
Distribucion Gumbel de dos poblaciones (Gumbel 2p)
Distribucion Normal.

Distribuciéon Log-Normal.

Distribucién Gamma de dos parametros.

Distribucién Gamma de tres parametros {Pearson tipo 1l1)
Metodo de! error cuadratico minimo. ‘
Procedimiento de calculo para correlacionar una

Muestra a una distribuciéon de probabilidad.

Caracteristicas del programa.
Ejemplo de aplicacion.
Bibliografia.

Tablas y graficas.

Pag.

w

O~~~ w

11
12

13

14
18
23

24



Introduccion.

Uno de los objetivos de la asignatura de Hidrologia, es mostrar a los
alumnos, las herramientas de célculo utilizadas en Hidrologia Aplicada para
diseno de Obras Hidraulicas. Una de esas herramientas de caiculo que se
utiliza es a través del uso de las técnicas estadisticas para determinar los
eventos de disefio maximos, asociados a diferentes periodos de retorno.

Este procedimiento de calculo se fundamenta en correlacionar los registros
historicos de las estaciones hidrometricas, con las diferentes distribuciones
de probabilidad que existen.

Sin embargo, el desarrollar en forma completa un ejemplo de aplicacion real,
a través de esta técnica, conlleva varias horas clase que en muchos casos
hace que el alumno pierda de vista el concepto fundamental, por esa razoén,
en este trabajo, se plantea utilizar el proceso de automatizacion de los
métodos estadisticos, a través de programar en Visual Basic for Application
de Excel, las distribuciones de probabilidad mas utilizadas, con el objetivo de
que el alumno, interactue con la computadora para darle soluciéon a un
problema y preste mas atencidn a los conceptos basicos del tema, asi como
pueda utilizar el programa para asignaturas consecuentes.

El trabajo consiste en tres partes fundamentales:

La primera, muestra los aspectos teoricos relacionados con los métodos
estadisticos para maximizacion de eventos hidrolégicos, la segunda,
presenta las caracteristicas del programa de automatizacion y finaimente, la
tercera parte, presenta un ejemplo de aplicacion a un registro hidrométrico
real.

Asimismo, este material didactico incluye un disco que contiene el archivo
“Analisis de frecuencia.xls”, que sirve para aplicar el proceso de
automatizacion a cualquier registro hidrométrico.



] Métodos estadisticos en Hidrologia.
1.1 Analisis de Frecuencia.

Uno de los problemas mas importantes en la hidrologia consiste en obtener
una interpretacién de eventos probabilisticos a futuro, asociados a un registro
en el pasado.

Ejemplo de este caso, es la estimacién de gastos maximos y su
procedimiento se conoce con el nombre de analisis de frecuencia.

Muchos procesos en Hidrologia deben ser analizados y explicados con base a
la ciencia probabilistica, por su inherente aleatoriedad. Por lo tanto, no es
posible predecir una avenida o una precipitacion con base unicamente
deterministica. Afortunadamente, los métodos estadisticos permiten
presentar, organizar y reducir datos para facilitar su interpretacion y
evaluacion. Esta parte del trabajo presenta los gastos maximos anuales
cuantificados y presentados con distribuciones de probabilidad continua.
Muchas funciones de densidad de probabilidad continuas son usadas en la
Hidrologia, sin embargo este trabajo hace énfasis solo en las mas comunes.
Ellas son:

Distribucion Exponencial con dos parametros
Distribucion Gamma de dos parametros.

Distribucion Gamma de tres parametros (Pearson tipo i1l
Distribucion General de Valores Extremos (Gumbel)
Distribucion Gumbel de dos poblaciones (Gumbel 2p)
Distribucion Log-Normal.

Método de Nash.

Distribucion Normal.

Para poder correlacionar una muestra de registro hidrometrico a una
distribucion de probabilidad, se requiere de un metodo de estimacion de
parametros que permita relacionar la informacion muestral con la poblacional,
los métodos de estimacion de parametros que se conocen son:

Momentos. Iguala momentos poblacionales con muestrales.

Maxima Verosimilitud. Supone que el mejor parametro de una funcion debe
ser agquel que maximiza la probabilidad de ocurrencia de la muestra
observada.

Minimos cuadrados. Minimiza la suma de los cuadrados de todas las
desviaciones entre los valores calculados y observados.

Probabilidad Pesada. Deriva expresiones para los parametros de
distribuciones cuyas formas inversas se puede definir inversamente.
Sextiles. El rango de la variable es dividida en 6 intervalos, tal que la
probabilidad acumulada en cada intervaio es de un sexto.



Este matenal didactico, considera el método de momentos para la
estimacion de parametros en las funciones de distribucion.

Se debe recordar que una variable aleatoria, es aquella que no se puede
predecir con certeza al realizar un experimento y su comportamiento se
describe mediante su iey de probabilidades, la cual se especifica por su
funcién de densidad de probabilidad f(x), o por su funcion de densidad
acumulada F(x) que representa el area bajo la curva de la funcidon de
densidad, representando la probabilidad de ocurrencia del evento.

1.2 Distribucién Exponencial con dos parametros.

La funcidn de distribucién exponencial se define como:

F(x) = jf(l— e‘ﬂ")dx (1.1)
0

y la funcién de densidad de probabilidad es:

f(x)y=pePx (1.2)

donde, } se conoce como parametro de escala.

La estimacion del parametro de escala por el método de momentos se hara a
través de la siguiente ecuacion:

ﬂ:

1 (1.3)

|

donde x, es la media de la muestra, que se calculara a través de la siguiente
expresion:

ot &
n

=Y % _ (1.4)
i=1

La ecuacion para determinar los gastos calculados a través de la muestra
con la distribucion Exponencial es:

w7

Ocalc. = i (15)



donde, T es el periodo de retorno en anos y Qcalc, es el gasto de diseno
calculado con la distribucién exponencial para un periodo de retorno dado.

.3 Distribucion General de Valores Extremos i. (Gumbel)

Supongase que se tienen N muestras, cada una de las cuales contiene n
eventos. Si se selecciona el maximo x de los n eventos de cada muestra, es
posible demostrar que, a medida que n aumenta, la funcion de distribucién de
probabilidad de x tiende a;
X
Fix)= j e
0

_(_,—a(x—ﬂ)dx (16)

La funcion de densidad de probabilidad es entonces:

[‘“("“ﬁ)“’_w‘m] (1.7)

J(x)=ae
donde o y B son los parametros de escala y forma de la funcion, y se
estiman por el método de momentos como o = 0.78 s y 8 = x -0.57720¢,
donde x representa la media de la muestra y se valua con la ecuacion 1.4y s
es la desviacion estandar que se calculara con la siguiente ecuacién;

(1.8)

Despejando “x” de la ec. 1.6, la ecuacion para determinar los gastos a través
de la distribucion Gumbel es: )

x= Qcgle = F - o{ln(ln ]r{ JJ (.9

1.4 Meétodo de Nash.

Utilizando la funcién de distribucién de probabilidad de Gumbel de una
poblacion, Nash propone la siguiente metodologia para calcular los
parametros de la funcion:

Sea:



T
Ocale = @+ clnln(T_ 1) (1.10)

Comparando laec. i10conlal8,a=By c=-C
Con un cambio de variable, la ec. 1.10 queda:

Qegle = A+ cx 1.11)

! ) (1.12)

]
x lnnT_l

y “a” y “c” son los parametros de la funcion, que se obtendran a través de un
analisis de correlacion lineal simple con el criterio de los minimos cuadrados.

L (1.13)

R n n
7Y x -3 0 T v
i=1

p= i=1 _i=] (1.14)

n n 2
"Z xiz‘ in
=1 i=1

El subindice i representa los datos muestrales.

1.5 Distribucion Gumbel de dos poblaciones (Gumbel 2p).

En muchos lugares, los gastos maximos anuales pertenecen a dos
poblaciones diferentes, la primera es la de los gastos producidos por
precipitaciones relacionadas con los fenomenos meteoroloégicos dominantes
en la regidén en.estudio, y la segunda es la de los gastos producidos por
precipitaciones ciclénicas, normalmente mayores que los primeros.

Se ha demostrado que, en estos casos, la funcion de distribucién de
probabilidad se puede expresar como:

F(x)= F(o[p+ (- p)Fa(0)] (115)



donde Fi(x) y Fa(x) son, respectivamente, las funciones de distribucion de
probabilidad de los gastos maximos anuales producidos por tormentas
ciclénicas y de los producidos por ellas, y p es la probabilidad de que en un
afio cualquiera el gasto maximo no sea producido por una tormenta ciclonica.
El numero de parametros de la funcion anterior es:

n=ny+ny+l (1.16)

donde n, = numero de parametros de F1(x), no = numero de parametros de
Fa(x) y el parametro restante es p. El valor de p seré entonces:

N
p=—1L (1.17)
Nt
donde N, es el numero de afnos de registro en que el gasto maximo no se

produce por una tormenta ciclonica y Nt es el nimero total de anos de
registro.

F1{x} y Fa(x}) son del tipo Gumbel, por lo que la funcion de probabilidad queda
asi:

~ay(x-A)

F(x)=e ¢ p+(p- i)e_e_@(x_ﬂz)

(1.18)

donde o4 y B1 son los parametros correspondientes a la poblacion no
ciclénica y ap y B2 corresponden a la ciclonica.

La estimacion de parametros oy , 31, o2 ¥ 2, por momentos se calculan con
el mismo criterio de la distribucion Gumbe! de 1 poblacién.

En este caso no es posible determinar una ecuacién para el calculo de
gastos maximos debido a que la funcion de distribucion de probabilidad de
Gumbel de dos poblaciones es implicita, eso implica que 1a solucion de dicha
ecuacion debe realizarse a través de algun metodo para determinar raices en
una funcion.

.6 Distribucién Normal.

La funcidn de densidad de probabilidad normal se define como:



1 x-u
- 15
f(x)—me (1.19)

donde, u y o son los parametros de la distribucion. Estos parametros
determinan la forma de la funcion f(x) y su posicion en el eje x.

Los valores de py o son la media y la desviaciéon estandar de la pobiacion y
pueden estimarse como la media y desviacion estandar de los datos. La
funcién de distribucion de probabilidad normal es:

1(9-’_£}
F(x):'[fm\/»zlﬂ—ae AT (1.20)

Como se sabe, hoy en dia no se conoce anaiiticamente Ia integral de la
ecuacion F(x), por lo que es necesario recurrir a métodos numericos para
valuarla. Sin embargo, para hacer esto se requiere una tabla para cada valor
de u y o, por lo que se ha definido la variable estandarizada:

Lo XA (.21)
02

que esta normalmente distribuida con media cero y desviacién estandar
unitaria. Asi la funcién de distribucion de probabilidad se puede escribir
como

1 ————

FO)= F@)= [ = 2 & (1.22)

La funcion F(z) se ha calculado numéricamente y se han publicado tablas de
ella. Debido a que |a funcion F(z) es simétrica, en dicha tabla se encuentran
unicamente valores de:

2

—Z

z 1
Jom=e 2 @ (1.23)

con lo que es posible calcular F(z) para cualquier valor de z.

Otra manera mas conveniente de estimar f(z) o F(z), es mediante férmulas
aproximadas. La funcion de densidad f(z) se aproxima, como:



C,+ Cw+ Cow”

- - 3 (1.24)
l+dw+d,w +dw

zI= W

Donde

Co=2.515517

C, =0.802853

C, =0.010328

d, = 1.432788

d, = 0.189269

ds= 0.001308

1
w = ‘“[——ZJ (1.25)
\[ (1- P))

donde:

1
P()=1-— (1.26)

Para calcular los gastos maximos de disefio con esta distribucion, se utiliza la
siguiente expresion:

Ocalc = 0 + 55 (1.27)
donde: @ y s son respectivamente la media y desviacion estandar de la
muestra.

L7 Distribucion Log-Normal.

En esta funcion los logaritmos naturales de la variable aleatoria se
distribuyen normalmente. La funcion de densidad de probabilidad es:

%l[ln;_a) (1.28)

donde a y B son los parametros de la distribucidn. Los valores de o« y § son
respectivamente la media y la desviacion estandar de los logaritmos de |a
variable aleatoria.

1
f(X):J‘z—;;’ge

Esta funcidn no necesariamente es simétrica. Los valores de o y B se
estiman a partir de n observaciones x;, i=1, 2, 3, ...n, como :



n
l .
g = Y ) (1.29)
) n
i=1
1
2\ 3
7l (lnx; - )" |2
ED) {(-—’—n—)—] {1.30)
i=1]
La funcion de distribuciéon de probabilidad es:
l(lnx—a)
x 1 1 75 A
= — 3
F(x) jo Tk dx (1.31)

Los valores de la funcién de distribucion de probabilidad, se obtienen usando
la misma variable estandarizada, que se define para este como:

Inx- ¢

p

(1.32)

zZ=

Por o que para calcular los gastos maximos de disefo se utiliza la siguiente
expresion:

Ocale = Q_ + 3z (1.33)

donde. O y s son respectivamente la media y desviacién estandar de los
logaritmos de la muestra.

1.8 Distribuciéon Gamma de dos parametros.

LLa funcion de distribucion de probabilidad es:

x Jcﬂ—le(——iEj

SRS Y 1.34)
0 ofr(p) (

F(x)= |

La funcién de densidad de probabilidad gamma de dos parametros se define
como:
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o 7) -
)y ——F75 -
YT Pr{p)

donde o y B son los parametros de escala y forma de la funcion y T'(B) es la
funcion Gamma.

Los parametros o y 3 se evaldan por el criterio de momentos a partir de las
siguientes ecuaciones:

@ = 5; (1.36)
g = [392 (1.37)

donde xy s son la media y desviacion estandar de los datos.
Para obtener los eventos de disefio para diferentes periodos de retorno la
distribucion Gamma puede ser obtenida en forma aproximada utilizando la

variable estandarizada z de la distribucién Normal a través de la siguiente
ecuacion de aproximacion:

1 R
Ocale. = (a)(ﬁ)[l o5t \/%} (1.38)

1.9 Distribucion Pearson tipo lll. (Gamma con tres parametros)

La funcidén de densidad de probabilidad de la distribucion Pearson tipo Il se
define como:

) Fx) = arl(ﬂ)(x-axo)ﬂple_(x_“xo) (1.39)

donde: o, B y X son los parametros de escala, de forma y de ubicacion
respectivamente.
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Los parametros a, B y Xo se estiman a través del criterio de momentos con las
siguientes ecuaciones:

& = % (1.40)
4

B = e (1.41)

xo = £-ap (1.42)

donde, X, s y g son la media, la desviacion estandar y el coeficiente de
asimetria respectivamente de la muestra.

Para determinar los eventos de disefio para cualquier periodo de retorno la
distribucion Pearson tipo Il puede ser evaluada a través de una
aproximacién con la variable estandarizada z de la distribucion normal,
utilizando la siguiente ecuacion:

3
Qcale. = (a)(ﬂ){l— ;;E+ z\/—g—l_ﬁ} + xg (1.43)

.10 Método del error cuadratico minimo.

Consiste en calcular, para cada funcion de distribucidn, el error cuadratico
como: '

1
2

E=1Y (Qci- me)z_"} (1.44)
i=1

Donde, Qci es el i-ésimo dato calculado con la distribuciéon de probabilidad,
Qmi es i-ésimo dato del registro hidrométrico en cuestiéon y E es el error
cuadratico minimo.

La funcidn de probabilidad de ‘mayor ajuste al registro hidrométrico sera
entonces aquella que cumpla un valor de E cercano a cero.
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.11

Procedimiento de calculo para correlacionar una muestra a una
distribucion de probabilidad.

Obtener los valores de la muestra.
Ordenar los gastos de la muestra de mayor a menor (Ya que el

objetivo es determinar gastos maximos).

Calcular el periodo de retorno para cada afio de registro, a través de la
ecuacion’

r-ntl (145)
m

donde

n, numero de anos del registro
m, numero de orden que se asigna a la muestra
T, periodo de retorno.

4. Determinar la probabilidad de excedencia

1
P(x)= T (1.46)
(En algunos casos sera necesario determinar la probabilidad de no
excedencia)
5. Calcular el gésto maximo de acuerdo a la distribucion de probabilidad

elegida.
Determinar los errores al cuadrado, con base en las diferencias entre

gasto calculado y medido.

Finaimente, evaluar la sumatoria de errores al cuadrado.
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i Caracteristicas del programa.

La determinacién de los gastos maximos de disefio es una fase muy
importante ya que de esta informacion se inicia el disefilo de una obra
hidraulica.

El programa permite realizar un analisis de frecuencia de una muestra de
gastos maximos anuales para determinar con base en esta herramienta los
eventos de disefio asociados a la distribucion de probabilidad con mejor
ajuste.

El procedimiento de céiculo esta basado en la correlacion que se hace de la
muestra de un registro hidrométrico con las diferentes distribuciones de
probabilidad mas usadas en hidrologia.

El programa esta hecho en un ambiente Windows utilizando la herramienta
de calculo Office 2000 y especificamente con el editor de Visual Basic
Aplications (VBA).

Para que el programa funcione es necesario tener instalado Microsoft Office
version 97 como minimo.

El almacenamiento de datos se realiza a través de una ventana que se
despliega al momento de abrir el archivo en Excel denominado “Analisis de
Frecuencia.xls”.

Los datos de salida son almacenados en diferentes hojas de trabajo de
Excel.

Para poder correr el programa el usuario requiere introducir los datos de un
registro hidrométrico y éstos seran tomados automaticamente por las
diferentes hojas de trabajo.

El programa incluye 11 hojas de trabajo que permiten mostrar al. usuario los
resultados obtenidos del analisis de frecuencia y estas son:

1) Datos.

2) Distribucidn exponencial.

3) Distribucién Gamma de 2 parametros.
4) Distribucion Gumbel de 1 parametro.
5) Distribucion Gumbel de 2 parametros.
6) Distribucion Log - Normal.

7) Método de Nash.

8) Distribucion Normal.

9) Distribucion Pearson de 3 parametros.
10)Resumen de resultados.
11)Graficacion.

Todos los resultados obteniddos pueden desplegarse en pantalla y ser
enviados directamente a la impresora como se acostumbra en el ambiente
Windows.

En el programa el usuario interactla a través de una serie de ventanas que
permiten hacer sencillo el uso del paquete.

La ventana principal (Fig. 11.1), esta provista de tres botones de comando, el
primero para abrir {a ventana de datos (Fig. 11.2), el segungo para desplegar
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el menu principal de calcuio (Fig. 11.3) y el tercero para calcular otro analisis

de frecuancia.
Al activar la ventana de “Entrada de datos” se despliegan tres botones de

comando con dos etiquetas de texto, cada uno con las siguientes funciones
(Tabla 11.1):

| Ao Sirve para incluir los afios del registro.
Gasto (m’/s) Sirve para incluir los gastos del registro.
E! programa entiende que se ha terminado de
O.K. vaciar el registro hidromeétrico.

Iindica que se vacie la informacion de las cajas

Continuar de texto a  la base datos del programa.

Cancelar. | Se sale de la ventana de captura.

(Tabla 11.1) Funciones de los botones de comando en la ventana de entrada
de datos

mumroscﬂlﬁau:el clasesladisticos =
S Fe o g e w Jorks o W B e i
WRARO . o alel

Introduzca sus datos de gastos anuales 3

.. Envadndabates |

’ !llemrPr‘u_mﬁxat .

gy //ﬁ’ﬁ%ﬁﬁfﬁfyﬁﬂ
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Terminando el proceso de alimentacion de datos se activa el botdén de Menu
Principal y se despliega la segunda ventana.

Esta forma incluye once botones de comando: ocho -corresponden a las
distribuciones de probabilidad, uno al cuadro resumen, uno a la graficacion y
uno a la salida del programa. A

Este programa de automatizacion tiene las siguientes ventajas y limitaciones:

1.
2.

3.

Se consideran registros con longitudes minimas de diez afos.

La longitud maxima de registro esta sujeta al numero de renglones
maximo que tiene Excel (65536).

Los resultados negativos en el gasto calculado por no tener significado
fisico haran cero.

El metodo para encontrar la raiz en la funcion de la distribucidon
Gumbel de dos pobiaciones es el de Newton Raphson.

El programa solo calcula los eventos de disefio para periodos de
retorno de 2, 5, 10, 20, 50, 100, 500, 1000, 5000 y 10000 aros.
Cualquier otro valor diferente a estos se tendra que realizar por
separado.

El programa permite realizar el analisis de frecuencia para cualquier
numero de estaciones, ya que esta provisto de una instruccién que
permite limpiar las hojas de trabajo de Excel y solicitar nueva.
informacion.
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]| Ejemplo de aplicacion.

La region hidrolégica nimero 10 que aparece en la Fig. 1.4, se encuentra
ubicada al norte de la Republica Mexicana y cuenta con 21 estaciones
hidrométricas, las cuales estan localizadas en las cuencas de los rios: El
Fuerte, Sinaloa, Culiacan, San Lorenzo, Elota y Piaxtla, que se ubican en los

estados de Chihuahua y Sinaloa.

La Fig. 1.5,
region.

Fig. I1.4

muestra {a localizacion de las estaciones hidrométricas en esta

Regiones hidroldgicas en México.
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La tabla Ili.1 presenta los nombres, ubicacion, areas y periodo de registro de
las estaciones en cuestion.

AnRos de

Nombre Ubicacion Area Periodo de
estacion Estado (Km?) registro. registro.
Acatitan Sinaloa 1884 26 1955-1980
Badiraguato Sinaloa 1019 22 1959-1981
Chinipas Chihuahua 5098 15 1966-1980
Choix Sinaloa 1403 25 1956-1980
Guatenipa Sinaloa 8252 16 1965-1980
Huites Sinaloa 26020 39 1942-1980
Ixpalino Sinaloa 6166 28 1953-1980
Jaina Sinaloa 8179 39 1942-1980
La Huerta Sinaloa 6149 12 1969-1980
Los Molinos Sinaioa 3763 10 1961-1970
Naranjo Sinaloa 2064 42 1939-1980
Palo Duice Chihuahua 6323 23 1958-1980
Piaxtla Sinaloa 5307 16 1958-1973
San Fco. Sinaloa 17531 32 1942-1973
San Ignacio Chihuahua 12166 14 1967-1980
Santa Cruz Sinaloa 8919 37 1944-1980
Tamazula Sinaloa 2241 18 1963-1980 -
Tecusiapa Sinaloa 3763 15 1959-1973
Toahayana Sinaloa 5281 23 1958-1980
Urique Il Chihuahua 4000 13 1968-1980
Zopilote Sinaloa 666 42 1939-1980

Tabla l1l.1 Caracteristicas de las estaciones hidrométricas en i1a regién 10

La informacion contenida en los registros hidrométricos es de gastos
maximos anuales.

En este caso, se considerd a la estacion Badiraguato como-un ejemplo de
aplicacién para el anélisis de frecuencia, ubicada en el estado de Sinaloa con
una superficie de 1018 Km? y 22 afios de registro que van de 1959 a 1981.

Su registro hidrométrico se muestra en la tabla 11i.2.

Por lo tanto las interrogantes son:

a) ¢Cual es la distribucién de probabilidad que mejor se ajusta al registro
hidromeétrico de la estacion Badireguato con base en el criterio de los
minimos cuadrados”?

b) ¢Cuales son los eventos de diserio para periodos de retorno de 2, 5,
10, 20, 50, 100, 500, 1000, 5000 y 10000 afios, considerando el mejor

ajuste?
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c) ¢Cuadl es el hidrograma de disefio que se tiene para un gasto maximo
asociado a un periodo de retorno de 100 afnos?. Considere una
longitud del rio de 10000 m con una pendiente media del cauce de

0.002 m/m. :
fid. |- Gasto (mss) -
1959 361
1960) 435
1961 276
1962] 4220
1963 420
1964 236
1965 213
1966 922
196 480
1968 435
1969 6
1970} 250
1971 435
1972 470)
1973 585
1974 600
1975 2904
1976 320
1977 250)
1978 245)
1979 890
1980 434)
1981 516

Tabla lll.2 Registro hidrométrico de la estacién Badiraguato.
Solucioén

a) Para dar solucion a este inciso, se utilizara el programa de
automatizacion de ajuste a las distribuciones de probabilidad
explicadas en el tema |

El procedimiento es el siguiente:

1. Se abre el programa Excel, version 1897 o 2000.
2. Se abre el archivo liamado “Analisis de frecuencia”, del disco “A”.
3. El programa pregunta si se habilitan o no los macros, se contesta que
Si.
4. Aparece la ventana principal del programa. (Fig. 11.1)
|
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9.

Se salva con el mismo nombre pero en el disco duro de la
computadora. Para efectos de rapidez en el célculo.

Se introducen los datos del registro de la estacion hidrométrica
Badiraguato. Este paso se lleva a cabo haciendo un click en el boton
de comando llamado “Entrada de Datos” que despliega la segunda
ventana (Fig. I1.2)

Se alimenta el programa introduciendo cada uno de los anos como su
correpondiente gasto, cuidando de hacer click en el boton de comando
“Continuar” para ingresar el nuevo afio y gasto de la estacion, al
finalizar el registro, se hara un click en el botén de comando |lamado
“0.K.”.

Se regresa a la pantalla principal del programa (Fig. I11.1) y se observa
que el archivo de datos este correctamente escrito, en su defecto, se
puede corregir directamente en la hoja de trabajo de Excel.

Se hace un click en el botdon de comando “Menu Principal’.

10. Se despliega la ventana de la Fig. 1I.3.
11.8e hace click en todos y cada uno de los botones de comando

correspondientes a las distribuciones de probabilidad. En este punto
se tendra especial atencion en observar que el proceso de caiculo de
una distribuciéon de probabilidad debera finalizarse, antes de iniciar
otro calculo con alguna otra distribucion. Este punto es facil
establecerlo, ya que en el angulo inferior izquierdo aparecera la
palabra “ready”, cuando el programa ha finalizado su calculo.

12.Posteriormente se puede hacer click en el botdn “Resumen” y

“Grafica resumen”, donde aparecera informacion de la distribucién
de probabilidad de mejor ajuste, de acuerdo con el criterio de los-
minimos cuadrados.

13.Finalmente, se podra abrir las hojas de trabajo y observar los

resultados obtenidos de la muestra.

14, Salvar con otro nombre, el archivo que se genero.

Los resultados correspondientes a la estacion Badiraguato se presentan al
final del trabajo, y de acuerdo a la informacién obtenida del cuadro resumen
la mejor distribucién para esta estacion fue “Gumbel de dos poblaciones”
con una sumatoria de errores de 1885.19 unidades.

b)

La solucidon a este inciso depende de la informacién obtenida en el
inciso a), por lo que basta con abrir exclusivamente 1a hoja de trabajo
“Gumbel de dos poblaciones” de! archivo que se generé y obtener
los eventos de disefio para los periodos de retorno solicitado, tal como
aparece en la tabla I11.3
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Tabla 1.3 Resultados obtemdos de la estacion Badwaguato para d|ferenles periodos de

retorno (Dist. Gumbel de 2 poblaciones)

c) Para dar respuesta a este inciso, se utilizara e! criterio del Hidrograma
Adimensional de la Soil Conservation Service (SCS), para darie forma
al hidrograma de disefio para un periodo de retorno de 100 afos.

El valor del tiempo pico se determinard con base en las siguientes
ecuaciones:

Ip = 05dg + 061,
0.77
70 = 0.000325 0385

Donde:
tc, tiempo de concentracion en horas
L. longitud del cauce principal en metros.
S, pendiente del cauce principal en m/m.
De, duracion en exceso en horas.
Tp, tiempo pico en horas.

Sustituyendo valores en las ecuaciones anteriores, se tiene:

tc=4.275h
de=4.135h
tp = 4.625 h,
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Sustituyendo el valor de tp y Qp = 5092.84 m3/s (T = 100 anos), en la tabla
adimensional de la SCS, se tiene: (Tabla 111.3).

Hidrograma Hidrograma de
adimensional disefo
titp Q/Qp | t(h) |Q(m’s)
0.0 0.000; 0.00 0.00

0.1 0.015 0.46 76.39
0.2 0.075 0.93 381.96
0.3 0.160 1.39] 814.85
0.4 0.280 1.85 1426.00
0.5 0.430 2.31] 2189.92
0.6 0.600 2.78 3055.70
0.8 0.890 3.700 4532.63
1.0 1.000 4.63 5092.84
1.2 0.920 5.55 4685.41

14 0.750 6.48) 3819.63
1.6 0.560 7.40) 2851.99|
1.8 0.420 8.33 2138.99|
2.0 0.320 9.25 1629.71
2.2 0.240 10.18] 12222
24 0.180 11.10,  916.71
26 0.130 12.03|  662.07
28 0.098 12.95 499.10
3.0 0.075 13.88  381.96
35 0.036 16.19,  183.34
4.0 0.018 18.50|  91.67
4.5 0.009,  20.81 45.84
5.0 0.004 23.13 20.37
Tabla I11.3 Hidrograma adimensional de la Soil Conservation Service e
Hidrograma de Disefio para T = 100 afios.

Su representacion grafica se encuentra al final del trabajo.
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Distribucién Gamma de 2 parametros

3 Gasto Gasto ord. No. Orden T F{Q) w z Q calc. Error » 2
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1960 435 e 922 2 12 0.9166667 2.229308 1.3832 1694,397 596597
1961 276 - . 890 3 8 0.875 2.039334 1.1504 1334164 197281.86
1962 4220 . 600 4 6 0.8333333 1.893018 0.9673 1089.778 239882.69
1963 420 _ -+ 585 5 4.8 07916667 1.771223 0.8120 907.4685 103985.94
1964 236 . . j'i;_51q 6 4 0.75 1.665109 06742 -763.7879 61398.821
1965 213 L - T480 7 3.428571 0.7083333 1.569805  0.5481. 646.4478 27704.857
1966 922 - X ' 8 3 06666667 1.482304 0.4303 '548.2295 6119.8526
1967 480 - 4 9 2666667 0.625 1400592  0.3182 ° 464,5487 873.12662
1968 435 o 10 2.4 05833333 1.32323 0.2100 : 392.326 1821.074
1969 64 - 11 2.181818 0.5416667 1.249127 0.1044 ~329.4049- 11150.333
1970 250 - 12 2 05 117741 0.0000 274.2286 25526.887
1971 435. . 13 1.846154 0.4583333 1.107343  -0.1043 2256493 37772.202
1972 470 . 7 381, 14 1.714286 0.4166667 1.038264 -0.2095 182.8102 31751.596
1973 585 . R 320 15 16 0.375 0.96954 -0.3168 145.0724 30599.657
1974 600 - . 290 16 1.5 0.3333333 0.900517 -0.4277 111.9678 31695.467
1975 290 .. - 276 17 1.411765 0.2916667 0.83047 -0.5436 8317158 37182.798
1976 320 . " 250 18 1.333333 0.25 0.758528 -0.6669 58.4806 36676.234
1977 250 . - . 250 19 1.263158 0.2083333 0.683542 -0.8004  37.8593 45003.677
1978 245 -+ 245 20 1.2 01666667 0.603857 -0.9491 21.36641 50011.982
1979 890 | 236 21 1.142857 0.125 0516781 -1.1208 . 9.278124 51402.809
1980 434 - .. 213 22 1.090909 0.0833333 041716 -1.3319 2.065091 44493.536
1981 516 ..o 64 23 1.043478 0.0416667 0.291752 -1.6262 0.001697 4095.7828

MEDIA DE &: 580.304

DESV. EST. 818.554 i EVQNTOS Dﬁg‘seﬁo :7:;11.::7;:‘ Ry

ALFA: 1154.618 o U DISTRIBUCION GAMMA 2P - . Bl
BETA: “fiafos) | oF@) o W - oz | -Qm3dls) -
SUMA DE ERROR 200 . 0.50 1.18} Dool | 274.23

500l . " 0.80] - 1.79 0.34 8940.31

10091 . . 080 2157 1.28 1830.27
20001 . 098 245 1,68 21711.32
a0.00] . 0.88 2.80 20681 30R2.24
10000} .. . 0.98 3.03 233 381263
506.00] .. . ..1.60 3.53 288 8828 40
1000.00] . .- . 1.00 372 3.09 6452 87
500000f .. 1.00 4143 3.54] B488.19
X " 1.00 4261  a72| 937088




1959

1960
1961
1962
1963
1964
1965
1966
1967
1968
1969
1970
1971
1972
1973
1974
1975
1976
1977
1978
1979
1980
1981

361

435
276
4220
420 -
236,

213
922
480

435.

64
250

435:7 -
470:

585"
600° - -

200

250

245

890

434’
516'

MEDIA DE Q:
DESV. EST.

ALFA

BETA

SUMA DE ERROR

3207

Distribucion Gumbel

Gqﬂoom.

L. 174220

822
890
600
585
516
480
470
435
435
435
434
2381
.- 320
290
276
250

250

245

236

213

64

580.304
818.554
638.472
211.778

e e,
i A

No. Orden

-
O oo~-IDB;nbswWwN-

-t ok b b e b ek = b
W~ hAWN =

20
21
22
23

24

12

8

6

4.8

4
3.4285714
3
2.6666667
T 24
2.1818182
2
1.8461538
1.7142857
16

1.5
1.4117647
1.3333333
1.2631579
1.2
1.1428571
1.0909091
1.0434783

Xi

-3.156849494 °°
-2.441716399
-2.013418678

-1.701983355
-1.454081455
-1.245899324

-1.064673327 -

-0.902720456
-0.755014863

-0.6180462
-0.489219929

-0.366512921 -
-0.248258101 .
-0.132995836 :
-0.019356889
0.094047828 -/
0.208755483 :

0.32663426

0.45019365-

0.583198081
0.732099368
0.910235093
1.156269006

Q calc.
2221.337654
1770.745381
1497.289389
1298.446726
1140.168378
- 1007.24997
891.5422924
788.1399803-
693.8341129
606.3834925
5241315584
445.7866012
370,2842406
296.6925415
224.1372847:
: 151.731578

.78.49398157.

13.23171331
' D

0
0
0
0

TG T 60

4651 87

564870

6092, 204

Emror ~ 2
3970703.225
720368.722
368800.4022
487827.8432
308211.9278
241326.533
169367.0584
101213.0343
66995.09798
29372.30148
7944.434711
138.9239678
2471.656737
4135.449213
9189.66019
19118.15653
39008.62732
60894 58732
62500
60025
55696
45369
4096

LT

e



Distribucion Gumbel de dos poblaciones.

Gasto ' .  Gastoord. No.Orden T F(Q) F1{Q} F2(Q) F(Q) calc. Q calc. Error A 2
361 4220 1 24 09583333 1 0.8077901 -0.000t+18 ' .  3322.685132 805173.9722
1960 435 922 2 12 0.9166667 1 0.6163889 -6.04E-05 2326767312 1973371.202
1961 276 890 3 8 0.875 0.999999 0.4248949 -2.38E-05 . 1632.730021 551647.8838
1962 4220 600 4 6 08333333 0.9989741 02330149 -0 000924 985.6780608 148747 5665
1963 420 585 5 4.8 07916667 0.970366 0.1511333 -0.000368 .  669.0193819 7059.256533
1964 236 . 518 6 4 0.75 0.9243814 0.1307108 -0.000304 ; ~ 578.9451455 3962.091342
1965 213 480 7 3.428571 0.7083333 0.8753056 0.1201584 -0.000375 ..  520.6172493 2461.87143
1966 922 470 8 3 0.6666667 0.8263291 0.113206 0.0003617 " '~ . 4958610836 668.795644
1967 480 435 9 2666667 0.625 0.7752652 0 1077974 -0.000103"". - .. 468.8180973 1143.663702
1968 435 435 10 2.4 05833333 0.7243782 0103473 -0.000134 * - 446654249 1358215196
1969 64 435 11 2.181818 0.5416667 06733606 0.0998181 -7.71E-05: -'.  427.5147375 56.02915535
1970 250 434 12 2 0.5 0.6213347 0.0965688 -0.000694 - 410.1631562 568.1951247
1971 435 420 13 1.846154 0.4583333 0.5705558 0.0937274 -0.000186." . 394.7137261 639.3956481
1972 470 - 361 14 1.714286 0.4166667 0.5204351 0.0911544 0.0009434 380.4889867 379.8206033
1973 585 . 320 15 16 0.375 0.4676789 0.0886258 2.013E-05 . .366.2800626 2141.844197
1974 600 - 290 16 1.5 0.3333333 0.4161696 0.086281 0.0001706 . .  352.8894855 3955.08739
1975 290 276 17 1.411765 0.2916667 0.3641653 0.0839911 -1.84E-05. - .: :339.6029198 4045.331402
1976 320 .. 250 18 1.333333 0.25 0.3116693 0.0817128 -0.000549°" - : - 326.1670263° 5801.41589
1977 250 250 19 1.263158 0.2083333 0.2610725 0.0795009 0.0004963:: : ~~ .312.9061214. 3957 180106
1978 245 245 20 1.2 0.1666667 0.208451 0.0771199 -3.64E-05 208.3702855 2849.348122
1979 890 236 21 1.142857 0.125 0.1562345 0.0745762 -0.000197 . 282.5545026 2167.330094
1980 434 213 22 1.090909 0.0833333 0.1033278 0.0716144 -0.000859. 263.7045214 2570.948492
1981 516 64 23 1.043478 0.0416667 0.051184 0.0677591 -0.000856 238.4275924 30424.98499
Promedio Desv, est. Alfa Beta
Pab. ciclénica 5 1443.4 1560.1115 0.0008218 1443.3995
Pob. No ciclonica 18 340.5556 120.18722 0.0106671 340.5494
P inicial 0.8 sUMA DE E SABBEARY. A i : EVENTOSDEDISEND & 70 0. esniol
P ajustada 0.782608696 o - DIST. DOBLEGUMBEL . N N
T(afios) | . F{Q} F{Q} F2ia) | F{Qeale. . Qtale, mdis).
2 47 860 - | 0.6821334678 | 0.08B568D35 4.GDe6a04268 L 41318
& e Q.80 0.978307866 | 0.158180735 +0.000730742 1., 'G9BAs
10 . 0.80 0.9099889685 | 0.638316086 |. 4.800361962 C 202684
w0 085 1 0.7666517566- A.00094527 | o 3856.18
c. RO Lt p8e 1 . 9.907536856 - <0 0De1o0748 o A2E218
Coofep b 088 . 4 - Tl o BS1384637| . . D.ogosessze. Il .. 60D2.E4
B00T 100 pL 1 -1 09872378861 - 0800774361 . 874278
1000 17400 410893810632 - 4000388883 . 76B8.88 o |
g06a - 1.60 1 0.9961643392 0800634046 - |4 B21G.R
10000, 100 1 0.99044335 0,600673654 o emagq




Distribucion Log-Normal

Gasto  Gastoord. No. Orden T F(Q) w z LnQ G calc. Error » 2
361 4220 1 24 0.9583333 2521132 1732022 8.34759 .1485.8572 2204801
435 922 2 12 0.9166667 2229308  1.3832 6826545 1143.9521 1304055
276 890 3 8 0.875 2.039334 11504 6.791221-960.75544 9172955
4220 600 4 6 0.8333333 1.893018  0.9673  6.39693 837.54348 694794.7
420 585 5 48 07916667 1.771223  0.8120 6.371612 74547463 548302.7
236 516 6 4 0.75 1.665109  0.6742 6.246107 '672.28678 443938.1
213 480 7 3.428571 0.7083333 1.569805  0.5481 6.173786 611.66541. 365620.3
922 470 8 3 0.6666667 *1.482304 0.4303 6.152733 559.94513 3046434
480 435 9 2.666667 0.625 1400592  0.3182 6.075346.514.81376 255847.6
435 435 10 2.4 05833333 132323  0.2100 6.075346 .474.71931 215964
64 435 11 2.181818 0.5416667 1.249127  0.1044 6.075346-438.56757 182814
250 © 434 12 2 05 117741  0.0000 6.073045405.55465 154885.3
435 . 420 13 1.846154 0.4583333 1.107343  -0.1043 6.040255 375.06766 131093
470 - - 38t 14 1.714286 04166667 1038264 -0.2095 5.888878 '346.62233 110637.6
585 . ... 320 15 1.6 0.375 096954 -0.3168 5.768321 -319.82114 92915.93
600" - 290 16 1.5 0.3333333 0.900517  -0.4277 5.669881:294.32304 77463.72
290 .- 276 17 1.411765 0.2916667 0.83047 -0.5436 5.620401:269.81869 63917.29
320- : 250 18 1.333333 0.25 0758528 -0.6669 5.521461:246.00842 5198693
250 - 7 250 19 1.263158 0.2083333 0.683542  -0.8004 5521461 .222.56247. 4143768
245 245 20 1.2 0.1666667 0.603857 -0.9491 5501258 199.09358 32074.5
890 " 236 21 1.142857 0.125 0516781  -1.1208 5.463832.175.04014. 23728.36
434 . - - - 213- ... 22 1.090909 0.0833333 0.41716 -1.3319 5361292 149.42087 16236.08
516 64 23 1.043478 0.0416667 0291752 -1.6262 4.158883 -119.83818 9377.633
MEDIA DE LnQ: 6.005
_DESV. EST. DE LnQ _EVENTOSDESENO © "' "
- SUMA DE ERROR - ISTRIBUCION LOGRORMAL - - .. 7
Fl@y i W ] g U B i)
0,801 - 18] 000l . 408 58
2 N 4 R AT
080l . Z25[ - 4280 - 1080.13
- - 9.88) . A5 1.88] 0 438221
098 2801 :208] 7189174
" = 303) 0 1 i233]5 232087
- - 3831 2B8[ 5 3508 49
S adal - 4114.08
o A43) 73 64] 7 B7R3 62
4291 v o BSQO.Z‘I‘JI




Método de Nash

. Gasto ord. No. Orden T Xi XiQi Xir2 Q calc. . T
361 4220 1 24| -3.15685| -13321.9| 9.965699! 1952.068| 5143516
1960 435 922 2 12| -2.44172| -2251.26| 5961979| 1578.87) 431478.8
1961 276 .890 3 8] -2.01342] -1791.94| 4.053855| 1355.36| 216560.1
1862 4220 . 600 4 6| -1.70198| -1021.19| 2.896747| 1192.835| 3514538
1963 420 585 5 4.8( -1.45408) -850.638] 2.114353) 1063.466| 2289297
1964 238 516 6 4] -1.2458| -642.884| 1.552265| 954 8247 192567 1
1965 213 480 71 3.428571| -1.06467| -511.043( 1.133529; 860.2506| 1445905
1966 922| .. 470 8 3| -0.90272| -424.279) 0.814904| 775.7343| 93473 .48
1967 480| .-~ - 435 al 2. 686667 -0.75501| -328.431( 0.570047( 698.6531] 69512.96
1968 435]- | .. . 435 10 2.4] -0.61805 -268.85| 0.381981] . 627.175] 36931.24
1969 64 - -435 11| 2.181818] -0.48922| -212.811| 0.239336| 559.9461| 15611.53
1970 250 - 434 12 2] -0.36651| -159.067| 0.134332| 495.9106] 3832.919
1971 435 420 13| 1.846154| -0.24826| -104.268] 0.061632| 434.1984| 201 5958
1972 470 361 14] 1.714286 -0.133] -48.0115| 0.017688} 374.048| 170.2503
1973 585 -+ 320 15 16| -0.01936 -6.1942| 0.000375| 314.7447| 27.61821
1974 600 . 290 16 1.5) 0.094048] 27.27387} 0.008845| 255.5636]| 1185 864
1975 290 276 17| 1.411765| 0.208755| 57.61651| 0.043579| 195.7026] 644767
1876 320 250 18| 1.333333]| 0.3266341 81.65856{ 0.10668| 134.1867) 13412.71
1977 250 - . 250 19| 1.263158| 0.450194| 112.5484, 0.202674| 69.70637| 32505.79
1978 2451 . o245 20 1.2| 0.583198| 142.8835] 0.34012] 0.29705( 5987952
1979 890§:- -~ 1o 236 211 1.142857| 0.732099| 172.7755{ 0.535969 0 55696
1980 434 - < 213 22| 1.090909 0.910235] 193.8801| 0.828528 0 4536¢
1981 516 64 23| 1.043478| 1.156269| 74.00122| 1.336958 0 4096
Promedio de Q: 580.304
Promedio de X: -0.528 'VENTOS DE DISEN
Suma XiQi: -21080.139 METODO DE NASH
uma Xinz: 33.302 Tt TS
c= -521.857 e 24 495.9108
a= 304643 1By 1087398
Suma de errores 2“62‘3:4?2 310§ 1479.014
- 2041854 661
<. .60 2340,848
200 [ 2705264,
0 B00Y. 3547.259
U 10001 3909 244
. 50008 474935
10000 5111.099




A
1959
1980
1961
1962
1963
1964
1965
1966
1967
1968
1969
1970
1971
1972
1973
1974
1975
1976
1977
1978
1979
1980
1981

Gasto
361
435
276
4220
420
236
213
922
480

435 -
647 . .
250.° -
43577
470 7
585 - .
600 - -
290

320. -

250 -

245
890
434
516

MEDIA DE Q:
DESV. EST.
SUMA DE ERROR

Distribucion Normal

Gasto ord.
4220
922
800
600
585
516
_480.
470°
435
435
435
- 434
o420
381
=1 320
1280
276
260
250
245
236
213
. 64

580.304
818 554

No. Orden

-
QW O~ bkwWhN-2

[ G N Y
O oo~ WN-=

20
21
22
23

T
24

12

8

6

4.8

4
3.428571
3
2.666667
24
2.181818
2
1.846154
1.714286
16

15
1.411765
1.333333
1.263158
1.2
1.142857
1.090909
1.043478

F(Q) w z Q calc. Error » 2
0.9583333 2521132 1.732022 1998.057 4937029
0.9166667 2.229308 1.3832 1712.53 624938.1

0.875 2.039334 1.1504 1521.972 399389
0.8333333 1.893018 0.9673 1372117 596164.3
0.7916667 1.771223  0.8120 1244.966 4355554

0.75 1.665109 06742 1132137 3796244
0.7083333 1.569805 0.5481 1'028.955 301352
0.6666667 1.482304  0.4303 .932.4924 2138992

0.625 1.400592  0.3182 840.7386. 164623.8
0.5833333 1.32323 0.2100 752:2081 100621
0.5416667 1.249127  0.1044 665.7214 5323234

05 117741 0.0000. -580.2735 21395.94
0.4583333 1.107343  -0.1043 404:9447 5616.714
0.4166667 1.038264  -0.2095 408.8283 2287.542

0.375 0.96954 -0.3168 320.9612 0.923984
0.3333333 0.900517  -0.4277 7230.2444: 3570.737
0.2916667 0.83047 -0.5436 .135.3306 19787.88

0.25 0.758528 -0.6669 34 44988 4646185
0.2083333 0.683542  -0.8004 .0 62500
0.1666667 0.803857  -0.9491 0 60025

0.125 0516781  -1.1208 0 55696
0.0833333 0.41716  -1.3319 .0 45369
0.0416667 0.281752 -1.6262 0 4096 -

" EVENTOS DE DISENG o
: : DISTRIBUCION NORMAL : -
. Tiahos} :§. F) w1 oz ,a{mus;q‘
200{- 0500 - 138) .. Q.00 58027

U506 - 080l - 1781 084} - 1269.06
- 1000 - 080] . 2151 - 1.28) 162944
o 20008 085} . 245] . .. 165 1925.98
oo 5000 0 00981 0 - 2801 -2051. 226175
L 100.061 . D89, 303 - 233F 2484.88
o 500008 - .00 o 3531 2881 293650
U3000.001 0 1001 0 3721 - & 30917 .3110.05
RO0O00 - 100 438 - 3541 347817
0000004 . - 400 = -~ 4201 - 3721362459




. . Gastoord.

361, ° 4220

435 . .. 922

276 - 890

4220 600

420 585

236 518

213 480

922 470

480 435

435 435

64 435
250 434

4357 . 420

470 . : U361

585 T .320

600 290

290 276

320 250

250 250

245 245

890 236

434 213

516 84"

MEDIA DE Q: 580.304
DESV, EST. 818.554
ASIMETRIA "4.343
BETA: 0.212
GAMMA: 1777.579
Xo: %9&330

SUMA DE ERROR

Distribucion Gamma de 3 parametros
(Pearson Tipo Il

No, Orden

D0 ~NOWL s WN =

PN R) = = ad b
WN=_20DOO~NO0hbwN-=20O

T
24
12
8
6
4.3
4
3.428571
3
2.666667
2.4
2.181818
2
1.846154
1.7142886
16
1.5
1.411765
1.333333
1.263158
1.2
1.142857
1.090909
1.043478

F(Q) w z Q calc. Error ~ 2
0.9583333 2.521132 1.732022 --595.9295 13133887
0.9166667 2.229308 1.3832 592.7341 108416.1

0.875 2.039334 1.1504 590.6111 89633.69
08333333 1.893018 0.9673 588.9471 - 1221667
0.7916667 1.771223 0.8120 587.5389 6.446137

0.75 1.665109 0.6742 586.2922. 4940997
0.7083333 1.569805 0.5481 585.1545 11057.47
0.6666667 1.482304 0.4303 584.0928 13017 1¢

0.625 1.400592 0.3182 583.0849 21929.1%
05833333  1.32323 0.2100 582.1141 21642.5¢
0.5416667 1.249127 0.1044 581.1673 21364.87

0.5 117741 0.0000 580.2333 21384.1¢
04583333 1.107343 -0.1043 579.3023 25377.21
0.4166667 1.038264 -0.2085 578:3641- 47247.17

0.375 0.96954 -0.3168 6577.4086. 66259 1"
0.3333333 0.900517  -0.4277 576:4237- 82038.5
0.2916667 0.83047 -0.5436 575.3951, B9637 4.

0.25 0.758528 -0.6669 5743039 10517
0.2083333 0.683542 -0.8004 573.1236 104408
0.1666667 0.603857 -0.9491 571.8132 106806

0.125 0.516781 -1.1208 570.3029 111758
0.0833333 0.41716 -1.3319 568.4523 146
0.0416667 0.291752 -1.6262 565.8828 86..

7.7 EVENTOS DEIMSENO . -~ .- :

. {7 {mdis)

500}

T2.00) , " 580.2

- 5.004 0801 1.79 _0B4) ¢ 5BE
10681 . 0.80 218 1.281 - 5918
20,001 . 9.95 245 1.85¢. 5951
80.001 " 098 2.80 2.05) - 598 ¢
100.604 . - 0.99 3.63 2331 -6 4
500.00{."". 1.00 3.53 - 288 . 606.
A0 00 1.00 3.72F 3091 .BDRS

_ 500000} 100 413 - 354 612
- 100060042 11,00} 4281 3721 614




Resumen de errores al cuadrad

a

Distribuciéon

Mejor Distribucion: ) . 133519



Q (m3/s)

Gastos medidos y calculados.
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Q (m3i/s)

Hidrograma de disefio (T = 100 aios)
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TEMA TV

SISTEMAS DE ALCANTARILLADO PARA
AGUAS PLUVIALES

iVv.l DESCRIPCION Y APLICACION DE DATOS PLUVIOMETRICOS Y
PLUV IOGRAF IC0OS

La funcidn de un sistema de alcantarillado para aguas pluvia
les es fa remocidn del agua de lluvia que se capta en calles
y Areas verdes para prevenir dafos e inundaciones. EI| inge-

niero sanitario se encuentra ante e! problema de elegir la
tormenta adecuada para poder disefar el sistema de alcantari
llado pluvial ya gque no es comin proyectar para la tormenta
miAs severa, considerdndose mids econdmico el aceptar los da-
flos v molestias que resulten de vez en cuando. Ademias el
probiema dé& proyecto se compiica por el hecho de que a medi-

da que una ciudad se edifica, las dreas impermeables se in—
crementan v el escurrimiento de fas lluvias futuras también
aumenta.

Para conocer la cantidad de agia-de lluvia se vtilizan los

pluvibémetros o los pluvidgrafos,

El pluviometro en su forma usual consiste en un recipiente
cilindrico de ladmina de aproximadamenle 20 cm de diametro y
de 60 ¢cm de altp. La tapa del cilindro es un embudo recep-
tor, el cual se comunica ton una probeta de seccidn 10 veces
menor que la de la tapa.

Esto permite medir la altura de lluvia en la probeta con una

- 196 -



aproximacion hasia décimos de milimetro, va que cada centi-
metro medido en ia probeta corresponde 3 un mifimeiro de al
tura de !luvia; para medirla se saca !'a probeta y se intro-
duce una regla graduada, con la cual se toma la lectura; ge
neralmente se aceostumbra hacer una lectura cada 24 horas
per to cual! sus datos no se pueden relacionar con el tiempo
de lluvia.

Por medio del pluvidgrafo se |leva un registro de altura de
lluvia contra tiempo. Los mas comunes son de forma cilin—
drica, y el embudo receptor estd |igado a un sistema de flo
tadores, que originan e movimiento de una aguja seobre un
papel registrador montado en un sisltlema de reloj. Como el
papel registrador Liene un cierto rango en cuanto a la alty
ra de registro, una vez que la aguja |llega al borde superior
automitlicamentle regresa al borde inferior y sigue registran-
do. La grafica trazada por un pluvidgrafo se tlama pluvio—
grama.

IV.2.1 tnitensidad de lluvia

La cantidad promedio de lluvia gque cae en una tormenta,

se mide &l dividir el volumen 1otal de lluvia precipilada
enire el tiempo de duracidn de la tormenta, pero No proporciona

la informacidn necesaria para proyectar Ln sistema de atcanta
rillado pluvial, para poder proyectar el sislema se requiere
la rapidez de la variacion de !a altura de lluvia con respec
to al tiempo que se le suele llamar intensidad de lluvia. En
general, la intensidad de una lluvia se refiere al valor me-
dic de la misma y corresponde a 'a retacion entre la aliura
total de precipitacion ocurrida v el Liempo de duracion de
la rormenta, es decir:

h
! o= =
1
en donde
| = intensidad de lluvia en rmm/hora
h = altura de lluvia (cm)
I = lLiempo de duraci1don de ta lluvia (min)
fv.2.72 Coeficientes de escurrimiento
No toda el agua que cae en una lluvia vscurre por la superf
cre. Primeramente en tos lugares donde hay vegetacion, es
detenida por las hojas, después 3¢ evapora de dacuerdo a la
tem peratura amtienle. Enseguida <se salura ¢l suelo v por



Ultimo escurrird por la superficie., A esta parte de la |lyu
via se le llama lluvia en exceso y represenia sblamente una
parte del total de liuvia que cae.

El coeficiente de escurrimiento es la relacion que hay en—
tre el volumen de agua que escurre por la superficie y el

volumen llovido, v se le representa por la letra "C".
c - Agua gue escurre
Agua llovida

Los principales factores que determinan el coeficiente de
escurrimiento son: la permeabil idad, evaporacién, vegeta-
cion y la distribucion no uniforme de la tluvia.

Existen formulas para determinar el coeficiente de escurrj
miento en funcidn del tiempo de duracidon de la tluvia, en-
tre las que se mencionan las siguientes:

a) Formula de Gregory C =0.175 9t

b) Férmu'la de McGee:
1

Superficies impermeables C = 8+ T
.. 1

Superficies permeables C = TETT
.. - 1

Superficies muy permeables C = 0T

Para fines practicos se le han asignado valores a C, puesto
que para alcantarillado, no es necesaria tanta precision co-
mo las que dan las formulas anteriores,

En la tabla V.1 se observan los valores de "C" para difereﬁ
tes superficies:
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TABLA V.1

Techos impermeables i iisenreessereeaas. 0.75 a 0.95
2. Pavimentos de asfalto en buen estado .... 0.85 a 0.90

3. Pavimentos empedrados o de adoquin juntea

dOS CON CEMENEO +vveeeertaersscsanasrsns. 0.75 a 0.85
4 Pavimentos de adogquin sin cemento ....... 0.50 a 0.70
5. Pavimentos de terraceria ...ceeeeeesesas. 0.25 a 0.60
6 Pavimentos de grava ..... e 0.15 a 0.30
7. Superficies sin pavimentar como patios de

ferrocarril y terrenos sin construir...., 0.10 a 0.30

8., Pargues, jardines y prados dependiendo de
su superficie, de su pendiente y caracte-
risticas del suelo ...iveenveeransennneas 0.05 a 0,25

9. Areas boscosas dependiendo de su pendien-
te v del suelo fiiiereetrrrsnsrsssaanasnsss 0.10 a 0.20

10. Zonas citadinas dersamente pobladas ..... 0.70 a 0,90
En algunas poblaciones, es dificil determinar el tipo de su-
perficies, por o que se recomienda uiilizar Ya tabla I1V.2

en donde se observan valores de "C" para diferentes zonas.

TABLA 1V.2

1. Zomas mercantiles ......... et e e e 0.70 a 0.90
2. 20Mas comMerciales vt eeetenocnnen e s 0.6C0 a 0.85
3. Zonas industriales ...... e e e e e e 0.55 a 0.80
4, Zonas residenciales:
a) Departamentios .ueeivneees et e s 0.50 a 0.70
b) Casas de tipo residencial .......... 0.25 a 0.50
c¢) Parques ......... e e eee e 0.05 a 0.25
d) Areas no desarrol ladas .. .overesoeneas 0.10 a 0.25



IV.3 ESTUDIO ESTADISTICO DE LAS INTENSIDADES DE LLUVIA

Con los datos que se obtienen de los pluvidgrafos, duran-
te periodos de muchos afios, se forman registros que permi
ten |llegar al conocimiento de las lluvias y la frecuencia
con que acontecen.

En una lluvia lo que interesa es conocer las intensidades
maximas ya que son las gue tienen influencia en el dise—
fo, los tiempos para los cuales se calculan las intensida

des maximas conviene sistematizarlos para efectos estadis
ticos. Se acostumbra tomar Gnicamente los datos corres—
pondientes a los siguientes tiempos en minutos: 5, 10,
15, 20, 30, &5, 60, BO, 100, 120, 150, 180.

Para obtener las intensidades maximas de cualqguier lluvia
ordinaria se utiliza un método analitico dado que la pre-
cipitacibén pluvial es, frecuentemente,. mas intensa al

principio de las tormentas y que por convencion, las in—

tensidades de las tormentas se expresan como gastos arit-
méticos medios de la precipitacidn durante periodos espe-
cificados,

El método analiticoe para ordenar las |-luvias maximas se
puede resumir en los pasos siguientes:

a) Para una lluvia dada, separe en intervalos de 5 en 5
minutos v sus maltiplos, enseguida obtenga la altura
de lluvia para los intervalos de tiempo encontrados.

Ejemplo V.1

Dada la siguiente liluvia separe sus intervalos de tienpo
y sus alturas de lluvia respectivas.
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TABLA V.3

1 h At Ah
{min) (cm) {min) (ecm)
5 0.8 5 0.8

i0 1.5 5 0.7
15 2.2 5 0.7
20 3.4 5 1.2
25 4.0 5 0.6
30 5.3 5 1.3
35 6.7 5 1.4
40 8.0 5 1.3
45 8.7 5 0.7
50 9.2 5 0.5
60 9.7 10 0.5
80 10.4 20 0.7
100 11,1 20 0.7
120 1.5 20 0.4

Para mostrar la variacion de la lluvia respecto a los inter

valos de tiempo, en la tabla IV.3 se hace el andlisis para in
tervalos de 5 y 10 minutos, calculando para cada inlerva

lo ta altura de lluvia registirada en ese lapso respectivamen
te,
Para obtener la altura de lluvia en cada intervalo se requie

re restar al! valor que se desea calcular, el valor anterior,
es decir, en el ejemplo s+ se requiere calcular el Ah, para

el tiempo de 5 minulos se |Loma hi = 0.8 v he = 0 cm por
lo que Ahp = 0.8 - 0 = 0.8 ¢m para calcular Ah, en el
tiempo de 10 minutos hy = 1.% emy b, = 0.8 cm por 10 tanto
Ah, = 1.5 - 0.8 = 0.7 cm.

Asi se continlba con esle procedimiento hasta calcular todos
los valores de Ah.
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b)

Cuando vya se conoce la altura de !luvia para cada inter
valo se procede a obtener las madximas alturas para |los
tiempos elegidos.

Como e! andlisis es de maximizacion, se deben buscar las
condiciones mas desfavorables: La maxima relacidon entre
tas lluvias v el tiempo. Para el primer intervalo se
procura €l maximo incremento, para una duracion de dos
intervalos se busca 'a maxima combinacion de dos alturas
de lluvia consecutivas y asi sucesivamente hasta terminar
con los tiempos elegidos.

Ejemplo IV.2

T?mando los datos de la tabla IV.3 proceda a obtener 1la lluvia
maxima.
TASLA 1V.3
1 i} At Ah
{min) (cm) {min) {cm) ]
5 0.8 5 0.8
10 1.5 5 0.7
15 2.2 5 0.7
20 3.4 5 1.2
25 4.0 5 C.6
30 5.3 5 1.3
35 6.7 5 1.4
40 8.0 5 1.3
45 8.7 5 0.7
50 9.2 5 0.5
60 9.7 10 0.5
80 10.4 20 0.7
100 11.1 20 0.7
120 11.5 20 0.4
Dado que la lluvia es de 120 minutos se tomardn los siguien-
les tiempos para calcular la lluvia maxima: 5, 10, 15, 20,

30,

45, 60, 80, 100 yv 120 minutos.
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Para calcular la maxima altura pluvial para el tiempo de 5
minutos se tomara de la tabla IV.3 e! valor para el tiempo de

35 minutos que corresponde a 1.4 cm de lluvia en un interva-
lo de 5 minutos, este punto representa el pivole a partir
de! cual se procedera a la acumulacion de alturas de lluvia

consecutivas.

Para calcular el valor de 10 minutos, se toma el anterior y
el mayor de los consecutivos; en el ejemplo los consecuti—
vos tienen igual vator por |lo que se puede tomar cualquiera.
Suponga que se toma el anterior a 1.4 cm por lo tanto el wva-
lor para 10 minutos sera 1.4 + 1.3 = 2.7 cm.

Para 15 minutos se toma el mayor consecutivo al blogue ya
calculado; en este punto se tienen dos valores, uno de 0.7
cmy otro de 1.3 cm por lo que se toma el valor de 1.3 cm,
por lo tanto el valor para 15 minutos serda 2.7 cm + 1.7 cm =
4.0 em. Continuando con el procedimiento anterior se llega
a !'a tabla V.4,

TABLA V.4
t (min) hmax {cm) {i mm/hora
5 1.4 168
10 2.7 162
1% 4.0 160
20 4.7 - 141
30 6.5 130
45 8.7 116
60 9.7 97
80 10.4 78
100 - 11.1 66.6
120 11.5 37.5
La columna 3 (i = mm/hora) de la tabla IV.4 se obtiene divi-
diendo la allura maxima acumulada entre el tiempo respectivo
y de acuerdo a las unidades que se ulilicen se obtiene la in
tensidad en mm/hora para el caso de 1 = 5 min y hmax =1.4CM
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l.hlcm

| = =—=——— *+ B00C = 168 mm/hora
5 min
para t = 30 min y hmdx = 6.5 ¢m
_ 6.5 cm | _
I = 30 min 600 = 130 mm/hora, etc.
Calculadas las intensidades para cada lluvia interesa cono—

cer la frecuencia de las intensidades mas grandes, para ello
se recomienda hacer el siguiente anidlisis que se resume como
sigue;

a) De acuerdo con las condiciones particuliares de !a lluvia
de la poblacion en estudio, pueden descartarse aquellas
de baja intensidad, para lo cual se emplea la siguiente
relacidn empirica:

3t + 45
1

i = 10"

Donde:

1

intensidad en mm/hora

—
n

tiempo en minutos

b} Con los datos restanies se puede hacer una tabulacion de
lluvias de una duracidn-intensidad dadas.

La eleccidén de los intervalos de la intensidad depende de
las variaciones de intensidad obtenidas.

Ejemplo 1v.3

Tabule las maximas Intensidades para la lluvia obtenida en 1a
tabla IV.4.

Para 'ograr la tabulacién es necesario descartar las llouvias
de baja intensidad utilizando la reltacidn

. i 3t + 45

i o= 10 ——

!
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t . {3t + 45), .

(min) i uC——T——- {10) i mm/hora

5 120 168

10 75 162

15 60 160

20 52.5 141

30 45 130

45 40 116

g 60 37.5 97

80 35.6 78
100 34.5 66.6
1.20 . 33.8 57.5

Los valores de las intensidades de la tabla W.4 son mayores

a las que se obtienen utilizando la relacion emirica
; t + 45
i = 10 (3T 43,

t

porﬁlo que no se descarta ningidn valor v se procede a tabular
los resultados de la lluvia.

Observando el valor de las intensidades del ejemplo se utili-
zard un intervalo de variacidn de 25 mm/hora para lograr ta
tabulacidon y poder archivar 1os valores de intensidad de {lu
via para el ejemplo propuesto.

TABLA- {V.5 :
REGISTRO DE LLUVIAS

DURAC ION DURACION mm/hora

{min) 1 -25]26-50 {51-75 {76-100 J101-125 |126-150|151-175

5 1

10 ) 1

15 1

20 1

30 1

45 1

60 1

80 1

100 1

120 1




Una vez que se ha elegido la tabla en la cual se registra-

rdn las tiuvias maximas, se procede a |llenarla cada vez
gue se ordene ura lluvia, en la tabla IV.5representa el re
gistro de lluvias y en ella se muestra 1a lluvia del ejem-
plo V.2,

Curvas de frecuencia

La tluvia, como cualquier otro fenbmeno, se presenta cicli-
camente y entre mas intensa es, Mas rara vez se presenta.
Por otra parte, se puede relacionar la intensidad con el
tienpo en una gréafica |lamada "Curva de Precipitacion".

En esta curva, se toman las intensidades comec cordenadas y
los tiempos como abscisas; asi cada intensidad estarad repre
sentada por un punto, Uniendo estos puntos, se tendrdn las
intensidades en un determinado periodo de tienmpo.

Se acostumbra hacer una tabla, de la que se obtienen los
datos para el dibujo de esta curva.

En esta tabla se tienen, en la primera columna, las duracio
nes en minutos de las lluvias; en la segunda, se tienen las
alturas de lluvia que han sido igualadas o excedidas una
vez durante el tiempo indicado; en la tercera, las que han
sido igualadas o excedidas dos veces; en la cuarta, tres ve
ces, etc. -Dividiendo el nGmero de afos del periodo entre
el mimero de veces que han sido alcanzadas o excedidas las
lluvias, se obliene la frecuencia. Obteniéndose la frecuen
cia de 20, 10, 6, 4 afios, etc., ésta nos indica que esas
ttuvias solo podran presentarse una, dos, etc., veces, du-
rante el periodo que nmos indique la misma.

Estas curvas sirven para que el ingeniero que estudia wun al
cantarillado, esceja entre eltas la mas conveniente para su
problema, Por ejemplo, se tienen las curvas de lluvia muy
intensa, que se presentan una vez cada 20 afos, pueden dese
"charse, pues si la red de alcantarillade se proyecia para
eliminar el cauda! que proporcionarian estas lluvias, solo
una vez cada 20 afos funcionarian los conductos a su capaci
dad maxima; en caso conlrario, sdlamente una vez cada 20
afnos, la red seria insuficiente para desalojar rapidamente
ei agua llovida. Por lo tanio, se escogen las curvas rela-
livas a maximas lluvias normales que pueden acontecer una o
dos veces cada cinco afos. Esta recomendacidon solo es vali
da para poblaciones pequeras, pues para poblaciones mayores
se escogerd el 1liempo de recurrencia que mejor se adaple a
las condiciones especificas de cada problema.
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La rescolucidn de las ecuaciones correspondientes a estas

curvas, pueden servir en lugar de ellas. Como se ha visto
anteriormente, a mayores intensidades menor es la duracion
con que se presenlan y viceversa, para tiempos mayores, la

intensidad es menor, por lo gue se puede decir gue:

La relacion entre la intensidad y el tiempo queda expresa-
da por la funcion:

I = f {t)

IV.4 METODOS PARA DETERMINAR LAS CURVAS DE FRECUENCIA E
INTENS IDAD DE LLUVIA

IV.4.1Método aproximado

Aproximadamente las intensidades de lluvia mas altas de du-
racion establecida que se han consignado en un registro plu
viografico de n afos, tiene una frecuencia de una vez en n
arfos y se llama lluvia de n afios.

El valor mas préximo de intensidad tiene una frecuencia de 2
veces en n anos o una vez en n/2 afos y se llama |luvia de
n/2 anos, elc.

Sin embargo,.esta aproximacibdn, no toma en cuenta variacio-
nes en las magniltudes observadas.

Si se dispone de m registros igualmente seguros de n afos,
el valor promedio de la magnitud mas grande seria la media
de las m magnitudes mas grandes observadas en cada regis
tro de n afios. De esta forma se llega a la conclusion que
la intensidad mis alta asociada a una duracidn eslablecida
en un registrc de n afnos puede probablemente ser excedida

en promedio Gnicamente una vez en n/{1-0.5) = 2n afos y el
valor mas proximo a 1a mayor intensidad una vez en n/(2-0.5)
= 0.67n afnos. Por lo tanto, generalizando, la observaciobn

de Késima magnitud mas grande de un arreglo .es probable que
sea igualada o excedida pero sélo una vez en n/(K-0.5)
afios, donde K es el nimero de observaciones que igualan o
exceden esa magnitud en el arreglo del registro. Este mé-
lodo de calculo de frecuencias, estadisticamente es logico,
pero los resultados obltenidos son mas conservadores que |05
de la primera aproximacidn descrita.

M4.2 Método estadistico

Este método consiste en formar con 10s datos de intensidades
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la ‘luvia de un nimero n de anos, una distribucion de fre—

cuencia.

El

intervalo de clase que se utiliza

lores de las intensidades nm/h 0-4.9, 5-9.9,

y ekl

los cuaies se considera uniforme

es decir

La distribucidn de frecuencia se forma,

grupoc e
diente,
se puede

5, 10, 15,

20

-

intervalo de clase,
contec real-izado en el

obtenido del

tabular como se muestra en

sSon
10-14.,9,

los va-

etc.,

nimero de grupos esta delerminado por

los

tiempos en

la

intensidad de

Fluvia

120 minutos.

el nimero de

la tabla

registro.
IV.6.

anotando para cada
lluvias correspon-

Esto

La tabla de distribucidn de frecuencia gque se forma es:

208 -

t {(duracion
In- en mj -
1erva- nut 0s) g 10 15 20 .. 120
lo de cla-
se i {(nm/hr)
O A ] n o n
- 4.9 X4 Xy Xy Xy X
5.0 - 9.9 X X, X X . x"
2 2 2 2 2
10.0 -14.9 ' ) " A
. - . X3 x3 x3 X 3 * x3
]5 0 ]9 9 1 "t na n
.0 -19. X, X,, X, X', : )
20 ZA 9 x L} tr t n
24, ; Xg Xg X e .. Xg
s ] " "
200 & mas Xn X X X . x"
r ] N ]
TABLA V.6




Al dividir el nimero n de afics gue abarca el registro entre

el nomere de lluvias correspondientes a cada grupo € inter-
valo de clase, se obtiene la frecuencia de esas lluvias pa-
ra un tiempo de duracion t y una intensidad de lluvia 1.

Si se dibuja en un sistema coordenado de ejes, en el cual
el eje de las abscisas es el tiempo de duracidn t en minu-

tos y el eje de tas ordenadas es la intensidad i de la |lu-
via, los datos correspondientes para una frecuencia de |lu-
via determinada. Se unen dichos puntos por medio de una
curva, de esta manera se obtiene la curva de. frecuencia de
las lluvias para una frecuencia establecida.

IV.4.2 Curvas tedbricas de probabilidad.

Los registros de precipitacion forman distribuciones de fre
cuencia de desviacidén derecha, que pueden generalizarse en

forma aproximada como series normal!es geoméiricas; peroc que
son ajustadas mejor por ecuaciones que contienen gran niume-
ro de coeficientes, E! tipo de curva de frecuencia identi-
ficada por Pearson, ha sido puesta en forma conveniente por
H. A. Foster y Allen Hazen, para ser usada con ventaja en

estudios hidrolbdgicos. La ecuacidn-a seguir depende del ta
mano e importancia de la local idad. .

Ejemplo V.4

E1 nimero de tormentas de intensidad y duracidn variable re
gistradas en 45 afes figuran en ta tabla V.7, .
Determinese los valores tiempo~intensidad para la tormenta
de 5 aros.

Para poder calcular los valores de la tormenta de 5 afos,
€s necesario conocer la frecuencia F.

Se entiende por frecuencia el nimero de veces que se repilte
un evento en un periodo determinado.

Si durante un periodc de observacion de "n" afos, se ha re-
gistrado "m" veces un determinado lipo de liuvia, la fre—
cuencia estara dada por:

_on _ _ Registro de 45 anos
F=we= F = = = 9
m. Tormenta de 5 afos
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En la tabla V.7 se debe de localizar el nimero 9, en caso
de no encontrarlio se pueden interpelar los valores de tiem-
po-intensidad tomando en cuenta lo siguiente:

a) Para cada intensidad especificada, 'a duracidon que es
tgualada o excedida por nueve tormentas.

TABLA 1v.7

t INTENSIDADES (mm/hora)
(min) 25 | S0 75 100 125 150 175 200 225
5 123 47 22 14 4 2 |
10 122 48 15 7 4 2 1
15 83 21 10 3 2 1
20 4t 13 5 2 2
30 99 21 6 3 2
45 69 1 3 1
60 52 4 2
80 18 2 1
100 13 i
120 8
b) Para cada duracion especificada, 'a intensidad que es

lgualada 0 excedida por nueve tormentas.

La interpolacion prosigue a lo large de una linea diagona!l
guebrada, tantoc horizontal como vertlical mente.

Como en nuestro ejemplo no se encuentra el valor nueve en
la tabla V.7 es necesario interpolar iniciando por ias in-
tensidades:

Para t = 5 minutos.
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Se supone que entre las frecuencias 14 y 4 debe de estar la
frecuencia 9 entre las intensidades 175 y 150 por lo tanto
al interpolar reculta que

i = 175 + [—Ei—-—:—:f—q] * {9-4) = 162.50 mm/hora
Para t = 10 minutos, se supone que entre las frecuencias 15
y 7 debe estar 1a frecuencia 9 entre las intensidades 125 vy
100 por 1o tanto al! interpolar resulta que:

i = 125 + [‘25::‘;0] (9-7) = 118.75 mm/hora

cont inuando con e! procedimiento se tienen los resultados
siguientes:

(mEn) i {mm/Hora)
162.50
10 118.75 -
15 : 103.57
20 87.50
30 "~ 70.00
45 56.25
60 : 47 .40
80 39.06
100 33.33
120 -

Terminada la interpolacidon de las intensidades, se inicia la
interpolacidon de los tiempos manteniendo constante 'as inten
sidades.
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Siguiendo la secuencia empleada anteriormente, se tiene
para i = 150 mm/hora

ty, = 3 3 Fy= 14 y t, = 10; F, = &4

_ 10 - 5 _ .
t = 10 + l: W MJ(S-A) = 7.50 min

corresponde un tiempo de 7.50 minutos.

Continuando con el procedimiento se tienen los resultacdos si
guientes:

i {mm/hora) t (min)
25 116.00
50 49.29
75 25.71
100 16.00
125 9.33
150 : 7.50
175 --
200 -
225 - -

Ordenando los resultados obtenidos de las dos tablas anterio
res en una sola se tendra el tota! de puntos mediante |los
cuales se puede obtener ta curva de valores tLiempo-intensidad
para la tormenta de 5 anos.
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t {min) i (mm/hora)
5,00 162.50
7.50 150.00
9.33 125.00

10.00 118.75
15.00 © 103,57
16.00 100.00

20.00 87.50

25.71 ' 75.00

30.00 70.00

45,00 56.25

49.29 50.00

60.00 47.40

80.00 39.06

100.00 33.33
116.00 - 25.00
120.00 -—

Graficando !'os valores de la tabla se obtiene 'a curva de la
figura IV.l.

Las curvas tiempo-intensidad son de utilidad inmediata en el
disefo de sistemas de alcantarillade pluvial. Las curvas
pueden formularse en ecuactones individuales que expresen
las relaciones tiempo-intensidad para frecuencias especifi-
cas sOlamenie o bien, en una ecuac)don que generalice las re-
laciones intensidad-duracidn-frecuencia, como un conjunto.
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Generalmente se obtienen buenos ajustes mediante una ecua-
cibdbn de la forma:

ch

(t+d)"

en donde:

f

intensidad en mm/hora
T = frecuencia de acontecimientos en anos

C, d, m, n = coeficientes y exponentes regionales
Existen dos formas de ecuaciones para valuar la intensidad
de lluvia,

La primera para tormentas ordinarias qgue son ltas que se pre
sentan una vez cada 10 aros v tiene la forma

+ |

en donde

intensidad de liuvia, en mm/hora

—_
"

tiempo de duracidon de la tormenta, en min,
a, b

It

constantes regionales

La segunda para tormentas extraordinarias que son aquellas
que se presentan una vez cada 20 anos v tiene la forma:

x

en donde

intensidad de ituvia en mm/hora

-
0]

tiempo de duracibdn de la tormenta en min

X
n

a, constanies regionales

Si se desea conocer la intensidad de lluvia para tormentas
ordinarias se procede a obtener e! reciproco de la ecuacibn
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es decir

+

|
+
oo

LS
a

cuya expresion representa una linea recta y mediante un
ajuste de minimos cuadrados se determinan los valores de
las constantes a y b.

Si se desea conocer la intensidad de {luvia para tormentas
extraordinarias se saca el logaritmo de base diez a la ecua
cidn

2
k

1

obteniéndose:

logi = loga - K log t

cuya expresion representa una |linea recta y mediante un
ajuste de minimos cuadrados se determinan los valores de
las constantes a y k.

Ejemplo iV.5

Determine las ecuaciones para tormentas ordinarias y tormen
tas extraordinarias empleando los valores de la tabla v.!|.

Solucibdn:

Ecuacidén para tormentas ordinarias.

Utilizando las formulas para el ajuste por minimos cuadrados
y efectuando las operaciones necesarias se tiene

g o (32) - (F 1)
nz{t-1/i} - (Z1)-(Z1/%)
en donde:
n = nimero de datos utilizados
i = intensidad de lluvia, en mm/hora

t tiempo de duracibdr de la tormenta, en minutos
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r~1

t {min) (Hor‘a) 1/ (t¥{1/i) 1
5.00 162.50 0.0062 0.0308 25.00
7.50 150.00 0.0.0067 0.0500 56.25
9.33 125.00 0.0080 0.0746 B7.05
10.00 118.75 0.0084 0.0842 100.00
15.00 103.53 0.0097 0.1449 225.00
16.00 100.00 0.0100 0.1600 256.00

20.00 87.5C 0.0114 0.2286 400.00

25.71 75.00 0.0133 0.3428 661.00

30.00 70.00 0.0143 0.4286 900.00

45.00 56.25 0.0178 0.8000 2025.00

49,29 50.00 0.0200 0.23858 2429.50

60.00 47.40 0.0211 1.2658 3600.00

B80.00 39.06 0.0256 2.0481 6400.00

100.00 33.33 0.0560 3.0003 10,000.00

116.00 25.00 0.0400 4.640 13456.00
588.83 -———- 0.2425 14.2872 40620.80

15
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Sustituyendo los valores correspondientes se tiene

) 15 » (40 620.80) -{588.83)>
8 * 35 ~ (14.2872) - (5B8.837 * (0.2425)

3671.75

]
1}

Para calcular el valor de b

(Z1/i) - (zt?2) - (Te) « Ele - 1/i)

b = ‘ >
n - {£t?) - (%It)
b - 3671.75 . {0.2425)-(40620.80)-(588.83)"(14.2872)
15 - (40620.80) - (588.83)2
b = 20.10

Finalmente sustituyendo los valores en ia ecuacidn para tor-
mentas ordinarias se tiene

3671.75
20.10 + t

que representa los valores de intensidad para la curva de
5 arios.
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Solucion para
pleando nuevamente el

ia ecuacidn de 4ormentas extraordinarias,

em-

método de¢ los minimos cuadrados, se ob

219 -

liene to siguiente:

t (min) i (hZTa logt log i :23 T (log t)?
5.00 162.50 0.6990 2.2109 1.5453 0.4886
7.50 150.00 0.8751 2.1761 1.9042 C.7657
9.33 125.00 0!9699 2.0969 2.0338 0.9407
10.00 118.75 1.0000 2.0746 2.0746 1.0000

15.00 103.57 1.1761 2.0152 2.3701 1.3832
16.00 100.00 1.2041 2.0000 2.4082 1.4499
20.00 87.50 1.3010 1.9420 2.5266 1.6927
25.71 75.00 1.4101 1.8751 2.6440 1.9884
30.00 70.00 1.4771 1.8451 2.7254 2.1819
45.00 56.25 1.6532 1.7501 2.8933 2.7331
49,29 50.00 1.6928 1.6990 2.8759 2.8654
60.00 47.40 1.7782 1.6758 2.9798 3.1618
8C.0O0 39.06 1.9031 ‘1.5917 3.0292 3.6218

100.00 33.33 2.0000 1.5228 3.0457 4.0000

116.00 25.00 2.0645 1.3979 2.8860 4.2620
z -- 21.2042 27.8732 37.9421 32.5352

n = 15



Utilizando las formulas para .el ajuste por minimos cuadra-
dos se tiene

_nZf(logt - | og i)-(Zlogt)-(flog i)
nz[}log t)il— (Zlogt)2

Sustituyendo los valores correspondientes se tiene

(15)-(37.9421) - (21.2042)-(27.8732)
{15) - (32.5352) - (21.2042)%

K = 0,57

Para calcular el valor de "a" se utiliza la siguiente formu-
la

(L log i)-L Elog tFj— (riogt)yr(logt-log i)

nﬂElog t)z] -(zleog t)

Sustituyendo los valores correspondientes se tiene

a = Antilog

o{27.8732)(32.5352)-(21.2042) - (37.9421)
15-32.5352 - (21.2042)°

a = Antilo

a = 46l.44

Para finalizar se sustituyen los valores de a v K en la ecua
cidn para tormentas extraordindrias teniendo que

461.44
l0.57

que representa los valores de intensidad para la curva de 5
anos.

Existen ecuaciones de intensidad para diversas ciudades impor
tantes por ejemplo:
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Chicago -—-—====--——=--————=-o =
) F G0 e m e = 7
an Francisco 10'5
. 19
Nueva Orleans ———————cemm——cx P = —
t0'5
Ciudad de México 448 -

(ltuvias ordinarias) ——=—==-—-= io=

Ciudad de México
{1luvias extraordinarias) --- | = —=——

IV.4 ESTIMACION DE GASTOS., FORMULAS EMPIRICAS

Existen varios métodos para estimar los gastos pluviales,
ios cuales consideran el Area de captacidon, la intensidad
de lluvia, que a s. vez es funcion del tiempo de concentra-
cion.

El tiempo de concentracion es el tiempo que tedricamente
tardaria la gota mas alejada que cae en el area de aporta-
cidon, en llegar al punto de concentracion.

En los sistemas de alcantarillado el tiempo de concentracion
estad formado por dos tiempos, el primero |lamado tiempo de
ingreso (t,) vy el segundo |lamado tiempo de escurrimiento
(1e).

E! tiempo de ingreso (1,) se define como el tiempo que tar-
da tedricamente en escurrir una gota, desde el punto mas ale
iado del! area de captacidn, hasta entrar a fa primer colade-

ra de una atarjea. Este tiempo depende de la rugosidad de
la superficie de! terreno, de la capacidad de infiltracion
del terreno y de la inclinacibn de la pendiente del area,
de! tamafno de las manzanas enlre otros factores.

W. S. Kerby propuso la féormula siguiente para evaluar el tiem
po de ingreso:
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0,48 7

t; = [:2/3 L (n/ /E):\

en donde
t; = es el tiempo de ingreso, en minutos

| = distancia hasta el punto tributario mas aleja
do, en metros (debe ser menor de 360 m)

s = pendiente promedio del terreno

n = coeficiente de rugosidad de la superficie

Se sugieren 1os siguientes valores para n:

Tipo de superficCie —-mmcme—ccmmce——eem n
Superficies inpermeables —cmmececeouo 0.02
Suelo desnudo, empacado, liso-we——ue—-- 0.10

Superficies desnudas, moderamente rugosas 0.20

Césped pobre y cosechas cultivadas en

SUPCQ wme—m— e m e mm e me e i hm—— - - 0.20
Pastos forrajeros o COMUNES —~ommm—mm—emm 0.40
Tierras madereras --—-——-———cmmmecmmeeom—o 0.60
Tierras madereras con lecho profundo -- 0.80
Bosque de coniferas -——re-er—mr—mcme—ce—— 0.80
Pastos densS0S ————-—-—c— e — - 0.80

Como es imposible conocer el tiempo de ingreso con exactitud,
se acostumbra tomarlo con una duracion de 3 a 20 minutos, sin
erbargo suelen utilizarse los siguientes valores practicos de

(1.|).

En poblaciones pavimentadas T; = 5 minutos
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b) En zonas comerciales con pendientes suaves y dis-
tancias grandes entre coladeras.

T, = de 10 a 15 minutos

c) En Areas residenciales planas. T; = 20 hasta .30
minutos en casos excepcionates.

E! tiempo de escurrimiento {(te) se define como el tiempo
gue tarda en escurrir la gota de agua dentro de la atarjea,
generalmente se toma el tiempo entre dos pozos de visita
consecutivos (figura IV.2). :

1 L
|

N ey

|
-—
Fig. IN2

El tiempo de escurrimiento (te) se calcula con la siguiente
formula:

1 = L .
e 60 v
en donde

te = tiempo de escurrimiento en la tuberia en mi-
nutos.

L = longitud del tramo de tuberia en metros

v = velocidad media del agua en la tuberia
{m seg).
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Como la velocidad media de! agua no se puede establecer a
priori se pueden hacer ltanteos y suponerla de acuerdo a
la pendiente del terreno, la cual estd sujeta a revision,

Teniendgo el tiempo de concentracidon {t} se sustituye el va-
lor en las ecuaciones de intensidad obtenidas con anteriori
dad. '

Para el caso de la ciudad de México, se utiliza la formula
para tormentas ordinarias de! ingeniero Roberto Gayol.
. 448
i = ————m—— en mm/hora
1 + 22 /hor
o bien, la férmula para tormentas extraordinarias del Ing.

RaGul E. Ochoa.

en mm/hora

Féormulas empiricas

Algunos autores han propuesto expresiones en funcién de C,
i, Sy A para evaluar el gasto pluvial.

Entre otros se tienen a:

Havskley —--w-comoeomemoo Q = CAi f%
- : S
Adams —e-mm—em e Q= CAl 7
|
: S
Mc Math —-commmmm Q = CAi  —+
g0.27
Hering —-=--r-cecrocem e Q@ = CcAl AG.1S
T 50.15
Parmley —w-cewemm e Q = CAi —a



0.1 B

Gregory =—=—--=-———-+-—~—mmeee———— e Q = CAi KEE

Iv.5 METODO RACIONAL AMERICANO

E! método consiste en aplicar la formula axiomatica expresa
da como sigue:

Q = 2.778 CiA
en donde:
Q = Gasto pluvial en lts/seg
C = Coeficiente de escurrimiento
i = Iintensidad de lluvia en mm/hora
A = Area por drenar en hectreas
2.778 = Constante que uniformiza las unidades utiliza-

das para obtener el gasto en |litros/segundo.

De la expresion se deduce gue Q es maximo cuando la totali-
dad del area por drenar es tributaria al punto de concentra
c1on, de fos factores incluidos en la ecuacidon C se estima
con base en las caracteristicas del Area por drenar, i se
determina para ura ltormenta de duracidn igual al tiempo de
concentracion y "A" se obtiene a partir de un planc regional
topogréafico.

Para obtiener el tiempo de conc¢entracidon se procede como se

explicd anteriormente a encontrar el tiempo de ingreso y
después el tiempo de escurrimiento y se suman

Eiemplo |V .6

Determine ¢! gasto pluvial i en el tramo que tiene las sij-
guientes caracleristicas.
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120 m.
2 Ha
0.90

OoOPr
"

1y -.20|nm: Ag?
I m/s

q H

Pars poder determinar el gasto es necesario calcular el tiem
po de concentracion en el tramo para lo cual se calcula el
tiempo de escurrimiento.

= L
te-v
120 m _ .
te = ey sl 120 seg = 2 minutos

liempe de concentracion

t=ti + te = 20 + 2 ='é2 minut os

Si utilizamns la ecuacidon de intensidades para tormentas or-
dinarias en la ciudad de México se tendra:

. __ 448 . _ _ 448 - -
=35 =33 133 " 10.18 mm/hora

Ahora con los datos de! problema se puede calcular el gasto
pluvial

2,778 CiA

s}
n

[
i

2.778 - 0.90 -10.18 - 2 = 50.90 /s

Q = 50.90 I/s
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Método Grafico Aleman

Fundamentos del metodo.-

Este método se fundamenta en la expresion axiomatica:

g = CiA

La diferencia fundamental con el Método Raciona'! Americano,
estriba en que en lugar de un-método analitico se emplea un
artificio grafico para determinar la influencia del retardo
en el escurrimiento de los distintos tramos de la red de al-
cantarillado.

Considere un area A, cuyo coeficiente de escurrimiento sea
C, sobre la que lloverd; un tiempo tg mayor gue el tiempo de
concentracion Ts. Observando los gastos que pasan por el
desfogue, se nota lo siguiente: al empezar la liuvia, co-
mienza un cierto escurrimiento que va aumentando hasta con-
vertirse en el gasto total Q = CiA, si el tiempo de duraciodn
de tluvia [(Tg) es igual al tiempo de concentracidon Tc¢c del
area.

Si como se ha supuesto, el tiempo de duracidn de lluvia (Td)

es mayor que e} tiempo de concentracidon (T¢), el gasto maxi-

mo Q = CiA se mantendra durante un tiempo igual a la diferen
cia del tiempo de duracidén (Tg) v el tiempo de concentracidn

(T¢). Cuando la lluvia termina el caudal empieza a disminuir
hasta llegar a cero cuande transcurra el tiempo de concentra
cidn después de que termind la lluvia.

La representacidn grafica de los gastos que pasan pcr el pun
to de salida o sea el hidrogram de los escurrimientos, se-
ria como e! que se muestra en la figura IV.3 En la figura
IV.4 se registrarian los gastos cuando la lluvia tuviera una
duracidn 1gual al! tiempo de copcentracion.

En el caso que el tiempo de duracion de lluvia (Tg) fuera
menor que el tiempo de concentracidn (T¢), es un caso hipo-
tético puestio que el mayor caudal que se acumula es menor
que el maximo gue puede ocurrir en el area, éslo se repre-
senta en la figura V.5
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Td=Tc

Figuro  X.4
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Método Grafico Aleman

.

Fundamentos del método.-

Este método se fundamenta en la expresidn axiomatica:

Q = CiA

La diferencia fundamental! con el Método Racicnal Americano,
estriba en que en lugar de un método analitico se emplea un
artificio grafico para determinar la influencia del retardo
en el escurrimiento de losdistintos tramos de la red de al-
cantarillado.

Considere un rea A, cuyo coeficiente de escurrimiento sea
C, scbre la que 1toverd; un tiempo tg4 mayor que el tiempo de
concentracion Tco. Observandoc los gastos que pasan por el
desfogue, se nota lo siguiente: al empezar la lluvia, co-
mienza un cierto escurrimiento que va aumentandoc hasta con-
vertirse en el gasto total Q = CiA, si el tiempo de duraciodn
de lluvia (T4) es igual al tiempo de concentracion T¢ del
area.

Si comc se ha supuesto, e! tiempo de duracién de lluvia (Td)

es mayor que el tiempo de concentraciodon (Tec), el gasto maxi-

mo @ = CiA se mantendrd durante un tiempo igual a la diferen
cia del tiempo de duracibon (Td)} y el tiempo de concentracion

(Te). Cuando f1a ffuvia termina el caudal empieza a disminuir
hasta |legar a cero cuando transcurra el tiempo de concentra
cion después de que termind la lluvia.

La representacion grafica de los gastos gue pasan pcr el pun
to de salida o sea el hidrograma de los escurrimientos, se-
ria como el que se muestra en la figura IV.3 En la figura
V.4 se registrarian los gastos cuando la lluvia tuviera una
duracion igual a! tiempo de copcentracion,

En el caso que el tiempo de duracion de lluvia {Td) fuera
menor que el tiempo de concentracidon (Tc)}, e&s un caso hipo-
télico puesto que el mayor caudal qle se acumula es menor
que el maximo que puede ocurrir en el area, éslo se repre-
senta en la figura V.5,
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Figura .35

El método se basa en la representacion griafica del escurri-
miento del agua en el tramc, la figura tipica que resulta
es un trapecio formado de la siguiente manera:

1. En un sistema de ejes coordenados, en el eje de las ab-

cisas se llevan los tiempos v en el eje de las ordenadas
se llevan los gastos.

2. El gasto se determina empleando la fdérmula Q = CiA, con-
siderando la intensidad de lluvia constante para toda la

pabtltacién.

3. Se determina el tiempo de cpncentracion y el tiempo de
duracidon de la liluvia.

4. Para el primer tramo se localizan cuatro puntos formados
por: el primero por el origen de los ejes coordenados, el
segundo por el tiempo de concentracidn y el gasto; el tér

cero por el tiempo de duracidn de la tormenta y et gasto
y el cuarto por la suma del! tiempo de duracidn y el tiem
po de concentracidon para Q = cero.
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R{eQ) R (Tq.Q)
|
| |
| |
| |
| |
|
| |
| A= Ve }
Vc-{Volumen de escurrimianto |
| l
| i
| |
R(p,0) 1 | Ri{Hor T
P | |
I Tg ' —_——Te

Al unir los cuatro puntos anteriores se obtiene un trapecio
cuya figura nos indica que al inicio se efectia la acumula-
cion de agua escurrida hasta liegar al maximo en el tiempo
de concentracidn, a partir de ese punto se mantiene constan
te hasta et tiempo de duracion de la tormenta para disminuir
hasta agotarse, en un tiempo igual al de concentracion.

E! Area del trapecio representa el volumen rie escurrimiento.

Cuando se estudia una red de alcantarillado, Se presentan
dos situaciones:

1. Que los tramos sean conseculivos.
2. Que los tramos sean concurrentes.

Para acumular los gastos segin el caso, el procedimiento es
el siguiente:

Se obtiene el gasto asociado al area de cada subcuenca y a
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la intensidad correspondiente a toda la zona analizada.

Este gasto se mantiene hasta un tiempo igua! al tiempo de
ccncentracidn {Tc) de toda la regidn considerada, yva que
se supone que el tiempo de duracion de lluvia (Td) es
igual al tiempo de concentracidn (Tc) de la cuenca.

La forma en que se incrementa el gasto hasta llegar al maxi
mo en las subcuencas depende del tiempo de concentracion
(Tc) de cada subcuenca individualmente., EIl andlisis se
inicia a partir de la primera subcuenca que aporta gasto ha
cia aguas arriba.

Si los colectores son concurrentes se supone que empieza a
ccntribuir con el gasto simultadneamente. Para simuliar ésto
graficamente se suman los dos hidrogramas, principiando am-
bos al mismo tiempo, ver figura V.6,

Si los colectores son consecutivos, se-considera que la sub
cuenca de aguas arriba comienza a aportar gasto inmediata-
mente agquas abajo, con objeto de conseguir este efecto, el
hidrograma se sumara, pero a partir del tiempo de concentra
cidon de la cuenca préxima aguas abajo, ver figura IV.7.

Con estas bases al integrar todos tos hidrogramas de la cuen
ca se obtendrid el hidrograma en el punto considerado.

De este hidrograma se considera el gasto pico para disedar
ta atarjea o colector.

A continuacidn se ilustra el método con un ejenmpto: tramos
concurrentes.

- 231 -~



Figura V.6
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Procedimiento para sumar hidregramas en ceolector

es concurren
les.

“|

Qmox.

Continue Figure .6

Ejemplio tramos consecutivos

As, Tcy, Qs Az, Te, A, To
Q, Q
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Figura iv.7
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En el calculo hidraulico se utilizan ias férmulas de continuidad y de Darcy-
Weisbach, para conocer las pérdidas y elevaciones de entrada y salida en
el sifén, respetando las restricciones de velocidad marcadas.

6.4.4 Cruces elevados

Cuando por necesidad del trazo, se tiene que cruzar una depresion
profunda como es el caso de algunas cafiadas o barrancas de poca
anchura, generaimente se logra por medio de una estructura que soporta
la tuberia. La estructura por construir puede ser un puente ligero de acero,
de concreto o de madera, segln el caso.

El paso de este conducto por un puente vial o ferroviario, debe ser de
acero y estar suspendido del piso del puente por medio de soportes que
eviten |a transmision de las vibraciones a la tuberia, ia que debe colocarse
en sitio que permita su facil inspeccion o reparacién. A la entrada y a la
salida del puente, se deben construir cajas de inspeccidn o pozos de visita,
sin olvidar que entre esa estructura y el conducto, debe existir cierta
flexibilidad. La tuberia se debe proteger interior y exteriormente contra la
corrosion.
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Figura 6.6 Ejemplo de un sifén invertido, utilizando tres tuberias
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El encamado tipo "C" tiene un factor de carga de 1.5
por lo que la resistencia del tubo seréa:
Resistencia = W
Factor de carga
R = 134%ﬁ%499 = 9,698.71 kg/m
Por to tanto y segin la Tabla I .10 de resistencias,

se necesita colocar una tuberia de concreto reforzado

clase 1V,

Ejemplo IIT.17
Calcular el
didmetro si la zanja se va a
guientes caracteristicas:

tipo de encamado para una
Flenar con material

tuberia de 45 cm de
de las si

Arena seca 17%
Tierra vegetal
hameda 15%
Arcilla hdmeda 68%
La profundidad de la ptantilla es de 3.5 my la resistencia

del 1ubo es del tipo normal,

1. Obtenci1dén del peso volumétrico del reltleno.

Arena seca

Tierra vegetal
hameda

Arcil-la himeda

w =

Peso volumétrico =

0.17 x 1600.0 272.0

1

0.15x% 1440.0 216.0

0.68 x 1600.00=1088.0
=1576.0 kg/m’

1576.0 kg/m’

Ohtencion del valor del coeficiente C)

H 3.5 m _
a o m - 33

Para esta relacidon H/8 o»lenemos
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C, pera materiales de relleno de nuestro problema vy calcula
mos el valor Ci promedio de la siguiente forma:
0.17%x2.08+0.15%x2.08+0.68x 2,28

C, promedio

=l

1

1!

& promedio 2.22

La capacidad de carga del tubo es la siguiente:

W= 2.22 x 1576.0 {1.0)?

w

3,498.72 kg/m

La resistencia del tubo de concreto simnple del tipo narmal
para un diametro de 45 cm es de:

R = 2,976.0 kg/m

E! factor de carga se calcula por medio de la siguiente formu
la:

3,498.72 kg/m

w
F.C. = R = 27976.00 kg/m
F.C. = 1.18
Para este caso se recomiencda el uso de la plantilla tipo "C"

en viritud de que la de tipo '"D" nc es recomendable.

I0T.5 ELABORACION DE UN PROYECTO PARA UN StSTEMA DE ALCANTAR L
LLADO DE AGUAS RESIDUALES

E! calculo de la red tiene por objeto determinar el diametro
de las atarjeas y de los coleclores para que el agua residual
tenga las velocidades recomendables que estan en funcidn de
las pendientes de la tuberia.

Para efectuar los cdlculos, se debe tener previamente el tra-
zo de la red, con la numeracion de los pozos con objeto de ha
cer referencia a cualquier tramo comprendido enlre ellos.

Por facilidad se consignan en forma tabular tanto los datos
como los resultados, para obtener el buen funcionamiento hi-

draulico de cada !ramo.

La tabta de cAlculo puede ser la que mejor convenga, pero se
sugiere uscar la siguiente: )
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Columna

Columna

Cclumna

Columna

Columna

Columna

Columna

Columna

Columna

Columna

1

Tramo.

indica el tramo comprendido entre dos pozos de
visita consecutivos, el sentidc de la corriente
quedard indicado por la numeracion de los pozos,
en el cual, el primer nimero representa al pozo
inicial y el segundo nlmero representa a! pozo
final.

Longitud propia

_Representa la distancia horizontal del tramo.

Longitud tributaria

Se obtiene sumando progresivamenltle la longitud de
los tramos anteriores.

Longitud acumulada
Es la longitud de disefio y se obliene sumando las
columnas 2 y 3.

Densidad. {(Hab/m)
Se obtiene dividiendo la poblacion de proyecto en
tre la longitud tota! de la red.

Poblacién (Hab.)

Es la poblacidn de proyecio en el trémo y se ob-
tiene multiplicando !'as columnas 4 y 5.

Coeficiente de Harmon

Representa al coeficiente de variacion instanta-
nea y se obitiene mediante la formula

14
4 + /P

Gasto de infiltraciéon (1/s)

Es el gasto que se introduce a las luberias de la
red de alcantarillado cuando se encuenlran debajo
del nivel freatico.

Gasto minimo (1/s)

Se obtiene dividiendo el rcesultado de la columna
10 entre dos y sumando el valor de la colimna 8,

10 Gasto medioc (1/s)

Se obtiene utilisando ta faormula
Aportacion » Habyitantes
86400

- 148 -



Columna

Columna

Columna

Columna

Columna

Columna

Columna

Columna

Columna

N

12

13

14

15

16

17

18

19

Gasto maximo instantineo (1 /s)
Se obtiene multiplicando las columnas 7 y 10.

Gasto maximo extraordinario (!/s)

Se obtiene multiplicando la columna 11 por 1.5
y sumando el valor de la columna 8.

Cota de terreno inicial

Representa la cota de terreno en el pozo de visi
ta inicial del tramo que se estd calculando.

Cota de terreno final .

Representa ta cota de terreno en el pozo de visi
ta final del tramo que se estd calculando.

Pendiente del terreno

Se calcula restando el valor de la columna 14 me
nos el valor de !'a columna 13 v el resultado se

divide entre el valor de la columna 2. General-
mente se da en milésimos, es decir, el resultado
obtenido se multipiica por mil.

Pendiente de plantil1a

E! resultado de la columna 15 se ajusta a un nd-
mero entero y se propone como valor de pendiente
de ptantitla y representa a la pendiente de pro-
yeclo. '

Didmetro comercial (cm)

Representa el didmeiro de 'a tuberia, en los pri
meros tramos se colocan tubos con diametro de

20 cm; en los tramos subsecuentes se coloca el
diametro que resulte adecuado para conducir el
gasto maximo.

Velocidad a tubo lleno (m/s)

Es la velocidad del agua cuando la. tuberia traba-
ja llena. Se obtiene mediante 1a formu!la

Gasto a tubo lleno {1/s)

Es el caudal! que puede conducir la tuberia con
el diametro y la pendiente anotados en las colum
nas 17 v 16 respectivamente.
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Columna

Columna

Columna

Columna

Columna

Columna

Cotumna

Columna

Columna

Columna

20

21

22

23

24

25

26

27

28

29

Velocidad minima (m/s)

Es 'la velocidad con ia cual se transporia el
agua en la tuberia cuando esta pasando por ella
el gasto minimo.

Velocidad Maxima (m/s)

Es la velocidad con la cual se transporta el

agua en la tuberia cuando esta pasando por ella
el gasto maximo.

Cota de plantilla inicial

Representa la cota de plantilla en el pozo de vi
sita inicial del tramo gue se estd calculando.

Cota de plantilla final

Representa la cota de plantilla en el pozo de vi
sita final de! tramo que se esta calculando.

Ancho de zanja (m)

Es e! ancho que tiene la zanja vy estd en funcion
de! diadmeiro de tuberia utilizada en el tramo.

Profundidad del! pozo (m)

Es la profundidad que tiene el pozo de visila
inicial y se obtiene restando las columnas 13
menos 22.

Profundidad media (m)

Es fa profundidad media en el tramo vy se obtliene
sumando la profundidad del poczo inicial mas la
profundidad del pozo final dividida entre dos.

Volumen de excavacion {m?3)

s el volumen del material producto de excavacioén
en el lramo y se obtiene multiplicando las colum-
nas 2 por 24 por 26.

Volumen de plantilla (m?)

Es el volumen del material utiltizado en la plan-
tilla de la tuberia v se obhliene multliplicando
el espesor de la plantilla que estda en funcidn
del tipo de plantiltla utilizado, por las colum-

nas 2 y 24.

Volumen de relleno {m?3)

Se obtiene restandec a la columna 27 el valor de
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Jda.columna 28 y el valor del volumen de la tubg
ria utilizada er el Lramo.

Columna 30 Observaciones

En esta columna se hacen comentarios para acla-
‘rar algunos conceptos.

I11.5.1 Calculo hidrautico de la red

Para poder calcular hidraul:icamente el sistema de alcantari-
I lado, es necesario contar con el plano topografico de la lo-
cal dad en el cual se pueda observar la planimetria (figura
[II.12)a continuacidn se locatizan en el plano topografico
los puntos relevantes (figura [I1.1) para después oblener
las cotas del terreno (figura ITI.14),

Teniendo las cotas de Lerreno en |los punios relevantes se
procede a trazar geométricamente la red de luberias, tratan
do de tener una configuracién en peine o en bayoneta, si—
guiendo el escurrimentio natural del terrenc, es decir, se
traza-la red de tuberias-a partir-de los puntos altos y llg
gando a los punlos bajos (figura [I.15)

T1I.5.2 Memoria descriptiva

E! fraccionamiento estd férmado por 16 manzanas donde se ubj
can 739 lotes, ademas de una manzana de area de donacion (zo
na verde).

El uso del suelco se deslinara a casas habitacion unifamilia-
res resuellas en dos niveles.

El plarmro de tas curvas de nivel obtenidas se encueniran en
la figura [IT1.12 donde predominan zonas con pendientes sua-
ves y partes con cambios bruscos de pendiente.

E! funcionamiento del sistema de alcantarillado estard basa
do en el aprovechamiento de las condiciones 1opograficas fa
vorables, por lo que se seguira el escurrimiento de los cau
ces nalurales, proponiéndose para tal fin, un sistema de re
coleccion de peine, que permitira hacer las descargas rapi-
das de las atarjeas a !'os subcolectores, como se observa en
la figura IJ.15.

Las pendientes de las planiillas se propondran de lal manera
que respelen las velocidades minima y maxima permisible, pe-
ro siguiendo en lo posible ta pendiente del terreno, tratan-
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do de llevar un paralelismo que evite excavaciones profundas.
Se uttlizard como material para las tuberias el concreto sim

ple, con los diametros comerciales necesarios resultantes
det calculo.

DATOS DE PROYECTO

Nimero de lotes (7.5 x 30 m) —--cecw--- 739 lotes
.NOmero de habitantes por lote ———=-- ~-- S Hab/lote
Poblacidn de proyecto ol 3695 Hab.
Densidad de poblacion lineal ---------- 0.867‘Hab/m
Dotacidn e 300 lis/Hab/dia
Coeficiente de aporlacion -—-——-——eem——w—o 0.80
ADOrtaciOn ~wemmweem e r e cc e rm——— 240 lts/Hab/dia
Longitud total de la red -=----—ec---wu-=-u 4260 m
Sisitema- de eliminacion ----- JE Separado
Velocidad minima ——-wem———mmmm e e e - - 0.6 m/s
Velocidad MAXiMA —w—cmmomm e eme e o 3.0 m/s
FOrmulas ——~--mcmmm e r e e e Manning y Harmon

Gastos de proyecto:

300x0.68=3695

.Omedio = 86 400 = TEmmssmsmsmees .-- 10.26 '/S
10.26
Ominlmo = _2"_ = T T S - — 5-13 l/S
14 . : :
Quasximo inst. = 1+ T _| * 10.26 = 34.53 1 /s
4 + V3.695 J
Qnix. extraor. = 1.5 % 34.53 = cooccmemamo—- 51.79 1 /s
Coeficiente de previsidn o seguridad --- 1.5

El cdlculo hidraulico de la red se rcaliza empleando la formu
la de Manning, revisando que las velocidades redales que se
presentan con ¢l gasto calculadoe para el tramo en estudio esté
dent) s «dde! rango permisible para 'z pend ente y el didmelro
Propuesto.
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TABLA DE CaLC0 PARA PROFECTOS DR ALCANTARILLADMD SAHITARIQ
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Para poder rescliver el sistema, es necesario numerar los
pozos y la solucidn total de la red se detalla en la ta-
blaIJ.8. En Jja solucidon de la red se distinguen los si-
guientes casos:

Caso 1: Tramo inicial con gasto minimo

Tramo 1-2

Longitud del tramo 80 m

Long tud tributaria 0

Longitud acumulada = B0 m
Densidad de pobtlaciédn 0.867 hab/m
Poblacion en el tramo 69 hab.

1"

Calculo de los gastos de proyecto
69 hab * 360 (ts/hab/dia%0.8

Omed = 86400
Qmed = 0.192 tis/seg
Qip = 94%93 - 0.096 lts/seg

Por norma el gasto minimoe no puede ser menor al consignado
en la tabla ITI.1 por lo que se considera que el gasto
minimo sera igual a la descarga de un inodoro, es decir
igual a 1.5 lts/seqg.

Qmin por norma = 1.5 li1s/seg

Sin embargo el gasto minimo no puede ser mayor que el gas-
to medio por 1o tanto se considera igual al minimo, es de-
cir:

Qmeg = 1.5 lts/seg

Por norma e! coeficiente de Harmon se aplica en tramos que
tienen 1000 o méds habitantes, en caso contrario se conside
ra consianie e igual a 3.8.

Qnix. inst. = 3.8 % 1.5 I/s = 5.7 1/s

Quix. extrac.= 1.5 = 5.7 | /seg = B8.55 | /seg
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CALCULO DE tA VELOCIDAD Y EL GASTO A TUBO LLENO CON LA
PEND IENTE Y DIAMETRO PROPUESTOS.

Pendiente del terreno

s - 112.2086 111.61 . 4500

80 m ST

7.4 milésimas

na2.20
Se propone:

SP = 8 milesimas

1.6l
Normalmente las pendientes de plantilla propuestas para el
cadlculo hidraulico de ta red, se expresan en enteros, debi
do a que en la practica es dificil dar en el campo pendien

tes con aproximaciones a la décima.

Por tratarse de un tramo inicial se propone el diametro mi
nimo, que basado en la experiencia en la conservacion vy
operacion de los sistemas, atendiendo a evitar las frecuen
tes obstrucciones, es el de 20 centimetros.

Velocidad a tubo !leno:
2 0.20,7° !
Viws goor3 0 ) (0.008) /2
Vi = 0.93 m/s, que cumple cu~ @ Minima per-
T misible a tubo |leno.
Gasto a tubo !leno
— i 2
Q. = 2207 . 6.93 m/s - 1000
Qy . = 29.34 1/s que es mayor al gasto miximo

exlraordinario.
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CALCULO DE LAS VELOC!DADES REALES

Las velocidades reales maxima y minima se determinan en
funcidn de las relaciones

a v

Q' v
vista en el inciso 2.3 de! capitulo 1!}l correspondiente al
funcionamiento de itos tubos parcialmente !lenos de la si-

guiente manera:
Para la velocidad maxima:

Oméx exi. _ B.55 /s _
Q 29.34 /s ‘

0.29

Con este valor se consultla el nomograma de ia figura 111.3
para determinar el valor correspondiente de % que es el si-

guiente:

vV max.

v

= 0.87
T,LL. '

Por 1o tanto la velocidad maxima serd igual a:

Vmax = 0.87 - VILL = 0.87 - 0.93
vmax = 0.81 m/s gque estd dentro del rango per-
misible a tubo Illeno. :

Para la velocidad minima se procede de manera similar a la

utilizada para deierminar !{a velocidad maxima
amin. 1.5 1 /s
Q... 29.3& 17s T %0

del nomograma de la figura JIIT.2 se tiene:

v min

—_— = (.53

VL.

Vmin = 0.53 - Vy,. = 0.53 - 0.93

vmin = 0.49 m/s que cumplie con la velocidad mi

nima permisible para casos ex-
cepcionales.
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Se concluye que el didmeltro vy la pendiente propuestos son
adecuados.

CALCULO DE LAS COTAS DE PLANTILLA

De acuerdo al inciso 4.1.1 del capitulo 11!, 'a profundidad
minima serid de 90 cm. mias et didmetro mds la plantilla por
lo gue si se considera en promedio. 10 c¢cm de espesor de
plantiiia se tendrd que la profundidad minima serda 1.0 m.
mas el diametro.

Por tratarse de un trame inicial se propone 'a profundidad
minima. : .

Cota de plantillia final
80 m 111.0 - 0.008 + 80 = 110.36
n2.20 . T,
Profundidad en el pozo 2
Hmin C111.61 - 110.36 = 1.25 m
=4+020m el
141.00 H=1.25m
110.36
tramo 2-3
longitud de! tramo = 70 m
longitud tributaria = 80 m
longitud acumulada = 150 m
Densidad de poblacidon = 0.867 hab/m
= 130 hab.

Poblaciodon en el tramo

CALCULO DE LOS GASTOS DE PROYECTO

130 - 300 - 0.8

86 400 = 0.361 tis/seg

Qmed =
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Qmin = 1.5 lts/seg por lo tanto
Qmed = 1.5 lts/seg
Quaix. jnst. = 3.8 = 1.5 1/s = 5.7 /s

Qasx. extr, = 1.5 * 5.7 = B.55 i/s

CALCULO DE LA VELOCIDAD ¥ EL GASTO A TUBO LLENO CON LA
PEND IENTE ¥ DIAMETRO PROPUESTOS

Pendiente del terreno

G“ @ 111.61- 111,36
J sy = 11.61-111.36 . 4459q

70
70m
ST = 3.6 milésimas
i.sl
ST'&G .36 Se propone
SP = 4 miléesimas
%

@ 20em

Considerando el diametro del tramoc anterior se calcula la

velocidad y gasio a tubo lleno.
2/ 3 1/2
v _ 1. (0.20,7 ", (0.004)
T.LL, 0.013 4
Vi, = 0.66 m/s que cumple con la minima permi-
T sible a tubo lleno
m . 2
Qp e, = —'igzzgl— * 0.66 ¢ 1000
Q... = 20.74 V'/s que es mayor al gasto maximo

exlraordinario
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CALCULO DE LAS VELOCIDADES REALES

Qpax, extraordinarie 8.55
= = 0.41
Oy (. 20.74
g_méi; = 0.95
T.LL. J

vmax = 0.95 * 0.66 m/s

vmax = 0.63 m/s, esté dentro del rango

q m?n‘ P.5

Q7 L.  20.74 0.07

v mfn

- = 0.58

Vi

vmin = 0.58 + 0.66 m/s

vmin = 0.38 m/s cumple con la velocidad minima

permisible para casos excepcio
nales..

Se concluye que el didmetro v la pendiente propuesltocs son
adecuados. :

CALCULO DE COTAS DE PLANTILLA

Cota de plantilla finat
@ 110.36° - 0.004 - 70 = 110.08
TOm
‘7 gProfujéidad en el pozo 3
.6l 111.36-110.08 = 1.28 m
sr"3.s 1iL.36 '

H=1.25m
H=1.28m

Sprgq
no.3g-—¢
@=20 e W1ao8
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Caso Il: Tramo con pendiente minima.

Tramo 3-4

Lonéitud de! 1ramo = 95 m
Longitud tributaria - O m
Longitud acumulada = 95 m
Densidad de poblacién = 0.867 hab/m
roblacidn en el tramo = 83 hab.

CALCULO DE LOS GASTOS DE PROYECTO

Q 83 hab *+ 300 lts/hab/dia 0.8
med 86 400 -

1

= 0.231 lt1/seg

- 0:231 its/seg _ g5 416 I15/seg

Qmin - 2

D
3
]
Q

'

Por norma el gasto minimo no puede ser menor al consignado
en la tabla IIT . 1 que considera como gasto minimo la
descarga de un inodoro, es decir, 1.5 lts/seg.

Por 1o tanto:
Qmi;, Por norma = 1.5 1/seg

Sin embargo como anteriormente se menciond, el gaslo_minimo
no puede ser mayor que €l gasto medio por lo tanto se consi
dera igual al minimo, es decir:

Umed = 1.5 l1s/seg
Como la poblacién en el tramo es menor a 1000 se considera
que M = 3.8

Quix, instan. = 3.8 « 1.5 1/s 5.7 /s

Qusx. extraor,= 1:5 « 5.7 1/s 8.55 1 /s
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CALCULO DE LA VELOCIDAD Y EL GASTO A TUBO LLENO

Pendiente del! terrenc

3 .
(:::) 5 _J111.36 -11.25 404

o5m 95

.36 —-‘

Lol )

1

ST =1.2 milesimas

.25

En este caso no se puede proponer que la pendiente de t1e-
rreno sea la de plantilla debido a que producira una velo
cidad a tuboc 1leno menor de 0.6 m/s por 10 que se adopla
"la minima gue produce ia velodcidad anterior, es decir para
un didmetro de 20 cm se acepta que Sp minima sea igual a &4
milésimas.

Velocidad a tubo |leno:
2/ 3
B 1 . ,0.20 . 1/2
Vi, = 5o 5 (0.004)
vV, . = 0.66 m/s, que como se ve, cumple con la
e minima permisible a tubo 1!eno.

Gasto a tubo tleno:
‘ 1. (0.20)°,

Qi = —_— 0.66 - 1000

Q, .. = 20.74 i/s, que es mayor al gasto maximo

extraordinario.
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Tabla 2.5.1.1 : Propiedades Representativas de Seccion para Tuberia Corrugada de
Polietileno de Alta Densidad, en cumplimiento a las regulaciones de AASHTO M252 v
M294.

Difimetro Diimetro Rigidez Minima Distancia del Momento de
Interior Exterior de la Tuberia a una Area de Seccitn Didmetro Interior al Inercia
Pulg. (mm)} || Pulg. (mm) || Defeccién del 5% pii (kPa} |[Pulg.2/Pulg. (mm2/mm)|| Axis Neutral (Pulg. (mm) (| Pulg.4/Pulg. (mm4/mm)
ID oD PS AS C Inercia
4 (100) 46117 350241y 0.0568 (1 443) 01917 (4.869) 0 0007 (11 47)
6 (150) 7.0(178) 35240 0.0837 (2 126) 03158 (8 021) 0.0033 (54 08)
8 (200} 9.9 (251) 35241 01044 (2.652) 04345 (11.036) 0.0087 (142 57)
10(250) 11 9(302) 350241 01117(2.837 05319 (13.510) 00185 (303.16)
12 (300) 14 0 (336) 50 (344) 01250 (3 175) 0.6250 (15.875) 00240 (393.29)
15{375) 17.7 (450) 42 (289) 01592 (4.044) 0.8750 (22 225) 0.0530 (868.51)
18 {450} 21.1 (536) 40 (276) 0.1950 (4 953) 0.8510(21.615) 00620 (1016 00)
21 (525) 24.5(622) 38(262) 0.2820 (7.163) 0.6300 (16.000) 0.1220 (1999.22)
24 (600) 27 5 (699) 34235) 02617 (6 647) 1 1340 (28.804) 0 1160 (1900 90
30(750) 34.1 (866) 28 (193) 03267 (8.298) 1.3500 (34 290) 0.1630 (2671.09)
36 (900) 41 0(1041) 22(152) 03750 (% 525) 1.6500 (41.910} 0.2220 (3637 93}
42(1050) [ 480 (E219) 20(138) 0.3906 (9 921) 1 7800 (45 212) 0.5742 (9409 45)
48 (1200) || 54.0(1372) 17 (117} 04294 (10 902) 1 8600 (47.244) 06919 (11338.21)

2.5.2 PROPIEDADES DEL MATERIAL

El comportamiento de materiales visco-eldsticos difiere del de materiales elasticos. Como
resultado, la mecanica que define las propiedades del material elastico puede ser mal
interpretada cuando es aplicada a materiales visco-eldsticos. Por ejemplo, cuando el
polietileno es sujeto a una fuerza constante, la curva de esfuerzo/ tension resultante da la
impresion que el material pierde resistencia con el tiempo.

Las pruebas efectuadas muestran que el polietileno no se debilita con el tiempo. La misma
curva de esfuerzo/ tension para el material puede ser duplicada en forma repetida con el
tiempo. Lo que las pruebas no toman en consideracion es la relajacion de esfuerzos, la cual
es una propiedad unica de los visco-elasticos. La relajacion de esfuerzos es el proceso
mediante el cual el esfuerzo disminuye bajo una tensién constante. En otras palabras, una
tuberia que es mantenida en una posicion de Deflexion, inicialmente experimentara niveles
de esfuerzo relativamente elevados que luego disminuyen rapidamente. Una Deflexion
adicional ocasiona una respuesta similar: los niveles de esfuerzo aumentan y luego
ripidamente disminuyen. Este fenémeno ha sido documentado en los laboratorios de la
Universidad de Massachusetts. Las pruebas efectuadas mostraron que cuando la tuberia se
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Flgure 8
Typicai Trench Dimensions

En forma especifica se tiene que las anchuras tipicas de zanja para tuberias de 127 (300 mm)
o mayores son ¢l doble del didmetro nominal pero no mayores al diametro nominal mas 2’
(0.6 m). Esta anchura es generalmente suficiente para que el material de relleno fluya en
cualquiera de los lados de la tuberia y es también lo suficientemente ancho para varios tipos
de equipo de compactacion, de ser estos requeridos. Si esta anchura de zanja no es adecuada
para los materiales y métodos propuestos, una zanja de mayor anchura, que permita una
instalacidn apropiada, debera ser construida. De 6 a 8” (0.2 m) en cualquiera de los lados
de la tuberia es la anchura minima de zanja aceptable para esta gama de tamaiios cuando no
se precise de equipo de compactacion.

Las anchuras de zanja para tuberias de menor tamafio a menudo se determinan por el tamafio
de cubo disponible para la excavadora y en varios casos puede exceder el doble del diametro
de la tuberia. A fin de economizar y de mantener la integridad estructural, es mejor
mantener la anchura de la zanja en perspectiva con relacion al didametro de la tuberia.

Un concepto comiinmente errado es que se precisa de zanjas muy anchas para tuberias
flexibles. Las zanjas anchas son no solamente caras de excavar y rellenar con material de
relleno, sino que pueden también disminuir lIa integridad estructural del sistema de tuberia/
relleno. Afios de consolidacion crean un suelo nativo bastante estable. El propdsito es
destruir al minimo posible dicha estabilidad al excavar la zanja. Estudios efectuados en
Europa han demostrado que paredes estables de zanja aumentan la integridad estructural del
sistema cuando la zanja es relativamente angosta, aunque este beneficio es a menudo
relegado durante el disefio.

Zanjas demasiado anchas también requieren de mayor cantidad de relleno y mayor
compactacion, lo cual podria no formar una estructura tan estable como el material nativo
imperturbado, aun si han sido cuidadosamente construidas.
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Tabla 2.5.3.2.1: Clase y Calidad del Relleno.-

2.5.3.2.1.LLI1.1 Material del Encamade E’, psi (kPa) para el grado de compac. del Encamade

AASHTO Dens. Min.

ASTM D2321 ASTM D2487 M43 Estindar Profundidad Cargado Minimeo Moderado

Miximo

Clase Descripeién Notacién J[ Descripcion Notacién Proctor % < 85% 85% - 95%

> 95%

1A |"Open-graded” N/A ||Piedra o roca 5 Descargado 18" 1000 3000 3000

3000

Agregados {langular triturada 56 (0 45m) 6,900 20,700 -20.700

-20,700

Fabricados limpios ||Grava trturada

I I [['Slag" wrivurado l i I I I I [

B |["Dense-graded” N/A Piedra

Agregados angular triturada o

ﬁ‘rocesadns oo matenal

|[Fabncados hmpios clase 1A, v mezclas

I I Jide piedca y arena | I I [ i |

COn poco O Sth finos

11 [[Suelos hmpias y GW  |[Grava 57 85% 12" NR 1000 2000

3000

Granulados [[Preseleccionada é {0,30m) -6.900 -13,800

-20,700

{{Mezclas de 61

grava/arena

Con pOCOo 0 SIn finos

GP Grava mal .

Preseleccionada

|[Mezclas de

[grava/arena

con poco o sin finos

SwW Arena

Preseleccionada

Arena gravada

con poco ¢ s finos

Sp Arenz mal

Preseleccionada

Arena gravada

con poco o sin finos

[il  [|Suelos finos GW Grava silty Grava y arena 90% 9" NR N/R 1400

2000

-13.800

]iMezclas de grava/ Con <10% de . {0.20m) -6,900
ﬂarena.’snlt Finos :

GC j|Gravas arcillosas

[Mezcias de gravas

arena/stlt

SM Arena silty

Mezclas de

arena/silt

SC | Arenas arcillosas

Mezclas de

Arena y arctlla

1V liSuelos finos ML S:lts inorganicos N/R N/R N/R

1600

{norganicos y arenas muy finas

6,900

Rocas hannosas

Arenas finas silty

o arcillosas

silts con alguna

Plasticidad

CL Arcillas torgamicas

de baja 0 media

Plasticidad

Arcilias silty o

ArEnQsas

IVB [|Suelos finos MH Silts inorganicos

Inorgdnicos Suelos de arena fina
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Suelos eslasticos

CH Arcillas inorgédnicas

de aita plasticidad

Suelos organicos OL Silts organicos ¥ ! N/R N/R N/R

NR

o suelos arcillas silty

Altamente orpanicas de baja

Orgénicos Plasticidad

OH Arcillas organicas

de media a alta

[Plasticidad

JiStts orgénicos

PT [Iﬁtros suelos

Jlahamente organicos

Otra de las propiedades de suelos utilizadas en el disefio, el factor de forma (Df), es una
funcion de la rigidez de la tuberia, tipo de material de relleno y nivel de compactacién. Este
factor es utilizado en las ecuaciones de esfuerzo de flexién y de tension de flexion.

2.5.4 COLOCACION DEL RELLENO

Una envoltura de relleno correctamente construida requiere de una apropiada colocacion del
material. Refiérase a la Figura 1-1 para una descripcidn pictérica de la terminologia del
relleno.

Legend
“Hative Soit
“CE&SSE._HUI DN
r;;ég;(ga%m;_ﬂ\ it Bagiif N
Migsum \\\‘\\\\\\\\\\\\\:‘:‘::‘\\x

g ey :
;z/‘,/:// ’,/;:fﬁf/{;://ég/ " {0. t5m) Minimuyrm
Inthal Bagkl = //7/ s /, /;

a—Spring Line

Haunshing =

f*-—Béﬁdin:g
2" 1067 {0.1m} typical

Figure 1-1: Typical Backfill Straclure

Relleno Tipo
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Puede considerarse que la envoltura de relleno tiene zonas especificas, como se muestra en
la Figura 9, cada una de las cuales con un proposito especifico.

¢ El encamado proporciona una base uniforme para asegurar que el grado se mantiene y
que cargas pueden ser distribuidas en la fundacidn.
El acostillado se extiende desde el encamado a la linea de resorte o punto medio.

e Esta seccion del relleno funciona primeramente mediante la resistencia a cargas
.aplicadas.

o El relleno inicial, situado por encima de la linea de resorte hasta un punto al menos 6”
(0.15 m) encima de la corona, soporta cargas en cualquier lado de la tuberia.

¢ El relleno final ayuda a distribuir cargas aplicadas a la superficie. La altura de las areas
iniciales y finales de relleno deben estar al menos 1°(0.3 m) encima de la corona de la
tuberia en instalaciones que incluyen cargas maximas de AASHTO H-20 o HS-25.

Figure 9:
Tvpical Trench Backfill Envelope

{egend

Strugturzt backtil
(Class 11t or 1t materiaf)

N Mative soui o iher material
AN\ suitatde for load shulion

Furat Backdil —p- & ﬁ;wcgm)

6" (0.15m)
AR

fristizt Barkhh e

JotnSaringling

Haunghing == /
Bedding —m //)J'I agfm-o_ts m)

Foundstion

El encamado, acostillado y relleno inicial proporcionan resistencia al sistema. Ellos deben
consistir en un material apropiado de relleno y ser compactado, de ser asi requerido. Los
rellenos finales no proporcionan soporte directo a la tuberia; generalmente puede consistir de
material de zanja excavado u otro material apropiado para las cargas esperadas.

2.5.4.1 Encamado
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El procedimiento de disefio descrito en la seccion previa puede ser moroso y puede
proporcionar un nivel innecesariamente elevado de especificaciones para muchas de las
instalaciones. La informacion en esta seccion esta disefiada para proporcionar de forma
mucho mas rapida, respuestas a las preguntas relativas a profundidad mas comunes Las dos
preocupaciones tipicas son profundidad minima en areas de trafico y profundidades maximas
de enterramiento. Ambas pueden considerarse situaciones “graves” desde el punto de vista
de la carga.

2.7 LIMITES MINIMOS Y MAXIMOS DE PROFUNDIDAD

2.71 PROFUNDIDAD MINIMA EN APLICACIONES DE TRAFICO

Las tuberias en areas de trafico (cargas AASHTO H-20) deben tener un minimo de 1’ (0.3m)
de profundidad por encima de la corona de la tuberia. En teoria, la tuberia puede ser
enterrada con una profundidad un poco menor, pero las variables de la aplicacion son tales
que 1° (0.3 m) es el limite conservador.

La envoltura del relleno debe proporcionar un valor E minimo de 1,000psi (6900 kPa). En la
Tabla 2.7.1.1, esta condicién se representa por un material Clase Il compactado a una
densidad estandar Proctor de 90%, aunque otro material puede proporcionar una resistencia
similar a niveles de compactacion levemente menores. El material de relleno estructural
debe extenderse 6” (0.15 m) por encima de la corona de la tuberia; el restante 6” (0.15 m de)
de profundidad bajo tierra debe ser el apropiado para la instalacion. En el caso que la
sedimentacion fuese un problema, podria ser apropiado el extender el relleno estructural. En
el caso de pavimentacion, se puede utilizar material sub-base.

La capa de pavimento puede a veces ser incluida como parte de la profundidad minima. En
estas situaciones, el equipo de la carga de pavimentacion y la cantidad de cubierta sobre la
tuberia debera ser considerado a fin de determinar si la carga resultante puede ser soportada
por el sistema de la tuberia/ relleno.
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Tabla 2.7.1.1: Requisito Minimo de Profundidad bajo Tierra para Tuberia Corrugada
de Polietileno de Alta Densidad.-

Didmetro . * Cubierta
Interior Minima
Pulg. (mm) Pies (m)
1) . H
4 (100) 1(03)
6 (150) 1(03)
8 (200) | 1(03)
10 (250) . l'(0.3)
12 (300) 1(0.3)
15 (375) R ()]
18 (450) 1(03)
21 (525) 1¢0.3)
24 (600) 1{03)
30 (750) t (0,3i
36 (900) 1 (0.3}
42 (1050) 1 (0.3)
48 (1200) 1(0.3)

Sobre la base de Relleno Clase 111 Compactado a Densidad Estandar Proctor de 90% y Carga
AASHTO H-20.

Nota.- Las profundidades minimas aqui presentadas han sido calculadas en base a un
material de relleno estructural minimo de 6" (0.15 m) por encima de la corona de la tuberia
con una capa adicional de suelos nativos compactados para una profundidad total, como se
muestra. En instalaciones de trdfico poco profundas, especialmente en la presencia de
pavimento, seria mas adecuado el uso de un material compactado de buena calidad, a fin de
evitar la sedimentacion de la superficie.

2.7.2 PROFUNDIDAD MAXIMA

La carga de prisma fue considerada en el procedimiento de disefio, lo que resulta en limites
maximos de profundidad bastante conservadores. Las cargas de carreteras tienen un efecto
casi imperceptibie en enterramientos profundos. Los limites maximos de profundidad para
tuberia corrugada de polietileno se muestran en la Tabla 2.7.2./ para una variedad de

condiciones de relleno. Esta Tabla fue desarrollada en base a las propiedades de la Tabla
25321

Tabla 2.7.2.1 : Profundidad Maxima para Tuberia Corrugada de Polietileno, pies (m).-
Pagina No. 45



QUALL,
La industria de la tuberia de concreto estd actualmente proponiendo un método alternativo de
disefio de estos productos, el método Estandard Installation Direct Design (SIDD) o Disefio
Directo Instalacién Estandar, da aun mayor importancia a la correcta instalacién. Los
materiales de relleno y niveles de compactacion recomendados estan definidos en forma mas
precisa y serdn aun mas necesarios para un sistema de drenaje de funcionamiento adecuado
Para disefios de tuberias desarrollados utilizando SIDD, el uso de material no aprobado de
menor calidad o una compactacion insuficiente en el campo pude rapidamente reducir el
factor de seguridad a mucho menos de 1.0, ocasionando directamente problemas
estructurales.

Los factores de seguridad recomendados por la CPPA v las suposiciones conservadoras para
tuberia de polietileno son tales que ¢l resultado de un error del contratista, a no ser que sea
severo, no significard la diferencia entre una instalacién exitosa o no-exitosa. La tuberia
flexible experimenta una deflexion y esfuerzo de flexién adicionales cuando se compromete
la integridad del relleno, pero generalmente no alcanzan niveles que inducirian a problemas
estructurales. La mala alineacién de las juntas resultante de relleno no apropiado no es
generalmente un problema en lo que se refiere a tuberia flexible. En realidad, las tuberias
flexibles se prefieren en areas con riesgo de terremotos, donde es de suma importancia que ia
tuberia permanezca en funcionamiento aun bajo situaciones de relleno radicalmente
confusas.

2.8.4 LIMITACIONES MAXIMAS Y MINIMAS DE PROFUNDIDAD

El método de disefio de la CPPA permite determinar la respuesta de la tuberia de polietileno
a cualquier combinacién de carga viva o muerta y a condiciones de relleno. Los que
especifican estan generalmente preocupados con las dos condiciones extremas de carga:
profundidad minima bajo areas de trafico y profundidad maxima.

La profundidad minima para tuberia de polietileno instalada en relieno de minima calidad se
muestra en la 7abla 2.8.4.1. Una envoltura de relleno de mejor calidad, obtenida mediante
el uso de un material mejorado o de mayor compactacion, no perrﬁite una reduccién teorética
en esta profundidad, pero en realidad la profundidad minima para instalaciones terminadas
no debe ser menor a 1” (0.3 m). '

Tabla 2.8.4.1 Profundidad Minima de relleno s/ didmetros de tuberias

Didimetro Relleno
Interior Minimo Altura
Pulg. (mm) pie (m})
4 {100} 1 (0.3}
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6(150) 1 (0.3)
8 (200) b (0.3)
10(250) 1(0.3)
12 (3009 1(03)
15 (375) 1{03)
18 (450) 1(0.3)
21(525) 1(0.3)
24{600) [(0.3)
30(750) 1(03)
36 (900) 1(0.3)
42 (1050) 1{0.3)
48(1200) 1(0.3)

Carga en base a Relleno Clase Il Compactado 90% Densidad Estdndar Proctor Norma
ASHTO H-20.

Nota.- Los materiales Clase Il son mezcla de grava, arena, sedimentos y arcilla con limitada cantidad de
finos (refiérase también al folleto técnico Método de Disefio Estructural para Tuberia Corrugada de
Polietileno). Las profundidades minimas aqui presentadas fueron calculadas en base a por lo menos 6' (0 15
m) de material de relleno estructural sobre la corona de la tuberia con una capa adicional de suelos del lugar
compactados para una profundidad total. En instalaciones poco profundas de trdfico, especialmente en lo que
se refiere a pavimento, seria mejor utilizar un material compactado de buena calidad a fin de evitar el
asentamiento de la superficie.

Las cargas durante la construccion son a veces de mucho mayor o menor peso que la carga
del disefio. La profundidad sobre la tuberia podria necesitar ser aumentada a fin de permitir
equipo de mayor peso. Puede a menudo ser reducida durante la pavimentacion si las cargas
de equipo son relativamente livianas y bien distribuidas.

La profundidad maxima bajo tierra es primeramente una funcion de la calidad del relleno.
Estructuras de relleno de mayor calidad, obtenidas ya sea mediante el uso de material de
mayor tamafic y mdas angular o por niveles mayores de compactacién, aumentan la
profundidad bajo tierra méaxima de la tuberia. El método de disefio de la CPPA proporciona
la manera de calcular la profundidad maxima para relleno especifico; La Tabla 2.8.4.2
muestra alturas de profundidades permisibles para un rango de materiales comunes de
relleno vy niveles de compactacion.

‘Tabla 2.8.4.2 Profundidades Permisibles para Materiales Comunes de Relleno

Condicién del Relleno

E' 1000 psi E' 2000 psi E' 3000 psi

{6,900 kPa) (13,800 kPa) {20,700 kPa)
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Didmetro Interier || Relleno Clase 11 Relleno Clase 11 Relleno Clase |
iD 90% Densidad 90% Densidad

Pulg. (mm) Estdndar Estdindar
Proctor Proctor

4(100) 26 (7.9} 66 (20.1) 1£8 (36 0)

6 (150) 28 (8.3) 60 (13.3) 108 (32 9)

8 (200) 26(7.9) 47 (14.3) 83(253)

10 (2500 20(6.) 58(17.7) 105 (32.0)

12 (300) 25(7.6) 68 (20.7) 116 (35.4)

' 15{375) 29(88) 58(17.1 101 (30.8)

18 (450) 25(7.6) 69 (21.0) 120 (36 6)

21(52%) 29(8.8) 56 (17.1) 97.8(29.8)

24 (600} 24(73) 67(204) 116 {35 4)

30(750) 28(8.5) 65 (19.8) 116 (35 4)

36 (900} 25(7.6) 59 (18 0) 108 (32 9)

42 (1050 25(76) 58 (17.7} 105 (32 0)

48 (1200) 28(8.5) 65 (19.8) 120 (36 6)

Nota.- Ejemplos de materiales Clase I incluyen piedra machacada, grava o materiales similares. Materiales
Clase Il incluyen alguna arena gruesa con o sin finos. Materiales Clase Il incluyen mezcla de
grava/arena/sedimentos con una cantidad minima de finos.

2.9 METODOS ALTERNATIVOS DE DISENO PARA TUBERIA CORRUGADA
DE POLIETILENO

El método de la CPPA es completo; evalua las causas probables de fallas en la tuberia y
toma en consideracidn la naturaleza visco-elastica del material. Existen otros métodos de
diseflo en uso para tuberia corrugada de polietileno. Estos métodos a menudo no aciertan a
predecir la manera en que la tuberia funcionara debido a que no toman en consideracion el
comportamiento visco-elastico, o debido a que no se efectua un andlisis profundo de ia
tuberia.

La Asociacion Americana de Carreteras Estatales y Funcionarios de Transporte (ASHTO),
en la Seccion 18 del Manual de Disefio de Puentes, establece un procedimiento para tuberia
corrugada de polietileno el cual resuita en profundidades maximas que son apenas una
fraccion de lo que la tuberia puede aguantar en realidad. La teoria detras del procedimiento
esta basada en el disefio de la tuberia de metal. Deja por completo de lado la visco-
elasticidad, v no considera en forma total los beneficios estructurales del material de relleno
y utiliza una carga de prisma altamente conservadora.
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Tabla 4.4.1: Factores de Conduccién para Tuberia Corrugada de Polietileno

Dia, || Area [[Coeficiente Manning

(pul || (pies2) | 0.009 J0.010 0.011 || 0012 || 0013 || 0014 || 0015 § 0.016
3 005 1 30 1.10 1.00 1.00 0.90 0.80 0.80 070
4 009 2 70" 2.30 2 2o|| 210 1.90 1.80 1 60" 1 sﬂl
6 0.20 8.10" 7.30 6,60u 6 10" 560 5.20 4.90" 4 60
8 035 17 50" 1570  14.30 13A10|| 12 10" 11 zo|| 10 50 9 80
10 || o055 | . 3160 28.50" 2500 23 70|| 21 90" 20‘30" 19008 17.80
12 | 079 51.50] 46 3o|| 42,10 38 6{)" 35.60" 33.10|| 3090] 2890
15 1.23 93.30] 8400 7630 70 00|| 64.60|[ 60.00" 56000 5250
18 1.77 15070 136600 124.10f 11380} 105 O(ﬂ[ 97,50" 9100 8530
21 241 22890 20600] 187.30] 171.60] 158 4o|| 147.10" 13730] 128 70
24 314 326 80 19410f 267.30[ 245.10| 22620 210.10“ 196 10 183 80
27 | 398 44730 40260] 366.00] 335.50] 30970 287.60) 26840 25160
30 [ 4o so2.50] s3320 484.70] 44230 4iozof 38090 35550 33330
33 594 76390 687.50] 62500 57290 52890 49110 45830f 429.70
36 [ 707 963 40] 867.10 788.20] 722600 667 00" 619.30" 578 00 54190
42 1 962 3 145320 130790) 1189.00( 1089 50f 1006 10|[ 934 20" 87190 81750
45 I 11.04 § £746.80| 1572.10] 1429 20{ 1310.10 1209.30" 1 122.90" 1048 10]  982.60
48 I 12,57 ¥ 2074 80| 186740{ 1697 60f 1556 10f 1436 40“ 1333.30" 1244 908 1167.10) .

Nota: Las columnas correspondientes a

tuberia de polietileno de interior liso

Disefio de Valores* Manning
para Tuberia Corrugada de Polietileno

Producto

*El coeficiente Manning para tuberia de interior liso tipico
liso determinado en el Laboratorio de Investigacion
de Agua en la Universidad Estatal de Utah

Ecuaciones de Conduccién: k =0/5" 0 O = k§™?

Dia.

n = 0.009 0010, 0.011, 0.012 son representativas de la

Manning “n”

4736”7 0.010
42"-48"  0.012
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La determinacién de la velocidad efluente se puede simplificar en gran manera mediante el

uso de una Tabla, Figura 3, para flujos en tuberias parcialmente llenas. El uso apropiado de
esta Tabla se demuestra en el Ejemplo 2.

Figure 3: Determining Actual
Etfivent Velocity
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El disefio de velocidad para aplicaciones de aguas colectores pluviales debera ser de un
minimo de 3 fps (1m/s) o el valor calculado mediante las Ecuaciones 5 o 5¢(a) para unidades
métricas.

3.11 CONSIDERACIONES SOBRE EL VALOR

Muchos factores influyen los costos del ciclo de vida de la tuberia de alcantariliado sanitario
y pluvial. Mientras los costos del material v de la instalaciéon y los costos del equipo
requerido son relativamente faciles de determinar, factores tales como mantenimiento y la
duracion de los materiales dependeran en su totalidad del medio ambiento donde se
construya el sistema.

La naturaleza inerte, no - adhesiva de la tuberia de polietileno de alta densidad mejora aun
mas su excelente caracteristica hidrdulica, debido a que minimiza el desarrollo de

sedimentos, incrustaciones y otros, el cual ocurre comunmente en tuberias fabricadas con
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1.3.3.4 Gasto maximo extraordinario

En funcion de este gasto se determina el diametro adecuado de los
conductos de la red y su valor se calcula multiplicando el gasto maximo
instantaneo por el coeficiente de seguridad, es decir:

Que = CS-Qu
donde:

Q, = Gasto maximo extraordinario, en /s
CS = Coeficiente de seguridad (seccién 1.3.2.2)

Q,, = Gasto maximo instantaneo, en I/s
1.3.4 Calculo hidraulico

1.3.4.1 Formula para disefio

Se emplea la férmula de Manning para caicular la velocidad del agua en las
tuberias cuando trabajen llenas, utilizando ademas, las relaciones
hidraulicas y geométricas de esos conductos, al operar parcialmente llenos
(figura 1.8).

La expresion algebraica de la formula de Manning es:

2
v=l.p3.g
n

=

donde:
V = velocidad media del flujo, en m/s
n = coeficiente de rugosidad
r = radio hidraulico,en m
S = pendiente

1.3.4.2 Valor del coeficiente de rugosidad
E! coeficiente de rugosidad varia segln la clase de material de las tuberias.

Para el coeficiente "n" de Manning en tuberias se pueden tomar los valores
indicados en la tabla 1.14.
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Tabla 1.14 Coeficiente de rugosidad

MATERIAL COEFICIENTE {n)
Asbesto - Cemento 0.010
Concreto liso 0.012
Concreto aspero - 0.016
.{Concreto presforzado 0.012
Acero galvanizado 0.014
Fierro fundido 0.013
Acero soldado sin revestimiento 0.014
Acero soldado con revestimiento
interior a base de epoxy 0.011
PVC (policloruro de vinilo) 0.009
Polietileno de alta densidad 0.009

En ocasiomes ‘se requiere conducir las aguas residuales a través de canales,
jos valores medios de "n" mas utilizados se indican en la tabla 1.15.

Tabla 1.15 Coeficiente de rugosidad en canales

MATERIAL DE REVESTIMIENTO - COEFICIENTE (n)
Concreto con buen acabado ‘ 0.014
Concreto con acabado regular , 0.016
Mamposteria con mortero de cemento
con buen acabado 0.020

1.3.5 Parametros Hidraulicos Permisibles

1.3.5.1 Velocidades

. Velocidad maxima. La velocidad méaxima permisible, para evitar erosion
en las tuberias, esta en funcion del tipo de material que se utilice y sus
diferentes valores se presentan en la tabla1.7 de la seccidén
correspondiente a agua potable. ‘

Para su revision se utiliza el gasto maximo extraordinario, considerando
el tirante que resulte (a tubo lienc o parcialmente lleno).
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« Velocidad minima. La velocidad minima permisible es de 0.3 m/seg,
considerando el gasto minimo y su tirante correspondiente.

Adicionalmente debe asegurarse que dicho tirante tenga un valor

minimo de 1.0 cm en casos de fuertes pendientes y de 1.5 cm en casos
normales.

Estas restricciones tienen por objeto evitar el depésito de sedimentos
que provoguen azolves y taponamientos en el tubo.
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Figura 1.8 Elementos hidraulicos de la seccion circular
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1.3.5.2 Diametros minimo y maximo

Los diametros minimo y maximo en un alcantarillado sanitario, los fijan las
consideraciones siguientes: .

« Diametro minimo. La experiencia en |la conservacion y operaciéon de los
sistemas de alcantarillado a través de los afios, ha demostrado que el
diametro minimo en las tuberias es de 20 cm, para evitar frecuentes
obstrucciones.

« Diametro maximo. El diametro maximo esta en funcidon de varios
factores, entre los que destacan: las caracteristicas topograficas y de los
suelos de cada localidad en particular, el gasto maximo extraordinario
de disefo, el tipo de material de la tuberia y los diametros comerciales
disponibles en el mercado.

Para el caso de grandes diametros se debe realizar un estudio técnico-
econémico para definir la conveniencia de utilizar tuberias paralelas (
madrinas) de menor didmetro.

« En cualguier caso, la seleccidén del diametro depende de las velocidades
permisibles, aprovechando al maximo la capacidad hidraulica del tubo
trabajando a superficie libre (gravedad).

1.3.5.3 Pelndientes

La pendiente de cada tramo de tuberia debe ser tan semejante a la del
terreno como sea posible, con objeto de tener excavaciones minimas. Los
valores de las pendientes maxima y minima para cada caso, se obtienen a
partir de las restricciones de velocidad marcadas en la seccion 1.3.5.1.

En casos especiales de fuertes pendientes es conveniente que en el disefio
se consideren tuberias que permitan velocidades altas, y dependiendo del
caso hacer estudio técnico-economico para determinar el empleo de
pendientes mayores, de tal forma que se pueda tener sclo en casos
extraordinarios y tramos cortos velocidades de hasta 8 m/s.

El objeto de establecer limites para la pendiente es evitar, hasta donde sea
posible, el azolve y la construccién de estructuras de caida que ademas de
encarecer las obras, propician la produccion del gas hidrégeno sulfurado,
que es muy toxico y aumenta los malos olores de las aguas negras.
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1.3.6 Zanja para la instalacion de tuberias
1.3.6.1 Ancho de zanja

El ancho de zanjas para la instalacién de tuberias se presenta en la
seccion 1.1.3.1

1.3.6.2 Profundidad de zanja
La profundidad de instalacién de los conauctos queda definida por:

+ La topografia

« Eltrazo

+ Los colchones minimos

« Las velocidades maxima y minima

« Las pendientes del proyecto

« La existencia de conductos de otros servicios

» Las descargas domiciliarias

+ La economia de |las excavaciones

« Laresistencia de las tuberias a cargas externas
« La elevacion de la descarga

Cuando se presente un cruce del alcantarillado sanitario con una tuberia
que conduce agua potable, la tuberia del alcantarillado debe ir a mayor
profundidad que la de agua potable.

Las profundidades a las cuales se instalen las tuberias deben estar
comprendidas dentro del ambito de la minima y la maxima indicadas a
continuacion:

« Profundidad minima. La profundidad minima la determinan el colchdn
minimo necesario para la debida proteccidon de la tuberia y la seguridad
de permitir que se conecten los albanales domiciliarios. Por lo que se
debe tener muy en cuenta la infraestructura existente.

El colchén minimo necesario para evitar rupturas del conducto,
ocasionadas por cargas vivas, esta en funcion del diametro de la tuberia
por instalar, como se muestra en la tabla 1.16.
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Tabla 1.16 Colchén minimo

DIAMETRO DEL TUBO COLCHON MINIMO
Hasta 45 cm 0.9m
Mayores de 45 cm y hasta 122 cm 10m
Mayores de 122 c¢cm y hasta 183

cm 1.3 m
Mayores de 183 cm 1.5m

Los colchones minimos indicados anteriormente, podran modificarse en
casos especiales previo analisis particular y justificacién de cada caso.
Los principales factores que intervienen para modificar el colchén son:
el tipo de tuberia a utilizar (polietileno de alta densidad, acero,
concreto, etc.), el tipo de terreno en la zona (roca, etc.) y las cargas
vivas que se puedan presentar.

Para permitir la correcta conexion de los albanales se acepta gue el
albanal tenga como minimo una pendiente de 1% y que el registro
interior mas proximo al paramento del predio tenga una profundidad
minima de 60 cm.

» Profundidad maxima. La profundidad maxima se debe determinar
mediante un estudio econdmico comparativo entre el costo de
instalacidon del conducto principal con sus albafiales correspondientes, y
el de atarjea o atarjeas laterales (madrinas), inciluyendo los albafales
respectivos; no obstante, la experiencia ha demostrado que entre 3 y
4 m de profundidad el conducto principal puede recibir directamente
los albafiales de las descargas y que a profundidades mayores, resulta
mas econdmico el empleo de atarjeas laterales.
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INTRODUCCION

En el desarrollo de las localidades urbanas, sus servicios en general se
inician con un precario abastecimiento de agua potable y van satisfaciendo
sus necesidades con base en obras escalonadas en bien de su economia.
Como consecuencia se presenta el problema del desalojo de las aguas
servidas o aguas residuales. Se requiere asi la construccién de un sistema
de alcantarillado sanitario para eliminar las aguas negras que produce una
poblacién, incluyendo al comercio y a la industria.

Un sistema de alcantarillado esta integrado por todos o algunos de los
siguientes elementos: atarjeas, colectores, interceptores, emisores, plantas
de tratamiento, estaciones de bombeo, descarga final y obras accesorias.
El destino final de las aguas servidas podra ser desde un cuerpo receptor
hasta el reuso dependiendo del tratamiento que se realice y de las
condiciones particulares de la zona de estudio.

Los desechos liguidos de un nucleo urbano, estan constituidos,
fundamentalmente, por las aguas de abastecimiento después de haber
pasado por las diversas actividades de una -poblacidon. Estos desechos
liquides, se componen esencialmente de agua, mas sélidos organicos
disueltos y en suspensién.

Existe ia norma oficial mexicana NOM-CCA-031-ECOL/93, que establece los
limites maximos permisibles de contaminantes en las descargas de aguas
residuales provenientes de la industria, actividades agroindustriales, de
servicios y del tratamiento de aguas residuales a los sistemas de drenaje y
alcantarillado urbano o municipal; sin embargo la industria, el comercio y
el usuario en general, no siempre cumplen con dicha norma, vertiendo
substancias que son peligrosas en un alcantarillado, por lo que se debe
tener especial cuidado en eliminar este tipo de substancias.

El encauzamiento de aguas residuales evidencia la importancia de aplicar
lineamientos técnicos, que permitan elaborar proyectos de alcantariliado
econdémicos, eficientes y seguros, considerando que deben ser
autolimpiantes, autoventilantes e hidraulicamente herméticos.
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Los lineamientos que aqui se presentan, son producto de la recopilacién
de publicaciones técnicas elaboradas y aplicadas en el pais, por las
distintas dependencias relacionadas con la normatividad del sector. Este
capitulo esta vinculado estrechamente con los relativos a Datos Basicos,
Topografia, Agua Potable, Geotecnia, Estructuras y Electromecanica.

Como en todo proyecto de ingenieria, para el sistema de alcantarillado, se
deben plantear las alternativas necesarias, definiendo a nivel de esquema
las obras principales que requieran cada una de ellas. Se deben considerar
fos aspectos constructivos y los costos de inversién para cada una de las
alternativas. Se selecciona la alternativa que asegure el funcionamiento
adecuado con el minimo costo.

El periodo de disefio para un sistema de alcantarillado sanitario debe
definirse de acuerdo a los lineamientos establecidos en el capitulo 1. Datos
'Basicos.

En el dimensionamiento de los diferentes componentes de un sistema de
alcantarillado, se debe analizar la conveniencia de programar las obras por
etapas, existiendo congruencia entre los elementos que lo integran y entre
las etapas que se propongan para este sistema, considerando el de agua“
potable.

El -diseho hidraulico debe realizarse para la condicion de proyecto, pero
siempre considerando las diferentes etapas de construccion que se tengan
definidas.

Los equipos en las estaciones de bombeo (cuando se requieran) y en la
planta de tratamiento, deben obedecer a un disefo modular, que permita
su construccion por etapas y puedan operar en las mejores condiciones de
flexibilidad, de acuerdo con los gastos determinados a través del periodo
de diseno establecido para el proyecto.

En el disefo de un sistema de alcantarillado sanitario se debe conocer la
infraestructura existente en la localidad y asegurar que, en los cruces con
la red de agua potable, la tuberia del alcantarillado siempre se localice por
debajo.
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La mayoria de los alcantarillados en localidades medianas y grandes se
han disefiado Yy construido para funcionar en forma combinada,
considerando las aportaciones pluviales. A través del tiempo se ha
observado que esta practica genera problemas de contaminacién y de
operacién de los sistemas, por la incapacidad de tratamiento a la totalidad
de las aguas captadas. Aprovechando esta experiencia, en general, los
sistemas de alcantarillado sanitario y pluvial deben de disefiarse en forma
separada.

6.1 RED DE ATARJEAS

La red de atarjeas tiene por objeto recolectar y transportar las descargas
de aguas negras domeésticas, comerciales e industriales, para conducir los
caudales acumulados hacia los colectores o emisores.

La red esta constituida por un conjunto de tuberias por las que circulan las
aguas negras. El ingreso del agua a las tuberias es paulatino a lo largo de
la red, acumulandose los caudales, lo que da lugar a ampliaciones
sucesivas de la seccion de los conductos en la medida en que se
incrementan los caudales. De esta manera se obtienen las mayores
secciones en los tramos finales de la red y no es admisible diseRar
reducciones en los diametros en el sentido del flujo.

La red se inicia con la descarga domiciliaria o albanal, a partir del
paramento exterior de las edificaciones. El diametro del albafal en la
mayoria de los casos es de 15 cm, siendo éste el minimo aceptable. La
conexion entre albanal y atarjea debe ser hermética.

A continuacidén se tienen las atarjeas, localizadas generalmente al centro
de las calles, las cuales van recogiendo las aportaciones de los albanales.
El diametro minimo que se utiliza en la red de atarjeas es de 20 cm y su
disefio, en general, debe seguir la pendiente natural del terreno, siempre y
cuando cumpla con los limites maximos y minimos de velocidad y la
condiciébn minima de tirante, los cuales se definen en el capitulo 1. Datos
Basicos.

La estructura tipica de liga entre dos tramos de ia red es el pozo de visita,
que permite el acceso del exterior para su inspeccién y maniobras de
limpieza. Las uniones de la red de atarjeas con los pozos de visita deben
ser herméticas.
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Los pozos de visita deben localizarse en todos los cruceros, cambios de
direccion, pendiente y diametro y para dividir tramos que exceden la
maxima longitud recomendada para las maniobras de limpieza y
ventilacion. En la seccidon 6.4.2 se especifica la separacidon maxima entre
pozos de visita.

Con objeto de aprovechar al maximo la capacidad de los tubos, en el
disefio de las atarjeas se debe dimensionar cada tramo con el diametro
minimo, que cumpla las condiciones hidraulicas definidas por el proyecto,
ademas de las indicadas en el capitulo 1. Datos Basicos.

Para realizar un analisis adecuado de la red de atarjeas, se requiere
considerar, en forma simultanea, las posibles alternativas de trazo y
funcionamiento de colectores, emisores y descarga final, como se describe
en las secciones correspondientes. :

6.1.1 Definiciones

Albafial o descarga domiciliaria. Instalacion que conecta la salida sanitaria
de una edificacion a la red de atarjeas.

Red de atarjeas. Tuberias que recogen el agua residual de los albafiales y
la conducen a los colectores o emisores. .

Cabeza de atarjea. Extremo inicial de una atarjea. ”
'6.1.2 Modelos de configuracion de atarjeas

El trazo de atarjeas generalmente se realiza coincidiendo con el eje
longitudinal de cada calle. Los trazos mas usuales se pueden agrupar en
forma general en los siguientes tipos:

6.1.2.1 Trazo en bayoneta

Se denomina asi al trazo que iniciando en una cabeza de atarjea tiene un
desarrollo en zigzag o en escalera (figura 6.1.a).
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Las ventajas de utilizar este tipo de trazo son reducir el numero de
cabezas de atarjeas y permitir un mayor desarrolio de las atarjeas,
incrementando el niamero de descargas para facilitar que los conductos
adquieran un régimen hidraulico establecido, logrando con ello aprovechar
adecuadamente la capacidad de cada uno de ios conductos. Sin embargo,
la dificultad que existe en su utilizacién es que el trazo requiere de
terrenos con pendientes bajas mas o menos estables y definidas.

6.1.2.2 Trazo en peine

Es el trazo que se forma cuando existen varias atarjeas con tendencia al
paralelismo, empiezan su desarrollo en una cabeza de atarjea,
descargando su contenido en una tuberia comin de mayor diametro,
perpendicular a eilas (figura 6.1.b).

Algunas ventajas y desventajas que se obtienen con este tipo de trazo son
las siguientes:

« Ventajas:

- Se garantizan aportaciones rapidas y directas de las cabezas de
atarjeas a la tuberia comin de cada peine, y de éstas a los
colectores, propiciando que se presente rapidamente un régimen
hidraulico establecido.

- Se tiene una amplia gama de valores para las pendientes de las
cabezas de atarjeas, lo cual resulta Util en el disefno cuando la
topografia es muy irregular.

+ Desventajas:

- Debido al corto desarrollo que generalmente tienen las atarjeas
iniciales antes de descargar a un conducto mayor, en |a mayoria de
los casos aquéllas trabajan por abajo de su capacidad, ocasionando
gue se desaproveche parte de dicha capacidad.

- En muchas ocasiones, como las atarjeas iniciales van poco
profundas, a fin de que puedan descargar al conducto perpendicular
comun, de diametro mayor, se requiere de gran cantidad de pozos
con caida adosada para cada una de estas atarjeas, lo cual eleva el
costo de la construccion.
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6.1.2.3 Trazo combinado

Corresponde a una-combinacién de los dos trazos anteriores y a trazos
particulares obligados por los accidentes topograficos de la zona (figura
6.1.c).

Aunque cada tipo de trazo tiene ventajas y desventajas particulares
respecto a su uso, el modelo de bayoneta tiene cierta ventaja sobre otros
modelos, en lo que se refiere al aprovechamiento de la capacidad de las
tuberias. Sin embargo, este no es el (nico punto que se considera en la
eleccion del tipo de trazo, pues depende fundamentalmente de las
condiciones topograficas del sitio en estudio.

6.1.3 Factores que intervienen en el disefio de la red
6.1.3.1 Topografia

La circulacién del agua en las tuberias debe tender a ser por gravedad,
dependiendo del disefio de ia red, de la correcta ubicacién de colectores y
emisores, y de las pendientes que puedan obtenerse de acuerdo con la
topografia de la localidad.

Para lo anterior es necesario basarse en un plano topografico actualizado,
dibujado a escala 1:1 000 6 1:2 000 con informacién producto de
nivelacion directa, ya sea curvas de nivel equidistantes a cada metro, o
elevaciones en cruceros y puntos notables.

Se requiere también de un plano predial o de uso del suelo, en el que se
localicen las zonas de jardines, espacios abiertos, lugares notables y las
distintas zonas urbanas, comerciales e industriales con sus densidades de
poblacién y de ocupacién actuales. Plano de pavimentos y banquetas,
anotando su tipo y estado de conservacion, ademas de indicar la
profundidad del nivel freatico, la clasificacion del terreno en porcentajes
del tipo de material y, en su caso, localizacidén de los sondeos efectuados.

Si el proyecto por desarrollar se refiere a ampliaciones, o rehabilitacion de
una red existente, debe contarse con un plano de la red, que indique la
longitud de los tramos, elevaciones del terreno y plantillas en los pozos de
visita, de los tubos de entrada y salida y puntos notables; tipo, secciones
de los conductos y estado de conservacién; sus accesorios, la descarga
actual y uso de las aguas negras.
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Se deben obtener datos de las areas con servicio actual de agua potable y
de las futuras ampliaciones, con sus programas de construcciéon; asi como
las densidades de poblacion y dotaciones para cada una de las etapas de
proyecto que se tengan consideradas.

6.1.3.2. Célculo de gastos

Los gastos que se consideran en los proyectos de alcantarillado son: Gasto
medio, minimo, maximo instantaneo y maximo extraordinario. Los tres
altimos se determinan a partir del primero (capitulo 1. Datos Basicos).

lLa cuantificacion del gasto medio de aguas negras en un tramo de la red,
se hace en funcion de la poblacidon y de la aportacién de aguas negras.
Esta aportacion equivale a un porcentaje de la dotacién de agua potable, el
cual se obtiene a partir de mediciones en la localidad correspondiente, sin
embargo cuando no se cuenta con esta informacidén se puede utilizar el
75%. En el calculo de la aportacién se debe considerar la dotacion de agua
potable en funcién de los diferentes usos del suelo, sean comercial,
industrial y domésticos popular, medio y residencial.

El gasto minimo generalmente se considera como la mitad del gasto-
medio; sin embargo, para los tramos iniciales de la red y cuando se tengan
pendientes muy pequefas o muy grandes, se acepta como cuantificacion
practica del gasto minimo probable de aguas negras, la descarga de uno o
varios excusados tal como se indica en el capitulo 1. Datos Basicos. Lo
anterior asegura cumplir con la velocidad minima para pendientes muy
pequefas y con el tirante minimo para pendientes muy grandes,
considerando el menor gasto probable de descarga.

Con este gasto minimo, se revisa que la velocidad de flujo en un tramo de
tuberia sea mayor o igual a la minima permisible.

El gasto maximo instantaneo resulta de la multiplicacién del gasto medio
por el coeficiente de variacién de Harmon, que esta en funcion de la
poblacion acumulada para el tramo considerado.

El gasto maximo extraordinario se obtiene afectando al gasto maximo
instantaneo por un coeficiente de seguridad, que puede ser igual a 1.5 en
el caso de rehabilitaciones a una red existente; o igual a 1.0 para nuevos
asentamientos, siempre y cuando se garantice que las aportaciones
pluviales de los lotes urbanizados no se conecten a los albafnales o a las
atarjeas del alcantarillado sanitario.
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Con e} gasto maximo extraordinario, se realiza el disefo hidraulico de
cada tramo de la red de atarjeas y se revisa que la velocidad de flujo sea
menor o igual a la maxima permisible.

Ef calculo de estos gastos se presenta en el capitulo 1. Datos Basicos.
6.1.4 Diseno hidraulico

Con los datos topograficos y el plano predial o de uso del suelo, se
procede a definir las areas de la poblacién que requieren proyecto y las
etapas de construccién, inmediata y futura, basdndose en el proyecto de
distribucién de agua potable y los requerimientos propios del proyecto de
la red de alcantarillado sanitario.

Se hace una revision detallada de la red existente, de la cual se eligen las
tuberias aprovechables por su buen estado de conservacion y reunir los
requisitos de capacidad necesaria, las que se toman en cuenta como parte
del proyecto, modificando o reforzando los tramos que lo requieran.

El primer paso del proyecto consiste en efectuar el trazo de la red de
atarjeas, en combinacién con los trazos definidos para los colectores y
emisores (seccion 6.2). Se deben analizar las alternativas de trazo y
combinaciones que sean necesarias, de acuerdo a las condiciones
particulares de la zona que se estudie, con objeto de asegurar la seleccidn
de la mejor combinacion técnica y economica.

Los pasos subsecuentes del proyecto son el calculo de la pendiente y
elevaciones de plantilla para todos y cada uno de los tramos de tuberia, la
seleccion del tipo de tuberia por utilizar (en funcién del analisis
técnico-econdmico que plantee la solucion de minimo costo), y el calculo
de los diametros.

Las profundidades de instalacion de las atarjeas quedan definidas por:

« La topografia

« Eltrazo

+ Los colchones minimos

« Las velocidades maxima y minima

« Las pendientes del proyecto ,

- La existencia de conductos de otros servicios

« Las descargas domiciliarias

« Laeconomia de las excavaciones

. Laresistencia de las tuberias a cargas exteriores
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La profundidad minima la determinan el colchon minimo necesario para la
debida proteccion de la tuberia y la seguridad de permitir que se conecten
los albanales domiciliarios. Por lo que se debe tener muy en cuenta la
infraestructura existente.

El colchén minimo necesarioc para evitar rupturas del conducto
ocasionadas por cargas vivas, es de:

0.9 m para tuberias con diametro de hasta 45 cm

« 1.0 m para tuberias mayores de 45 ¢cm y hasta 122 ¢m de diametro
1.3 m para tuberias mayores de 122 cm y hasta 183 cm de diametro
1.5 m para tuberias mayores de 183 cm de diametro.

Para permitir la correcta conexion de los albafales se acepta que el albanal
tenga como minimo una pendiente de 1% y que el registro interior mas
préximo al paramento del predio tenga una profundidad minima de 60 cm.

La profundidad maxima se debe determinar mediante un estudio
economico comparativo entre el costo de instalacion del conducto
principal con sus albafales correspondientes, y el de atarjea o atarjeas
laterales (madrinas), incluyendo los albafiales respectivos; no obstante, la
experiencia ha demostrado que entre 3 y 4 m de profundidad el conducto
principal puede recibir directamente los albafiales de las descargas y que a
profundidades mayores, resulta mas econémico el emplec de atarjeas
laterales o madrinas. '

El diseno hidraulico de una red de atarjeas se realiza tramo por tramo,
iniciando en las cabezas de atarjeas y finalizando en la entrega a los
colectores o emisores.

Para el disefio de un tramo de la red, se deben ejecutar los siguientes
pasos {figura 6.2).

. Delimitar la zona de influencia del tramo que se calcula.

« Obtener el area total de la zona, dividida en los diferentes usos del
suelo que se presenten. En general los usos del suelo se dividen en
comercial, industrial y doméstico; este Gltimo también se dlferenua en
popular, med|o y residencial.
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« Para cada uno de los usos del suelo se obtiene la densidad de proyecto
y la dotacidbn de agua potable. Estos datos se pueden obtener del
proyecto de agua potable (en caso de que exista) o del estudio de
factibilidad correspondiente.

- Para cada uso del suelo se calcula su poblacién con el area y la
densidad de poblacién correspondiente. Se suman todas las
poblaciones calculadas para dicho tramo y se hace un acumulado con
los resultados de el o los tramos anteriores.

« Con la poblacién del tramo que se estudia (sin acumular), se calcula el

gasto medio de dicho tramo y se acumula a los gastos medios de los
tramos anteriores.

+ Con los gastos medios acumulados se calcula el gasto minimo, el cual
se utiliza en la revisién de la velocidad minima en el tramo.

« Con la poblacion acumulada se calcula el coeficiente M de variacién o
de Harmon y con los gastos medios acumulados se calculan los gastos
maximos instantaneo y extraordinario del tramo.

Es conveniente calcular en forma aproximada las pendientes gobernadoras
entre determinados puntos criticos motivados por condiciones
topograficas, cruces con accidentes naturales, cruces con obras de otros
servicios y probables conexiones con tuberias existentes, entre otros.

El calculo de las pendientes y elevaciones de plantilla que se lleva a cabo
tramo por tramo, depende del debido aprovechamiento de ios desniveles
topograficos y, de ser posible, conseguir que las pendientes de la tuberia
sean semejantes a las del terreno.

La eleccion de la pendiente se hace en forma tal que la tuberia satisfaga,
con el menor diametro, la capacidad de conduccién requerida sin exceder
los limites de profundidad minima, pendientes y velocidades maxima y
minima. (capitulo 1. Datos Basicos).

Debe seleccionarse el diametro de las tuberfas de manera que su
capacidad sea tal, Que a gasto maximo extraordinario, el agua escurra sin
presién a tubo lleno y con un tirante para gasto minimo que permita
arrastrar las particulas solidas en suspension, debiendo como minimo
alcanzar ese tirante el valor de 1.0 ¢cm en casos de fuertes pendientes y en .
casos normales el de 1.5 cm.
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area2 = zona de influencia parcia! del tramo 2-3, suponiendo un uso del suelo 1
area3 = zona de influencia parcial del tramo 2-3, suponiendo un uso del suelo 2

D1P = densidad de poblacion del uso del suelo 1
D2P = densidad de poblacion del uso del suelo 2

D1 = dotacién de agua potable, correspondiente al uso del suelo 1
D2 = dotacion de agua potable, correspondiente ai uso del suelo 2

P(1-2) = areal -D1P poblacion del tramo 1-2
P(2-3) = (area2-D1P) + (area3-D2P) poblacion del tramo 2-3

Placum 2-3) = P(1-2) + P(2-3) poblacién acumulada del tramo 2-3

Al =0.75-D1 aportacién correspondiente al uso del suelo }

A2 =0.75-D2 aportacion correspondiente al uso del suelo 2
Al-(areal-DIP 14

Qg (1-2) = A1 i

86,400

4+JF’(1——2)

M1-2) =1+

[Al-(area2-DiP)] +[A2. (area3-D2P)]

Qneal2-3) = 86,400 i

14

Qoo (BCUM 2-3)= Qg (1-20+ Qg (2-3) M2-3) =14 s

Figura 6.2 Diseno hidraulico de atarjeas
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Se emplea la formula de Manning para calcular a velocidad del agua en las
tuberfas cuando trabajen llenas, utilizando ademas, las relaciones
hidraulicas y geométricas de esos ccnductos, al operar parciaimente llenos
(figura 6.3).

La expresion algebraica de la formula de Manning es:

g

v=l.ig
n

donde:
V = velocidad media del flujo, en m/s
n = coeficiente de rugosidad
r = radio hidraulico, en m
S = pendiente de friccidn (pérdida de carga unitaria, en m/m)

Para un tramo dado, se calculan los gastos de aguas negras medio,
minimo, maximo instantdneo y maximo extraordinario, como ya se
menciono.

Considerando la topografia, la infraestructura existente y las
caracteristicas particulares de cada tramo, se propone una pendiente para
ia tuberia. :

Con el valor del gasto maximo extraordinario de cada tramo y su
pendiente, se propone un didmetro el cual no debe ser menor al del tramo
anterior.

Aplicando la férmula de Manning se obtiene la velocidad a tubo lleno y con
ésta, el gasto a tubo lleno. Si este gasto es menor al gasto maximo
extraordinario se propone un diametro mayor, si es igual o mayor, se
continua el calculo.

Se obtienen los tirantes y las velocidades reales de flujo en el tramo
utilizando la grafica para tubos parcialmente fllenos (figura 6.3). La
velocidad maxima de flujo corresponde al gasto maximo extraordinario, la
minima de flujo corresponde al gasto minimo; se comparan estos tirantes
y velocidades con los limites permitidos, si cumplen con ellos, el diametro
y la pendiente propuestos son adecuados y el calculo se continta con el
siguiente tramo.
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6.2 COLECTORES, INTERCEPTORES Y EMISORES

Por razones de economia, los colectores, interceptores y emisores deben
tender a ser una réplica subterranea del drenaje superficial natural.

El escurrimiento debe ser por gravedad, excepto en condiciones muy
particulares donde se requiere el bombeo para:

+ Elevar las aguas negras de un conducto profundo a otro mas superficial,
cuando constructivamente no es econdmico continuar con las
profundidades resultantes.

« Pasar las aguas negras de una zona de drenaje a otra.

« Entregar las aguas negras a una planta de tratamiento o a una
estructura de descarga, por condiciones que asi lo requieran,

6.2.1 Definiciones

Colector.- Es la tuberia que recoge las aguas negras de las atarjeas. Puede
terminar en un interceptor, en un emisor o en la planta de tratamiento. No
es admisible conectar los albanales directamente a un colector; en estos
casos el disefio debe prever atarjeas paralelas a los colectores.

Interceptor.- Es la tuberia que recibe exclusivamente las aguas negras de
los colectores y termina en un emisor o en la planta de tratamiento.

Emisor.- Es el conducto que recibe las aguas de un colector o de un
interceptor. No recibe ninguna aportaciéon adicional en su trayecto y su
funcidn es conducir las aguas negras a la planta de tratamiento. También
se le denomina emisor al conducto que lleva las aguas tratadas de la
planta de tratamiento al sitio de descarga.

6.2.2 Modelos de configuracion para colectores, interceptores y
emisores

Para recolectar las aguas residuales de una localidad, se debe seguir un
modelo de configuracion para el trazo de las pnnczpales tuberias lo cual
fundamentalmente depende de:

« La topografia dominante
« Eltrazo de las calles

6-15



CNA

« El olos sitios de vertido
. La disponibilidad de terreno para ubicar la planta o plantas de
tratamiento.

En todos los casos deben de rezlizarse los analisis de alternativas que se
requieran, tanto para definir los sitios y nGmeros de bombeos a proyectar,
como el numero de plantas de tratamiento y sitios de vertido, con objeto
de asegurar el proyecto de la alternativa técnico-econdémica mas adecuada.

Los patrones mas usuales se pueden agrupar en la siguiente clasificacion:
6.2.2.1 Modelo perpendicular

En el caso de una comunidad a lo largo de una corriente, con el terreno
inclindndose suavemente hacia ésta, la mejor forma de colectar las aguas
residuales se logra colocando tuberias perpendiculares a la corriente
(figura 6.4.2a).

Adicionalmente debe analizarse la conveniencia de conectar los colectores,
con un interceptor paralelo a la corriente, para tener el menor nimero de
descargas. ‘

6.2.2.2 Modelo radial

En este modelo las aguas residuales fluyen hacia afuera.de la localidad, en
forma radial a través de colectores (figura 6.4.b).

6.2.2.3 Modelo de interceptores

Este tipo de modelo se emplea para recolectar aguas residuales en zonas
con curvas de nivel mas o menos paralelas, sin grandes desniveles y cuyas
tuberias principales (colectores) se conectan a una tuberia mayor
(interceptor) que es la encargada de transportar las aguas residuales hasta
la planta de tratamiento (figura 6.4.c).

6.2.2.4 Modelo de abanico

Cuando la localidad se encuentra ubicada en un valle, se pueden utilizar
las lineas convergentes hacia una tuberia principal (colector) localizada en
el interior de la localidad, originando una sola tuberia de descarga
(figura 6.4.d).
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6.2.3 Factores que intervienen en el diseno
6.2.3.1 Topografia

La circulacion del agua en las tuberias debe tender a ser por gravedad,
dependiendo de la correcta ubicacién de colectores, interceptores y
emisores, y de las pendientes que puedan obtenerse de acuerdo con la
topografia de la zona.

Para lo anterior es necesario basarse en un plano topografico actualizado,
dibujado a escala 1:2 000 con informacién producto de nivelacién directa,
ya sea curvas de nivel equidistantes a cada metro, o elevaciones en
cruceros y puntos notables.

Se requiere también de un plano de pavimentos y banquetas, anotando su
calidad y estado de conservacién, ademéas de indicar la profundidad del
nivel freatico, la clasificacion de! terreno en porcentajes del tipo de
material y, en su caso, localizacion de los sondeos efectuados.

Si el proyecto por desarrollar se refiere a ampliaciones, o rehabilitacion de
la tuberia principal (colectores, interceptores y emisores), debe contarse
con un plano que indigque la longitud de los tramos, elevaciones del
terreno y plantillas en los pozos de visita y puntos notables; tipo,
secciones de los conductos y estado de conservacién; sus accesorios, la
descarga actual, y uso de las aguas negras.

Se deben obtener datos de las areas servidas actuales, de proyecto
inmediatas y futuras, determinadas por el desarrolio de la poblacién.

6.2.3.2 Célculo de gastos

Para los colectores e interceptores, los gastos de disefio se calculan como
se indica en Ja seccion 6.1.3.2. :

Para un emisor el gasto de disefio es igual al caudal de agua captado por
la red de atarjeas que aporte a dicho emisor, y lo recibe a través de

colectores o interceptores.

6-17



CNA

\ﬁ A PLANTA DE TRAT AARETD

N

a) MODELO PERPENDICULAR b} MODELO RAILAL

L

= ;Eﬁ . ,A/r
1

ol k=

— -—Eﬁﬂ e W Mg SN N

| WTERCERTon—  \» COECTON ——4 " :ml
APLANTA DE

TARTAMIERTD

i

gl

<} MODELO POR INTERCEPTORES .. &) MODELO EN ABANICO

Figura 6.4 Modelos de configuracion de cblectores, interceptores y
~ emisores

6-18



CNA

6.2.4 Diseno hidraulico

Basandose en informacién topogréafica, deben definirse las mejores rutas
del trazo de los colectores, interceptores y emisores; considerando la
conveniencia técnico-econdmica de contar con unc o varios sitios de
descarga, con sus correspondientes plantas de tratamiento.

El primer paso del proyecto consiste en efectuar el trazo de emisores,
interceptores y colectores, del -que conviene hacer alternativas y elegir ia
mas econdémica dentro de un 6ptimo funcionamiento.

En los casos en que se cuente con tuberia existente, se hace una revisién
detallada eligiendo los tramos aprovechables por su buen estado de
conservacion y por reunir los requisitos de capacidad necesaria, los que se
toman en cuenta en el proyecto total como parte de él, modificando o
reforzando {a tuberia que lo requiera.

Los resultados anteriores se utilizan para analizar [a red de atarjeas y en
caso necesario se modifica o adiciona otra alternativa hasta que el
conjunto red de atarjeas-colectores, interceptores y emisores-tratamiento
presente la mejor solucidn técnica y econémica.

Los pasos subsecuentes del proyecto son el calculo de la pendiente y
elevaciones de plantilla para todos y cada uno de los tramos de tuberia, la
seleccion del tipo de tuberia por utilizar (en funcion del analisis
técnico-econdmico que plantee la solucién de minimo costo), y el calculo
de los diametros.

Las profundidades de instalacion de los tcolectores, interceptores y
emisores, quedan definidas por:

» Las cotas de la red de atarjeas en sus puntos de entrega (existentes y
de proyecto)

» La topografia

« Eltrazo

"« Los colchones minimos

« Las velocidades maxima y minima

« Las pendientes del proyecto

+ La existencia de conductos de otros servicios

» La economia de las excavaciones

+ La resistencia de las tuberias a cargas exteriores
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El colchén minimo necesario para evitar rupturas del conducto se indica en
la seccion 6.1.4.

La profundidad maxima se debe determinar mediante un estudio
econdmico comparativo entre el costo de instalacion del conducto
principal trabajando a gravedad, o utilizando un bombeo para disminuir
dicha profundidad.

Es conveniente calcular en forma aproximada las pendientes gobernadoras
entre determinados puntos criticos motivados por condiciones
topograficas, cruces con accidentes naturales, cruces con obras de otros
servicios y probables conexiones con tuberias existentes, entre otros.

El calculo de las pendientes y elevaciones de plantilla que se lleva a cabo
tramo por tramo, depende del debido aprovechamiento de los desniveles
topograficos y, de ser posible, conseguir que las pendientes de la tuberia
sean semejantes a las del terreno.

La eleccion de la pendiente se hace en forma tal que la tuberia satisfaga,
con el menor diametro, la capacidad de conduccion requerida sin exceder
los limites de profundidad minima, pendientes y velocidades maxima y
minima. (capitulo 1. Datos Basicos).

6.2.4.1 Colectores e interceptores

El disefo hidraulico de los colectores e interceptores, se lleva a cabo en
forma analoga al de la red de atarjeas, aplicando la metodologia que se
presenta en la seccidén 6.1.4.

6.2.4.2 Emisores

Los emisores tienen por objeto conducir el caudal de aguas negras de la
red de alcantarillado, a la planta de tratamiento y de la planta de
tratamiento al sitio de vertido final. Pueden trabajar a gravedad o a
presién dependiendo de las condiciones particulares del proyecto.

Los emisores se disefian para el gasto maximo extraordinario de proyecto,
en el tramo de la red a fa planta de tratamiento, y para el gasto de
produccion del tratamiento en el tramo de la planta al vertido final.

Los emisores pueden ser canales a cielo abierto cuando transportan los
caudales ya tratados.
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En el proyecto de sistemas de alcantarillado se procurara que la descarga
del emisor al cuerpo receptor definido, sea libre y que funcione por
gravedad. Generalmente el emisor esta formado por tuberias con pozos de
visita para su inspecciéon y limpieza, localizados en todos los cambios de
direccién, pendiente y en los tramos rectos a las distancias especificadas
en la seccidon 6.4.2.5.

Se considera que el conducto trabaja en régimen hidraulico establecido y
que en todos los casos el movimiento es uniforme.

En el tramo entre la planta de tratamiento y la descarga, el conducto puede
ser cerrado o un canal a cielo abierto. El costo del emisor debe justificar la
eleccion de uno u otro, dependiendo del estudio econémico que se elabore
y las condiciones locales como el tipo de terreno, pendiente, profundidad
obligada del emisor, localizacion en zona de crecimiento futuro, etc.

En el caso de que el espejo del agua del cuerpo receptor tenga variaciones
tales que su nivel maximo tienda a producir un remanso en el emisor, se
debe revisar la longitud de influencia de éste para que no se vean
afectadas las estructuras aguas arriba. Para el estudio de este fendmeno se
recomienda consultar las referencias 6y 7.

Debe seleccionarse el didmetro de las tuberias de manera que su
capacidad sea tal, que a gasto maximo extraordinario, el agua escurra sin
presién a tubo lleno y con un tirante para gasto minimo que permita
arrastrar las particulas solidas en suspension, debiendo como minimo
alcanzar ese tirante el valor de 1.0 cm en casos de fuertes pendientes y en
casos normales el de 1.5 cm.

Se emplea la formula de Manning para calcular la velocidad del agua en fas
tuberias cuando trabajen llenas, utilizando ademas, las relaciones
hidraulicas y geométricas de esos conductos, al operar parcialmente llenos
(seccion 6.1.4).

Cuando la topografia no permite que el emisor sea a gravedad, en parte o
en su totalidad, sera necesario recurrir a un emisor a presién. También la
localizacion de la planta de tratamiento o del sitio de vertido, puede
obligar a tener un tramo de emisor a bombeo.
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La estacion de bombeo se utiliza cuando se requiere elevar el caudal de un
tramo de emisor a gravedad, a otro tramo que requiera situarse a mayor
elevaciébn o bien alcanzar el nivel de aguas maximas extraordinarias del
cuerpo receptor, en cuyo caso el tramo de emisor.a presién puede ser
desde un tramo corto hasta la totalidad del emisor.

El tramo a presién debe ser disefado hidraulicamente debiendo estudiarse
las alternativas necesarias para establecer su localizacién mas adecuada,
tipo y clase de tuberia, asi como las caracteristicas de la planta de bombeo
y la estructura de descarga.

Cuando la tuberia trabaje a presién, el calculo hidraulico de la linea
consistira en utilizar la carga disponible para vencer las pérdidas por
friccion dnicamente, ya que en este tipo de obras las pérdidas secundarias
no se toman en cuenta por ser muy pequefias. En el calculo hidraulico se
emplea la férmula de Darcy-Weisbach (véase Datos Béasicos seccién 1.2.4).

Cuando la topografia es accidentada se deben localizar valvulas
combinadas de admision y expulsion con eliminadora de aire en los sitios
mas elevados del conducto; cuando la topografia es mas o menos plana se
deben localizar en puntos situados a cada 1.0 Km como maximo y ademas
en los puntos mas altos del conducto.

El diametro de las vaivulas de aire se debe determinar en funcion del gasto
de conduccion y la presion, o utilizando nomogramas que para tal fin
tienen los fabricantes. Se recomienda que se especifique en el proyecto
que las valvulas en este caso son para manejo de aguas residuales.

En toda fa linea de la conduccién por bombeo se hace el estudio del
diametro mas econémico, determinando el costo total de operacién anual
para varias alternativas de diametros y tipos de materiales cuyo valor
minimo debe ser el que fije el diametro mas econémico.

Para protecciéon de los equipos de bombeo y de la tuberia de la conduccion
contra los efectos del golpe de ariete, se pueden utilizar valvulas
aliviadoras de presién, camaras de aire, o algin otro dispositivo de
proteccion, especificando que sean para aguas residuales.
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6.3 ESTRUCTURA DE DESCARGA

Para la disposicién final o vertido de las aguas residuales, se requiere de
una estructura de descarga cuyas caracteristicas dependen del lugar
elegido, del gasto de descarga, del tipo de emisor (tuberia o canal)}, entre
otros.

Las estructuras de descarga pueden verter fas aguas a presiéon atmosférica
.0 en forma sumergida, y podra hacerse a rios, Iagos al mar, a pozos de
absorciodn, a riego, etc.

En todos los casos, previo a la estructura de descarga, se debe considerar
el tratamiento de las aguas negras, aln cuando su construccién se
programe en etapas posteriores.

6.3.1 Definiciones

Estructura de descarga. Obra de salida o final del emisor que permite el
vertido de las aguas negras a un cuerpo receptor.

Contaminacidon de un cuerpo de agua. Introducciéon o emisién en el agua,
de organismos patogenos o sustancias toxicas, que demeritan la calidad
del cuerpo de agua.

Tratamiento. Es la remocién en las aguas negras, por métodos fisicos,
quimicos y biolégicos de materias en suspensidn, coloidales y disueltas.

6.3.2 Aspectos por considerar en el proyecto

El vertido final del caudal del alcantarillado sanitario, debe efectuarse
previo tratamiento, por lo que el dimensionamiento de ia estructura de
descarga se hara para el gasto de produccién de la planta de tratamiento.
En caso de que la construccion de la planta se difiera, el disefio se hara
para el gasto maximo extraordinario considerado para el emisor.

Se debe investigar el uso posterior que se dara al agua para definir el tipo
de tratamiento que sera necesario realizar, considerando las normas de
calidad del agua existentes al respecto.
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Para el disefio de la o las estructuras de descarga de un sistema de
alcantarillado, es recomendable considerar lo siguiente:

. “Localizacion adecuada del sitio de vertido, procurando gque quede lo
mas alejado posible de la zona urbana, tomando en cuenta ias zonas de
crecimiento futuro, la mejor ubicacion para {a planta de tratamiento y la
direccidn de los vientos dominantes.

. Para el caso de descarga en una corriente de agua superficial que
fluctie notablemente en su tirante, se puede disefiar una estructura con
dos descargas a diferente nivel, una para escurrimiento de tiempo seco
y otra para la época de avenidas. En todos los casos se deben evitar los
remansos en el emisor de descarga, o asegurar que su funcionamiento
sea adecuado en cualquier condicion de operacion.

. Proteccién a la desembocadura del conducto contra corrientes violentas,
trafico acuatico, residuos flotantes, oleaje y otras causas que pudieran
dafar la estructura de descarga segn las caracteristicas del sitio de
vertido, )

. En general no es recomendable localizar vertidos en:

- Masas de agua en reposo; vasos de presas, lagos, estuarios o bahias
pequefnas -

- Aguas arriba de una cascada o caida de agua _

- Terrenos bajos que estén alternativamente expuestos a inundacién y

secado
6.3.3 Sitios de Vertido

La disposicidn final de las aguas residuales se puede llevar a cabo en
diversas formas, que complementan por medio de los procesos naturales,
el trabajo que efectian las plantas de tratamiento. A continuacién se
describen los sitios mas comunes de disposicién de aguas servidas:

-

6.3.3.1 Vertido en corrientes superficiales

Los rios se han utilizado indiscriminadamerite en nuestro medio como'sitio
de vertido, aun cuando el agua residual no se haya sometido a tratamiento
(caso comun), causando {a contaminacion de las corrientes superficiales.
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Para evitar el problema anterior es importante investigar los usos que se
hagan aguas abajo, que pueden ser abastecimiento de agua para usos
domésticos, riego, etc.; lo cual determina el tipo de tratamiento.

Para descargar el agua servida en una corriente receptora se debe utilizar
una estructura que permita encauzar debidamente las aguas servidas en la
corriente, La construccion de la estructura de descarga se debe hacer
preferentemente en un tramo recto de! rio, debiendo tomar en cuenta las
caracteristicas de socavacion de la corriente en la seccion de vertido.

Si el vertido se hace en corrientes de escurrimiento permanente, con
variaciones pequefas en su tirante, la obra de descarga serd semejante a
la que se presenta en el plano V.C. 1995 de la extinta S.A.H.O.P. Como ya
se menciond en la seccion anterior, si el rio presenta variaciones notables
en su tirante, debe estudiarse la posibilidad de tener una estructura con
descargas a diferentes niveles, situadas entre el nivel de aguas minimas y
el nivel de aguas maximas normales, analizando la importancia que puede
tener el remanso del agua para grandes avenidas.

Si el vertido de las aguas residuales, se realiza en corrientes con
escurrimiento muy variable a través del tiempo, se deben encauzar en el
estiaje las aguas servidas hasta el sitio mas bajo del cauce en donde se
tenga el escurrimiento, a fin de evitar el encharcamiento del agua servida.

Para el disefic de la estructura de descarga se debera contar con la
siguiente informacion: :

« Gasto minimo y maximo de aguas servidas que entrega el emisor.

. Seccion o secciones topograficas en la zona de vertido, procurando que
sea un tramo recto y estable de la corriente, indicando los niveles de
aguas minimas, aguas maximas normales y aguas maximas
extraordinarias.

. Caracteristicas geotécnicas del cauce.

. Elevacion de la plantilla del emisor en la descarga, la cual debe tener
una elevacién comprendida entre el nivel de aguas minimas y el nivel de
aguas maximas normales.
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6.3.3.2 Vertido en Terrenos

Se lleva a cabo generalmente para utilizar las aguas residuales tratadas
para riego de terrenos agricolas, con fines recreativos o para recarga de
acuiferos.

La informacién que se requiere para el proyecto y que es determinante
para elegir el sitio de vertido es la siguiente:

« Gasto minimo y maximo de aguas servidas que entrega e! emisor
o Tipo de suelo

« Permeabilidad del terreno y factibilidad para drenario

. Elevacién del nivel freatico

« Topografia del terrenc ligada a la del emisor de descarga

Cuando el emisor corresponda a tuberia, su plantilla debe ser lo mas
superficial que sea posible en la descarga, garantizando un colchén
minimo de 60 cm para tuberias de hasta 45 cm de diametro siempre y
cuando no se tenga la accion de cargas vivas. La elevacién de la descarga
debe ser tal que permita el vertido a terrenos por gravedad.

La disposiciéon del agua residual tratada para irrigacidon o inundacién es
muy Qtil en zonas aridas. Pueden regarse pasturas, huertos de naranjos,
limoneros, nogales y los jardines de parques publicos. ‘

Si la disposicién final se hace para riego, se debe tener especial cuidado
cuando se destine a cultivo de hortalizas, ya que las aguas servidas deben
contar con el tratamiento adecuado.

6.3.3.3 Vertido en el mar

En este caso es conveniente gue el emisor se prolongue a cierta distancia
de la ribera hasta alcanzar aguas profundas, o hasta donde las corrientes
produzcan una mezcla de los liquidos residuales con el agua de mar, con
objeto de evitar molestias en las playas proximas.

En las descargas al mar, es conveniente instalar el emisor submarino a
profundidades mayores que el nivel promedio de las mareas bajas, con
una longitud que puede variar entre 50 y 100 m. Para su orientacion es
necesario considerar la direccidn de las corrientes marinas superficiales.
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La descarga es submarina y en la tuberia se pueden colocar difusores;
puede haber bifurcaciones o simplemente tenerse una tuberia con orificios.
Conviene que la seccidn transversal de los difusores sea perpendicular a
las corrientes dominantes. En caso de utilizar tuberias perforadas, las
perforaciones se alternan a un lado y otro del tubo para evitar
interferencias de los chorros. Las perforaciones usuales son de 6 a 23 cm
de diametro. Se recomienda que en las tuberias de descarga la velocidad
sea de 0.60 a 0.90 m/s.

Los tubos que se utilicen deben ser protegidos contra la accion de las olas.

En los vertidos al mar hay una gran tendencia a formarse bancos de cieno,
por lo que la localizacién del vertido debe hacerse en sitios tales que las
corrientes marinas y las mareas arrastren las aguas tratadas hacia puntos
lejanos de playas, evitando asi los malos olores y peligros de infeccién que
pueda originar el agua servida alin cuando reciba tratamiento.

Si la localidad tiene muy poca altura sobre el nivel del mar y hay grandes
variaciones de mareas, para aprovechar al maximo las pendientes para
desaguar por gravedad, se recurre a establecer depositos compensadores
de marea con capacidad minima igual al volumen de aguas servidas en 12
horas, asi se llenan estos depodsitos durante la marea aita y se vacian
durante la marea baja.

En bahias pueden establecerse desagiies miultiples colocando ramas
abiertas en "T" & en "Y", en el conducto de salida. Si las bahias son muy
cerradas no es recomendable el vertido al mar.

Para el disefo de una descarga en el mar es necesaria la siguiente
informacion:

. Gasto minimo y maximo de aguas servidas que entrega el emisor

» Estudio de las corrientes en la zona de vertido, su direccién en las
diferentes estaciones del afio

. Topografia de la zona de descarga y perfil en el eje del emisor
« La batimetria debe cubrir una superficie aproximada de 30 000 m?, de

no mas de 150 m a lo largo del eje del conducto con un ancho de
200 m, teniendo como eje al emisor
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6.3.3.4 Vertido en lagos y lagunas

En general no es aconsejable el vertido de las aguas negras en lagos vy
lagunas, pues los procesos de tratamiento son muy costosos. En caso
estrictamente necesario, debe tomarse en cuenta que las aguas servidas
deben ser sometidas a un tratamiento adecuado y la descarga debe ser
ahogada. ‘

Para elaborar el proyecto se requiere lo siguiente:

. Gasto minimo y maximo de aguas servidas que entrega el emisor

« Caracteristicas fisicas, quimicas y bioldgicas de las aguas servidas y de
las del lago

« Datos topograficos de la zona de descarga

6.3.3.5 Recarga de aguas subterraneas por medio de pozos de absorcién

Las aguas servidas también se utilizan para recarga de aguas
subterraneas. Puede hacerse mediante pozos de absorcion o depésitos de
reparticién, que permitan a las aguas infiitrarse y llegar a los mantos
subterraneos, o bombearse hasta los estratos acuiferos que alimentan los
pozos. L.os estudios de gechidrologia del lugar definirdn la posibilidad de
proyectar este tipo de descarga, ademas de considerar el adecuado
tratamiento de las aguas negras.

6.4 OBRAS ACCESORIAS

Las obras accesorias usadas en alcantarillado ayudan a la operacién del
sistema. Se consideran como tales:

Descargas domiciliarias
Pozos de visita

Sifones invertidos
Cruces elevados

A continuacion se hace una descripcion de las caracteristicas y funciones
de estas obras accesorias.
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6.4.1 Descargas domiciliarias

La descarga domiciliaria o albafial, es una tuberia que permite el desaiojo
de las aguas servidas, de las edificaciones a las atarjeas. o

La descarga domiciliaria sale de un registro principal, localizado en el
interior del predio, provisto de una tapa de cierre hermético gue impide la
salida de malos olores, con un diametro minimo de 15 cm y una
profundidad minima de 60 cm. El albafial se conecta al sistema de
alcantarillado con una pendiente del 1% como minimo.

En las descargas domiciliarias se debe garantizar que la conexion del
albanal a la atarjea, sea hermética.

6.4.2 Pozos de visita

Los pozos de visita son estructuras que permiten la inspeccién y limpieza
de las alcantarillas. Se utilizan para la unién de varias tuberias y en todos
los cambios de diametro, direccidén y pendiente.

Los materiales utilizados en la construccion de los pozos de visita, deben
asegurar la hermeticidad de la estructura y de la conexién con la tuberia.

El cambio de diametro se debe hacer por medio de una transiciéon dentro
de un pozo de visita indicandose en cada caso, en el plano Fiel proyecto,
las elevaciones de sus plantillas, tanto de llegada como de salida.

La disposicion de las plantillas de las tuberias en los pozos de visita debe
facilitar las operaciones de limpieza, para esto se debe satisfacer lo
indicado en el plano V.C. 1984 de la SAHOP.

Los pozos de visita se clasifican en pozos comunes, pOZOs espgciales Y
pozos caja, de acuerdo a las caracteristicas gue se mencionan a

continuacion.
6.4.2.1 Pozos comunes y especiales

Los pozos de visita tienen forma cilindrica en la parte inferior vy
troncocdnica en la parte superior, son suficientemente a_mphos para darle
paso a una persona y permitirle maniobrar en su interior. Un brocal de
concreto o de fierro fundido, cubre la boca (planos V.C. 1993 y V.C. 1994

de la SAHOP respectivamente).
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El piso de los pozos de visita, es una plataforma en la cual se localizan
canales (medias canas) que prolongan los conductos y encauzan sus
caudales. Una escalera de peldainos de fierro fundido empotrados en las
paredes del pozo, permite el descenso y ascenso al personal encargado de
la operacion y mantenimiento del sistema de alcantarillado (plano V.C.
1985 de la SAHOP).

Atendiendo al diametro interior de la tuberia, los pozos de visita se
clasifican en comunes y especiales.

Los pozos de visita comunes tienen un diametro interior de 1.2 m y se
utilizan con-tuberia de hasta 61 ¢cm de diametro.

Los pozos de visita especiales presentan un didmetro interior de 1.5 m
para tuberias de 0.76 a 1.07 m de diametro, y 2.0 m de diametro interior
para tuberias con didmetro de 1.22 m y mayores.

6.4.2.2 Pozos caja

Los pozos caja estan formados por el conjunto de una caja de concreto
reforzado y una chimenea de tabique idéntica a la de los pozos comunes y
especiales. Su seccidén transversal horizontal tiene forma rectangular o de
un poligono irregular. Sus muros asi como el piso y el techo son de
concreto reforzado, arrancando de éste altimo la chimenea que al nivel-de
la superficie del terreno, termina con un brocal y su tapa, ambos de fierro
fundido o de concreto reforzado.

Generaimente a los pozos cuya seccion horizontal es rectangular, se les
lama simplemente pozos caja; a los pozos de seccion horizontal en forma
de poligono irregular, se les llama pozos caja de unidén y a los pozos caja a
los gque concurre una tuberia de entrada y tiene sélo una de salida con un
angulo diferente a 180", se les llama pozos caja de deflexién. Los planos
V.C. 1987, V.C. 1988, V.C. 1989 y V.C. 1992 de la SAHOP contienen las
estructuras de los pozos caja que se emplean con mayor frecuencia.

Estas estructuras se utilizan en las uniones.-de dos o mas conductos con

diametros de 76 cm y mayores a los que se unen tuberias de 38 cm vy
mayores. '

6.4.2.3 Cambios de direccién

Para los cambios de direccién, las deflexiones necesarias en los diferentes
tramos de tuberia se efectdan como se indica a continuacion:
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ety TUY wampros de direccion hasta de
"YU de la tubena pueden hacerse en un solo pozo comun.

. Si el diametro es mayor de 61 cm puede emplearse un pozo especiai o
un pozo caja para cambiar la direccion de tuberia hasta en 45°; si se
requiere dar deflexiones mas grandes, se pueden emplear tantos pozos
como angulos de 45" o fraccion sean necesarios.

6.4.2.4 Conexiones

Desde el punto de vista hidraulico se recomienda que en ias conexiones se
igualen los niveles de las claves de los conductos por unir.

Atendiendo a las caracteristicas del proyecto, se pueden efectuar las
conexiones de las tuberias haciendo coincidir las claves, los ejes o las
plantillas de los tramos de diametro diferente (figura 6.5). Se recomienda
gue las conexiones a ejes y plantilias se utilicen inicamente cuando sea
indispensable y con las limitaciones, que para los diametros mas usuales
se indican en la tabla 6.1.

Tabla 6.1 Conexiones de tubos

D = Diametro de!l tubo

P = Conexion a plantillas
£ = Conexion a ejes

C = Conexién a claves
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6.4.2.5 Separacién maxima entre los pozos de visita

La separacidn maxima entre dos de las citadas estructuras, debe ser la
adecuada para facilitar las operaciones de inspeccién y limpieza. Se
recomiendan las siguientes de acuerdo con el diametro:

« Entramos de 20 a 60 cm de didmetro, 125 m.
« Entramos de 76 a 122 cm de diametro, 150 m.
+ En tramos con diametrode 152 a 244 c¢cm, 175 m.

Estas separaciones pueden incrementarse de acuerdo con las distancias de
los cruceros de las calles, como maximo un 10%.

6.4.2.6 Estructuras de caida

Por razones de caracter topografico o por tenerse elevaciones obligadas
para las plantillas de algunas tuberias, suele presentarse la necesidad de
construir estructuras que permitan efectuar en su interior los cambios
bruscos de nivel.

Las estructuras de caida que se utilizan son:

» Caidas libres. Se permiten caidas hasta de 0.4 m sin la necesidad de
utilizar alguna estructura especial.

+ Pozos con caida adosada. Son pozos de visita comunes, especiales o
pozos caja a los cuales lateralmente se les construye una estructura que
permite la caida en tuberias de 20 y 25 cm de didmetro con un desnivel
hasta de 2.00 m (plano V.C. 1990 de la SAHOP).

» Pozos con caida. Son pozos constituidos también por una caja y una
chimenea a los cuales, en su interior se les construye una pantalla que
funciona como deflector del caudal que cae. Se construyen para
tuberias de 30 a 76 cm de diametro y con un desnivel hasta de 1.50 m
(plano V.C. 1991 de la SAHOP).

. Estructuras de caida escalonada. Son pozos caja con caida escalonada
cuya variacion es de 50 en 50 cm hasta Illegar a 2.50 m como maximo,
que estan provistos de una chimenea a la entrada de la tuberia con
mayor elevacion de plantilia y otra a la salida de la tuberia con la menor
elevacién de plantilla. Se emplean en tuberias con diametros de 0.91 a
2.44 m (plano V.C. 1992 de la SAHOP).
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El empleo de los pozos con caida adosada, de los pozos con caida y de las
estructuras de caida escalonada, se hace atendiendo a las siguientes
consideraciones:

« Cuando en el pozo las uriones de las tuberias se hagaa eje con eje o
clave con clave, no se requiere emplear ninguna de las estructuras
mencionadas 2n ia seccién anterior, uniéndose las plantillas de las
tuberias mediante una rapida.

« Sila elevacior de proyecto de la plantilla del tubo del cual cae el agua,
5 mayor que la requerida para hacer la conexion clave con clave y la
iferencia entre ellas no excede el valor de 40 cm., se hac2 la caida libre
dentro del pozo uniéndose las plantillas de las tuberias mediante una
rapida, sin utilizar, por lo tanto, ninguna de las estructuras
mencionadas; pero en el caso de que esta diferencia sea mayor de 40
cm., para salvar la caida, se emplea una estructura de alguno de los
tipos mencionados.

Si 1a diferenciz de nivel entre las plantillas de tuberias, es mayor que las
“especificadas para los pozos cor caida y caja de caida adosada, se
construye el nUmero de pozos que sea necesario para ajustarse a esas
recomendaciones.

6.4.2.7 Materiales usados en los pozos de visita

Los pozos de visita pueden ser construidos "in situ” o prefabricados, su
eleccion dependera de un analisis econémico y en cugjquier caso se debe
asegurar la hermeticidad de la estructura.

Los pozos de visita comdnmente se construyen de: tabique, concreto o
mamposteria de piedra. Cuando se use tabique, el espesor minimo sera de
28 cm a cualquier profundidad.

La cimentacion del pozo puede ser dz mampcsteria o de concreto. En
terrenos suaves se construye de concreto armado aunque la chimenea sea
de tabique. En cualquier caso, las banqueias del poze pueden ser de
tabique o piedra. Todos estos elementos se juntean con mortero
cemento-arena.
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Los pozos de visita se deben aplanar y pulir interiormente con mortero
cemento-arena, el espesor del aplanado debe ser como minimo de 1 cm.
Para evitar la entrada de aguas freaticas o pluviales, el aplanado se hace
exteriormente. Se deben aplanar las dos caras del pozo con mortero
mezclado con impermeabilizante.

En los pozos caja los elementos que constituyen la caja, dében_ser de
concreto reforzado, asegurando su impermeabilidad.

6.4.3 Sifones invertidos

Cuando sea necesario cruzar alguna corriente de agua, depresiéon del
terreno, estructura, conducto o viaductos subterraneos, que se encuentren
al mismo nivel en que debe instalarse la tuberia, normalmente se utilizan
sifones invertidos.

El sifon invertido tiene la caracteristica de funcionar totalmente lleno bajo
la accién de la gravedad y bajo presion, debido a que se encuentra en un
“nivel inferior al del gradiente hidraulico (figura 6.6).
En el disefio de los sifones invertidos, se debe tomar en cuenta lo
siguiente:

« La velocidad minima de escurrimiento en el sifon, sera de 1.20 m/s para
evitar depositos. -

Se debe analizar la conveniencia de emplear ‘varios conductos a
diferentes niveles para que, de acuerdo a los caudales por manejar, se
obtengan siempre velocidades adecuadas. En estos casos el primer tubo
tendra capacidad para conducir el gasto minimo de proyecto.

En el caso de que el gasto requiera un solo tubo de diametro minimo de
20 cm, se acepta como velocidad minima de escurrimiento-la de
60 cm/s. :

- Se deben proyectar estructuras adecuadas, tanto a la entrada como a la
salida del sifon, que permitan separar y encauzar los caudales ‘de diseno
asignados a cada tuberia.

» Se deben colocar rejillas en una estructura adecuada, aguas arriba del
sifon, para detener objetos flotantes que puedan obstruir las tuberias
del sifén.
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