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La concentracion de la poblacion en nucleos
cada vez mayores trae consigo innegables
ventajas como son el mejoramiento econdmico,
social y cultural, Sin embargo, también es cierto
que por esta causa han surgido multiples
problemas de tpo ambiental como ia
conlaminacion  atmosférica, el transporte y
disposicion de desechas liquidos y solidos vy el
abastecirmiento de agua para usos municipales.

El agua es indispensable para la vida y por ello
el hombre, en muchos casos ha buscado para
su establecimento los lugares que le ofrecen
mayores comodidades y faciidades para el
desarrolic de sus maitiples actividades,
procurando 1ener cerfca una fuente de
abastectirmento de agua. pero no siempre ha
poddo  conseguirlo  por  razones diversas
teniendo que establecerse en sitios que Quiza no
fueron los mejores para su desenvolvimiento. Asi
surgw la necesdad de conducir el agua a
lugares apartadcs, pero las grandes ventajas de
tener agua donde se necesta justifican los
trabajos para captarla y conduciria. El conjunto
de las dwversas obras que tienen por obijeto
suministrar agua a una poblacidn en cantidad
suficiente, cahdad adecuada. presiOn necesana
y en forma continua constituye un sistema da
abasteckmiento de egua potable.

El problema del agua potable no tiene solucion
permanente, por lo que en esle aspecto siempre
se debe estar buscando nuevas fuentes de
aprovisionamianto, realizando  estudios
hidrolégicos © geohidroldgicos para tener a la
mano forma de amphar los sistemas. El aumento
de la poblacidn y el ascenso de su nivel cultural
y social hacen msuficiente en poco tiempo las
abrzs greyeoiodas, mpocinintindose de osa
manera que con las exislentas se pueda seguir
el rtmo de crecimiento que las necesdades
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exigen y complicando cada vez mas la obtencién
de nuevos caudales, pues las fuentes actuales
van haciéndose incapaces y es necesario utilizar
las que estan situadas a mayor distancia, u otras
cuyas aguas requieren tratamientos mas
elaborados para hacerlas adecuadas para el
consumo.

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

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

1.1.1 Poblacion y disponibilidad del agua

México ha temdo indices de crecimiento

poblaciona! de los mas altos del mundo: 3.1%
anual en los anos cincuenta, 3.8% en los
sesenta y solo 2.9% en los setenta La poblacidn
de Mexico, comparada con la cifra de 1970
crecio en las dos ultimas décadas (1970 a 1930)
A una tasa media anual de 2.6 %. Es interesants
observar la dindmica del crecimiento
demografico de nuestro pais (Cuadro 1.1) desde
1790 hasta los resultados obtenidos en el Xl
Censo General de Poblacion y Vivienda, 1990.
Podemos ver que la poblacion, aun cuando no
siempre con ia misma rapidez, ha ido
continuamente en aumento, excepcion hecha de
1821, en que la poblacion disminuye con
rezDACID ¢ i registrada on el censo de 1510,
ano en que se inicid la Revolucidn.
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Cuadro 1.1
POBLACION TOTAL
1970 - 19940
ANO POBLACION FUENTE
1790 4636074 | 1 Canso de Revilaggedo
1803 5764731 2 Tobunat del consutaco
1810 6122354 | 3 Fernando Navarro y Nomega
1820 6204000 | 4 ‘o Congreso Meucano
1827 BOQOOOO 5 HG Ward
1830 7996000 & Burkharch
1801 6382204 7. AJ Vakies
1834 7734292 | B Marmno Gahan
1836 7843132 | 9 Nobom de los Euados y terrgonos de W LUnmon Meocana de 1836
1838 7004140 10 Insttutc Naconal de Geograta y Estadstra de 1a Repabica Mexcans
1R4? 1015509 11. Estmacin gubsrmamentzl an Brantz Mays
1846 TO00000 12. Thomas | Farnham
1850 TSO0000 13 H A, Moo
1852 76681919 14, kmn N Aimoms
1854 7853395 15 Manuel Orozce y Berra
1856 759564 16 Lerdo de Tesada
1857 8247060 17 Jesus Hermosa
1858 BE04000 18 JM Pérar Hernanoe:
1861 B174400 19 Antonio Garcia Cubas
1862 BI96524 20 J M. Peraz Hernandez
1865 8200000 | 21 ME Gutlernin Tarmyre
1868 2812850 22 HW Bates
1870 8782198 | 23 Jesus Hormoss
1871 9176082 | 24 Antorwo Garas Cubes
ta8r? 141661 25 Amono Garca Cubms
1874 B743614 26 M Rnorn Cambos
1878 9168700 | 27 HW PBams
1880 9000000 | 28 N Wretugh
1642 10001884 20 Chares W Zarembe {
1885 108 TU398 30 Memora de Fomento
1893 11994347 31. Momorm ge Fomento
1895 12632427 32 | Corno Genoral 0n Pobiacion
1900 13607272 13 i Conso Genersl de Poblecion
1903 14074148 34 Memora do Fomonio
190% 14131188 3% Memorm de Fomento
1907 14222445 3% Memora de Fomentn
1910 15160069 1 37 1l Conao Goneral de Pobiecidn
1 -4 14334780 38 IV Cornen General 08 Pobiacion
1930 16552722 30 V Consd Gernmal de Pobincon
1940 19653552 | 40 VI Censo General de Poblacion
1940 25791017 41 ¥Vl Canso Goenersl de Pobiacaon
1960 Q23129 42 Vil Conao Gerwral oa Pobascion
1970 48225238 43 (X Canso General o8 Poblacion
1974 58320335 | 44 INEGI
1975 B0+53X387 45 INEGI i
1978 81978684 | 46 INEGE
1977 63/12850 | 47 INEG
1978 65658312 | 4«8 INEG
197% 61517498 | 48 INEGI
1280 asp2ess | 50 INEG
1981 71249069 51 INEGI
1982 T22205 | 52 INEG
was | T 7dee0s3e | 53 INEGE
1984 76791819 | 54 INEGH
1985 TAS24158 | 55 INEGI
1990 81140022 | 58 INEGI

= =

'FUENTE: CONARO (Conseio Naoizns! d2 Poblacyin) L
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La mayor parte de esta disminucion no obedece,
como podria creerse, a la pérdida de vidas en
los anos de lucha armada, sino a la enorme
mortalidad causada por la epidemia de gripe
conocida como “influenza espanola® y a la
emigracion motivada por el movimiento armado.

El aumento y la expansidon territorial de la
poblacion ejercen fuertes presicnes sobre la
disponibilidad de recursos del pais y la
capacidad del sistema para hacer frente a las
demandas derivadas de esle crecimiento
poblacional es limitada. El pais se encuentra
dividido en 320 cuencas hidrologicas, con un
escurrimiento medio anual de aproximadamente
410,000 miliones de m® en promedio, cifra que
representa practicamente el total disponibie
como recurso renovable. Sin embargo. el
territoric  nacional tiene una distribucion
heterogénea de los recursos hidraulicos,
existiendo grandes extensiones con
precipitaciones muy escasas. mientras que en
algunas partes las lluvias son tan abundantes
que provocan inundaciones frecuentes. Porotra
parte, el 74% de los habrantes del pais se
concentra en attitudes mayores a 500 m, en
contraste, el 85% de la disponibilidad de agua se
localiza abajo de esta cota. Ademas existe una
desproporcion mmpoertante en la  densdad
poblacional de las diferentes entdades
federativas con la pariculandad de que los
recursos humanos se han polarizado en la zona
central del pais, donde los recursos naturales
sonrelativamente escasos, mieniras que enotras
regiones se registra e! fendmeno inverso.

La Figura 1.1 muestra cOmo la poblacion de
nuesiro pais presenta una muy marcada
tendencia hacia la urbanizacion. La agudizacion
de la concentracibn de habitantes por la
inmigracibn proveniente de zonas rurales es
alarmante, reviviendo en muchos casos
problemas que ya se consileraban resueltos,
sobre todo o que toca a la dotacion de servicios
publicos.

La precipitacion media anual en el pais se estima
en 77.7 cm de hwia, 10 gue squivale a 1.53
biliones de wmeiiss chowsss ahvwcs, £ tos guo
tres Guartas partes se pisrden por evapoiacion o
infitracién en . acuiferos, siendo el volumen

restante  componente prncipal de  los
escurrimientos Este volumen, si se analiza por
cuencas hidroldgicas, muestra una irregular
distribucion, con una concentracion aproximada
del 70% de los escurrimentos en las cuencas
del sureste del pais. en las que por causas de la
orografia. e infraestructiura socioeconomica de
desarrollo relativo, existen pocas oportunidades
de consumo intensivo a cono plazo. La
dispenibilidad minima del recurso agua. ocuire
en las regiones centro, norte del pais y en la
peninsula de Baja Calitornia, clasificadas como
2onas desérticas, aridas y semiandas y que
constituyen el 56% del area del pais (1.1
millones de km’), superficie equivaiente a la de
Espana y Francia juntas (Figura 1.2).

1.1.2 Situacion de los servicios

Las caracteristicas de distribucion de 1a
poblacion nacional que se han descrito en el
apartado anterior, se reflejan en ia cobertura de
los servicios de abastecimiento de agua potable
y alcantarillado en el pais. Los avances logrados
en este terreno por la multiplicacidn de las obras
de intraestructura no han impedido que todavia
en la actualidad sean numerasos los habitantes
que carecen de por lo menos uno de astos
servicwos. Las crhras disponibles para 1994
indican que un 13% de la poblacion 1otal no
cuenta con un sistema formal de abastecimiento
de agua potable y que 30% no cuernta con
alcantarilado (Fuente. Comision Nacional del
Agua).

La solucion a la carencia de servicios en las
colonias populares de las zonas urbanas, no
debe lmigarse a la introduccion de redes de
agua potable y alcantarillado, sino ligarse al
problema giobal del abastecimiento a ia ciudad,
al de las redes principales de distribucion, y al
de los colectores principales del sistema de
alcanmariliade. Con frecuencia, la sola
introduccion de redes ha sido contraproducante,
propiciando la justa irrtacion de la poblacion que

.52 encuenira con WNIAS Sin Byua O oo un

servicio deficiente y escaso.
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Figura 1.1. México. Pobiacién urbana y rural (1900 - 1585).
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Figura 1.3. Poblacidn servida con agua potable y alcantariliado en la Repulblica Meaxicana.
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Los porcentajes de cobertura mencionados no
revelan la calidad del servicio, el cual en muchos
casos es inlermitente y no se cuenta con datos
sobre la cahdad del agua, Que generalmente no
se desinfecta

-

Con respecto al medio rural. no estan totalmente
caractenzados jos casos en los que la falta de
agua es aguda o su acceso a ella pencso, y
aquellos en que aun sin una Infraestructura
formal, la pcblackdn se abastece de manera
aceptable

La infraestructura dei abastecimiento de agua
polable y la de alcantarillado. incluyendo las
plantas de tralamento de aguas residuales, han
recibido un escasisimo 0 nuic mantenmimiento, y
requieren considerables recursos humanos vy
materiales para su rehabiltacion

De acuerdo con el examen preiminar de este
problema se concluye que es urgente capactar
a muchos miles de personas en labores técnicas
y admimistrativas. asi como formar y capacitar a
un numerc consderable de ingenieros
especializados

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

Historicamente. a los servicios de agua potable
y alcamarillado se les ha inscriio en el campo de
la salud pubbca La razén es que, siendo el agua
tuente de wida. tambsen es paraddjicamente,
vehiculo para la transmisidn de gérmenes
patdgenos, causantes de enfermedades tales
como el colera. la tfowdea. la disenteria y las
parasiosts intestinales La salud humana
depende no sdlo de la cantdad de agua
suministrada, sino principalmente de su calidad;
segun la Organzacion Mundial de ia Salud
{OMS), ‘"casi la cuarta parte de tas camas
disponibles en todos os hosprales del mundo
estan ocupadas por enfermos cuyas dolencas
se deben a ia insalubridad del agua”.

Los microorgamismos patodgenos transmitidos

drrectamente por ingestion o uso del agua en
poblaciones que carecen de un sistema
municipal de abastecimiento de agua potable,
consttuyen una de las principales causas de
morbilidad y mortalidad en los paises en
desarrolio

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

En Meéxico, las graficas historicas de mortalidad
son francamente descendentes; sin embargo,
todavia en 1985 murieron por enfermedades
infecciosas intestinales 30,786 personas, lo que
representa una tasa de 39,5 por 100,000
habitantes.

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

En el cuadro 1.2 se observa que las
enfermedades infecciosas ocuparon €l cuarto
lugar de mortalidad con una tasa de 39.5 por
100.000 habitantes. En el cuadro 1.3 se muestra
que las tasas mas aftas de monralidad por

infecciones intestinales en 1984, se registraron -

en los Estados de Oaxaca, Chiapas, Guanajuato,
Tlaxcala y Puebla, con valores muy superiores al

promedio nacional. En dichas entidades -

tederativas las condiciones de saneamiento son
deficientes.

Debe resaltarse que aunque los senvicios
sanitarios tienen un papel de primera
importancia, otros factores infiuyen en la
configuracion del cuadro descrito, como son la
inequitativa distribucion del ingreso por regiones
Y seCiGies de la poniacidn, oy doficlentes nivalos
de nutricion y los bajos indices de educacion.
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Cuadro 1.2. Principales causas de mortalidad en la Republica Mexicana, (1985).

DEFUNGIONES TASA/100,000 HAB,
Entermadades del corazon (Prmer Lugar) 52, 174.00 . 6690
Accatentes {Segundo tugar) 45, 504.00 58.40
Tumores maignos (Tercers tugar) 34, 974 00 44.90
E ntermedades niectosas testnales {Cuarto hugar) 30, 786.00 39.50
Las vents prnpcmpales causas 337, 067.00 432 50
Las demas causas 76, §35.00 88.70
TOTALES 414, 003.00 531.20
Cuadro 1.3. Mortalidad por infecciones intestinales (1984).
Numero de detunciones Tasa por 100,000 hab Porcentaje
Repubbca Mexcana 33,5313 43.67 100 00 H
Oarxsce 3.7%0 148.30 11.30
Chapes 2323 99.69 6.90
Guananaio 2.609 77.58 7.70
Tiaxcaia 459 7477 1.30
Pushia - 2.880 71.87 8.00

1.2 Dependencias relacionadas con la
planeacion, proyecto, construccion,
operscion y mantenimiento de los
sisternas de sgua potable,

En 1948, la entonces Secretaria de Recursos
Hidraulicos (SAH) asume la responsabilidad de
acministrar los servicios de abastecimento de
agua potable y alcantarilado a través de las
Juntas Federales de Agua Potable; en ellas se
alcanzd un cierto grado de descentralizacion y
participacidn ciudadana por o que la SRH
intentd entonces la entrega de ias obras a los
usuarios,

A finales de 1976, las funciones y los recursos
humanos de la SRH y de la Comision
Constructora de la Secretaria de Salubridad y-
. Asistencia (SSA), abocada hasta entonces-a la
realizacion - de- @as chivas en o mccio rural,

pasaron a la Secretaria de Asentamientos
Humanos y Obras Pdblicas (SAHOP),
conservando la Secretaria de Agricuitura vy
Recursos Hidraulicos (SARH) aquellas obras
cuya magnitud y complejidad técnica requerian
de su atencidn directa. Se creé asi una divisién
artificial entre b que se llamé "obras de
abastecimiento de agua en bloque"y el resto de
las que componen un sistema de agua potable
y alcantarillado. ’

En 1980, el Ejecutivo. Federal por medio de la
SAHOP, entregd la responsabilidad de la
operacion de los sistemas a los gobiernios
estatales: éstos a su vez, en algunos casos la
pasaron a los municipios. Con frecuencia, la
carencia de recursos en
municipales, propicid utilizar an otras
necesidades los fondos provenientes.del cobro
pcr sl soivicic de  egua puishla. La

los gobierncs.
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descapitalizacién resuftante 'y un manejo
temeroso para establecer las taritas, propiciaron
que los sisternas de agua potable se convirtieran
en demandantes de subsidios, incluso para la
operacion,

A partr de 1882, la responsabilidad de la
intervencion federal pasé a la Secretaria de
Desarrollo Urbano y Ecologia (SEDUE), la cual
descentralizd también la construccion de las
obras, cumpliendo las tunciones de agente
técnico en las obras realizadas con créditos
internacionales. La SARH continud encargada de
las obras de abastecimiento de agua en blogue
cuando, acordado asi con los gobiernos
estatales, se considerase conveniente que ks
proyectos y obras fuesen ejecutados por el
Gobierno Federal

Desde 1983, las retormas y adiciones al Articulo

115 Constitucional establecen la responsabilidad
de los municipios en ia prestacion de los
servicios.

Como responsable a nivel nacional de la
adrainistracion  integral de los  recursos
hidraulicos y el cudado de la conservacion de
su calidad, en enero de 1989 se cred la
Comisidn Nacional del Agua (CNA) como drgano
administrativo desconcentrado de la Secretaria
de Agricultura y Recursos Hidraulicos (SARH),
La CNA tiene ademas a su cargo las actividade.
de planeacion y excepcionalmente construccion,
operacion y conservacion de obras hidraulicas,
asi como fundamentalmente de apoyo técnico a
las autoridades estatales, locales y organismos
operadores de los sistemas de abastecimento
de agua potable y alcantariliado.

Esta Comision se ha formado como instrumento
para llevar a cabo el manejo integral de! gasto,
el financiamiento y el ingreso; es por eso que,
en materia de infraestructura hidrdulica urbana e
industrial, resattan dentro de sus atribuciones: a)
definii, establecer y vigitar las po'ficas y la
normatividad en materia de agua potable,
alcantarillado y saneamiento; y b} intervenir en la

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

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

Por su pane, la Secretaria de Salud como
dependencia responsable de la salud de los
mexicanos, ejerce una coordinacion  con
dependencias federales y estatales en matena de
sanidad. De acuerdo con la legislacion nacional,
corresponde a la Secretaria de Salud emitir las
normas técnicas para el tratamiento del agua,
establecer critenos sanitarios para el uso,
tratamiento y disposicion de aguas residuales.
Finalmente, corresponde a la Secretaria de
Desarrolioc Social (antes SEDUE) entre otras
atribuciones, tormular y conducir la politica de
sangamiento ambiental, y reqular e! alojamientc,
la explotacién, uso o aprovechamiento de las
aguas resduales.

Estas tres dependencias estan coordinadas a
nivel tederal y estatal por sus respectivos
titulares.
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2

DESCRIPCION GENERAL DE LOS SISTEMAS
DE ABASTECIMIENTO DE AGUA POTABLE

Generalidades

Se considera agua potable o agua apta para
consumo humano. toda aquella cuya ingestion
no cause efectos nocivos a la salud. Se
considera Que no causa efectos nocvos a la
salud cuando se encuentra libre de gérmenes
patdgenos y de sustancias.ioxicas, y cumpla
ademas con los requisitos que se sefalan en el
Reglamento de la Ley General de Salud en
Materia de Control Sanitario de Actwvidades,
Establecimientos, Productos y Servicios y en la
Norma Oficial Mexicana oé;respondiente. Las
descargas de excreta de enfermas o portadores
contienen l0s agentes biokdgicos que son
responsables de que la enfermedad se extienda
por medio del agua.; el portador puede no darse
cuenta de que esta infectado. Por estas razones
es muy importante tomar precauciones con el
agua desde que se extrae del medio natural.
hasta que se le descarga de nueva cuenta ya
usada en el ambiente. La Figura 2.1 muestra ia
configuracion de un sistema hidraulico urbano,
que tiene por objeto evitar la propagacion de
enfermedadeas infecciosas mediante el adecuado

‘tratamiento y disposicidn de los desechos
humanos y con la potabilizacion de los
suministros de agua.

£n la Figura 2.1 se observa que las partes de
que consta un sistema hidraulico urbano son las
siguientes: fuente, captacion, conduccion,

e T ustamianto "de  potsbilizanion,  conduccidn,

T regularizacion, distribucion, vecoleccién,
" conduccidn, tratamiento del agua residual y
disposicion. El sistema de abastecimiento de
agua potable es un subsistema del sistema

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

s

2.1 FUENTES DE ABASTECIMIENTO

El ongen de ias fuentes de que se sirve el
hombre para su desenvolvimiento cotidiano es et
Cicio Hidrolbgico, o sea, los pasos del aguay’
circulando durante el transcurso del tiempo a.,
través de distintos medios (Fig. 2.3). Tomando*
como punto de partida la evaporacion del agua
en la superficie del océano, el agua en estado
gaseoso circula con la atméstera presentando
desplazarmsentos vertical y honzontal, En la
atmosfera se condensa y sSe precipita
nuevamente a la superticie; tres cuanas partes al
misSmo océano y un poco menos de la cuarta
parte a la superficie continental. En el océano y
en el continente inicia nuevamente el paso de
evaporacién y en la superficie continental llena
lagos; se infiltra en el terreno y circula dentro de
él para aflorar en areas de menor elevacién o
hasta volver subterraneamente al mar, se retiene
en a8 vegetacibn vy finalmente escurre
superficialmente y forma cauces desambocando
en lagos o vasos de almacenamiento artificiales
para su regulacion a fin de usarla, o controlar los
caudales_dg escurrimiento para su uso; de la
superficie del terreno se produce la evaporacién
de agua Gue transporta la atméstera junto con la
que transpiran los organismos animales Yy
vegetales y el resto vuelve al mar,
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Figura 2.1. Configuracidn general de un sistema hidraulico urbano.
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/ POTABILIZACION

DE BOMBED

RED DE DISTRIBUCKON
Figura 2.2. Esquema general de un sistema de abastecimiento de agua potable.
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_ SUBTERRANEO.

Figura 2.3. Ciclo hidroldgico.
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ABASTECIMIENTO DE AGUA POTABLE

Asi, gracias al ciclo hidroldgico, se encuentran
disponibles en la naturaleza las siguientes
tuentes de abastecimiento:

a) Agua superficial,

b) Agua subterranea;

c) Agua atmosferica y

d) Agua salada '

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

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

Las aguas superficiales incluyen rios. lagos y
acuiferos superficiales que no estén contfinados.
Algunas ~ vemlajas cobvias de las  afguas
superficiales son su disponibiiidad y que estan
visibles; son facilmente alcanzadas para el
abastecimiento y su contaminacion puede ser

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

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

Las fuentes subterraneas estan generalmente
mejor protegidas de la contaminacion que las
tuentes superficiales, por o que su calidad es
mas unitorme. El color natural y la materia
organica son mas bajos- en' las -aguas
subterréaneas que en las superficiales, de alli que
el tratamiento para remocion de color no lo
requieren; ésto al mismo tiempo significa que los
trthalometanos son bajos en las aguas tratadas
producidas a partir de aguas subterraneas. Es
menos probable que las aguas subterréaneas
tengan sabor y olor, contaminacsdn producida
por actividad biclogica. Las aguas subterraneas
no 50N corrosivas porque el bajo contendo de
oxigeno disuelto en elias, reduce la posibilidad
de que entre en juego la media reaccion quimica
necesaria a la corrosion.

Las desventajas del agua subterranea incluyen la
comparativa inaccesibilidad de estas fuentes; las
concentraciones de sulturc de hidrégeno son
producidas en un ambiente de bajo oxigeno y
estas son las condiciones tipicas encontradas en
Ias aguas subterraneas. Las caracteristicas

. reductoras de estas aguas, sofubilizan al hierro

y manganeso, los cusles al entrar en contactn .
con el oxigeno Gurante ei consumo del agua,

forman precipitades que tienden a manchar la |
superficie de los muebles sanitarios.
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ABASTECIMIENTO DE AGUA POTABLE

Una vez que los acuiferos se contaminan, no
existe un método conocido que los pueda
hmpiar. Las aguas subterrdneas presentan
frecuentemente dureza tan alta que deben ser
ablandadas para minimizar la formacidn de

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

Cuadro 2.2.

Cuadro 2.1 Principales diferencias entre aguas superficiales y aguas subterraneas.

CARACTERISTICA

AGUA SUPERFICIAL

AGUA SUBTERRANEA

Temperatura

Vanabie segun las estaciones

Relatvaments constante

Turbiedad. matenas en suspensién

Vanables, a veces elevadas

Bajas o nulas

Vanable en funcdn de los terrenos,

Hierro y manganeso
de eutroficacitn

ineralizacion as

M precipracion, verbdos, et Bayes o nul
Generamems ausents excepto en &
forndo de los cuerpos de agua en estado | Generaimente presentes,

A

Gas carbémco agresnvo

Generalmente ausente

Normmalmenta ausents o muy bajo -

Presara stio en aguas contamnadas

Presencia frecuente @an ser indice de-

Amoniaco conarmmacsén

Sutturo de Hardgeno Ausemns Normalmente presents

Shee Contenido moderado Conterudo normalmerte slevacso s
Nrraws - Conterndo & veces slevadgo .

- Muy bayos en general
— Bactenas, virus, plancton

Normaimerite prinamo a la saturacion

2.2 CAPTACION

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

Es necesario desglosar al término general de

"obras de captacidn® en el dispositivo de
captacion propiamente dicho y las estructuras
complementarias que hacen posible su buen

funcionamiento. Un dique toma. por ejemplo, es
una estructura complementaria, ya que su
funcién es represar las aguas de un rio, a fin de
asegurar una carga hidraulica suficiente para la
entrada de una cantidad predeterminacda de
agua en el sistema, a través de! dispositivo de
captacidn. Dicho dispositivo puede consistir en
un simple tubo, la pichancha de una bomba, un
tanque, un canal, una galeria filtrante, etc., y
representa aquelia parte vital de las obras de
toma, que asegura bajo cualquier condicidn de
régimen, la captacibn de las aguas en la
cantidad y calidad previstas. Mientras los
requisitos primordiales del dique son la-

* estabilidad y durabiiciad, el merito princinal de

los dispositivos de captacién radica en su buen
tuncionamiento hidraulico.
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Las obras ce captaciin son las que se
construyen para reuny adecuadamente
aguas aprovechables

Dchas obras varian de acuerdo con la
naturaleza de la fuente de abastecimento,
sy localzacien y sy magndud

POZ20 EXCAVADO
POZ20 CLAVADO

PQZ0 PERFORADO

\ ' i : MANRANTIAL
— e Negirn [ cuenca oe RECEPCION
w- "fm-,\ il P —_ . i

SRS
- CAPA [MPERMEABLE
; LA e s,
P e E

, -

- -~
- .

Figura 2.4. Obras de captacion.
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ABASTECIMIENTO DE AGUA POTABLE

23 CONDUCCION

Se denomina "linea de conduccion* a la parte del
sistema constituida por el conunto de
conductos, obras de arte y accesonos
destinados a transportar el agua procedente de
la fuente de abastecimiento, desde el lugar de la
captacion hasta un punto que puede ser un
tanque de regularnzacion, a un carcamo para una
segunda conduccion, o a una planta
potabilizadora.

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

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

En México son clasicos tres ejemplos de obras
de conduccion de gran magnitud recientes: el
acueducto para la conduccion de las aguas del
Sistema Lerma (60.117 km), el acueducio
"Linares-Monterrey" y las obras del Sistema
Cutzamala. La etapa del acueducto
"Linares-Monterrey” que empezé a tuncionar en
1984, estd compuesta por ~una linea de
conduccion de tuberia de 2.10 m de diametro y

135 km de longitud, mas una conexion a la .

Presa de la Boca de 5 km, 113 km de esta

wonduockin con datuberiz de conorets; inchiidns

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

Por su parte, el Sisterna Cutzamala, cuyo caudal

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

2.4 TRATAMIENTO

El termino “tratamiento”, se refiere a todos
aquellos procesos que de una u otra manera
sean capaces de alterar favorablemente las
condiciones de un agua. El tratamiento no esta,
en general, constituido por un solo proceso, siNO
que sera necesaro, de acuerdo con las
caracteristicas propias del agua cruda, integrar
un “tren de procesos” esto es, una serie de
procesos capaz de proporcionar al agua las
distintas caracteristicas de calidad que sea
necesario para hacerla apta para su utilizacion.
Cuando el tratamiento que se le da al agua es
con el fin de hacerla apta para la bebida, se le
llama *potabilizacion® a este tratamiento y “planta
potabilizadora® a la obra de ingenieria civil en la
gue se construyen las unidades necesarnas péra
producit el agua potable.

Son tres i0s objetrvos principales de una planta
potabilzadora, proporcionar agua:

1. Segura para consumo humano

2 Estéticamente aceptable y

3. Econdmica.

En grado significativo, cuanto mas sea protegida
ia fuente, sera menor el tratamiento requerido;
asi, dicha proteccidn juega un papel primordial
en la' consecucidn de los objetivos anteriores.
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La planta potabilizadora puede ser disenada
para tratar agua cruda de cualquier tipo de
fuente. Dependiendo de la calidad del agua
cruda y de la calidad final deseada para el agua
tratada, seran necesarios UNo 0 Mas procesos.
En la Figura 2.5 se presenta un diagrama de
flujo de planta de tratamiento convencionat para
agua potable que incluye la siguiente secuencia
de pasos 0 "tren de procesos”: mezclado,
floculacion, sedimentacion, filtracidn y
desinfeccion,

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

En el mezclado rapido, un coagulante tal como
el sulfato de atuminio se agrega al agua cruda y
se mezcla vigorosamente por un corto lapso. El
coagulante envuelve las particulas colodales, las
cuales aumertan de tamano cuando entran en
contacto por efecto del turbulento mezclado; a
estas particulas coloidales unidas por fuerzas
quimicas se les denomina micro- fidculos, o
nicleos de floculo. Resulla esencial en esta
etapa obtener una dispersn rapida y uniforme
del coagulante para asegurar una reaccion
completa.

En e! tanque de floculacion, el agua que
proviene del mezclado rapido se agmna
lentamente por un periodo  prolongado
propiciando que las particulas coaguladas
submicroscopicas {micro-fidculos) se unan antre
si para constituir aglomerados plenamente
visibles. Estas particulas llamadas tocuios son
suficientemente pesadas para sedimentarse a
una velocidad rapida o pueden ser removidas de
la suspension por filtracion. A los fenémenos que
se suceden en las etapas de mezclado rapigo y
floculacion se les denomina “coaguiacion”.

Del floculador, el agua se pasa a un Tanque de
Sedimentacion, donde se retiene por un tiempo
de 2 a 4 horas. Aqui los grandes fidculos se
sedimentan bajo la accion de la gravedad. para
que, posteriormente sean recolectados como
tordc vy puedpn ser tratadas v dispuestos tuera
del tanque. El eiluenie dei tanque de

- -

sedimentacion se dirige entonces a la unidad de
fitracion.

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

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

Durante la coagulacion, sedimentacidn y
fitracion, practicamente todos los sdlidos
suspendidos, la mayor parte de! color y
aproximadamente 98% de las bacterias son
removidas. Por seguridad, el efluente debe ser
desinfectado, usualmente por cloracion. La
desinfeccion es el paso final en el tratamiento del
agua antes de ser almacenada y distribuida. La
cloracion es particularmente efectiva contra las
bacterias patogenas pero su capacidad para
destruir amibas y virus es cuestionable.

Pueden verse en el diagrama de la fig. 2.5
operaciones previas que dependen de la tuente
de suministro; asi para el agua de no se requiere
ehminar sdlidos arrastrados por la cormiente,
mediante sedimentacion; para el agua de lagos
es necesario remover soélidos arrastrados del
tondo del lage por medio de cribado, y por
ultimo, para el agua sublerranea es Necesario en
ocasionss eliminar gases disueltos, como el
bioxido de carbono por medio de aeracion,

£l diseno de una planta potabilizadora requiere
de un analisis minucioso de ia calidad de las
aguas y de los procesos, 0 cual constituye por
8| MISMO UN curso que escapa a jos alcances de
estos apuntes.
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(AGUA SUPERFICIAL)
RIOS

SEDIMENTACION

(AGUA SUPERFICIAL) (AGUA SUBTERRANEA)
LAGOS

- AERACION

CRIBADO

(ADICION DE SUSTANCIAS

QUIMICAS)

/

MEZCLADO

FLOCULACION
PRECIPITACION

SEDIMENTACION

FILTRACION
RAPIDA

DESINFECCION

AGUA POTABLE

Frgura 2.5. Diagrama de tiujo de una planta de tratamiento convencional para agua potadie.
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ALMACENAMIENTO
Y REGULARIZACION

2.5

Probablemente, la génesis de los sistemas
prnmitivos de abastecimiento de agua fue fa
necesidad de almacenarla para contar con un
abastecimiento  disponible cuando  fuera
necesario. El almacenamento es un elemento
esencial de cuaigquier sistema de agua y esta
adquinendo mayor importancia al continuar el
desarrolio. la amphacion de las zonas de servicio
y ofros usos que aumentan la demanda de agua.

Eltérmino "almacenamiento paradistribucion®, se
ha de entender que incluye el almacenamiento
de agua en el punto de tratamiento, lista para
distnibucon; no asi el embaise de aguas para
propOsitc de abastecimiento o de utilizacion a
largo plazo Este uftimo es propiamente un
elemento de las obras de captacion.

La funcion principal del almacenamiento para
distribucion es hacer posible que la planta de
tratamiento de agua siga trabajando durante el
tiempo en el que, en otra forma, los elementos
se encontrarian oc0s$os, y almacenar el agua
anticipadamente- a-su.necesidad real, en uno o
mas lugares de la zona de servicio, cercanos a
su consumidor hnal Las principales ventajas del
almacenamiento para distribucion son.

1. Se logra casi gualar las demandas
sobre la fuente de abastecimiento, los
medios de produccion y la linea de
conduccion y distribucion, no
necesrtando ser tan grandes los tamanos
o capacdades de estos elementos de la
planta

2. Se mejoran los gaslos y presiones del -

sistema y se estabilzan mejor para servis
a los consumidores en toda la zona de
SErviCIos.

3. Se dispone de abastecimiento de
reserva en el sistema de distribucion
para el caso de contingencias tales
como ia lucha contra incendios y las
tellzs de la comonte aleotnics.

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

2.6 DISTRIBUCION

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

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

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

Si se trata de proporcionar un buen servicio,
cualquier sistema publico de agua debe contar
con medios adecuados de distribucién. Sin
embargo, no son suficientes tales medios en
forma aislada; la persona o personas
responsables de la distribucion deben estar
tamiliarizadaos con los medios y métodos para su
disefo, construccidn y mantenimiento, temas
que seran tratados en los proximos capltulos.

18



CAPITULO 2 DESCRIPCION GENERAL DE LOS SISTEMAS DE
ABASTECIMIENTO DE AGUA POTABLE

ALIMENTACION
CONSTANTE

i = ALMACENAMIENTO
A . SUPERFICIAL
Y B

Y // TUBERIA AL SISTEMA
¢ " DE DISTRIBUCION
; / DEMANDA VARIABLE
B < :
(a)
TANQUE N
ELEVADO

EL il
AR e
o "_‘.— ) L s "'-mBERlAA_L"'.-—.-LALNENTAcmN.- ; .‘
DEMAKDA VARIABLE "SISTEMA DE ¥ CONSTANTE -
DISTRIBUCION

s'-:

_(b)

Figura 2.6. a) Depositc Superficial, b) Depésito elevado.
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Problemas :

2.1

2.2

Resuelva el crucigrama que se muestra a continuacion,

Su contanido B8 MOCErI0 &N BgUES suparficiaies y .} St con vwus y PEENCION BON OFgRMTION [¥ 636NE8 &N
NOrmakmerde slovacdo O AgUES SLDY FaneE. b aguEs cupesrhcinies

Junto con el efro ostd genersiments oresents en ins 7. MicroorpeNEMGs qUe pusden GB! presontss on tes
BQuUSs subiorranens y Busordy en ixs aguss BOURS subterTiness.

suparficisies, 10 Cusl CONSHNYS UND vertam e SHtes ] En tas agues superficains esth procamo o s saturacdn
aguas Oobado » ta sereacdn natursl. mwentres que en s aguas
5a torman Cuando se st cloro Dars [ desrdencEon an SubtrThNess eath NONMALTIENGE S ROMS,
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En las aquns superhcies osth presents m osth exiacionas. £n las pss subtemanoes o rlatvaments
contarmunadas £n o eguas subterrbnaes exth ]
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Es alts o s aguas sublstaness y boj en tas agues
superficories. 10 cusl 88 UNE veriae O e Ubmes §
RO IONMGt FICT URCEONS..

Matahwhoghobinerme.

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

sugiere dividir la investigacién en I0s siguientes periodos:

Epoca prehispanica (antes de 1521} _

Epoca colonial (1521-1821)

Epocn ingepandiente. Pnmer periodo (1521-1866)
Epoca independiente. Segundo periodo (1868-1911)
. Epoca revolucionaria
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CAPITULO

2

DESCRIPCION GENERAL DE LOS SISTEMAS
DE ABASTECIMIENTO DE AGUA POTABLE

Generalidades

Se considera agua potable o agua apta para
consumo humang, toda aguella cuya ingestion
no cause efectos nocivos a la saiud. Se
considera que no causa electos nocivos a 13
salud cuandc se encuentra ibre de gérmenes
patogenos y de sustancias toxicas, y cumpla
ademas con los requisitos que se senalan en el
Reglamento de la Ley General de -Salud en
Materia de Control Sandario de Actividades,
Establecimentos. Productos y Servicios y en la
Norma Oficial Mexicana oonespondiente. Las
descargas de excreta de enfermos o portadores
contenen los agentes bioldgicos tque son
responsables de que la enfermedad se extienda
por medio del agua; el portador puede no darse
cuenta de que estd infectado. Por estas razones
es muy importante tomar precaucwones con el
agua desde que se extrae del medio natural,
hasta que se le descarga de nueva cuenta ya
usada en el ambiente. La Figura 2.1 muestra la
configuracidn de un sistema hidraulico urbano,
que tiene por objeto evitar la propagacin de
entermedades infecciosas mediante el adecuado
iratamiento y disposicion de ks desechos
humanos y con la potabilizacion de los
suministros de agua

En la Figura 2.1 se observa que las pares de
que consta un sistema hidraulico urbano son las
sigurentes: tuente, captacion. conduccion,
tratamiento de potabilizacion, conduccion,
regularizacién, -distribucién, recoleccion,
conduccidon, tratamiento dei agua residual y
disposicion. El sistema de abastecimiento oe
agua potable es un subsistema del sistena

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

2.1 FUENTES DE ABASTECIMIENTO

El origen de las fuentes de que se sirve el
hombre para su desenvolvimiento cotidiano es el
Ciclo Hidrolégico, o sea, los pasos del agua
circulando durante el transcurso del tiempo a
través de distintos medios (Fig. 2.3). Tomando
como punto de partida la evaporacion del agua
en la superficie del océano, el agua en estado
gaseoso circula con la atmdsfera presentando
desplazamientos vertical y horizontal. En la
atmosiera se condensa y se precipita
nuevamente a la superficie: tres cuartas partes al

mismo océano y un poco menos de la cuarta”

parte a la superficie continental. En el océano y
en el continante inicia nuevamente el paso de
evaporacion y en la superficie continental llena
lagos, se infiltra en &l terreno y circula dentro de
él para aflorar en areas de menor elevacion o
hasta volver subterraneamente al mar, se retiene
en la wvegetacion y finalmente escurre
superficialmente y forma cauces desembocando
en lagos o vasos de almacenamiento artificiales
para su regulacién a fin de usarla, o controlar los
caudales de escurrimiento para su uso; de la
superficie del terreno se produce la evaporacion
de agua que transporta la atmosfera junto con la
que ftranspiran [0S organisnios  animales vy
vegetales y el resto vuelve al mar.
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Mejura 2 1 Configuracion general de un sisiema hidraulice urbano.
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Asi, gracias al ciclo hidrologico, se encuentran
disponibles en la naturaleza l1as siguientes
tuentes de abastecimento.

a) Agua superficial;
by Agua subterranea,
¢} Agua atmosténca y

d) Agua salada

Se recurre a ias aguas atmosféricas y a las
saladas muy faras veces y solamente cuando no
existe otra posiblidad ya sea por escasas 0 de
muy mala cahdad las aguas subterraneas y
superticiales, o tambien en ocasiones por
tactores econamicos. En el caso de las aguas
atmosléncas. hienen el inconveniente de que se
requiere de obras cviles importantes para
recolectarias y almacenarias en las cantidades
requendas, por lo que sOIo podran emplearse en
poblacones muy pequenas. Para las aguas
saladas. la Ingerieria Sannaria ha desarrollado
nuevas tecnologias que permnen desalarla para
set utmzada como tuente de abastecimiento de
agua potable, pero por su alto costo de
Nversion  operacon y mantenimento, lales
lecnologias resuftan prohtbitivas en  nuestro
medo y 500 se aphcan en casos excepoonales.

Por lo tanto, hay dos grandes fuentes de
abastecimiento de agua polable las aquas
superhciales y las aguas sublerraneas Cadauna
de ellas Lenen dderentes caractensthicas que
pueden verse en el Cuadro 2.1, Es importante
destacar que el abastecimiento de agua potable
no depende solamente de que fuente esté
disponible, sino también de la cantidad y cabdad
gel agua’ :

Las aguas superticiales incluyen nos, lagos y
acuferos supericiales que no estén confinados.
Algunas ventajas obwias de las aguas
superficiales son su disporibikdad y que estan
asibles: son facilmente alcanzadas pasa el
abastecimuento y su contarmnacion puede ser

removwda con relativa faciidad, Generaimente las
fuentes superficiales tienen aguas blandas; por
estar abiertas a la atmostera tienen un afto
contenido de oxigeno, el cual oxida y remueve el
hierro ¥y manganeso en ias aguas crudas
Normalmente las aguas superficiales estan libres
de sulturo de hdrogeno, el cual produce un
otensivo olor, similar al de los huevos podndos

Las aguas superficiales pueden sanearse cuando
son contaminadas. Por olra parte, las aguas
superficiales son variables en cantidad y se
contamnan faciimente por descargas de aguas
residuales; su alta activdad bwoldgica puede
producir sabor y olor aun cuando el agua haya
sido tratada. Las aguas superficiales pueden
tener alta turbiedad y color, o cual requiere un
tralamiento adictonal, generalmente lienen
mucha materia organica que torma
Inhalometanos {conocdos cancerigenos) cuando |
se usa cloro para la desinfeccion,

Las fuentes subterraneas estan generalmente
mejor protegdas de la contaminacikin que las
luentas superhiciales, por 10 que su caldad es
mas undorme. El color natural y la matena
ofganica son mas bajos en las aguas
subterrdneas que en las superficiales, de alli que
el tratamenio para remocion de color no o
requieren: esto al messmo iempo significa que los
trhalometanos son bajos en las aguas tratadas
produckdas a partir de aguas subterraneas. Es
menos prebable que las aguas subterrdneas
tengan sabor y olor, contaminacion producida
pot actvidad bioibgica. Las aguas subterraneas
no son cofrosvas porque el bajo contenido de
ongeno disuello en ellas, reduce la posibidad
de que entre en juego ia media reaccion quiMmica
necesana a la corrosion.

Las desventajas delagua subterranea incluyen la
comparatva inaccesibilidad de estas fuentes; las
concentraciones de sutfuro de hidrégeno son
producidas en un_ambente de bajo oxigeno y
estas son las condicones tipicas encontradas en
las aguas subterraneas. las caracteristicas
reducioras de estas aguas, solubilizan al hierro
y manganeso, los cuales al entrar en contacto
con el ouigeno durante el consumo del agua,
lorman preciptados que tienden a manchar la
superticie de ics muebles sanitarios
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Una vez que los acuiferos se contamunan, no
existe un meétode conocido que los pueda
smpiar. Las aguas subterraneas presentan
irecuentemente dureza tan afta que deben ser
ablandadas para mirumizar la formacion de

incrustaciones en las tuberias. Las ventajas y
desventajas de las tuentes de aqua potable
subterrdneas y superficiales se resumen en el
Cuadrp 2.2.

Cuadro 2.1 Prnncipales diferencias entre aguas superficiales y aguas subterraneas.

CARACTERISTICA

AGUA SUPERFICIAL

AGUA SUBTERRANEA

de sutrohcacon

Temperatura Vanable sequn tas estacones Reiatvarnenta constarnts
Turbwadad, malenas en Suspension Vanables, a vecas elevadas Bajas © nulas
Vanable en tuncon de l0s temencs,
BCION as O nulas
Mineraliz pPrecipnacon, verbdos. etc Bay
Generaiments ausentg excepto en a
HTO ¥ Manganeso tondo Oe l0s cuerpos de agua on estado | Generaimente presantes

Gas carbonco agreswvo

Generaiments ausems

Nomaimente auserts o muy bajo

Presents sOlo en aguas comannadas

Presancia frecuents sin ser indice de
CONTAITHN 20N

Auseme

Nomaimernte presante

Contardo moader 300

Conterado normatmente elevado

i atos

Muy bajos en general

Contarndo a veces sievado

Erementos vrwos

Bactenas, vwus, plancion

Ferrpbactenas

Jngenc disuelto R

NOormaimeants proxmmo 3 13 sanuracatn

Normaimente ausenta o muy bajo

2.2 CAPTACION

Las obras de captacion son las obras cwviles y
equipos electromecanmcos que se utibzan para
reunrr y disponer adecuadamenie del agua
superhicial o subterranea de la fuente de
abastecimiento. Dichas obras varian de acuerdo
a la naturaleza de la tuente de abastecimiento,
su localizacdn y magnitud. Algunos ejemplas de
obras de captacion se esquematizan en la Fig.
2 4 El diseno de la obra de captacion debe ser
tal gque se prevean las poswilidades de
contaminacion det agua, para evitarias.

Es necesano desglosar al 1érmino general de
‘obras de captacon® en el dispositivo de
captacon propiamente dicho y las estructuras
complementarias que hacen posible su buen

tuncionarmento. Un dique toma, por ejemplo, es
una estructura complementaria, ya que su
tuncion es represar las aguas de un rio, a fin de
asegurar una carga hidraulica suficiente para la
entrada de una cantidad predeterminada de
agua en el sistema, a través del dispostivo de
captacion. Dicho dispositivo puede consistir en
un simple tubo, I3 pichancha de una bomba, un
tanque. un canal, una galeria filtrante, etc., y
representa aquella parte vital de las obras de
toma, que asegura bajo cualquier condicion de
regimen, la captacion de las aguas en la
canlidad y calidad previstas. Mientras los
requistos  primordiales del dique son la
estabiidad y durabilidad, el mérito principal de
los disposttivos de captacion radica en su buen
tuncionamiento hidraulico.
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Las ooras de captacién son las que se
construyen para reuny adecuadaments
aguas aprovechables

Dxhas obras vanan de acuerdo con |a
naturaleza de la fuente de abastecimento,
su localizacion ¥ Su maghtud.

&POZO PERFORADQO

\ R ) 3‘}\ MANANTIAL -
— _ e [ cuenca be Recepcion

T

et o

L _-_,'."" /",’ e
‘. ~CAPA IMPERMEABLE
-, ’/‘/'/.'.—//-/-’ et

v, -

P

Al o
b3

':;gfl‘l AGUAS SUBTERRANEAS

Figura 2.4. Obras de captacion.
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2.3 CONDUCCION

Se denomina “linea de conduccidn® a la pante del
sistema constituida por el conunto de
conductos, obras de arte y accesorios
destinados a transportar el agua procedente de
la fuente de abastecimiento, desde el lugar de la
captacion hasta un punto que puede ser un
tanque de regularizacién, a un carcamo para una
segunda conducckdn, o a una planta
potabilizadora,

Fue precisamente la necesidad de conducir el
agua a lugares apanados. o que did lugar a los
acueductos de tipo romano. La imposibilidad. en
aquellos tiempos lejanos, de conducir el agua a
presién, obligd a realizar obras de ingemeria,
verdaderas obras de arte, para conducir el agua
por gravedad con pendientes hidraulicas muy
peguenas, en forma de canal cerrado o abierto.
El suministro de agua para la antigua Roma
llegaba a la ciudad por diferentes acueductos, ya
en el ano 100 de nuestra era. Hace mas de 1800
anos, los romanos tenian mas de 430 kildmetros
de sistemas de conduccidon de agua que
abastecian a toda la ciudad.

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

En México son clasicos tres ejemplos de obras
de conduccion de gran magnitud recientes: el
acueducto para la conduccion de las aguas del
Sistema Lerma (60.117 km); el acueducto
“Linares-Monterrey” y las obras del Sistema
Cutzamala. La etapa de! acueducto

“Linares-Monterrey” que empezé a funcionar en’

1984, estd compuesta por una linea de
conduccion de tuberia de 2.10 m de diametro y
135 km_de longitud, mas una conexidn a la
Presa de la Boca de.5 km, 113 km de esta
conduccion scn de tubzria de concreto; Inciudas

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

Por su parte, el Sistema Cutzamala, cuyo caudal

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

24 TRATAMIENTO

El término “tratamiento”, Se refiere a todos
aquelios procesos que de una u otra manera
sean capaces de aherar lavorablemente las
condiciones de un agua. El tratamiento no esta,
en general, constitudo por un sAlo Proceso, Sino
que sera necesano, de acuerdo con las
caracteristicas propias del agua cruda, integrar
un “wren de procesos” esto es, una serie de
procesos capaz de proporcionar al agua las
distintas caracteristicas de calidad que sea
necesario para hacerla apta para su utilizacin.
Cuando el tratamiento que se le da al agua es
con el fin de hacerla apta para la bebida, se le
tlama “potabilizacion” a este tratamento y “planta
potabilizadora® a la obra de ingenieria crvil engia
que se construyen las unidades necesarias para
producir el agua potable '

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

1. Segura para consumo humano

2. Estéticamente aceptable y

3. Econdmica.

En grado significativo, cuanto mas sea protegida
1a fuente, serd menor el tratamiento requerido;
asi, dicha proteccion juega un papel primordial
en la consecucion de kos objetivos anteriores.
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La planta potabilizadora puede ser disenada
para tratar agua cruda de cualquier tipo de
tuente Dependiendo de la caldad de! aqua
cruda y de la calidad final deseada para el agua
tratada, seran necesargcs UNO ¢ Mas procesos
En ta Figura 2.5 se presenta un diagrama de
flujo de planta de tratamiento convencional para
agua potable que incluye la siguiente secuencia
de pasos o “tren de procesos™ mezclado,
floculacion, sedimentacion, filtracidn vy
desinfeccion.

Basicamente. ia idea del tratamiento es coaguiar
las particuias suspendidas que causan turbiedad,
sabor, olor y color para que puedan ser
remowdas por sed'mentacion y fiftracion {ver
Figura 2.5)

En el mezciado rapxdo, un coaguiante tal como
el suffato de aluminio se agrega al agua cruday
se mezcla vigorosamente por un coro lapso E)
cocagulante envuelve las particulas coloidales, las
cuales aumentan de tamano cuando entran en
contacto por electo del turbulento mezclado, a
estas particulas coloidales undas por tuerzas
quimicas se les denomina micro- flocukos, ©
nucleos de fioculo. Resulta esencial en esta
etapa obtener una dispersion rapida y untorme
del coaqulante para asegurar una reaccion
completa

En el tanque de flioculacion, el agua que
proviene del mezcladgo rapwdo se -agna
lentamente por  un  penodo  prolongado
propciando que las  paniculas coaguladas
submecroscopicas (micro-Hoculkos) se unan entre
si para constiuir aglomerados pienamente
visibles. Estas particulas llamadas fioculos son
sulicientemente pesadas para sedimentarse a
una velocidad rapxda o pueden ser removidas de
L1 suspension por hitracion. A los fendémenos que
se suceden en las etapas de mezclado rapxdo y
loculacion se les denomina “coagulacion”.

el loculador, el agua se pasa a un Tanque de
Sedunentackin, donde se retiena por un tiempo
Jde 2 a 4 horas, Aqui ks grandes fioculos se
~eunentan bajo la accion de ia gravedad. para
que, postanonmente sean recolectados como
kalo y puedan ser tratados y dispuestos tuera

el tLwwiue B elluente del lanGque de

sedimentacién se dinge entonces a la unidad de
filtracion,

l.a unidad de fiftracion comunmente usada es
denominada Fittro Rapido de Arena, el cual
ceonsiste en un estrato de arena cuidadosamente
tamizada, de 60 a 76 centimetros de espesor
que se colocca sobfe una cama de grava
graduada de 30 a 45 centimetros de espesor.
Los ntersticios del estrato de arena son
frecuentemente mas pequenos que las particulas
de floculos que tienen que ser removidas.

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

Durante la coagulacion, sedimentacion vy
fitracion, practicamente todos los solidos
suspendidos, 3 mayor parte de! color y°
aptoximadamente 98% de las bacterias son
remowdas. Por segurnidad, el efluente debe ser
desintectado. usualmente por cloracion. La
desinfeccion es el paso final en el tratamiento del
agua antes de ser almacenada y distribuida. La
cloracion es particularmente efectiva contra las
bactenas patogenas pero su capacidad para
destruir amibas y virus es cuestionable.

Pueden verse en el diagrama de la fig. 2.5
operaciones previas que dependen de la tuente
de suministro; asi para el agua de rio se requiere
ehminar sdlidos arrastrados por la corriente,
mediante sedimentacidn; para el agua de lagos
es necesano remover solidos arrastrados del
fondo del lago por medio de cribado; y por
ulimo, para el agua sublerranea es necesario en
ocasiones elhminar gases disueltos, como el
toxdo de carbonc por medio de aeracion.

El diseno de una planta potabilizadora requiere
de un analisis minucioso de la calidad de las
aguas y de los procesos, lo cual constituye por
S1IMISMO UN CUrso que escapa a los alcances de
eslos apunles,

16



CAPITULO 2 DESCRIPCION GENERAL DE LOS SISTEMAS DE

ABASTECIMIENTO DE AGUA POTABLE

(AGUA SUPERFICIAL)

SEDIMENTACION

(AGUA SUPERFICIAL) (AGUA SUBTERRANEA)

RIOS LAGOS
AERACION
CRIBADO (ADICION DE SUSTANCIAS
QUIMICAS)
MEZCLADO -
FLOCULACION

PRECIPITACION

SEDIMENTACION

FILTRACION
RAPIDA

J

DESINFECCION

l

AGUA POTABLE

Figura 2.5. Dagrama de flujo de una planta de tratamiento convencional para agua potable.
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2.5 ALMACENAMIENTO
Y REGULARIZACION

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

Eltérmino "almacenamiento para distribucion®, se
ha de entender que incluye el almacenamento
de agua en el punto de tratamiento, lista para
distribucion; no asi el embaise de aguas para
proposito de abastecimiento o de utilizacion a
largo plazo. Este climo es propiamente un
elemento de las obras de captacion.

La funcion principal del almacenamiento para
distribucidn es hacer posible que la planta de
tratamiento de agua siga trabajando durante el
tiempo en el que, en otra forma, 0s elementos
se encontrarian ociosos. y almacenar el agua
anticipadamente a su necesidad real, en uno o
mas lugares de la zona de servicK, cercanos a
su consumidor final. Las principales ventajas del
almacenamiento para distnbucion son-

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

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

3 Se dispone de abastecimiento de
reserva en el sistema de distribucion
para el caso de -contlingencias _tales
como 1a lucha contra incendios y las
fallas de 1a cormente elét;trica. - -

Por otra parte, la regularzacion tiene por objeto
transformar el régimen de alimentacion de agua
proveniente de la tuente que generaimente es
constante en régimen de demanda que es
varable en todos los casos, ya que la poblacion
consume agua en forma variada,
incrementandose su coNsumo por ta manana y
por ia noche. descendiendo en el mediodia y en
la madrugada (Figura 2.6)

2.6 DISTRIBUCION

Después de la regularizacion, el sistema de
distribucion debe entregar el agua a los propios
consumidores. Es obwvia la imponrancia del
sistema de distribucion, s1 se toma en cuenta
que mas de la mitad de la inversion total en un
sistema de abastecimiento de agua corresponde
a la distribucidn del agua potabilizada.

Para ser adecuado. un sistema de distribucion
debe poder proporcionar un ampiio suministro
de agua potable, cuando y dénde se requiera
dentro de la zona de servicio. El sistema debe
mantener presiones adecuadas para los usos
residenciales, comerciales e industriaies
normales. al \gual que ha de proporcionar el
abastecimienio necesario para la proteccion
contra incendo.

A veces se requieren bombeos auxiliares para
poder servir a las zonas mas elevadas © a los
consumidores mas remotos. E! sistema de
distnbucion inciuye bombas, tuberias, vatvulas
de regulacion, tomas domicibarias. lineas
principales y medidores.

Si se trata de proporcionar un buen servicio,
cuaiquier sistema publico de agua debe contar
con medios adecuados de distnbucdn. Sin
embargo, no son suficientes tales medios en
fooma aslada; la persona o personas
responsables de la distribucion deben estar
tamiliarzados con ios medios y métodos para su
diseno, construccidn y mantenmimiento, femas
qQue seran tratados en I0s Proximos capitulos.
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FUENTE

ALIMENTACION
CONSTANTE

ALMACENAMIENTO
SUPERFICIAL

A
TUBERIA AL SISTEMA

" DE DISTRIBUCION

/DEMANDA VARIABLE

(a)

Bk syt
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DEMANDA VARIABLE SISTEMADE P CONSTANTE
CISTRIBUCION
)

(b}

Figura 2.6. a) Depcsto Superficial. b) Depdsito elevado.
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Problemas

HOR._ONTALES VERTICALES
1 &:'Mummmmmy 6 Jurto con veus y plancton sON organsmos presentas en
HOE Matmarte advBdO BN agUES Sl P RNGRS las aguas suparhcries
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22 Investigue acerca de la historia de las obras de abastecimiento de agua potable en México. Se
sugiere drdir la iInvestigacion en los siguientes periodos:

Epoca prehispanica (antes de 1521) - )

Epoca colonial (1521-1821) - - - - - |

Epoca independiente. Pnimer periodo (1821-1868) :

- Epoca mdependiente. Segundo periodo {1868-1911) .
Epoca revoluconaria -
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8

8.1 GENERALIDADES

Una vez que se dispone de agua potable en el
tanque de regularizacion, debe ponerse a
disposicién de ios habitantes, distribuyéndola
por toda la poblacibn, por medio de la red de
distribucidn.  Un  adecuado sistema de
distribucion debe ser capaz de proporcionar
agua potable en cantidad adecuada y a la
presion suficiente cuando y donde se requiera
dentro de la zona de servicio.

Las redes de distribucion se clasifican
generalmente como sistemas en malla, sistemas
ramificados y sistemas combinados (Figura 8.1).
La configuracidn que'se dé al sistema depende
principalmente de Ia trayectoria de las calies,
topografia, grado y t:po de desarrolio del drea y
localzacikdn de las. obras de tratamiento y
regularizacion.

Sisterna ramificado.

El tpo ramificado de red de distribucion se
muestra en la Figura 8.1 a. Como se observa, la
estructura del sistema es similar a un arbol. La
linea de alimentacion o troncal es la principal
tuente de suministro de agua., y de ésta se
derivan todas las ramas.

Aunque estos sistemas son simples de disedar
y construir, no son tavorecidos en la actualidad
por las siguientes razones: 1) en los extremos
finales de ias ramas se pueden presentar
crecamiantos bacterianos y sedimentacidn debido
a estancamiento; 2) es dificil que se mantenga
una dosis de cloro residual en los extremos
muerios de la tuberia; 3} cuando ticnen gue

DISTRIBUCION

hacerse reparaciones a una linea individual en
algun punto, deben quedar sin servicio las
conexiones que se encuentran mas alla del
punto de reparacién hasta que ésta sea
efectuada; y 4) la presion en los puntos
terminales .de las ramas puede llegar a ser
indeseablemente baja conforme se hacen
ampliaciones a la red.

El sisterma ramificado se tiene generalmente
cuando la topografia y el alineamiento de las
calles no permitan tener circuitos, o bien, em
comunidades con predios muy dispersog.

Sisterna en malia

El rasgo distintivo del sistema en malia, como el
mostrado en la Figura B.1 b, es que todas las
tuberias estan interconectadas y no hay
terminales o extremos muertos. En estos
sistemas, el agua puede alcanzar un punto dado
desde varias direcciones, superando todas las
dificuttades del sistema ramificado, discutido
previamente. La desventaja es que el disefio de
estos sistemas es algo mas complicado.

Sisterna combinado

De acuerdo con las caracteristicas de la zona, en
algunos cascs se hacen ampliaciones a la red
de distribucibn en malla con ramas abiertas,
como se muestra en la Figura 8.1 ¢, resultando
un sistema combinado.

Este tipo de sistema, tiene la ventaja de permitir
el uso de alimentadores en circuito que
suministran agua a una area desde mas de una
diraccion.

5
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|

' l \ LINEA DE ALIMENTACION

a) Sistema ramificado.

| ALIMENTADOR
4

b} Sistema en malla.

ALIMENTADOR
RAL

¢) Ststema combinado.

Figura B.1. Configuraciones del sistema de distribucion.
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82 COMPONENTES DEL SISTEMA DE
DISTRIBUCION.

Tubenas

Un sistema de distribucion esta formado por una
red de tuberias y a su vez ésta se compone de
tuberias de alimentacidn, principales vy
secundanas; esta designacidon depende de la
magnitud de su. didmetro y de su posicion
relativa con respecto a las demas tuberias, como
se explica a continuacion:

a) Lineas de alimentacién. Cuando la red trabaja
por gravedad. la linea de almentacion parte
del tanque de regularizacion y termina en el
lugar donde se hace la primera derivacion. En
esta linea fluye el total del gasto considerado,
por ko tanto resulta la de didmetro mayor; esto
sucede cuando se ha de proyectar un solo
tanque de regularizacion. Cuando haya mas
de unohabré tantas lineas de alimentacion
como tanques se tengan, pero en todo caso,
la suma de los gastos que fluye en estas
lineas debe ser igual al gasto maximo horario.
(Figura 8.2). Cuando el sistema es por
bombeo directo a la red con excedencias al
tanque. las lineas de aiimentacion se originan
en las estaciones de bombeo y terminan en la
primera insercion.

b) Tubenas pnmanas. En el sistema de malla,
son las tuberias que forman los circunos.
locaizandose a distancias entre 400 y 600 m.
En el sistema ramificado es la tuberia troncal
de donde se hacen las dervaciones. A estas
lineas estan conectadas las lineas
secundarnas o de relleno.

¢} Tuberias secundarias o de relleno. Una vez
localizadas las tuberias de alimentacion, a las
tuberias restantes para cubrir el drea de
proyecto se les fama secundarias o de
relleno.

d) Tomas domiciliarias. Es la parte de la red
gracias a la cual los habitantes de la
poblacion tienen agua en su propio predio.

Se recomienda al -lector la consulta de!:.

documanto titulado"Espacificaciones pare la

seleccion de materiales e instalacion de tomas
domicilarias para agua (didmetros de 13 a 19
mm)*, elaborado por la Comision Nacional del
Agua.

En las tuberias de alimentacion y en las
primarias, el diametro se determina en funcion
del gasto maximo horario. El diametro minimo a
utilizar es de 100 mm. excepto en colonias
urbanas populares, donde se puede aceptar 75
mm, y en zonas rurales hasta 50 mm de
diametro. Las tuberias pueden ser de
fibrocemento clase A-5, PVC y polietileno.

La red secundaria no se caicula hidraulicamente.
Las tuberias secundarias o de relleno son de 75
6 100 mm de diametro minimo. Soélko en
localidades urbanas populares puede ser de 50
a 60 mm. Los materiales son los mismos que
para las tuberias primarias.

Con el fin de reducir al maxumo el costo por
concepto de piezas especiales y valvulas de
seccionamiento asi como para faciltarla
operacion de la red, se buscara proyectar las
tuberias secundarias a desnivel en ios cruceros
interiores de los cireuitos (red en dos
planos)(Figura B 4).

Vaivulas.

Los tipos de valvulas comunmente usadas en la
red de distribucion son las de compuena, de
expulsion de aire y de retencion. En general tres
valvulas de compuerta se usan en las tuberias
que concurren a cruces y dos valvulas en todas
las tés; sin embargo. para un proyecto en
particular se recomienda estudiar con todo
cuidado la situacion de las vaivulas procurando
utilzar el menor numero posible de estos
accesorios. La principal funcion de estas vélvulas
es aislar subsecciones del sistema para
reparaciones y mantenimiento. En los puntos
bajos de la red para desague y en los sitios altos
se colocan valvulas de expulsidn de aire;las
valvulas de retencion se usan para limitar el flujo
del agua hacia una direccion. En los cruceros
con vaivulas debe construirse una caja adecuada
para su operacidn, en funcion del didmetro,
numero de valvulas y su ubicacion.
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Figura B.2. Sistema por gravedad
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Figura B.3. Sistema abastecido directamente por bombec.

Frgura 8.4. Tubarias secundarias a desnivel en los cruceros interiores en un circuito.
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8.3 PRESIONES REQUERIDAS Y VELOCIDAD
DE FLUJO EN LA RED

El buen funcionamiento de un sistema de
distribucion se juzga con base en las presiones
disponibles para un gasto especificado Las
presiones deberan ser lo suficientemente altas
para cubrirlas necesidades de los usuarios y por
otro lado no deberan ser excesivas para no
elevar los costos y evitar danar la red intenor de
los edificios. Ademas, cuando la presion es
excesiva se incrementan las fugas. o que
implica un costo no recuperable. Las presiones
que se han de mantener en cualquier punto de
la red deben permitir el suministro de una
cantidad razonable de agua en los pisos mas
atos de las casas y fabricas y en los edificios
comerciales de no mas de 4 pisos. En general,
se adoptan los valores que se presentan en el
cuadro 8.1,

Cuadro 8.1. Valkores de presion usuales en

ia red de distribucién

Zonas, - Presidn
- - 1 disponible

- {kg/em®)

Residencial de 2a. 15a20
Residencial de 1a. 20az25
Comercial 25a40
Industnal A30a4dl

En el proyecto, las presiones resultantes se
calculan con relacion al nivel de la calle en cada
crucero de las tuberias primarias o de circuito.
La presion minima debe ser de 15 m de columna
de agua y maxima de 50 m. En e caso de
localiaces urabanas pequenas se puede admitir
una presion minima de 10 m de columna de
agua. Para el caicuio de la presidn maxima se
partira de ia elevacibn maxima del agua en el
tanque.

En las localidades que presemen cambios
bruscos de su topografia, s comin dividir el
sistema de distribucidn en dos 0 mas zonas-de
servicio, una zona de presin alta y una zona de

presion baja. Con esto se evitan las presiones
excesivas en las zonas bajas cuando se quieren
mantener al mismo tiempo presiones razonables
en las zonas aftas. Normalmente se
interconectan los sistemas para casocs de
emergencia,

En cuanto a la velocidad de flujo en la red, para
diseno se recomienda partir de valores
comprendidos entre 12 y 1.8 mys, jos cuales se
ajustaran en cada caso particular.

Para el disefio de la red de distribucion, se debe
disponer de un plano topografico de la
poblacidn de escala 1:2000 con curvas de nivel
de equidistancia en los alrededores de 0.50 m o
por lo menos con cotas en las intersecciones de
las calles.

8.4 DISENO DE SISTEMAS DE DISTRIBUCION
RAMIFICADOS,

El procedimiento a sequir es, en general, el

siguiente:

1. Se divide la ciudad en zonas de distribucion,
atendiendo al caracter de las mismas en:
residencial, comercial e industrial. Resulta
practico colorear las zonas con un color
distinitoc para cada clase, con el fin de
locaiizarias rapidamente durante el disefo,

2. Se procede a un trazado tentativo, que tenga
un conducto principal.que se ramifique para
conducir el agua a cada rona © grupo de
Zonas de distribucion y se anotan las
longitudes de cada tramo de tuberia, que se
obtendran con el uso de un escalimetro.

3. Se determina el coeficiente de gasto por
metro de tuberia, dividiendo el gasto maximo
horario entre la longitud virtual de toda la red.
El concepto de “"ongitud virtua" se usard
exciusivamenie para definir qué gasto ha de
circular por cada tramo de tuberfa al cual se
le denomina gasto propio. Asi por ejemplo,
resulta evidente que un tramo de tuberia que
abastezca predios por un solo lado, como el
A-B de la Figura 8.5, deberé conducir menos
gasto que el tramo C-D de la misma Figura,
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ya que este Ultimo abastece de agua a b) Para tuberias que abastecen de agua a
predios ubicados a cada lado del mismo. Si predios localizados a un solo lado de la
se trata de una zona con poblacion finea: )
uniformemente distribuida, resulta de lo antes
dicho que el tramo C-D conducira el doble de Larrua. = Lrea,
gasto gue el tramo A-B. Correlacionando
gastos con longitudes, es como si el tramo C- c} Paratuberias que abastecen de agua a
D, tuviera una longitud de! doble de la del predics localizados a ambos lados de ia
tramo A-B, siendo que en realidad, los dos linea:
tramos miden lo mismo. De acuerdo con este
razonamiento expresamos que el tramo C-D Lovruas = 2 Laea
tiene una longitud real de 100 metros, pero
que virtualmente (existencia aparente y no Sumando las longitudes virtuales tramo a
real) tiene una longitud de 200 metros. Para el tramo de la red, se obtiene entonces el
tramo A-B, que solo abastece predios por un coeficiente de gasto por metro de tuberia g,
solo lado, la longitud real es igual a la con la expresién siguiente:
longitud virtual. En resumen:
Quu
a) Para lineas de alimentacion Lygnu, = 0 9 3
donde
q = coeficiente de gasto por

metro {i/s m)

raal = 100 A

l‘l’BOl- 1ﬂ]

) Figura 8.5. Tramos que abastecen predios a un solo lado (A-B} y a ambos lados {D-C) de la tuberia.
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Qun gasto méximo horario

sumatoria de las longitudes
virtuales de cada tramo de la
red {m]

Obsérvese que si, de acuerdo a coma se ha
dividido la ciudad en zonas, se tienen
concentraciones de poblacidn diferentes de
una a otra zona, también el coeficiente de
gasto por metro ha de ser diferente de
acuerdo con la zona. De la misma forma,
variard de acuerdo con el carcter de la
zona dependiendo de si es industrial o
comercial. Asi pues, los coeficientes de
gasto se determinan usando las dotaciones
Yy poblaciones de las zonas a las que
alimenta el tramo considerado.

Se numeran los cruceros que se tengan en
la red.

PREDIOS

0, .

!

Se calculan los gastos propios de cada
tramo de la red, muttiplicando el coeficiente
de gasto *g° por la longitud virtual del tramo
de tuberia.

Qprunn =qx %\‘\ . (82)
~a
e
Se efectia el calculo de los gastos

acumulados por cada tramo de tuberia,
comenzando desde el mas distante al mas
cercano al depdsitc de regularizacion,
sumando, cuando sea necesario, los gastos
de los tramos secundarios.

Se determina el diametro de los distintos
tramos o secciones del conducto, haciendo
uso dei gasto acumulado que deben
conducir, considerandolc concentrado en el
extremo c nudo terminal (Figura 8.6).

J

!-—_.

1
T

Q3. PREDIOS

Q- iol
=i

Idealizacion

Figura 8.6. Consideracién del gasto acumulado del tramo, concentrado en ef nudo terminal y caso
real con tomas domiciliarias por cada predio.

d-ﬂ-’-

T
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A partir de la expresion

Q= Av
2

y sabiendo que A = il . se tiene:

despejando d

d."'__g
ny

considerando una wvelocidad de flujo de
1.2 m/s

d=-103/Q
en donde

d = diametro de la tuberia en m
Q = gasto acumulado del tramo en m’/s

y haciendo una conversion de unidades,
conveniente, se tiene:

da=128,/0
donde

(8.3)

d = diametro de la tuberia en pulgadas
Q = gasto acumulado del tramo en Us

El diametro obtenido con esta ultima expresion,
por ser tedrico, debe ajustarse al diametro
comercial mas aproximado.

Hasta aqui se tendria garantizada la cantidad de
agua, fafta garantizar la presibn suficiente, para
o cual se hace o siguiente:

-8. Se determina el nudo de & red con la
presion mas desfavorable. Este puede ser
aquel al que para begar se requiera
consumir la mayor pérdida de carga y que
a la vez exista la presidn requerida(entre 1.5
y 5 kg/cnr’): En general, son puntos de
presidn desfavorable: o

10

distantes al tanque

a) Los mas
regularizador

b} Los nudos de nivel topogréfico mas alto
y

c) Los mas distantes y mas alos, .
simultaneamente.

El que presente mayor pérdida de carga
serd el punto més desfavorable que
gobierna el diseno. Las pérdidas de carga
pueden calcularse con la formula de
Manning o con la férmula de Hazen y
Williams.

Si este primer disefio no cumple con las
presiones requeridas, se procede a rectificar
el diseno, variando los diametros necesarios
o, si es posible, elevando el tanque
regutarizador. :

Se procede a situar las vahlulas de
seccionamiento: en general, 3 en las
intersecciones de 4 tuberias y 2 en las
intersecciones de 3 tuberias, sin embargo,
para cada proyecto se recomienda estudiar
con todo cuidado la situacion de las vaivulas
procurando utilizar el menor numero posible .
de estos accesonos.

Una vez terminado el disero, se procede a
dibujar el plano definitvo de ia red de
distribucidn, donde debe aparecer:

a) Diametros y longitudes

b) Piezas de conexidn, vélvulas, etc.

¢) En cada nudo un circulo con los
siguientes datos .

210
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la simbologia usada en los proyectos para
presentar los planos se reproduce en las Figuras
87 aB.11.

11. Se hace una lista de diametros y longitudes
de tuberia por cada diametro, piezas
especiales, valvulas, etc.

12. Muchas veces es necesario hacer planos de
detalles de las conexiones en los cruces de

calle, para estudiar debidamente las
combinaciones de piezas que resulten mas
econOmicas.

Todos ios calculos que presuponen el disefio
anterior deben presentarse en forma de tabla, a
libre eleccidn del ingeniero a cargo del diseno.
Se sugiere la tabla de calcuio del cuadro 8.2 a la
cual se le pueden adicionar o restar las
columnas que se considere necesario.

Dimensiones de los atragues de concreto para las piezas especiales

Démetodela | Altura | Lado 'A' | Lado'8' | Volumen -]
pieza especial ‘ por atracue
mm | Pug. om cm cm m
s 76 53 0 30 30 0.027
102 4 as 30 30 0.032
152 [ 40 30 30 0.036
203 8 45 as as 0.055
254 10 50 40 a5 0.070 4
305 12 55 as as 0.087
ass 14 60 50 as 0.105 &
406 18 65 55 40 0.143
457 18 70 60 40 0.168
508 2 5 s 45 0219
810 24 8s 75 50 0.319
762 0 100 20 55 0.495
914 3 15 105 0 0725
1067 € 130 120 65 1.014
1219 " 145 130 70 1.320

TE OE F.F. CODO DE F.F, TE Y TAPA CIEGA DE F.F,

Figura 8.7. Direccion de los empujes y forma de colocar los atraques.
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CRUZ
TE

COPLE T CON SALIDA ROSCADA
CODO DE 9S0°

cobo DE 45°

CODO DE 22° 30'

CODO DE 90° PARA P.V.C 0 AG
CODO DE 45°* PARA PV.C o AG
CODO DE 22°30' PARA PV.C o AG
REDUCCION

NIPLE

EXTREMIDAD

TRANSICION ENTRE CLASES INMEDIATAS

COPLE DE EXPANSION o ADAPTADOR, pora P.V.C.,
como gotvanizodo y fierro fundido

ADAPTADOR o luberio de plastico

o LW LUL ¢ et ebotoe

TAPON

Figura 8.8. Signos convencionales de piezas especiales de fibro-cemento.
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CRUZ
TE

EXTREMIDAD CAMPANA

EXTREMIDAD ESPIGA
REDUCCION CAMPANA
REDUCCION ESPIGA
COPLE DOBLE
ADAPTADOR CAMPANA
ADAPTADOR ESPIGA
TAPON CAMPANA
TAPON ESPIGA

COoDO DE 90°

CODO DE 45°*

CoDO DE 22°30!

(Rt h byt bt

Figura 8.9. Signos convencionales de piezas especiales de P.V.C. _
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Vdivula reductora de presion

Vdlvula de oMitud

Vaivulo dliviodora de presion

volvulo para expulsion de gire

Yolulo de flotador

Vdlvulo de relencion{check)de 1.1, con brido
Valvula de seccionamiento de I.t.con brida
Cruz de f.f con brido

Te de {f.con brida

Codo de 90° de {.{ con brida

Codo de 45% de 1.1. con brido

Codo de 22°30" de f.1.con brido
Reduccion de 1. con brido

Correte de .1 con brida [corto y forgo )
Eriremidod de {.{. con brido

Topo con cuerdo

Topo ciega de {.¢

P1BLIT( (LK Fpoam

Junta Giboull
PIEZAS ESPECIALES G.P.B

Viivul valfiex JJ.(con 2 juntas universdes G.PA ) —0—
Volvula valfier B.J. {con una brida y unc junla universal ) —o0
Valvula reduccion volflex B.J.(con una brida y una Juntae universal) —_—
Juntg urvversol G P B, —0
Termungl G P.B. ‘_Cl
Reduccon G. P.B~B.B.{con2 bridos planas) |
Redsccion G.P.B~8.J.( con una brido y una junla universal ) —a

Figura 8.10 Signos convencionales de piezas especiales para conexiones.
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Cuadro 8.3. Proceso de calculo det ejemplo 8.1.

Crucero | Tramo q Q D d c H Cotas Carga
asponibie
Pwezom | Terreno (m)
22 1017 566 | 998 089 16 477
2 2.2 11257 | 1487 | 23179 | 25 | 140 | Y031 1016535 | 997 B73 18 662
E Z2-Er o o118 | 2933 |.25f 40 | GOOY | 1016 334 | 957 917 18617
F 22F|onB | 08 3873 | 25| 140 [ 0002 [ 1018532} 997 B13 18719

Ejempic 8 2 Carga disponible en cada crucero entre 15 y
45 m de columna de agua

Considerese el diseno de una red abierta para

un fraccionamiento (Figura 8.13) En la primera etapa de construcocion. el tanque
“Lagunillas de Rayon™ dara servicio solamente a
DATOS DE PROYECTO. la zona Axochwapan |.pero se ha contemptado
construrr la zona Axochiapan |l con capacidad
Poblacion de proyector 8000 habdantes para 9000 habdantes en una segunda etapa. Por
(undormemente repartida;casa 1:po) esta razdn, el tramo 1-2 debera disenarse para la
pocblacidn  total  (BOOO+ 9000 = 17000
Dotacon 150 Vhab/dia habtantes) :
Coeticiente de vanacion dana 12 Se instalara tubena de fibro-cemento

Coeticiente de vanaciin horara 1.25
) TANQUE "LAGUNILLAS DE RAYON"
a0

.-

| =

910 E or el —
i

{
o
2 AXOCHIAPAN T ZONA MABITACIONAL AXOCHIAPAN 1
3 ©
a
I SRS - -
@ Lsa00 33 (200 H® e300 @ )
I Le 200
' g 8 g
| TRAMO DE & : e ®
Sl A
® LONGITUDES EN METROS

Figura 8.13. Esquema del ejempio 8.2.
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Los resultados se presentan en el cuadro 8.4. Ef
proceso de calculo se hace en contra del sentido

de flujo desde el punto o crucero mas atejado al
tanque de regqularizacion.

Cuadro 8.4. Hoja de caiculo para el disenc de ia red abierta del ejemplo 8.2

Darratro Parouia Couns Cargs

Treme | e L“::ﬂ - | T m Totaees G:w Tatren | Comence o::,v- Pazomevs | Temno | Dot
O A . g - 3] m m tm

1 S 3 4 - ] ? L} 9 0 1t
5 w4 14 150 300 549 -] 549 2m Fa L F41 1128 151 08 V360 15 08
ALE B ¥ 4 20 200 432 640 108 LY. ] 2T 10 oTes 152 1 1350 1721
R 2 o0 Lo el Bt 1081 1948 B ad an 40 1110 1530 1300 220
et 1 00 200 o2 Q 437 187 175 20 7090 150 81 1350 1% B
Y ™ 150 300 549 - wer | 468 17 10 1190 152 90 1380 16 08
ALY ] 1] 150 300 649 o a9 I Z 4 13 1120 15306 t3s ¢ 1808
fatb L] 00 [ ] 1297 T wr |18 S0 (1] 1 380 154 18 100 14 18
dat [ ] 200 00 -] 1] ans arns 247 2% 2580 15300 180 15 00
Tat b4 100 o an -] g 187 (. 20 1 040 LEVE ¥ 1re 17 58
[ L] 50 S00 108 6270 b -3 380 rn [ X ¢ 580 155 58 00 25 58
Sa) ) 200 200 g 0 a2 187 R, 20 2 090 154 08 arg 17 08
48l . 100 100 218 [+] 118 Cos 124 10 O 200 ALLY -3 1M0 12 8%
LR 3 o0 ] o o ot | M| T sc . ] 155 14 1300 26 14
“sa? ] o 2000 a0 | wos]| row (1]
e H SO0 o -} 16999 1wo9e | ra| ome Qo o7re 15723 1300 7
' I=3M0 158 00 140 00
Columna 1 Se indica la longtud wirtual Columna 3. Recornendo la tuberia en contra del

correspondiente al tramo’ tramos con tomas a
un solo tado, Lag,. = Laga,: lramos con tomas
a ambos 1ados. L-, = 2 Lo, Y €n tramos sin
tomas L ... = 0

Columna 2. Se indican ios habgantes propwos a
los que sirve cada tramo, calculados con la
expresion sigquiente

HanDs
Hab Totales
PW - l.,orlg Virual ool ramo
Long vitual Towal ’

El cociente e fomn  ge danomina densklad,
kg Ve T

y se representa con & . Para nuestro ejemplo

& . BOOO . g hab
3700 m

flujo. los habitantes tributanos son los que se
tenen hasta antes del tramo Por ejemplo.. el
tramo 15-14 no tiene nada antes (cero habitantes
trbutanos). mientras que ks  habitantes
tributanos del tramo 6-9 seran ld suma de los
habtantes propios de los tramos. 1514, 14-12,
12.9.13-11, 11-9, y 10-9.

Columna 4 Es la suma por cada rengldn de la
columna 2 mas ia columna 3.

Columna 5. Se calcula el gasto de cada tramo
con la expresion

, Habs.(Col 4) x Dotacion
86400

Qih—-n !CVDKCVP‘

O

CVD = coeficiente de variacion diaria
CVH = coeficiente de variacion horaria
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»’
Columna 6. Se indica el diametro tedrico,
calculado con la ecuacion

D, - 128 /O

que supone una velocidad en fa tuberia de
1.2 m/s. La térmula esta en un sistema mixto de
unidades, con Q en /s y D en pulgadas

Columna 7 Se indica el diametro comercial, a
criterio del proyectista, lo mas aproximado al
tedrico. Para fibro-cemento, los diametros
comerciales son 2, 25, 3, 4, 6, B, 10.etc.
puigadas.

Ceolumna 8. Se indica la pérdida de carga,
calculada con la formula de Hazen y Williams,
traducida a un sistema mudo de unidades.

oM O
H - X
Jo,om TC o (e
donde Qenls. Denpulg. Lenm;C =200y H
en m

%

Columna 9. Localizando el crucero mas
destavorabie {en nuestro ejemplo el B), se le
asigna una carga disponible de 15 m,
obteniendose una cota piezométnca de 15 +
138 = 153 (carga disponible mas cota de
terreno) y a partr de este crucero se suman o se
restan, segun sea, las pérdidas de carga para ir
obtenendo la cota piezometrica de os cruceros
restantes Por ejemplo, la cota piezométrica del
crucero 6 es la de 8 (153 m) mas la perdida de
carga del tramo 8-6 (2.56 m}, resultando de
155,56 m, la cota piezomeétrica del crucero 6. La
cota piezométrica del crucero 6 (155.56 m)

menos la pérdida de carga del tramo 9-6°

(1.38 m}). obteniéndose la cota 154.18 m.

Columna 10. Se indica la cota de terreno en
cada crucero; es un dato que se obliene de la
canta topogréafica de la poblacion.

Columna 11. Se indica la carga disponible del
crucero y se calcula como:

COTA PIEZOMETRICA - COTA DE TERRENO
= CARGA DISPONIBLE.

Si en algdn crucero se tuvieran menos de 15m
de carga disponible, significaria que
equivocamos el .crucero mas desfavorable,
Suponiendo gque en alguno de los cruceros
tuviéramos 14 mde carga disponible, tendriamos
que elevar el tanque un metro para poder tener
la carga disponible minima requernda de 15m. Si
esto no fuera pasible, tendriamas que revisar los
didmetros para reducir las pérdidas.

En nuestro ejemplo, todos los cruceros cumplen
con la carga disponible requerida.

En los planos de redes de distribucion, cada
tramo se representa con una simbologia de
acuerdo con su diametro. La Figura 8.14,ilustra
la simbologia cotrespondiente a la red de
nuestro ejemplo, basada en los simbolkos:de la

4

Figura 8.11. :

En cada crucero se anotan en un circulo, la cota
del terreno y la carga disponible en metros. Asi,
para el crucero 6, se tendria

4.

H

(130
58/

Disenio de cruceros

Utilizando la simbologia de la Figura 8.9, en la
Figura 8.15 se presenta a manera de ejemplo, ¢l
disefio de algunos cruceros.
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I
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Figura 8.14. Simboiogia de la red ramificada del ejempilo 8.2.
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Figura B.15. Algunos cruceros del ejemplo B.2.
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8.5 DISENO DE SISTEMAS DE DISTRIBUCION
EN MALLA,

El disefio de un sistama de distribucion en malla
para una nueva érea puede mecanizarse como
se explica a continuacion, E! anlisis de sistemas
ya existentes se estudia en las siguientes
secciones.

1. Obtener un plano topogréfico del area a ser
servida, escala 1:2000 con curvas de nivel
equidistantes 0.50 m o por lo menos con
cotas en las intersecciones de las calles
presentes y futuras.

2 Basado en la topografia, seleccione la
posible localizacibn de los tanques de
regularizacién, Si el rea a ser servida es
muy grande puede dividirse en varias
subdreas con sistemas de distribucion
separados.

3. Disponer un ‘esqueleto” de red de
distribucion en malla que muestre la o las
lineas de almentacidon. -

4. Estime el gasto maximo horario para el drea
o para cada subarea. segun sea, teniendo
en cuenta el crecimiento futuro.

5. Asigne una direccion al flujo en las tuberias
y calcule el gasto propio de cada tramo de
tuberia utitizando el criterio de la longitud
virtual que se astudid en la seccion B4,
Cuando se considera un consumo uniforme .
el gasto propio se estima empleando un
caudal unitario, es decir, por metro de
longitud de tuberia.que resulta de dividir el
gasto maximo horario total demandado por
ia pobiacidn entre la longitud virtual total de
los circutos principales. Si se consideran
ronas de distintos consumos, se calcula
segun su amplitud, a partir de un gasto por
unidad de area, distinto para cada zona de
CONSUMO

6 Entorma ficticia, suponer que se interrumpe
la cuculacion del agua en unos tramos para
formar una red abierta, con el objeto de
definir perfectamente cual tuberia alimenta a

otras. Asi se llegan a definir puntos en los
gue ya no existe posibilidad de alimentacién
a otros tramos, los cuaies reciben el nombre
de “puntos de equilibrio®.

7. Acumular los gastos propios calculados en
el paso 5 en sentido contraro al
escurrimiento, partiendo de los puntos de
equilibric hasta llegar al punto de
alimentacion a la red.

8. Estimar el diametro de las tuberias utilizando
el gasto acumulado en cada tramo y la
ecuacion 8.3.

9. Usando algunoc de los varios métodos que
se discuten en la siguiente seccion, analizar
los gastos y presiones en 1a red de
distribucibn. Un analisis por separado debe
efectuarse para cada subarea.

10. Ajuste el didmetro de las tuberias para
cosregir irregulandades de presion en la red.

11. Con los didmetros ajustados. reanalice la
capacidad hidrauiica del sistema.

12. Anada ias tuberias secundarias o de relleno.
13. Localice las valvulas necesarias.
14. Prepare jos planos de diseno final,

ANALISIS HIDRAULICO DE SISTEMAS DE
DISTRIBUCION

8.6

El propdsito del analisis hidraulico de un sistema
de distribucion es estimar gastos {incluyendo su
direccidn) y la distribucién de presidn asociada
que sa desarrolla dentro del sistema. Se dispone
de varios métodos para este analisis entre los
cuales se tienen los siguientes: 1) relajacion, 2)
tuberia equivalente, 3) seccionamiento, 4)
meétodo del circulo, S)andlisis en computadora
digital y 6) analogia eléctrica

Las caracteristicas de cada uno de estos
meétodos se resumen en el cuadro 8.5,

2
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Cuadro 8.5. Métodos de andlisis de redes de distribucion de agua

Metodao

Descripcion

De relajacion

Es un procedmiento de ensayo-erfor en el que se aplican correcciones

sislemdticas a:

1) Un conjunto de gastos iniciales asumidcs

2) Un conjunto inicial de cargas asumidas, hasta que la red esté balanceada
hidraulicamente (p. ej. Hardy-Cross)

De secciones

La malla del sistema de distribucion se corta en una serie de secciones, y la
capacidad de las tuberias se compara con la demanda aguas abajo del corte.

De la tuberia Las tuberias en una red de distribucidn se reemplazan con una tuberia sencilla de
equivalente capacdad equivalente.
Del circulo Las tuberias de un sistema de distribucién tributarias a un hidrante central o grupo

de hidrantes, se cortan con un circulo ¥ se evalia la capacidad de las tuberias
para cubrir la demancda.

T0e analisis con

Se escriben algortmos para resolver las ecuaciones basicas para el analisis de

computadora una red de tubos. Los algortmos se resuelven usando computadora. También se
dispone de programas comerciales para resolver estos problemas.

Analogia El sistema de distribucion es modelado con componentes eléctricamente

electrica equvalentes. Por ejemplo, resisiencias no lineales se usan para simular la friccion

en tuberias Si la corriente entrante y sahente son proporcionales al flujo de agua,

entonces las pérdidas de carga seran proporcionales a la caida de voltaje.

8.6.1 Mélodo de relajacion (Mélodo de
Hardy Cross)

Segun el gasto a transportar a través de una
tuberia.calculado segun el criteno de la longtud

vitual, se supone un diametro de ésta que’

posteriormente se revisara, para saber si la red
trabaja correctamente por €l método de Hardy
Cross, éste se resuelve por aproximacwones
sucesnvas que pueden aplicarse a los gaslos
supuestos en un principio o bien a las pérdidas
de carga iniciales

a} Méwdo de Hardy Cruss v de balanceo de cargas
por correccion de gastos acumulados.

En este método, los gastos inicialmente
supuestos se van corrigiendo medante una
férmula de manera iterativa, hasta alcanzar el
equilibrioc hdrédulico de la red. Para elio se
asignan convencionalmente, signos positivos a
los gastos que circulan contorme a la direccion
de las manecilas del reloj y negativos en caso
contrario.

A cada gasto Q, y Q, corresponden pérdidas de
carga H, y H, respectivamente, las perdidas en
funcidon del gasto estan dadas por:

H=KQ" (84)

donde K es una constante que depende de la
tuberia y n es una constante comun en todas las
tuberias; n = 1.85 cuando se aplica Hazen-
Wilhams y n = 2.00 si 5 usa Manning.

Tomando Q, y Q, de un sistema balanceado
hidraulicamente

N O

Hi

4

Qz | H2

4
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H, =K QF

H, = K, Q"

Entonces H, = K, Q," debe serigual a H, = K,
Q,". o sea. H, - H, = 0. Lo mas usual en un
primer ensayo es que H, - H, » 0.

Entonces debe aplicarse una correccion a
valores iniciales Q, y Q,; asi por ejemplo, si H,
< H,. Q, necesita un incremento q quedando Q,

= Q, + q. mismo que debe ser restado al Q,,
porloque Q,' = Q,-q

Si q es la correccién real, tenemos que.
H'-H,’ =0

o bien

K, (Q +a)-%K(Q,-9" =0
desarrollando kos binormios i

K, (Q "+nq Q"'+ . gY)-K(Q,"-nqQ,”" +-
.-q)=0

5i la primera estimacion de la distribucion dei
gasto ha sdo razonable, q. sera pequeno
pudiéndose despreciar los términos siguientes.

Por o tanto

KQ"+nK gQ"-K Q' "+nK,qQ,” =0

Sustituyendo
H, = K, Q,, H2 = K:r O:'
K o
K QT -1 - L] A
1 0"-
K Q" .
’ q,

despejando

! Q

(8.5)

En donde: Q, Q, H, y H, tenen los signos
correspondientes{+ ¢ -} seqgun el sentkdo del
recorrdo.

Generalizandc la expresion 8.5

Y H

si se usa Hazen-Willams queaa

YoH

185 Y

Q- -

oI

y aphcando la ecuacion de Manning .

e

200 v 1
-~ Q

q- -

£l numero de cofrecciones que debe hacerse
depende de la aproximacion del gasto
distribudo en la primera estimacion y del grado
de exacttud deseado en los resultados.

Para selectuar los calculos conviene ayudarse de
una tabla como la que se usa en e} siguiente

ejemplo.
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Ejemplo 8.3
b) Representar la red por medio de

Equilibrar la red mostrada en la Figura 8.16
extracciones en los nodos una vez que se

a)
por el método de Hardy Cross. (Balanceo
de cargas por correccion de gastos) . haya supuesto la distribucion de los gastos.
G230 ey
L+500 00 04300 00 @
q* 24.00 qril.%0
88
e
8| & 176.80
-4
@ O 400 00
qr 18.50
8o
~
§|o
of o
@ 050000
qr 22 80 0,
17899 @9'{:’"-’:

D - Distancia en metros

Q - Gasto vibutano o cada ramo en hwseg

179.20 - Cota del terrenc en metros

Notas

Los gastos tnbutarios de cada tramo son datos, por lo que sdlo hay que calcular los gastos acumulados.

En e! nodo (A) se encuentra un tanque elevado de 20 m de altura del terreno a la cota de plantilla,

Frgura 8.16.
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lucion

Se forman circuitos y se supone un sentido
del escurrimiento en cada tramo, asignando
un signo positivo al flujo con direccion igual
al de las manecilias del reloj y negativo en
caso contrario (Figura 8.17).

Se acumuian gastos de acuerdo al sentido
de! recorndo y al criteno del proyectista
{Figura 8.17}.

Se suponen diametros de acuerdo al caudal
de escurrimiento supuesto. En este caso se
tomoé como base para la seleccion de los

diametros una pérdida de carga promedio de
{(0.002 m.2/1000).

4 Se procede a calcular las pérdidas de
triccion por tramo aplicando la formula de
Hazen-Williams con un coeficiente ¢ =140
{fibro-cemento).

Para facilitar el calculo se uso el cuadro B.6.
La tolerancia de la variacién de gastos fue
de 0.10 I/seq. y la variacion de cargas de
0.012 metros; resultado que en la realidad
no es practico alcanzar.

©

b4} —(#)
q:24 C0 q:=11.50
Q:=130.00 Q:48.00
ds 16 (+4-) d: 10 (1)
q:16 00 . 120.00
leuoo 00 // %-.2568000 / ?:.35.50
ds 14.00 @ 4112 410
@ —_—f} @ —_—=)
{4} — {4} ®
q=:18.50 qz15.30
-} Q:44.00 (+)X-) Q:=30.00
Q:12.20 d:10 d: ()
Q:4000 Q:1500
a:10 : 032770\ @ q=|a.00
d: B Q: 31.20
d:10
O
q*22.80
Q:27.80
a:8 ®

Qs1T.%0
q - gasto tributaric en lts/seg.
Q - gasto acumulado en lts/seg.
d - didmetro supuesto en pulgadas

Figura 8.17.
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Cuadro 8.6 Tabla de calcuko del ejempio 8.3

CIRCUITO CRUCERC | LONG | GASTO Q, DIAM H, HAQ, CORRECGION 1 Q,
M} fre) {puig ) (L]
PROPIO COMUN
A
1 A-B 500 00 + 130 00 1% +1 0dT 0 0080 +2.5292 -132.529
1 t B-E $12.31 +58 00 12 +0 782 00135 +2.5292 -1 1874 + 50 342
| A-D 400 00 -100.00 14 0 a2 0 0008 +2 5292 BT AT
i i} O-E 400 00 -A4 00 10 -1 105 O 0251 -2 5292 0 BO45 -42.365
Ia 0264 0 0584
B
L} 8.Cc 300 D0 «~48 00 10 + 074 O o203 +1 874 «49 187
[l C-F 4azn +36 50 10 +0 806 00223 +1874 +37 687
] t B-E 412 58 00 12 O 782 0013 +1874 2 522 59 342
] W E-F 300 00 -a0 00 s 1209 004 -1 874 ~09948 | 27.818
I 0211 O 0984
D
1]} i O-E 400 00 +44 00 10 * 1105 0 025t +0 8945 -2 5282 «~42.365
m v E-H k1] §.a) «27 00 [} -1 000 ©aeT +0 BO4S «0 D045 +29.589
[[1] D-G 300 00 -40 00 10 0 &5 00174 «0 8045 -39 1068
[H] G-H %00 00 27 %0 [} -1 750 0 06829 +0 BD45 -26 906
Ja 0240 01458
€
™ [ E-F 300 0O +30 00 8 .1 200 0 a3 0 9948 11874 +27.818
v F.l azn «3120 10 «0 &1 ooyl 0 9948 +31.007
v m £E-H e 3 -ZT T a -1 099 0 39?7 0 9948 0 8045 29 588 “
Y M- Jen A7 70 [ 0 &80 [ -24) 0 G948 -18.706 “
I= +02X3 0 12064 H
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Cuadro 8.6 Tabla de célculo del ejempio 8.3. (Continuacién).

CIRCUITO CRUCERO | LONG GASTO Q. H, H Q. CORRECCION 2 Q,
(L) {vsy (s
PROPIO COMUN
A
! A.B 500 00 «132.529 «107 © 0081 +0 6976 +133 227
1 n B-E 4“2 +50 342 +0B18 00137 +0 6976 +0 0399 +60 080
] A.D 400 00 -t 47 0 936 0 0096 +0 6976 -86 773
| t 0.t 400 00 42 365 -1 030 00243 ~0 6876 01528 41 a0
T=0072 00558
8
i B-C 300 00 ~49 187 +1018 0 0207 0 0399 49147
n c .Vr 423 +37 a7’ «Q B55 00227 0 0399 +37 647
n [ B-E 412,31 .58 342 omne 00137 00399 006876 -60 080
" v ‘ E-F 300 00 -27 818 -1 061 oqare -0 0396 001125 27 971
1=0007 0 040
1 o .
H ' D-€ 400 00 42 365 +1 030 00243 +0 1528 006976 +41 820
" v E-H N8 « 29 589 .1 242 0 D420 +0 1528 01135 +29628 °
W 0.-G 300 00 .30 106 0 686 00170 +0 1528 .28 053
m G-.-H S00 00 -26 006 -1 847 00512 «0 1528 26.753
I=.0040 0 1445
E
v ] E-F 200 00 27818 . 1061 omre +Q 1135 +0 0300 +«2T.017
LY Fo1 anzmn +31,007 «0 508 o092 «0 1125 «3ta
W ] E-H Nne: -29 589 -1 242 00420 +0 1135 001528 29 628
v H-1 N6 16 706 o 0 0258 +0113% -18 582
100067 01248

7
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Cuadro 8.6. Tabla de calcuke del ejemplo 8.3. (Continuacion).
CIRCUITO CRUCERD | LONG. | GASTO Q, H, HAQ, CORRECCION 3 Q,
™) Vs ¥s)
PROPIO COMUN
A
1 A-B 500 00 «123 227 +1.089 0.0082 +0.0564 +133.283
| 1] B-E a“uzn +60 060 +0.834 0.0139 +0 0564 -0 1465 +59.99
1 A-D 400 0O -96.773 0924 0.0085 +0.0564 9677
| 1<} O-E 400 00 41.820 -1 008 0.02414 +0.0564 -0.1506 -41.914
Ie-0.008 I=0.0557
8
1] 8-C 300 00 +45 147 «1.017 0 0207 +0 1465 +49.204
n C-F 412 «37 647 «0 853 00227 +0.1465 +37.794
f 1 B-E 412,31 -80 OBO £ 834 0.0138 +0 14685 -0 0564 -59.89
n o E-F 300 DO 2T 8T -1 D61 0 0360 +0.1465 -0.0392 -27 864
1= 0026 0.0952
D
t 1 D-t 400 0O +4) 820 + 1.006 0 0240 +0.1506 0.0564 +41.914
n v E-H 83 +20 628 » 1245 0.0420 +0.1506 0.0392 +208.739
m DG 300 00 -38 953 0 661 ao70 +0.1506 -38.802
W G H 500 00 26 753 -1 630 0 0609 +0. 1506 -26.602
1 = 0 040 0.1440
€
1% L} | S 300 00 «2T07 +1 062 0.0380 +0.0392 0.1465 +27.864
v F-1 azn +N 121 +0 §00 0.01: +0.0392 +31.160
v ] E-H 623 29 828 -1 245 0.0420 +0.0392 -0.1506 -20.738
n H-1 163 BT -2 0 426 0 0255 +0.0392 -16.553
I=-Q000 0.1248
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Cuadro 8.6. Tabla de calculo del ejemplo 8.3, (Continuacion).

CIRCUITO CRUCERD | LONG GASTO Q, H, H,AQ, CORRECCION 4 Q.
{m} ) [
PROMO COMUN
A
I A-B 500 00 +133 260 -1 00 0 OOa&2 +0 107 + 133 3865
| 1] B-E 412,31 +50 09 «0 &Y2 Q0139 «0 1017 O 0237 +80 083
1 A D 400 00 06 717 Q93 0 0085 +0 1017 968148
1 m D-E 400 00 41014 -1 0M 0 0241 «0 1017 0 0208 4t a1
=001 00557
B
L 8-C 300 00 ~48 294 «1023 00207 +0 0227 +40.318
n c F 4123 «37 T4 +0 859 0 Qz2? +0 G237 37 818,
] | B-E 4120 50 99 0 32 00138 +0 0237 a7 60 068"
n 4 £EF 0 0O -27 B4 <1 054 oc3re +0 237 0 0951 27,938
I= 0004 D 0052
D
it | D E a0 X0 +41 914 -1 00 0024t +0 0208 01017 +41 813
m v E- M Nnem BTN -1 254 C 0422 «0 208 O 0851 + 29 065 i
n D-G 300 00 38 02 0 857 00180 +0.0208 38 B
m G H 500 00 208 a2 -1813 00000 +0 0208 28,581
1= 0008 Q01438
E
v o E-F 300 00 «27 B4 «1 054 00378 +0.0051 00237 77805 H
F.l aI2n +«31.180 +0 o1 .08 +0 0051 * M 255
v 1] E.-H e -2 19 -1 254 00422 +0 0851 -0.0208 29.085
v H.} nen -18 553 0424 00258 +0.0851 -10.458
I- ooz 01249 I
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Cuadro 8.6. Tabla de calculo del ejemplo 8.3. (Continuacidn).

CIRCUNTO CRUCERO LONG H COTAS CARGA
(L] COMP Disp
PROPO COMUN PUE 2O0M TERRENO
A 199 2 178 20 2000
1 A-B 500 00 1 092 198108 179 15 18 958
| 1t B-E 4121 0834 197 274 178 80 18474
[ A-D 400 00 0§20 108 280 78 00 19 280
' ] O-E 400 00 1006 197 274 178 BO 18474
B 198 108
n 8-C 200 00 1 029 128179 179 40 17679
8l C-F 412 3t 0 BG4 198 215 17919 1?.02'5
n I B-E “zn D884 197 274 178 B8O 18474
It ™ E-F 300 00 1 050 198 215 17918 17 02%
[3) 198 280
m 1 D-E 400 00 1 008 197.274 17280 18474
(1} v E-mH nen 1248 196 026 178 6O 17 426
m 0-G 300 00 0 650 197 &30 178 09 18 640
m N G-H 500 00 1 604 198 026 178 60 17 426
i
£ 197 274
v L] E - F 300 00 1 059 196 15 17916 17 025
v F-1 4123t 0 608 195 800 171912 16 480
v 1] E-H k3l 9<) 1248 198 026 t78 60 17428
v [ | I D R 195 800 17912 16 A8
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Se compensaron las pérdidas de carga H tramos como extracciones en los nodos
de tal manera gue su suma en cada malla quedando como se muestra en la Figura
tuera igual a cero, repartiendo el error sélo 8.19.

en los tramos no comunes (Figura 8 18).
La Figura 8.20 muestra el disenc final de la
Se toman los gastos tributarics en los red con la simbologia correspondiente.

A +1.092 +1.029 @

~0.920
+0 964

- 1.0086 @

4+1.006

®

«1.604

(®) -o.65%0

Figura 8.18.

Q2400 Q:11.50

023000
® O0)el

Q
o/ @/

© ®

Q116 00

‘/ Qs 49,90
Q1. 20 Qr37.80
O s /7809, @
Q17,90
Figura B8.19.
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RED EQUILIBRADA

203 mm.
250 mm.

305 mm.
356 mm.

406 mm .

( 87) ———
(10°) —-—>-—- —
(12°) —|—1—|—|—
(147 ) — 4 — 4
(") —+—+ —+

NUMERO DE CRUCERO ()
LONG!ITUD DE TRAMO EN METROS D= 500.00

COTA DEL TERRENO EN METROS A79.12
CARGA DISPONIBLE EN METROS \6.489,

Figura B.20
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b) Meétodo de Hardy Cross o de balanceo de
gastos por correccion de cargas.

Si los gastos son desconocidos y hay varias
entradas, la distribucion del gasto puede
determinarse por el método de balanceo de
gastos. En este método, deben conocerse las
cargas de presion en las entradas y salidas.

El método se basa en considerar que la suma de
los gastos en un nodo es igual a cero y que los
gastos de entrada y salida estan dados con
signos contrarnios.

La carga supuesta en toda la tuberiaes H = K
Q" ylacorregidaH + h=K({Q+q)"=K(q"+
nq Q™' + ..). En donde h es la correccion de la
carga

Susttuyendo
H=KQ yHQ=KQ"

se tiene

H'h-Honqtl
Q

H
h«n0Q _
Q
Qtr_.‘g en cada nodo
n H

Exceptuando los nodos de entrada y sahda, la
suma de s gastos corregidos debe ser igual a
cero

I+ q@=0I0Q=-1Iq

pero

) ET !

™~
0

(8.6)

d

Aplicando la ecuacion de Hazen-Williams

Aplhcando la ecuacidn de Manning

H._ 183 Q
) amn
h. 20030
Yy am

Ejempio 8.4

Equikbrar la red mostrada an la Figura B.21 por
el método de Hardy Cross (balanceo de gastos
por correccidn de cargas) La tuberia es de fibro-
cemento.

Solucion:
Con referencia al cuadro 8.7:

1 Se calcula la pérdida de carga en los tramos
{diferencia de niveles) (Figura B.22).

2. Se supone que los gastos de entrada a un
nodo tendran signo postivo y Jos de saida
negativo.

3. S5e encuentra el gasto en cada tramo,
aplicando la ecuacion de Hazen-Williams,
teniendo como datos C = 140 (fibro-
cemento) L. Hy D

4. Se encuentra la correccion h con la
ecuacion

185 Y Q

hoe - &
yam

5. Sesuma algebraicamente H + h obteniendo
la H,, el proceso se repite hasta alcanzar
una correccidn tan pequena como se
quiera.

6. Se encuentrala Q compensada Se hace en
forma arbitraria de tal manera que la suma
de Q sea igual a cero (gastos en el nodo
equilibrados).
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(o]
i+

-}

14}

Co

-6.
-6.
-E.

-

b

-3.
-1.

-3

(+}

Crucero

rreccién  hy

798
798 .1.023
158

4.095

.035
.095 .3.62)

023
023 -4.09%
023 +6.798

Cuadro 8.7 Tabla de calculo del ejemplo B 4.

Tramo

D?O
m Moo

m ™o
1
m o ™

Ky

+ 2.3
-18.025
+ B.452

+16,295
-29.455%
-1¢.182

-19.273
+10,182
+18.02%

Longitud
{»)

152.00
305.00
549.00

183.00
249,00
671.00

274.50
671.00

305.00

+180.217
~230.049
-« 29,013
+ 2.LB&

«287.049
-218.347
- 61.39%0
-« 1,312

-252.48)
« 61,390
+230.049
+ 38,958

Ho
)

- 9,15
-16.25
+15,25

+12.20
-33.55
-17.30

~16.25
+17.30
14,25

9y/H

76.
12.
]
81,

623
763

231

616

T.413

31

13.
.029
12.
1.

.029
.058

100

763
8s2

Didaetro Qo

pulgada lts/seq.
12 +375.308
10 -202.632
6 +39.930
L +212.606
10 +245.516
10 -234,247
8 - B1.738
L - 70.467
10 -230.260
8 + 81,736
10 +202,632 .
L + 54,108

Lorreccidn hy

+0.
+0,
-0,

-0.
-0.
-0.

-2,
-2.
-2,

413
415 «2.260
415

436
436
4316 +2.280

260
260 «0.436
260 -0.415

0/H

41.C17
14.220

2,618
57.83%

20.12¢
6.982
4.725
31.831

14,170

h.725
14.220
33,114

H2

« 2.767

-15.350

+ 8,867
L

+15.859
-29'891

- 8,358
L

-21.533

+ B8.358

+15.350
L
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Cuadro B 7 Tabla de calcuio del ejemplo 8.4 (Continuacion).

0 92/H, {orreccién hy Hy 03 Ca/ky
+186.746 71.104 ~0.327 + 2,040 +1B3.828 79.339
-210,93¢ 13,742 -0.327 -0.110 +15,787 214,156 13.56%
+ 29.79% 3.360 -0.327 + B.213 + 28.987 3,481
+ 15,607 BB.206 - 1.7 92.385
+282.B7% : 17,837 -0.443 +15,416 «278.58% 18.071
-220.086 7.363 -0.442 -30.33¢ -221.84] 7.313
- 55.163 6.6072 -0.663 -0.110 - 8.911 - 57,125 6.411
+ 7.607 31,802 - 0.386 31.795%
~-268.061 12,449 «0.110 -21.643 -26B.739 ~ 12,420
+ 55.183 6.602 +0.110 0,443 + 8.911 + 55,987 6.521
+«210.934% 13.742 «0.110 «0.327 «15.787 «214.156 13.565
- 1.944 32,193 + 1,363 12.506

Correccion hy Wy 0. 0
{ompensado
«0.035 « 2,675 «185.247 +185.061
«0.035 0,076 -15.676 -213.34% -213.528
+0G.02% + B.248 + 2F,65] « 28,467
T 0.559 0.000
«0.022 +15,438 «278,79% «278.667
«0.022 -3u.312 =221.75 -221.887
-0.022 -0.078 - g.812 - 55,789 - 56.78%
L - 0,2% 0.000
~(.076 ~21.719 -269.109 -270.313
-0.076 -0.022 + 8.813 + 58,785 +« 56.78%
-0.076 -0,03% «15.676 +212, 341 «213.528
z « 0.817 0.000
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SALIDA
(F) enH.115.25
L:549.00

1] L = 305.00
s 10 / \-—- D110

67100 D16
EN.He 4880 (D) ————— (© enHimsc
Lawtgs.o0 __ /" L: 30%.00
0s10 Dr 10
@ L2349.00 Ds6

; ENH1E5 7S
EMNH. #6.00 \ L:1%2.00
gl
Ds12
FLUJO ENTRANTE

ENH 2154 950
FLUJO ENTRANTE

—_— DIRECCION DEL FLUJO

ENH — ELEVACION NIVEL HIDRAULICO (m)
L - LONGITUD {m.)

0 — DIAME TRO { pulg)

@ - NODO

Figura 8.21

33.%% 16.2%

© 750

12.20

15 28

©

Pérdidas de carga en los diferantes
tramos

Nota:

Para facilitar el calculo se usé !a tabla
adjunta.

Figura 8 22.
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8.6.2 Meétodo de ia tuberia equivalente.

En un sistema de red hidraubca, se deben
balancear los gastos en cada interseccidn y las
sumas de pérdidas de carga entre dos puntos
cualesquiera del sistema deben ser las mismas,
cuailquiera que sea la ruta por la que se
desplace el agua En la solucidn de problemas
especificos se comprende generalmente, en
primer lugar. la simplficacion de disposiciones
intrincadas y su combinacion en una o mas
lineas equrwvalenies. El problema que aqui se
considera es un cvculo simple, A B C D {(Figura
8 23).

Ejemplo 8.5 (Figura B.23)

Se supone que es recomendabie substiturr el
circurto A D con una sola iongitud equivalente de
tuberia de 24 pulg. (610 mm) con un vajor de C
= 100 El proceso para la determinacion de la
longtud equrivalente comprende tres pasos
basicos. que se describen a continuacion.

1 Longrtud equivalente de tuberia para la rama
ABD

Se supone que hay un gasto de 219.065 Us
a lraves de ABD

Para 1a tuberia AB de 24 con C = 110. Ia
perdida de carga resulta:

I—Q u.I“L
00177435 g'® C

219 065

t )% 2438 4
00177435 - 24'° . 110

h =283 m

La perdda de carga en 1219.2 m de tuberia de
16 pulgadas con C = 100 es’

noe 219 065 )™ 1219 2
00

00177435 » 16'° 2

h, = 1244 m

Como AB y BD se encuentran conectadas en
sene, la pérdida de ABD es igual a la percida de
AB mas la pérdida en BD,o sea:

2894 + 1244 = 15334 m

La pérdida en 1000 metros de tuberia de 24
pulg con C = 100 es

—

it

- 219065 )™ 1000 = 142 m
0.0177435 x 24*% x 100

t

Dividiendo la pérdida en ABD por 142 y
mutiplicando por 1000, se deriva la longitud de
24 pulg, C = 100, equivalente a ABD, o sea:

15.334 m

T % 1000 = 1079859 m
142 m -

que resulta de:

142 m 15334
1000 m X

2. Longitud equivalente de tuberia para larama
ACD.

Se supone que se tene el mismo gasto de
219.065 I/s a través de ACD. La pérdida de carga
en AC es:

1
h, = ( 219.065 }*% 1828.8

0.0177435 x 105 » 20°®

h =575m

Como puede verse en la Figura 8.23, CD es
idéntica a BD, o sea 12.44m.

Como AC y CD se encuentran conectadas en
serie, la pérdida en ACD es igual a la pérdida en
AC mas aquélla de CD, o sea:

575+ 1244 = 1819 m
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Q L, = 2438.4m
\ d=24" , Cy;= 10
A B
Ly= 18268.8m Ldz'-_ l,?*?'é r’nlOO
dy= 20", C4= 105 2" 1% b2
C D
Ly® I2"|9.2m
da= 16", Ca= 100 Q
Figura 8.23

Dividiendo la pérdida en ACD por 1a pérdida en
1000 m de tuberia de 24 pulg. C = 100 (1 42 m)
y multiplicando por 1000, se derva la longitud
equivalente de tuberia de. 24 pulg. C = 100. de
"ACD, o sea

1819 m

—_— = 1000 = 1280986 m
142 m

3. Longitud equivalente de tuberia para el
circuito AD.

Se supone una pérdcda de carga en AD de
1524 m.

Para ABD. la longttud equivalente de tuberia
fue de 10798.59 m.

En consecuencia. la perdida por 1000 m de
tuberia equivalente es

10798 59

—_——— = 10.79859
1000

15 24

——— w14\ m
10.79859

B gasto al cua! 1000 m de tuberia de 24 pulg. C
= 100, expenmenta una pérdida de carga de
141 mes

O . 00177435 ¢ &7 ® (EL')“'

Q. 00177435 x 100 » 247 (| 4] om
000

Q = 21856 Us

Para ACD. la longttud equmvalenie de tuberia fue
de 12809.86 m Por tanto la perdida por 1000 m
de tuberia de 24 pulg. C =100 es

1524
12.81

« 119 m

£l gasto al cual 1000 pes de tuberia de 24 pulg,
C = 100 expenmenta una pérdida de 1.19 m es

Q - 00177435 » 100 x 2472 (119 e
1000

Q=19943 Vs

Por o tanto, el gasto total (el gasto en ABD mas
el gasto en ACD) es

Q= 21856 + 199.43
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Q= 41799 Vs

La pérdida en 1000 m de tuberia de 24 pulg. C
= 100 a un gasto de 41799 lis es

nosd 41799 }T8 1000 = 4.68 m

00177435 » 24°® » 100

Dvidiendo la pérdda en AD (supuesta
nicialmente de 1524 mjpor 468 m
multiplicando por 1000. se cbtiene la iongitud de
tuberia de 24 pulg. C = 100, que equivale a AD,
e}

[
€24 4000 - 325310 m

Para comprobar el anahsis anterior, es necesario
demostrar que la perdida de carga en ABD es
igual a la pérdida de carga en ACD, como sigue.

a) Laperddaen ABaz2i9.065 Vs es 2884 m
La perdida en BD 8 219.065 s es 1244 m
La perdida en ABD es
1244 + 2894 = 15334 m.

b) La pérdda en AC a 193 43 Us es

. 199 43 )9 1828 8
00177435 » 105 » 207

h=483m

La perdida en CD a 199.43 Us es

. 199 43 }TR 1219 2
00177435 » 100 » 167°

h,= 1045 m
Pox 10 tanto. la perdda ACD es

483 + 1045 = 1528 m

Por o tantg, como las pérdidas en ABD y ACD
son esenciaimente iguales, el analisis es valido

Ejemplo 8.6
Para la red mostrada en la Figura 8.24 encontrar:

1} €l diametro de ia tuberia equivalente (A-D)
de ia linea A-B-D.

2) La longitud equivalente de ia linea A-C-D si
se coloca solo tuberia de B°

3) Elgasto que puede conducir la tuberia A-C-
D {con un diametro de 107 de tal manera
que sus perddas en el punto D sean
iguales a las de la linea A-B-D.

Solucidne

Gastos

Linea A-B-D . 150 Iss
Linea A-C-D - 70 ls

Usar la ecuacion de Hazen y Wilhams con C =
140

Caiculando las pérdidas de carga en las lineas
de tuberia consderando que las perddas en
tuberias en sere se suman, se lienen;

a) Linea A-B-D
Tubo A-B L= 30000mD = 122 C =
Q=151Us

140

aphcando H-W (inciso 1.5.3)
H = 2305 m. pérdida de carga

TuboBDL = 40000 mD = 14"C = 140

Q=150 Us
H=2080m,

Htiotal = 5385 m
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® L) 400 00m Del14” @

L' 30000
"X}

- LI30000m
4 0:8”

@ L4000 00m 110" @

Gastos

Linoa A-B-D 150 ts/seg

Linaa A-C.D 70 ha/seg
Nota:

Usar acuacian de Hazen-Wilams conc = 140 =

Figura B.24.
b) Lmnea A-C-D
Tubo A-C L=40000m D=10"C= 140 S =HL
Q=70001Us
e 150
H=2611m a- T
0.0177435938 x 140 x (70‘0 OO)M‘
Tubo C-D L =30000mD=28"C =140 ’
Q = 7000 Rssseg
H=5805m d= 1291

Htotal = 8415 m

¢}  Aphcando la ecuacdon de Hazen-Wilhlams
L=50000 H=538m D=7
C =140

Q = 00177435938 x 140 x ¢’ ¥ S°>

d-‘ﬁ O
00177435938 » 140 « 5°™

1o
[« Q
0 0177435938 = 140 x S°*

Pero como este diametro no es comercial, se
opta por una tuberia de 14", teniéndose:

d

14*, L= 500.00; Q= 150.00 m; C = 140

H=2600m << 5385 porlo que no es tuberia
equivalente. '

Optando por una tuberia de 12" se tiene:

d=12"L=50000Q = 150.00 m C = 140

H=5508m>5385m

Siendo ésta tuberia de 12" aproximadamente
equivalente a la linea A-B-D.
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2) H=8415m L="7D=10" C= 140
Q=70VUs
L, = B 415 ‘
( 70 a
00177435938 x 140 « 10°*°
L, = 1289.535m

3) Linea A-B-D H=5385m; L = 700.00

5385
700 00

Linea A-C-D'L = 70000 m. D = 10°
QO = 00177435938 x 140 x d° * x §°*

Q « 00177435938 « 140 « 1077 « (%5)“'

Q=76498 s

86.3 Malodo e secciones

El metodo de secciones fue desarrollacdo por
Alen Hazen como un metodo rapdo para
verfficar Que los diametros de las tuberias de una
red ya dwisenada sean ks comectos Un
procedimiento similar fue propuesto por Pardoe.
Aunque el metodo es aproumado, es
extremadamente (tl en el anahsis de redes de
tuberia si se aprecan sus lmtacones.

Los pasos que se sugwere segur en el metodo
de secciones son los siguientes:

1  Corte la red con una sene de lineas que
tomen en cuenta ia vanacon de dizmetros
de tuberia y caractersticas de la ciudad Las
lineas no tenen qQue ser rectas O estar
regularmente espaciadas.

Es comun que la primera sene de lineas
corte a la red a angulos rectos con respecto
a ia direccidn del fiujo. Las lineas de corte

a)

b)

adicionales pueden onentarse en olras
direcciones importantes a crtenc del
calculista. Si se tiene mas de una linea de
akmentacion, debe usarse una hnea de
corte curva para interceptar el flujo de cada
una de ellas, como lo muestra la FiQura
8.25.

Estime la cantidad de agua gque debe
suministrarse a las areas que se encuentran
‘aguas abajo” de cada linea de corte

Estime la capacidad de la red de
distribucion en cada lnea de corte o
seccion. Esto puede hacerse como seindica
a continuacién:

Cuentey tabule e! nimero de tubos de cada
diametro que fueron conados. Solo deben
contarse aquelias tubenas que proporccnen
agua en la direccion del flujo

Determine el- gradiente hidrauhco medio
disponible. Este dependera de ia presion del
sistema y de las velocdades de flujpo
permisibles. Por ejemplo. si una malla plana
es de 10,000 m de ancho en la direccion del
flujo: la presidn disponible en la entrada de
{a linea de alimentacion es 415 kPa (60
ib/pulg’) y la presidn minima permisible es
140 kPa (60 Ib/pulg?). entonces el gradiente
hidraulico promedio es 0.0028
[{4 15-140)/10,000]. Soncomunes gradientes
hidraulicos y velocidades entre 0.001 m/m y
0003 m/m. y 06 a 125 m/s,
respectivamente.

Para el gradiente hdraulico calculado,
determine la capacidad de las tuberias
cortadas existentes y la capacidad total.

Determine la diterencia entre la capacidad
requenda y la existente.

Si la capacdad t{otal existente es
inadecuada, seleccione didmetros detuberia
y patrones que compensen cualquier
deficiencia para alcanzar el gradients
hidréaulico requerido.
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LINEA DT ALPMENTACION
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Figura 8.25.

242



CAPITULO 8 DISTRIBUCION

La capacidad del sistema puede
incrementarse reemplazando las tuberias
pequenas con diametros mayores ©
agregando tuberias a la malla. La
experiencia en el diseno de redes ayuda
algunas veces en la seleccion de los
diametros de las tuberias, pero dicha
experiencia no es necesaria. Sise encuentra
capacidad en exceso, los diametros de
tuberia pueden reducirse wusando los
mismos procedimientos,

7. Determine el diametro de la tuberia
equivalente para el sistema retorzado vy
estime la velocidad de flujo.

B. Rewvse los requerimientos de presion contra
el sistema reforzado.

Ejempio 8.7.
Aplicacion del método de secciones.

Usando el método de. secciones, analice la red
de distribuckdn de agua que se muestra en la
Figura 8.25. Especifique la naturaleza vy
localizacion de cualquier modificacion que usted
crea que debe hacerse en la red de tuberias y
reanalicela con estas modfficaciones. Asuma que
se aplcan las siguientes condiciones.

1. Lademanda de incendios en el centro de la

zona se estima usando la siguiente
ecuacion

Q - 65 (7 1 - 0.01 ()]

donde Q = gasto en l/s
p = poblacion en miles
Nota. La ecuacidn anterior fue comunmente

usada por el National Board of Fire
Underwriters,

L
2. Dotacidn de 416.8 Vhab/dia

3. Coeficientes de variacion diaria y horaria 1.2
y 1.5, respectivamente.

4. Calcule las pérdidas de carga con la
ecuacion de Darcy-Weisbach, usando un
valor de f de 0.020.

5. Use solo tuberias de 150, 200, 300, 400 y
600 mm de diametro cuando modifique la
red del sistema de distribucion.

Solucién

1.  Modificando la ecuacion de Darcy-Weisbach
para que adopte la forma de pendiente y
diametro, se tiene:

L VvV
het -
D 2g
E-S-.ii
L D 2g
s. 9
29 A’ D

Q- (.98_“‘.'}’ D! 8!

donde Q = gasto, m%/s

D = diametro de tuberia, m

s = pendente, m/m
g —aceleracion debxda a la gravedad,
9.81 nys®

s ! (] 1
98w ]g D’ s?

Y]

[ ] L]
Q - 2460 D! &?

Por conveniencia, expresamas Q en 10° m¥/dia:

» 1
G - 2125 DY g?

Reescribiendo la ecuacién anterior en términos
de 5 y D, se obtiene:
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4
s = (2215 « 10) &
D’

D« ({4667 » 107 ){%)’

2. Corte la red de distribucion con una serie de
lneas seccionadas aproximadamente
perpendiculares a la linea de alimentacion
(ver Figura B.25).

3 Estime la poblacion aguas abajo de cada
seccion cortada Los valores para las
seccones mostradas en la figura son:

Seccion Poblacion
aa 28.000
bb 23.000
cec 16,500
ad 9,000
ee 3,750

4 Esume la demanda aguas abajo de cada
seccion de corte. Los valores requendos
50N

(L o T ]

e Rraar (aressee  rophs e

~
- »ox r = s -
- I T LA ) b_Al} - m
- 4 KK . n . -
- - oy L ] At} Ly ]
- 1™ e - a8 ar

‘ Basado en demanda de incendio resxdencial de
63 U's,

a Consumo gomestico

_ (1 2){15)(416 8 UTvdia)(16,500 h)
- 1070 e

Q

Qe = 12.38 x 10° m/dia

b. Lademanda de incendio de la zona central
o de comercio esta basada en una
pobtacion de 28,000 habitantes.

5 Determine el gradiente hidraulico disponible
a través del sistema de distribucion.

BB
S Y
L

donde

P, = presion en la entrada de la linea de

ahmentacion (415 x 10° Pa. es dalo)

P, = presidn minima requerida en el extremo

mas lejano de la red de distribucion =
140 x 10° Pa (20 Ib/pulg?)
L longttud de la tuberia de alimentacién o

primaria a través del sistema = 9025 m
415 - 140 N/m? L 10
S . 9.810 N/ . 0.0031 m/m
9025 m

Cuente y tabule el niumero de tuberias de

_cada diametro cortadas por cada seccion.

Por ejemplo, para’la seccion bb:

1 - 0.6 m diametro

1-03

2-02

4 -0.15

Caicuie la capacidad de cada tuberia
cortada por la seccidon bb usando la
ecuacion de Darcy-Weisbach y e] gradiente

hidraulico disponible. Por ejemplo. para la
tuberia de 0.6 m de diametro.

1

3
Q = 2125 D? §?
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.3 1
Q = 2125 (0.6)? (0031)? = 32.99 x 10° _a",‘:
la

Las capacidades de los tubos cortados por la
seccion bb son:

1-06 3299 x 10 m/dia
1-03 583
2:-02 423
4.015 412

4717 x 10° m'«dla

Si la suma es mayor que la demanda hay
suficiente capacidad a traves de la seccion.
Para la seccion bb el suministro es mayor
que la demanda (45,390 m*/dia).

8 Calcule el didmetro de un tubo sencillo
equmvalente usando ia ecuacion de Darcy en
su forma de diametro:

47171

]* = 0692 m
§.0031

D (4667 « 107) |

9 Caicule el gradiente hdraulico actual
cuando la capacdad en 1a linea de seccion
iguale a la demanda usando la ecuacion de
Darcy-Weisbach en su forma de pendiente.

45 39"

s-l2.215-10")[0 .]-O.GJZES

10 Usando el gradiente hidraulico actual,

recalcule la capacidad en la linea de
seccion Debe igualar la demanda

-068 23180 x 10" m'/dia

1

1-03 5&
2-02 408
4-015 189

45 43 x 10° m’ala

11. Revise las velocdades en exceso en las
tuberias, usando las capacidades actuales
del paso 10,

h
3600
Lo

4

3
10 ™ g
d(OS) 24 h

va-9.
A

Vo= {1474 x 10*)3
D?

donde

]

Q = gasto, 10° m'/dia

D = diametro de tuberia, m

V = velocidad del fluido, m/s

Por ejemplo, para la tuberia de 0.6 m de
diametro .

Ve(1a78 x107)[ 38 130 mus
063 *

Si las velocidades calculadas son muy altas,
podrian ser necesarias modificaciones a la red.

12. Compiete los calculos necesarios para las
secciones restantes. Los calculos requeridos
para el sistema mostrado en la Figura 8.24
se resumen en el cuadro 8.8, las secciones
dd y ee tienen capacidad insuficiente,
Aunque es posible efectuar muchas
modificaciones a la red de distribucidn, tres
que corregiran los problemas de capacidad
insuficiente se muestran en la misma Figura
825 Las secciones dd y ee tueron
recalculadas y los nuevos resulados se
muestran en el cuadro 8.8 como secciones
dd y ee (revisadas).
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Cuadro 8.8.

RESUMEN DE CALCULOS PARA LA APLICACION DEL METODO DE SECCIONES

velocidad

Demands Tuberfas Capscidad ODiametro Pendiente Verif. de

cuando

L 3 N 8 $=0031, eguivalente cuando ls capacidad cap.=dem.
Seccidn 10 m/d No. D (m) 10 m /d tm) cap.rdemand. 10 m /d (m/5)
aa 44,14 1 0.75 S7.64 0.730 0.00225 49,10 1.29
bb 45.39 1 0.6 32.99  0.692 0.00228 31.80 1.30
1 0.3 5.83 5.62 0.92
2 0.2 4£.23 4.08 0.75
4 0,15 &.12 3.98 0.45
&7.17 45.48
ce £0.52 2 0.4 23.95 0.6567 0.00275 22.55 1.04
2 0.3 11.66 10.98 0.90
3 0.2 6.35 5.98 0.73
1 0,15 1.03 0.97 0.56
L2.99 40.48
dd 3..89 1 0.4 11.97
1 G.3 5.83 Capacidad
& 0.2 8.47insuficiente
2 0.15 2.06
28.33
ee . a.27 1 0.2 2.12 Capacidad
5 0.15 5.16insuticiente
7.28
od 34.80 2 0.4 23.95 0.818 0.00299 3.52 1.08
revissdo S 0.2 10.58 10.39 0.77
1 0.15 1.03 1.01 0.66
35.56 3%.9
ce 8.27 3 0.2 6.35 0.364 0.00237 5.55 0.68
revissdo 3 0.15 y.o9 2.70 0.5¢
944 8.25
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8.6.4 Maétodo de! circulo.

Este metodo permite realizar ei proyecto o el
estudio de los tubos mas pequenos que forman
las mallas de la red. La Figura 8.26{a) muestra
una forma de disposicion de estos tubos, para
cuyc caleculo se hacen las siguientes
syposiciones: se desprecia el consumo
doméstico ordinario y sélo se considera la
demanda de incendios. Las manzanas sonde 75
x 150 m. Las arterias principales del sistema
{que no se ha dibujado éen la Figura) cumplen
las recomendaciones del Insurance Services
Office y, por consiguiente, mantienen una
separacion de 1000 m entre si, constituyendo,
ademdas, su propia maila. Los tubas cortados por
un circulo de 150 m de radio son lkos que
suministran el agua necesaria para la extincion
de incendios. Esto se basa en el hecho de que
las mangueras de mas de 150 m de longitud
proporcionarian poca agua. y que la presion en
las bocas de incendios no debe ser menor de
1.5 Kg/cm®, si se empiean motobombas.

En la Figura B.26 (a). el.circulo corta a 14 tubos,
contando los puntos de tangencia como dos
tubos. Si el distrito que se estudie es el mas
densamente edificado de ia seccidn residencial.
sera necesario, para atender a los casos de
incendio, un maximo de 9.5 m’/min. Cada uno
de los 14 tubos que el circulo corta conducira
0.68 m' /min, y si tienen un diametro de 15 cm,
la pérdida de carga sera 5.5 x 10” Cada tubo. si
el incendio se produce en el centro de ia malla
formada por las arteras. tendra un recorndo de
unos 500 m hasta flegar a la arteria que le
suministra et agua. y por tanto, la pérdica de
presion en cada tubo sera de 0.28 Kg/cm®. Para
una presidn normal en la anteria de 2.8 Kg/cm’
es evidente que la presion en los hidrantes
préximos al lugar del incendio seré holgada. Una
cantidad desconocida de agua alcanzard la zona
después de recoirer una gran parte dei camino
por los tubos dispuestos paralelamente a las
direcciones que van directamente a Ias arterias.
Con una red de tubos de 15 cm de diametro,
esta cantidad seria, sin embargo. reducida
y.ademas, lademanda normal domésticatendera
a impedir cualquier disminucidn considerable de
la pérdida de presion producida por esta causa.

La Figura 8 26 (b} se refiere a manzanas de 150
x 150 m. El circulo, en este caso. solamente
corta 10 tubos, por lo que cada uno debera
conducir 0.95 m*/min, lo que. si su diametro es
de 15 cm, dara una pérdida de carga de 10 m
por kilkbmetro. que representa 0.5 kg/cm’ de
pérdida desde la periferia del circulo hasta los
alimentadores, o gue conduciria a que ia
presidn en la boca de incendios alcanzace el
valor de 2.3 kg/cm’. Si las manzanas fuesen de
175 x 175 m la circunferencia solo coraria a seis
tubos, como indica ta Figura B8.25(c} seria
deseable reemplazar algunos de los tubos de
150 mm por otros de mayor tamano para
asegurar que exisien presiones adecuadas en
caso de incendio.

E! estudio anterior se ha realizado para una zona
residencial de gran demanda. En general, las
demandas para incendios sOn menores excepto
en los distrios de lujo o de negocios, para los
cuales el Insurance Services Office exige que los
tubos sean de 20 cm de diametro como minimo.
La disposicion de las redes de arterias tiene una
gran importancia 5i solamente se dispone de
arterias por los dos lados. unicamente sera
razonable considerar que la totalidad del agua
necesara llegara a la zona estudiada circulando
nada mas que por la mitad, o las tres cuartas
pantes de i0s tubos que cona la circunferencia,
con 0 gque se incrementaran las pérdidas de
presion haciendo necesano que los tubos de
entace con las arterias sean de mayor didmetro.

@ & @ ™ o o
2. d—rm — o
I N NI N
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Figura 826. El método del circulo para el

célculo de caudales.
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B.6.5 Analisis con computadora.

La mayor parte de las redes de distribucion se
analizan en la actualidad usando programas de
computadora. Al disenar un programa que
resuelva problemas de redes de flujo, deben
satistacerse las sigwentes ecuaciones
simuftaneamente a través de la red:

En cada nudo o crucero:
20 pin =2 Q e

Para cada circuto completo:

En los programas de computadora para redes
mas complejos, las ecuaciones anteriores se
resuelven simultaneamente usando una o varias
tecnucas de mnversion de matrices.

Quiza la mayor ventaja ofrecida por el uso de las
computadoras es que pueden desarrollarse

muchas mas soiuciones a un costo razonable
para analizar la respuesta del sistema ante la
variacion de entradas. En la actualidad casi
todas las firmas consultoras cuentan con
programas de computadora. Lo importante no es
solc aprender a correr el programa,sino
comprender el problema que se quiere resolver.

8.6.6 Analogia eléctrica.

Ei analizador eléctrico de Mcliroy es de tipo
analogico. Requiere el empieo de unos tubos de
vacio especiales denominados fluistores, en kos
cuales la caida de volitaje es proporcional a la
potencia 1.85 de la corriente, con lo que es
analogo a la pérdida de carga producida por la
friccion en la tuberia, por tanto, se pueden
practicar alimentaciones y cortes de cofriente
equivalentes a las alimentaciones y salidas
propuestas para un sistema de distribucién y
registrar los cambios de voltaje. Asimismo, es
posible estudiar ios efectos de la implantacion
de nuevas tuberias reemplazando los tubos por
otros equivalentes a lineas mayores.

Problemas

B.1 Para el crcuno de la Figura P-8.1, calcule la distribucidn de gastos y la presin en el crucero A
Suponer que todas las tuberias estan a la misma cota.

o ) $mhom
\\ ~
P Kkl
455 mye
1000 m § 405 Tem 00 m | 795 wwm
-
Mg ®
/ -
’
4w Jorran 10 mdame

Figura P-8.1
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8.2 Para el circuto de la Figura P-8.2, calcule la distribucion de gastos y la presion en el crucero A.
Suponer que 1odas las tuberias estan a la misma cota.

0 ™, § m3imin
N
\\
~ 1000 m
€05 mm
o m
X0 m | 306 mm 300 m|205 mm mm
100 m @ S0 m . 10 mmin
305 mm 205 mm
[
5m3rrmn
Figura P-8.2

83 Para el crrcutto de la Figura P-8.3, caicule la distribucién de gastos y la presion en el crucero A.
Suponer que todas las tuberias estan a la misma cota, excepto en donde se indica.

“

- _3m m
15 m3jmin & m3/mm
\\ / —
™
405 mm 405 mm 150 m
2000 m 2000 m 250 m
¥ em1000 m 1000 mf 205 mm 1000 mj205 mm
/5 m3 fmin 10 m31mm 5 m3fmun
g
735 mm @[/ 205 mm
2000 m 2000 m
Figura P-8.3

84 Con reterencia a la Figura P-8.4, disene la red de distribucion para el area mostrada, considerando
por Io menos dos crcunos y las densidades en habantes por hectarea que se indican en cada
manzana. indique la posicion y altura mas conveniente del tanque de regularizacion. Suponga una
dotacion de 200 Vhab/dia y los coeficentes de variacion diaria y horaria 1.2 y 1.5, respectivamente.

8.5 Con referencia a la Figura P-8.5, disefe la red de distribucion para el 4rea mostrada, considerando
por o menos dos circuttos y las densidades en habitantes por hectarea que se indican en cada
manzana Indique la posicion y altura mas conveniente del tanque de regularizacién. Suponga una
ootacion ge 250 hab/dia y los coeficientes de variacion diaria y horaria 1.25 y 1.45, respectivamente.
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NORMA OFICIAL MEXICANA NOM-013-CNA-2000, REDES DE DISTRIBUCION DE AGUA POTABLE-
ESPECIFICACIONES DE HERMETICIDAD Y METODOS DE PRUEBA.

D. Q. F. 4 de febrero de 2004

Al margen un sello con el Escudo Nacional, que dice: Estados Unidos Mexicanos.- Secretaria de Medio
Ambiente y Recursos Naturales.- Comision Nacional de! Agua.

. CRISTOBAL JAIME JAQUEZ, Presidente del Comité Consultivo Nacional de Normalizacién del Sector
Agua, con fundamento en lo dispuesto por Ios articulos 3o. fraccidn VI, 40., 9o. fraccién XIl, 12, 20, 22, 100 v
119 fraccién VI de la Ley de Aguas Nacionales; 10 segundo parrafo, 14 fraccion XI, 23, 31, 36 y 37 del
Reglamento de la Ley de Aguas Nacicnales; 10., 3o. fracciones IV y X, 40, 41, 43, 44, 45 y 47 de la Ley
Federal sobre Metrologia y Normalizacién; 28, 31, 32 y 33 del Reglamento de ta Ley Federal sohre Metrologia
y Normalizacién; to., 2o. fraccion XXX inciso a), 40, 41, 42, 44, 45 y 51 fraccion XXl del Reglamento Interior
de la Secretaria de Medio Ambiente y Recursos Naturales, y

CONSIDERANDO

Que habiéndose cumplido el procedimiento establecido por la Ley Federal sobre Metrologia vy
Normalizacidn para la elaboracion de proyectos de normas oficiales mexicanas, el C. Presidente del Comité
Consultivo Nacionai de Normalizacion del Sector Agua ordent la publicacién del Proyecto de Norma Oficia!l
Mexicana PROY-NOM-013-CNA-2000, que establece las espacificaciones y meétodos de prueba que debe
cumplir 1a red de distribucion de agua potable para garantizar su hermeticidad y estanquidad, publicado en el
Diario Oficial de la Federacidn el dia 23 de enero de 2002, a efecto de que los interesados presentaran sus
comentarios al citado Comité Consultivo;

Que durante el plazo de sesenta dias naturales, contados a partir de la fecha de publicacion de dicho
Proyecto de Norma Oficial Mexicana, los analisis a los que se refiere el citado ordenamiento legal, estuvieron
a disposicion del pibiico para su censulta;

Que dentro del plazo referido, los interesados presentaron los comentarios al Proyecto de Norma, los
cuales fueron analizados en el citado Comité Consultivo Nacional de Normalizacidn del Sector Agua,
realizandose las modificaciones pertinentes, mismas que fueron publicadas en e! Diario Oficial de la
Federacion el dia 9 de jufio de 2003 por ta Secretaria de Medio Ambiente y Recursos Naturales, y

Que pravia aprobacion del Comité Consultivo Nacional de Normalizacién del Sector Agua, en sesion de
fecha 20 de Junio de 2002, he tenido a bien expedir ta siguiente:

NORMA OFICIAL MEXICANA NOM-013-CNA-2000, REDES DE DISTRIBUCION DE AGUA POTABLE-
ESPECIFICACIONES DE HERMETICIDAD Y METODOS DE PRUEBA -

CONTENIDO
Introduccién
Objetivo
Campo de aplicacion
Referencias

Definiciones




10.

11.

12.

13.

14.

Clasificacion
Especificaciones
Muestreo
Métodos de prueba
Verificacidn del cumplimiento
Observancia de esta Norma
Recomendaciones
Bibffografia
Grado de concordancia con normas y recomendaciones internacionales
Vigencia

0. introduccion

La red de distribucién es la parte de un Sistema de Abastecimiento de Agua Potable integrada por la(s)
tuberia(s) de ahmentacion, circuitos, lineas abiertas y accesorios, instalados en las vialidades de las
localdades, por medio de la cual se lleva el agua hasta las tomas ¢omiciliarias para su entrega a tos usuarios.
Su correcto funcionamiento depende de un disefio adecuade, de una seleccidn cuidadosa de los materiales
por utilizar, de mano de obra calificada para su instalacion, de la observancia estricla de las especificaciones
de construccidn, de la correcta supervision de la ejecucion de la obra y de una operacion y conservacion
eficiente.

La falta de atencion a los aspectos ya mencionados, origina la no hermeticidad de las redes de
distrtbucion, lo que puede ocasionar fugas y la incorporacion de ctros fluidos al interior de las tuberias de
distnbucion de agua potable, como son: hidrocarburos, aceites, grasas y aguas residuales, entre otros, lo que

provoca la contaminacion de! agua que se distribuye a los usuarios del servicio.

Un aspecto que impacta en forma consierable en el volumen de fugas que se presentan en [a red, es la
falta de una operacion y mantenimiento acordes con las caracteristicas del sistema.

Por lo anterior, una de las principales caracteristicas que deben cumplir las redes de disiribucion de agua
potable, con objeto de evitar los riesgos antes citados y preservar el recurso, asi como su calidad, es que
sean herméticas.

Los estudios de evaluacidn de pérdidas en las redes de distribucion de sisternas de agua potable,
realizados por la Comision Nacional del Agua {CNA), han demostrado que para eliminar las fugas, es
importante tomar en cuenta los siguientes aspecios

La obra se debe realizar baje un proyecic ejecutive aprobado por la entidad tocal responsable de la gjecucion
de la obra y por el orgamsmo operador responsable de la prestacion del servicio.

Se debe contar con personal calfficado en la instalacion de los elementos que constituyen la red de
distribucion.



La supervision y direccién de la obra se debe realizar con personal calificado.

La operacién y mantenimiento de la red de distribucion se debe efectuar acorde con las caracteristicas y
necesidades del sistema, asi como cen persenal calficado.

1. Objetivo

Esta Norma Oficial Mexicana, establece las especificaciones y métodos de prueba, que debe cumplir la
red de distribucién de agua potable para garantizar su hermeticidad y estanguidad, con el fin de preservar el
recurso hidraulico y evitar su contaminacion,

2. Campo de aplicacion

Esta Norma Oficial Mexicana, es de observancia obligatoria para los concesionarios y asignatarios de
aguas nacionales, asi como para el organismo responsable de la prestacion del servicio y/o dependencia local
responsable de la gjecucion del proyecto, de la instalacion de redes de distribucion de agua potable ya sean

nuevas ampliaciones y/o rehabilitacicnes y para los fabricantes de los elementos que la integran, de
fabricacién nacional y/o extranjera que se comercialicen dentro del territorio nacional.

3. Referencias

Esta Norma Oficial Mexicana se complementa con 1as siguientes normas mexicanas vigentes o las gue tas
sustituyan:

Toma domiciliaria para abastecimiento de agua potable-Especificaciones y métodos de prueba.
Fibrocemento-Tuberias a presion-Especificaciones.

Industna de la construccion-Fibrocemento-Tubos-Determinacton de la estanquidad-Métodos de prueba.
(Cancela a la NMX-C-041-1883}.

Industria del plastico-Tubos de polietileno de alta densidad (PEAD). para la conduccién de agua a pres:on-
Especificaciones (Cancela a la NMX-E-018-1296-SCFl;.

Industria del pléstico-Tubos de poli{cloruro de vinilo) (PVC) sin plastificante para el abastecimento de agua a
presion-Serie metrica-Especificaciones. {Cancela a ia NMX-E-143/1-1998-SCFH).

fndustria del plastico-Tubos de polietiieno {PE} para conduccion de liguidos a presion-Serie métrica-
Especificaciones.

Industria del plastico-Tubos de poli{cloruro de vinilo) (PVC) sin plastficante para el abastecimiento de agua a
presién-Serie Inglesa-Especificaciones, (Cancela a la NMX-E-145/1-1998-SCF1),

Industria del plastico-Tubos de polietileno de alta densidad (PEAD)para torna domiciliaria de agua-
Especificaciones {Cancela a laNMX-E-146-1998-SCF1}.

Industria del plastice-Tubos y conexiones-Conexiones hidraulicas de poli{cloruro de vinilo} (PVC) sin
plastificante, con unién espiga-campana-Serie Inglesa-Especificaciones.

Industria del plastico-Tubos y conexiones-Conexiones de poli{cloruro de vinilg) (PVC) sin plastificante, para el
abastecimiento de agua a presion ¢on union espiga-campana-Serie métrica-Especificaciones.



Industria Hulera-Anillos de hule empleados como empague en los sistemas de tuberia-Especificaciones
{Cancela a las NMX-E-111-1995-SCFl y NMX-T-021-1894-SCFI}.

Las normas de referencia y la Manifestacion de Impacto Regulatorio podran consultarse en el domicilio del
Comité Consultive Nacional de Normalizacion del Sector Agua, sito en Privada Relox nimero 16, piso 3.ala
Sur, colonia Chimalistac, 01070, México, D.F.

4. Definiciones

Para los efectos de la presente Norma Oficial Mexicana, se establecen las definiciones siguientes:

4.1 Anilio de hule: elemento elastomérico que se usa como sello en las juntas o uniones de las tuberias
para conseguir su hermeticidad.

4.2 Asignatario: dependencia u organismo descentralizado de la administracion pablica federal, estatal o
municipal que explota, usa o aprovecha aguas nacionales mediante asignacion otorgada por la Comision
Nacional det Agua,

4.3 Concesionario: persona fisica o moral que explote, use o aproveche aguas nacionales mediante
concesion otorgada por fa Comision Nacional del Agua

4.4 Crucero: conjunto de piezas especiales, generalmente de fierro fundido y/o plastico y valvulas de
seccionamiento, que se unen para formar: intersecciones de conductos, derivaciones, cambios de direccion y
de diametro.

4.5 Diametro nominal: medida que corresponde a la denominacion comercial de tuberias.

4.6 Estanquidad: caracteristica de una red de distribucion de no permitir el paso de! agua a través de las
paredes de los tubos, pigzas especiales y valvulas

4.7 Elemento: cualguier componente de la red gue debe satisfacer los requerimientos de la presente
Norma. Generalmente son: ubos, piezas especiales y valvuias.

4.8 Evaluacion de la conformidad: |a determinacion del grado de cumplimiento con las normas oficiales
mexicanas o la conformidad con las normas mexicanas, las normas internacionales u otras especificaciones,
prescripciones o caracteristicas, comprende, entre otros, [0s procedimientos de muestreo, prueba, calibracion
certificacion y verificacion.

4.9 Fabricante: persona fisica o moral que fabrica los elementos integrantes de ta red de distribucion.

4.10 Fuga: escape del agua por la pared de la tuberia, sus dispositivos de union y accesorios. Se
considera fuga a partr de un escurrimiento {}as zonas humedas de la pared del tubo no se consideran fugas).

4.11 Hermeticidad: caracteristica de una red de distribucion de no permitir el paso del agua al exterior a
través de las uniones de sus elementos. '

4.12 Instalacion de tuberias: conjunto de operaciones que debe ejecutar el responsable de la instalacion
para colocar ta tuberia en los lugares que sefiale el proyecto ejecutivo, durante fa construccion de la red.

4.13 Junta: sistema de unién de los elementos y compenentes y, en su caso, de las piezas especiales.



4.14 Organismo Operador: entidad encargada y responsable del suminisiro de agua potable en cantidad
y calidad adecuada,

4.15 Organismo de certificacidn: las personas morales que tengan por objeto realizar funciones de
certificacion, acreditada y aprobada, en los términos de la Ley Federal sobre Metrologia y Normalizacion y su
Reglamento.

4.16 Piezas especiales: elementos que permiten reafizar conexiones en los cruceros, con tuberias y
vdlvulas, en cambios de direccién, unién de ramos de tuberia de diferente material y diametro. Generaimente
son; codos, tes, cruces, reducciones, extremidades, tapas ciegas y juntas Gibault.

4.17 Presion de Prueba: presion que se aplica a un tramo de tuberia o un circuite instalados con el fin de
detectar fugas.

4.18 Proveedor: el fabricante, propietario, representante, importador o comercializador del producto,
equipo, maquinaria, material y servicio.

4.19 Purga de Aire: dispositivo mediante el cual se expulsa el aire atrapado en las lineas cuando éstas
son llenadas con agua.

4.20 Red de distribucion de agua potable (Red): es el conjunto de tuberias, piezas especiales y
vélvulas, que distribuyen el agua generalmente desde el tanque de regutacion hasta las tomas domiciliarias.

4.21 Tapa ciega: dispositivo usado durante las pruebas de hermeticidad a la red de distribucidn, cuya
finalidad es tapar los extremos de los tramos de tuberia y poder realizar la prueba de presion hidrostatica.

4.22 Toma domiciliaria: instalacién gue se conecta a Iz tuberia de la red de distribucidn y permnite ef
suministro de agua potable a los usuarios

4.23 Tuberia: union de dos o mas tubos

4.24 Unidad de Verificacion: la persona fisica ¢ moral que realiza actos de verificacion, acreditada y
aprobada, en los términos de la Ley Federal sobre Metrologia y Normalizacion y su Reglamento.

4.25 Usuario: quien recibe el servicio de agua potable para su consumo a través de una toma domiclliaria
4.26 Valvulas: accesorios que se utilizan en las redes de distribucién para controlar el flujo.

4.27 Verificacion: la constatacion ocular ¢ comprobacion, mediante muestreo, medicion, pruebas de
laboratorio, o examen de documenios que se realizan para evaluar la conformidad, en un momenio
determinado.

5. Clasificacion

Por el material, las tuberias se clasifican en:
Fibrocemento (FC)
Poli(cloruro de vinilo) {(PVC)

Polietileno de alta densidad (PEAD)



De cualquier otro material o combinacién de materiales, que puedan tipificarse como tuberia destinada a la
conduccion de agua potable y que cumpla con una norma de producto.

6. Especificaciones
6.1 Disefio de ta red

La presién maxima de disefio de la red de distribucion estd dada por |a carga estética maxima admisible,
la cual no debe ser mayor a 0,5 MPa (5 kg/cmz).

La construccion de la red se debe realizar con base en un proyecto ejecutivo gue contemple la presion
maxima admisible de disefio establecida en este inciso, aprobado por el concesionario o asignatario, el
organismo responsable de la prestacion del servicio y/o |a dependencia local responsable de su gjecucion.

Verificacion: los responsables del cumplimiento de esta Norma deben conservar el proyecto ejecutivo y la
-documentacién gue compruebe que fue aprobado, para justificar en ei momento que se requiera, gue €l
disefio de la red se apega a lo especificado en este inciso.

6.2 Elementos

El conjunto de elementos gue forman la red debe garantizar su estanguidad y hermeticidad, cumpliendo
como minimo con las caracteristicas, especificaciones y métodos de prueba que se establecen en 1as normas
mexicanas de producto (Capituio 3) correspondientes y en caso de no exisfir, con las normas internacionales
o extranjeras bajo las cuales se fabriquen.

En este sentido, los fabricantes o proveedores de los elementos que conforman la red de distribucion
deben obtener el respecfivo certificado de sus productos emitido por la Comision Nacional del Agua como
dependencia competente ¢ por organismos de certificacion acreditados y aprobados en los términos que
estipula la Ley Federal sobre Metrologia y Normalizacion

6.2.1 Tuberias
6.2.1.1 Tuberia de fibrocemento (FC)

Para los tubos de fibrocemento corresponde lo indicado en las; NMX-C-012-1994-SCFly la NMX-C-041-
ONNCCE-1999.

6.2.1.2 Tuberias de poli{cloruro de vinilo) (PVC)

Para los tubos de pali(cloruro de vinile) (PVC), corresponde lo indicado en las normasNMX-E-143/1-SCFI-
2002, Industria del plastico-Tubos de poli(cloruro de vinilo) (PVC) sin piastificante para el abastecimiento de
agua a presion-Serie métrica-Especificaciones, NMX-E-145/1-SCFI-2002, Industria del plastico-Tubos de
poli{cloruro de vinilo) {PVC) sin plastificante para el abastecimiento de agua a presion-Serie Inglesa-
Especificaciones; sus conexiones deben cumplir con las NMX-E-223-1999-5CF|, para sistema inglés y NMX-
E-231-8SCFi-1998 para sistema métrico.

6.2.1.3 Tuberias de Polietileno de alta densidad (PEAD).

Para los tubos de polietileno de alta densidad, corresponde lo indicado en las normas NMX-E-018-SCFI-
2002, NMX-E-144-1991 y la NMX-E-146-SCF|-2002.

6.2.2 Anillos de hule



En las tuberias de fibrocemento y de poli(cloruro de vinilo) (PVC), a los anillos de hule corresponde lo
indicado en la NMX-T-021-SCFI-2002.

6.2.3 Elementos para los que no exista norma mexicana de producto

En este caso, los elementos deberan cumpiir con las normas internacionales o extranjeras bajo los cuales
se fabriquen.

Verificacion del inciso 6.2 y sus subindices: el concesionario, asignatario, organismo responsabfe del
servicio y/o la dependencia local responsable de la ejecucion de la obra, debe conservar copia de los
certificados de producte expedido por un organismo de certificacién acreditade y aprobado en los términos
que estipula la Ley Federal sobre Metrologia y Normalizacion, que acrediten que el producto cumple con lo
establecido en la normas mexicanas de producto (NMX) referenciadas en el capltulo 3 de esta Norma y en
caso de no existir, con las normas internacionales o extranjeras bajo las cuales fueron fabricadas.

6.3 instalacion de los elementos de la red
La instalacion de los elementos de la red, debe efectuarse reuniendo los siguientes requisitos:

6.3.1 Efectuar una inspeccion visual de los elementos de la red en el momento de su recepcion,
separando el material dafiado que se considere pueda ocasionar fugas; con los resultados de esta inspeccion
el responsable debera elaborar un informe donde se indiquen los resultados, cua! material resulté dafiado, asi
como las recomendaciones correspondientes.

Lo anterior se verifica de la siguiente forma. los concesionarios y asignatarios de aguas nacionales, asi
como para el organismo responsable de la prestacion del servicio y/o dependencia local responsable de |a
ejecucion del proyecto de la instalacion de redes de distribucion de agua potable, debera conservar el informe
de ia inspeccidn visual, donde se indiquen los resultados obtenidos, cual material resultd dafiado, asi como fas
recomendaciones.

6.3.2 En la instalacidn de los elementos, se deberan consultar y aplicar los procedimientos recomendados
por ios fabricantes, asi como llevarla & cabo con el equipo, las herramientas y métodos de instalacion
establecidos en las normas, manuales y especificaciones de construccidn reconocidos para tal fin, to anierior
se deberd consignar en la bitdcora de obra que debera llevar el responsable y supervisor de la gjecucion del
proyecto.

Lo anterior se verifica de la siguiente forma. los concesionarios y asignatarios de aguas nacionales, asi
como para el organismo responsable de [a prestacion del servicio y/o dependencia local responsable de la
ejecucién del proyecto de la instalacion de redes, debera conservar tas bitacoras de obra donde se consignan
con relacion a la instalacién de la red, los procedimientos, métodos, equipo y herramientas utilizados en la
instalacion, asi como indicar que corresponden a los procedimientos, métodos, manuales, normas y
especificaciones de construccién establecidos para tal fin.

6.3.3 Los responsables de ejecutar la obra y el perscnal que realice la supervision y/o que dirija las
actividades relacionadas con ia instalacion de la red de distribucion, deberan demostrar ante el organismo
operador o dependencia local respansable de Ia ejecucion del proyecto, experiencia en obras de tipo smilar y
conocimiento de esta Norma, asimismo, el personal debe ser 0 estar capacitado en los procedimientos y
métodos de Instalaciéon de redes de distribucion establecidos en las especificaciones de construccion y/o
recomendados en los manuates y guias de instalacion de los fabricantes.

.o anterior se verifica de la siguiente forma. los concesionarios y asignatarios de aguas nacionales, asi
como para el organismo responsable de la prestacion det servicic y/o dependencia local responsable de |a
ejecucidn del proyecto de la instalacion de redes, deberd contar y conservar la evidencia documental que




avale el conocimiento de esta Norma, asi como la experiencia en obras similares del personal que realice ta
supervision o dirja las actividades relacipnada con Ja instalacion de la red de distribucion, to anterior, se podréa
comprobar mediante curriculum que contengan la informacion de obras realizadas con anterioridad y datos
gue permitan su compraobacion, asi como con constancias de empresas fabricantes de elementos que avalen
que han recibido capacitacion en los métodos y precedimientos para la instaiacion de redes de distribucion o
de organismos operadores en los cuales hayan trabajado en la instalacién de redes.

6.4 Instalacion de tomas domiciliarias
6.4.1 Instalacion durante la construccion de la red

En este caso todas las tomas domiciliarias que consideren conveniente instalar los concesionarios y
asignatarios de aguas nacionales, asi como el organismo responsable de la prestacion del servicio yfo
dependencia local responsable de la ejecucion de! proyecto de la instalacion de redes, deben de cumplir con
lo establecido en la NOM-002-CNA-1995, y podran ser prebadas hidrostaticamente conjuntamente con los
tramos de la red y sus circuitos, verificando solamente la hermeticidad del conjunto abrazadera-valvula de
insercion, debiendo estar perforada la tuberia de la red de distribucion y cerrada ta valvula de insercian .El
ramal y el cuadro de la toma se instalaran y probaran terminada la construccion y prueba de la red, segun lo
indicado en la NOM-002-CNA-1995, Toma domiciliaria para abastecimiento de agua potable-Especificacicnes
y métodos de prueba.

6.4.2 Instalacion posterior a la construccion de la red

En este caso la instalacion de las tomas domiciliarias cumplira con lo establecido en 1aNOM-002-CNA-
1995, Toma domiciliaria para abastecimiento de agua potable-Especificaciones y meétodos de prueba.

Verificacion- la verificacion de los incisos anteriores se realizard de acuerdo a lo estabtecido en laNOM-
002-CNA-1895, Toma domiciliaria para abastecimiento de agua potable-Especificaciones y métodos de
prueba.

" 6.5 Hermeticidad de la red

Los elementos que mtegran la red deben garantizar hermeticidad.

Una vez instalada 1a red, ésta debe resistir durante una o dos horas, una presion hidrostaiica de 1.5 veces
la presién de trabajo de ias tuberias, sin presentar fugas o fallas en sus elementos y juntas,

Esto se venfica conforme a lo indicado en el inciso 8.1
7. Muestreo

Para valorar el cumplimiento de esta Norma el organisme operador o dependencia locat responsable debe
verificar 1a hermeticidad del 100% de la red,

8. Métodos de prueba

Algunos métodos de prueba implican operaciones peligrosas; sin embargo, no se especifican las medidas
de seguridad necesarias para su aplicacion. Es obligacion de los responsables del cumplimiento de esta
Norma estabtecer los procedimrentos apropiados de seguridad, asl como determinar el equipo y los métodos

de proteccion para su aplicacion.

8.1 Hermeilicidad de 1a Red



a)

b}

¢
d)
e}

f)

La prueba de hermeticidad, a !2 que se deben someter todas las tuberfas de una red (primarias y
secundarias) se denomina de campo y se realiza a una presion de 1.5 veces la presion de trabajo de las
tuberias, realizdndose de acuerdo a lo siguiente:

8.1.1 Equipo y material
Se debe contar como minimo con el equipo y material siguients:
Agua potable

Bomba de émboto, provista de manématro previamente calibrado, con la capacidad apropiada para leer en su
tercio medio la presion de prueba y gue cuente con divisidn minima de escala de 1 KPa (0,01 kglcmz).

Cronémetro
Termémetro
Dispositivos para purga de arre
Tapas ciegas
8.1.2 Preparacion de la Prueba de Hermeticidad

La prueba de tuberias, piezas especiales y valvulas deberd efectuarse primero por framos entre crucerc y
crucero y posteriormente por circuitos. No deberan probarse tramos menores de los existentes entre crucero y
Crucero

Una vez gue se tenga terminada la insialacion de un tramo de la red (generaimente entre dos cruceres),
inciuyendo piezas especiales y vaivulas, se procedera a efectuar la preparacion de la prueba de hermeticidad
como se indica a contmuacion.

La tuberia serd anclada provisionalmente mediante un relieno apisonado de tierra en el centro de cada
tubo, dejando al descubierto las juntas para que puedan hacerse las observaciones necesanas en el momento
de la prueba; asimismo, se deberd anclar en forma definitva con atraques de concreto de la forma,
dimansiones y calidad que se sefiale en el proyecto ejecutivo. Los atraques se construirdn en los codos, tes vy
tapas ciegas, para evitar movimientos de la tuberia producidos por la presion hidrostatica o por golpes de
ariete,

Prellenado del tramo

La {uberia se llenara lentamente con agua, purgando el aire entrampado en ella mediante la insercion de
niple y valvula de globo en la parte mas alta de la tuberia, de manera gue el aire acumulade en ia parie
superior pueda eliminarse, por fo que ef lienado se hara a partir del punto mas bajo de! tramo.

. Las tuberias deben ser prellenadas con los fiempos especificados en la siguiente tabla:
TABLA No. 1

TIEMPO DE PRELLENADO Y PRESION DE PRUEBA EN CAMPO




TUBERIA Tiempo de Clase Presion de Presion de
prellenado trabajo en'Mpa prueba en'MPa
. {Hrs.) (kg/cm?) {ka/cm?)
Fibrocemento (FC) 24 A-5 0,5 (5) 0,75 (7.5)
A7 0,7 (") 1,05 (10,5)
A0 1,0 (10) 1,5 (15,0)
A4 1.4 (14) 2.1 (21)
{(*) PVC 1 C-5 0,5 (5) 0,75 (7.5)
c-7 0,7 () 1,05 (10,5)
c-10 1,0 (10) 1,5 (15)
C-14 1.4 (14} 2.1 (21)
RD-26 1,1 (11) 1,65 (16,5)
RD-32,5 0,86 (8,6) 1,29 (12,9)
RD-41 0,69 {6.9) 1,035 (10,35)
{*) PEAD 1 c-6 0.60 (6) 0,90 (9)
c-8 0,80 (8) 1.20(12)
RD-7 (1) 1,4 (14) 2,121
RD-3 (1) 1,1(11) 1,65 {16,5)
RD-9 (1) 14 (14) 2,1 (21)
RD-11 (1N 1,1 {11) 1,85 (16,5)
RD-11,5 {I) 0.9 (9 1,35 {13.,5)
RD-13,5 {Il) 0.9 (9) 1,35 (13.5)
RD-15 {1) 0,69 (6.9) 1,035 (10,35)
RD-21,0(il) 0.56 (5,6) 0,84 (8,4)
RD-17,0 (1) 0,70 (7) 1,05 (10,5)
Otros materiales CNA establecera el tiempo de prellenado 1.5 veces la
presion de trabajo

NOTAS:

1 Para tuberias con clases superiores indicadas en la tabla 1 la presion de prueba sera de 1.5 veces la presion

de trabajo



a)

b)

€

d)

e)

f)

Las presiones de frabajo indicadas para las tuberias de plastico {PVC y PEAD) corresponden a temperaturas
de 23°C = 2°C

Las clases indicadas son las consideradas en las normas de producto NMX, referenciadas en el capitule 3 de
esta Norma

(1} y (I} Se refiere a los tipos de la tuberia de polietileno alta densidad

La prueba de presidn hidrostitica se realizara después de haber franscurrido un minimo de 5 dias
posteriores a |a caonstruccion del tltimo atrague y debe efectuarse por tramos, incluyendo piezas especiales y
valvulas. Finalmente, se hara la prueba por circuitos a juicio del organismo operador.

8.1.3 Procedimiento de la prueba de presion hidrostatica de ia red

Una vez terminado el iempo de prellenado, se aplicara la presion de prueba de 1.5 veces la presion de
trabajo de las tuberias, mediante la bomba de émbole, que se conectara a la tuberia. Alcanzada la presién de
prueba, ésta se sostendra durante una a dos horas, agregando si es necesario, ia cantidad de agua requerida
para sustituir el volumen absorbido y mantener la presion de prueba, para posteriormente, revisar los tubos,
las juntas, vaivulas y piezas especiales ¢on objeto de localizar todas las fugas existentes,

Para conoccer las cantidades de agua por agregar durante la prueba, se tomardn en cuenta ias
recomendaciones dadas por los fabricantes en sus manuales de instalacion,

Si existen fugas, los responsables de la instalacion, deben determinar con sus propios medios, su crigen.
Los tubos, juntas, valvulas y piezas especiales que acusen fugas, deberan ser repuestos e instalados. E!
tramo o el circuitc se volverd a probar hasta cumplir con los requerimientos de esta prueba. Si el tiempo
transcurrido entre la gjecucion de una prueba y otra es superior a las 24 horas, |la tuberia debera ser saturada
{prellenada) nuevamente.

8.1.4 Aceptacion de la prueba

La red distribucion se considera hermética, si después de haber realizado iz prueba de presion hidrostética
a los tramos y circuitos no se detecta ningura fuga.

8.1.5 Informe de la prueba
El informe de la prueba debe incluir lo siguiente.
Identificacion compteta del tramo prabado
Identificacion compieta del circuito probado
Fecha de ejecucion de la prueba, tliempes y temperatura ambiente

Resultado obtenido de la prueba y comentarios relevantes. En caso de falla reportar como y dénde se
presenta ésta, incluyendo una descripcion breve de la seccion que fallé y de las acciones correctivas tomadas.

Referencia del método de prueba.
Nombre y firma de los responsables de la ejecucion de la obra y del supervisor.

9. Verificacion del cumplimiento




Para el caso de la verificacion def cumplimiento de los elementos (punto 6.2), en relacidn con las normas
de producto referenciadas en el capftulo 3 de esta Norma, la verificacion podra ser realizada por la Comisian
Nacional de! Agua © un organismo de certificacion, acreditado y aprobado en los términos que estipula la Ley
Federal sobre Metrologia y Normalizacian y su Reglamento,

Para el caso de la verificacion del cumplimiento del punto 6.5, Hermeticidad de la red {en campo), la
verificacion podra ser realizada por la Comision Nacional del Agua o una unidad de verificacion, acreditada y
aprobada en las términos que estipula la Ley Federal sobre Metrologia y Normalizacion y su Reglamento.

10. Observancia de esta Norma

La Secretaria de Medio Ambiente y Recursos Naturales a través de la Comision Nacional del Agua, sera la
encargada de vigilar el cumplimiento de |la presente Norma Oficial Mexicana, quien promovera la coordinacion
de acciones con los gobiernos de las entidades federativas y de los municipios, sin afectar sus facultades que
en la materia y en el ambito de sus correspondientes atribuciones.

El incumplimiento de la presente Norma Oficial Mexicana serd sancionado conforme a fo dispuesto por la
Ley de Aguas Nacionales y su Reglamento, fa Ley Federal sobre Metrologia y Normafizacion y su Reglamento
vy demas ordenamientos juridicos aplicables.

11. Recomendaciones

En el proyecto ejecutivo de las redes de distribucion de agua potable, se reccmienda emplear.

El "Libro ll, 1a. Seccion, Tema 4 Redes de Distribucion”, del Manual de Disefio de Agua Potable,
Alcantarillado y Saneamiento, editado por la Cormision Nacional de! Agua, y

Las "Especificaciones generales para la construccién de sistemas de agua potable y alcantarllado”,
Comusion Nacional del Agua {CNA), México, D.F., 1993,

Para la msialacion de los elementos, consultar y aplicar los procedimientos recomendados en los
manuates de instalacion de los fabricantes.

12. Bibliografia
NOM-008-SCFI-93, "Sistema general de unidades de medida”, 1983.

“Lineamienios técnicos para la elaboracion de estudios y proyecios de agua potable y alcantariliado sanitario®,
Comusion Nacional de! Agua (CNA), México, D.F. 1894,

Manuales de Instalacién del fabricante de la tuberia por ulilizar.

El “Libro I, 1a. Seccidn, Tema 4 Redes de distribucién”, del Manual de Disefio de Agua Potable, Alcantariltado
y Saneamiento, editado por la Comision Nacional del Agua, y

Las "Especificaciones generales para la construccion de sistemas de agua potable y alcantarillado”, Comision
Nacional dei Agua (CNA), México, D.F. 1993.

13. Grado de concordancia con normas y recomendaciones internacionales

Esta Norma Cficial Mexicana no concuerda con ninguna norma internacional, por no existir referencia
alguna en el momento de su elaboracion



14. Vigencia

La presente Norma Oficial Mexicana entrara en vigor a fos 120 dias naturales postericres a su publicacion
en el Diario Oficial de la Federacién.

Dada en la Ciudad de México, Distrito Federal, a los diecisiete dias del mes de octubre de dos mil tres.-El
Presidente del Comité Consultivo Nacional de Normalizacion del Sector Agua, Cristobal Jaime Jaquez -
Rurbrica.
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MODIFICACION a la Norma Oficial Mexicana NOM-127-SSA1-1994, Salud

mbiental. Agua para uso y consumo humano. Limites permisibles de
alidad y tratamientos a que debe someterse el agua para su
potabilizacion.

Al margen un sello con el Escudo Nacional, que dice: Estados Unidos Mexicanos.- Secretaria de
Saiud.

MODIFICACION A LA NORMA OFICIAL MEXICANA NOM-127-SSA1-1994, SALUD AMBIENTAL.
AGUA PARA USO Y CONSUMO HUMANO. LIMITES PERMISIBLES DE CALIDAD Y
TRATAMIENTOS A QUE DEBE SOMETERSE EL AGUA PARA SU POTABILIZACION.

JAVIER CASTELLANOS COUTINO, Presidente del Comité Consultivo Nacional de Normalizacion
de Regulacion y Fomento Sanitario, con fundamento en los articulos 39 de la Ley Orgéanica de la
Administracion Pabiica Federal; 40. y 69-H de la Ley Federal de Procedimiento Administrativo; 13,
apartado A) fraccion I, 118, fraccidn Il y 113, fraccion |l de la Ley General de Salud; 41, 43, 45, 46,
fraccion Il, y 47 de la Ley Federal sobre Metrologia y Normalizacion; 28 y 34 del Reglamento de |a
Ley Federal sobre Metrologia y Normalizacion; 214, fraccion |V y 225 del Reglamento de la Ley
Generai de Salud en Materia de Control Sanitario de Actividades, Establecimientos, Productos y
Servicios, y 7, fracciones V y XIX y 25, fraccion IV del Reglamento Interior de la Secretaria de
Salud, y

CONSIDERANDO

Que con fecha 16 de diciembre de 1999, en cumplimiento del acuerdo dei Comité y de lo previsto
en el articulo 47 de la Ley Federal sobre Metrologia y Normalizacién, se publico en el Diario
Oficial de la Federacion el proyecto de ia presente Norma Oficial Mexicana a efecto que dentro de
los sesenta dias naturales posteriores a dicha publicacion, los interesados presentaran sus
comentarios al Comité Consultivo Nacional de Normalizacion de Regulacion y Fomento Sanitario.

Que con fecha 20 de junio de 2000, fueron publicadas en el Diario Oficial de la Federacién las
respuestas a los comentarios recibidos por el mencionado Comité, en términos del articulo 47
fraccion Il de la Ley Federal sobre Metrologia y Normalizacion.

Que en atencidn a las anteriores consideraciones, centando con la aprobacién del Comité
Consultivo Nacional de Normalizacion de Regulacion y Fomento Sanitario, se expide la siguiente;

MODIFICACION A LA NORMA OFICIAL MEXICANA NOM-127-SSA1-1994, SALUD
AMBIENTAL. AGUA PARA USO Y CONSUMO HUMANO. LIMITES PERMISIBLES DE CALIDAD
Y TRATAMIENTOS A QUE DEBE SOMETERSE EL AGUA PARA SU POTABILIZACION
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0. Introduccion

El abastecimiento de agua para uso y consumo humano con calidad adecuada es fundamental
para prevenir y evitar la fransmision de enfermedades gastrointestinales y otras, para lo cual se
requiere establecer limites permisibies en cuanio a sus caracteristicas microbiologicas, fisicas,
organolépticas, quimicas y radiactivas, con el fin de asegurar y preservar la calidad del agua en los
sistemas, hasta la entrega al consumidor.

Por tales razones la Secretaria de Salud, propone la modificacion a la presente Norma Oficial
Mexicana, con ia finalidad de establecer un eficaz control sanitario del agua que se somete a
tratamientos de potabilizacion a efecto de hacerla apta para uso y consumo humano, acorde a las
necesidades actuales.

1. Objetivo y campo de aplicacion

1.1 Esta Norma Oficial Mexicana establece los limites permisibles de calidad y los tratamientos de
potabilizacion del agua para uso y consumo humano.

1.2 Esta Norma Oficial Mexicana es aplicable a todos los sistemas de abastecimiento publicos y
privados y a cualquier persona fisica o moral que la distribuya, en todo el territorio nacional.

2. Referencias
2.1 NOM-008-SCF1-1093 Sistema General de Unidades de Meadida.

2.2 NOM-012-SSA1-1983 Requisifos sanitarios qua debarn cumplir los sistemas de



abastecimiento de agua para uso y consumo humano publicos y privados.

2.3 NOM-013-SSA1-1993 Requisitos sanitarios que debe cumplir la cisterna de un
vehiculo para el transporte y distribucion de agua para uso y consumao.

2.4 NOM-014-SSA1-1993 Procedimientos sanitarios para el muestreo de agua para
uso y consumo humano, en sistemas de abastecimiento de agua publicos y privados.

2.5 NOM-112-SSA1-1994 Determinacion de bacterias coliformes. Técnica del
numero mas probable.

2.6 NOM-117-SSA1-1994 Bienes y Servicios. Método de prueba para la
determinacién de cadmio, arsénico, plomo, estafio, cobre, fierro, zinc y mercurio en
alimentos, agua potable y agua purificada por espectrometria de absorcion atémica.

3. Definiciones
Para los efectos de esta Norma Oficial Mexicana se entiende por:

3.1 Ablandamiento, proceso de remocién de los iones calcio y magnesio, principales causantes de
la dureza del agua.

2 Adsorcion, remocion de iones y moléculas de una solucion que presentan afinidad a un medio
solido adecuado, de forma tal que son separadas de la solucion.

3.3 Agua para uso y consumo humano, agua que no contiene contaminantes objetables, ya sean
quimicos o agentes infecciosos y que no causa efectos nocivos para la salud. También se
denomina como agua potable.

3.4 Caracteristicas microbioldgicas, debidas a microorganismos nocivos a la saiud humana.
Para efectos de control sanitario se determina el contenido de indicadores generales de
contaminacion microbioldgica, especificamente organismos coliformes totales y Escherichia coli o
coliformes fecales.

3.5 Caracteristicas fisicas y organolépticas, las que se detectan sensoriaimente. Para efectos
de evaiuacion, el sabor y olor se ponderan por medio de los sentidos y el color y la turbiedad se
determinan por medio de métodos analiticos de [aboratorio.

3.6 Caracteristicas quimicas, las debidas a elementos o compuestos quimicos, que como
resultado de investigacidn cientifica se ha comprobado que pueden causar efectos nocivos a la
salud humana.

. Caracteristicas radiactivas, aquellas resultantes de la presencia de elementos radiactivos.

3.8 Coagufacion quimica, adicién de compuestos quimicos al agua, para alterar ef estado fisico
de los sdiidos disueltos, coloidales o suspendidos, a fin de facilitar su remocion por precipitacion o



filtracion.,

3.9 Contingencia, situacion de cambio imprevisto en las caracteristicas del agua por
contaminacion externa, que ponga en riesgo la salud humana.

3.10 Desinfeccion, destruccion de organismos patogenos por medio de la aplicacion de productos
quimicos o procesos fisicos.

3.11 Evaporacion, separacion del agua de los solidos disueltos, utilizando caior como agente de
separacion, condensando finalmente el agua para su aprovechamiento.

3.12 Filtracién, remocion de particulas suspendidas en el agua, haciéndola fluir a traves de un
medio filtrante de porosidad adecuada.

3.13 Floculacién, aglomeracion de particulas desestabilizadas en el proceso de coagulacion
quimica, a través de medios mecanicos o hidraulicos.

3.14 Intercambio iénico, proceso de remaocidn de aniones o cationes especificos disueltos en el
agua, a traves de su reemplazo por aniones o cationes provenientes de un medio de intercambio,
natural o sintetico, con el que se pone en contacto.

3.15 Limite permisible, concentracion o contenido maximo o intervalo de valores de un
componente, que no causara efectos nocivos a Ia salud del consumidor.

3.16 Neutralizacion, adicion de sustancias basicas o acidas al agua para obtener un piH neutro.

3.16.1 Estabilizacion, obtencion de determinada concentracion de sales y pH del agua, para evitar
la incrustacién o corrosion de los materiales con que se fabrican ios elementos que la conducen o
contienen,

3.17 Osmosis inversa, proceso esenciaimente fisico para remocion de iones y moléculas disueltos
en el agua, en el cual por medio de altas presiones se fuerza el paso de ella a traves de una
membrana semipermeable de porosidad especifica, reteniéndose en dicha membrana los iones y
moléculas de

mayor tamafio.

3.18 Oxidacion, pérdida de electrones de un elemento, ion o compuesto por la accidon del oxigeno
u otro agente oxidante.

3.19 Potabilizacion, conjunto de operaciones y procesos, fisicos y/o quimicos que se aplican al
agua en los sistemas de abastecimiento publicos o privados, a fin de hacerla apta para uso y
consumo humano.

3.20 Sedimentacion, proceso fisico que consiste en la separacion de las particulas suspendidas
en el agua, por efecto gravitacional.



~ 3.21 Sistema de abastecimiento de agua, conjunto de elementos integrados por las obras
hidraulicas de captacién, conduccion, potabilizacién, desinfeccion, almacenamiento o regulacion y
distribucioén.

4. Limites permisibles de calidad del agua
4.1 Limites permisibles de caracteristicas microbiolégicas.

4.1.1 El contenido de organismos resultante del examen de una muestra simple de agua, debe
ajustarse a lo establecido en la Tabla 1.

TABLA 1

CARACTERISTICA LIMITE PERMISIBLE

1 Organisivios coliformes totaies Ausencia o no detectables

I E. coli o coliformes fecales u organismos termotolerantes | Ausencia o no detectables

4.1.2 Bajo situaciones de emergencia, las autoridades competentes podran establecer los agentes
Jogicos nocivos a la salud gue se deban investigar.

4.1.3 Las unidades de medida deberan reportarse de acuerdo a la metodologia empleada.

4.1.4 El agua abastecida por el sistema de distribucion no debe contener E. coli o coliformes
fecales u organismos termotolerantes en ninguna muestra de 100 ml.-Los organismos coliformes
totales no deben ser detectables en ninguna muestra de 100 ml; en sistemas de abastecimiento de
localidades con una poblacion mayor de 50 000 habitantes; estos organismos deberan estar
ausentes en el 95% de las muestras tomadas en un mismo sitio de la red de distribucion, durante
un periodo de doce meses de un mismo afio.

4.2 Limites permisibles de caracteristicas fisicas y organolepticas.
4.2 1 Las caracteristicas fisicas y organolépticas deberan ajustarse a lo establecido en |a Tabla 2.

TABLA 2

CARACTERISTICA LIMITE PERMISIBLE

‘ Color 20 unidades de color verdadero en la escala de platino-cobalto.




Olor y sabor Agradable (se aceptaran aquellos gue sean tolerables para la
mayoria de los consumidores, siempre que no sean resuitado de
condiciones objetables desde el punto de vista biolégico o quimico).

J Turbiedad 5 unidades de turbiedad nefetométricas (UTN) o su equivalente en
' otro método.

4.3 Limites permisibles de caracteristicas quimicas.

4.3.1 El contenido de constituyentes quimicos debera ajustarse a lo establecido en la Tabla 3. Los
limites se expresan en mg/l, excepto cuando se indique otra unidad.

TABLA 3

CARACTERISTICA

LIMITE PERMISIBLE

1 Aluminio 0,20
Arsénico (Nota 2) 0,05 )
Bario 0,70
' Cadmio 0,005 N
Cianuros (como CN-) 0,07 o
| Cloro residual fire 0.2-1,50 -
Cloruros (como Cl-) 250,00
Cobre 2,00
Ii Cromo total 0,05
Dureza total (como CaCQO3) 500,00
Fenoles o compuestos fendlicos 0,3
Fierro 0,30
Fluoruros (como F-) 1,50
Hidrocarburos aromaticos en microgramos/!:
| Benceno 10,00
! Etilbenceno 300,00




j[ Tolueno 700,00

Xileno (tres isémeros) 500,00

al Manganeso 0,15

;F Mercurio 0,001

| Nitratos (como N) 10,00

| Nitritos (como N) 1,00
Nitrégeno amoniacal (como N) 0,50

1 pH (potencial de hidrégeno) en unidades de pH 6,5-8,5

} Plaguicidas en microgramos/I:

l Aldrin y dieldrin (separados o combinados) 0,03

| Clordano (total de isémeros) 0,20

DDT (total de isomeros) 1,00

: Gamma-HCH (lindano) 2,00

| Hexaclorobenceno 1,00

! Aeptacloro y epdxido de heptacloro 0,03

| Metoxicloro 20,00
2,4-D 30,00

I Plomo 0,01 o

| Sodio 200,00

| Sélidos disueltos totales 1000,00
Sulfatos (como SO4=) 400,00 o

E Sustancias activas al azul de metileno (SAAM) 0,50
Trihalometanos totales 0,20

| Yodo residual libre 0,2-0,5

5,00

1 Zinc

“"~ta 1. Los limites permisibles de metales se refieren a su concentracion total en el agua, la cual

.uye los suspendidos vy los disueltos.

Nota 2. £l limite permisible para arsénico se ajustara anuaimente, de conformidad con la siguiente

tabla de cumplimiento gradual:



TABLA DE CUMPLIMIENTO GRADUAL

Limite permisible Ano

mg/l

0,045 2001
0,040 | 2002
0,035 2003
0,030 2004
0,025 [ 2005

4.3.2 En caso de que en el sistema de abastecimiento se utilicen para la desinfeccion del agua,
métodos que no incluyan cloro o sus derivados, [a autoridad sanitaria determinara los casos en que
adicionalmente deberd dosificarse cloro af agua distribuida, para mantener la concentracidn de
cloro residual libre dentro del limite permisible establecido en la Tabla 3 de esta Norma.

4.4 | imites permisibles de caracteristicas radiactivas.

El contenido de constituyentes radiactivos debera ajustarse a lo establecido en la Tabla 4. Los
limites se expresan en Bg/l (Becquerel por iitro).

TABLA 4
CARACTERISTICA LIMITE PERMISIBLE
Bqg/l
Radiactividad alfa global 0,56
Radiactividad beta giobal 1,85

5. Tratamientos para la potabilizacion del agua

La potabilizacion del agua proveniente de una fuente en particular, debe justificarse con estudios
de calidad y pruebas de tratabilidad a nivel de taboratorio para asegurar su efectividad.

Se deben aplicar ios tratamientos especificos siguientes o los que resulten de las pruebas de
tratabiiidad, cuando los contaminantes microbiologicos, las caracteristicas fisicas y ios
constituyentes quimicos del agua listados a continuacion, excedan los limites permisibies
establecidos en ei apartado 4 de este Norma.



5.1 Contaminacion microbioldgica.

_.1.1 Bacterias, helmintos, protozoarios y virus. Deben desinfectarse con cloro, compuestos de
cloro, yodo!, ozono, luz ultravioleta; plata iénica o coloidal; coagulacién-sedimentacion-filtracion;
filtracion en multiples etapas.

5.2 Caracteristicas fisicas y organolépticas.

5.2.1 Coilor, olor, sabor y turbiedad.- Oxidacidn-coagulacién-floculacion-sedimentacion-filtracion;
adsorcion en carbon activado.

5.3 Constituyentes quimicos.

5.3.1 Arsénico. Coagulacion-flocuiacidén-sedimentacién-filtracién; intercambio idnico u dsmosis
inversa.

5.3.2 Aluminio, bario, cadmio, cianuros, cobre, cromo total y plomo. Coagulacion-floculacion-
sedimentacion-filtracion; intercambio iGnico u ésmosis inversa.

5.3.3 Cloruros. Intercambio idnico, 0smosis inversa o evaporacion.
4.4 Dureza. Ablandamiento quimico o intercambio idnico.

5.3.5 Fenoles o compuestos fenodlicos. Oxidacién-coagulacién-floculacién-sedimentacion-filtracion;
adsorcidn en carbon activado u oxidacion ton ozono.

5.3.6 Fierro y/o manganeso. Oxidacion-filtracidn, intercambio idnico u 6smosis inversa.
5.3.7 Fluoruros. Alimina activada, carbén de hueso u 6smosis inversa.
5.3.8 Hidrocarburos aromaéaticos. Oxidacion-filtracion o adsorcion en carbdon activado.

5.3.9 Mercurio. Coagulacion-floculacion-sedimentacion-filtracion; adsorcidn en carbén activado
granular u 0smosis inversa cuando la fuente de abastecimiento contenga hasta 10 microgramos/|.
Adsorcion en carbon activado en polvo cuando la fuente de abastecimiento contenga mas de 10
microgramos/I.

5.3.10 Nitratos y nitritos. Intercambio idnico o coagulacion-flocutacion-sedimentacion-fittracion.

5 3.11 Nitrogeno amoniacal. Coagulacion-floculacién-sedimentacion-filtracion, desgasificacion o
sorcion en columna.

5.3.12 pH (potencial de hidrogeno). Neutralizacion.



5.3.13 Plaguicidas. Adsorcion en carbon activado granular.
5.3.14 Sodio. Intercambio iénico.

5.3.15 Solidos disueltos totales. Coagulacion-floculacion-sedimentacion-filtracion y/o intercambio
iGnico.

5.3.16 Sulfatos. Intercambio idnico u ésmosis inversa.

5.3.17 Sustancias activas al azul de metileno. Adsorcion en carbdn activado.

5.3.18 Trihalometanos. Oxidacion con aireacion u ozono y adsorciéon en carbon activado granutar.

5.3.19 Zinc. Evaporacién o intercambio idnico.

5.4 En el caso de contingencia, resultado de la presencia de sustancias especificadas o no
especificadas en el apartado 4, las autoridades locales, la Comisién Nacional del Agua, los
responsables del abastecimiento y los particulares, instituciones publicas o empresas privadas,
involucrados en la contingencia, deben coordinarse con ta autoridad sanitaria competente, para
determinar las acciones que se deben realizar con relacion al abastecimiento de agua a la
poblacion.

6. Métodos de prueba

La seleccion de los métodos de prueba para la determinacion de los parametros definidos en esta
Norma, es responsabilidad de los organismos operadores de-los sistemas de abastecimiento de
agua para uso y consumo humano, y seran aprobados por la Secretaria de Salud a traves del area
correspondiente. Deben establecerse en un Programa de Control de Calidad Analitica del Agua, y
estar a disposicion de la autoridad competente, cuando ésta lo solicite, para su evaluacion
correspondiente.

7. Concordancia con normas internacionales y nacionales
Esta Norma Oficial Mexicana no es equivalente a ninguna norma internacional.
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9. Observancia de la Norma

La vigilancia del cumplimiento de esta Norma Oficial Mexicana corresponde a la Secretaria de
Salud en coordinacidén con los gobiernos estatales, municipales, el Gobierno del Distrito Federal,
las Comisiones Estatales de Agua y Saneamiento y la Comisioén Nacional del Agua, en sus
respectivos ambitos de competencia.

10. Vigencia

La presente Norma Oficial Mexicana entrara en vigor a los noventa dias de su publicacion en el
Diario Oficial de la Federacion.

Sufragio Efectivo. No Reeleccion.

México, D.F., a 20 de octubre de 2000.- Ei Presidente del Comité Consultivo Nacional de
Normalizacion de Regulacion y Fomento Sanitario, Javier Castellanos-Coutifo.- Ribrica.

NORMA OFICIAL MEXICANA NOM-127-SSA1-1994, "SALUD AMBIENTAL,
AGUA PARA USQO Y CONSUMO HUMANC-LIMITES PERMISIBLES DE
CALIDAD Y TRATAMIENTOS A QUE DEBE SOMETERSE EL AGUA PARA



" SU POTABILIZACION".

"' margen un sello con el Escudo Nacional, que dice: Estados Unidos Mexicanos.- Secretaria de
Jud.

GUSTAVO OLAIZ FERNANDEZ, Director General de Salud Ambiental, por acuerdo del Comité
Consultivo Nacional de Normalizacidn de Regulacion y Fomento Sanitario, con fundamento en los
articulos 39 de la Ley Organica de ta Administracién Publica Federal; 3o. fraccion X1V, 13 apartado
A fraccidn |, 118 fraccion |l y 119 fraccion Il de la Ley General de Salud; 38 fraccion 11, 40 fraccion |
y 47 de |la Ley Federal sobre Metrologia y Normalizacion; 209, 210, 211, 212, 213, 214, 215, 218,
224, 227 y demas aplicables del Reglamento de la Ley General de Salud en Materia de Control
Sanitario de Actividades, Establecimientos, Productos y Servicios; 8o. fraccion IV y 25 fraccion V
del Reglamento Interior de la Secretaria de Salud, y
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0. Introduccion

El abastecimiento de agua para uso y consumo humano con calidad adecuada es fundamental
para prevenir y evitar la transmision de enfermedades gastrointestinales y otras, para lo cual se
requiere establecer limites permisibles en cuanto a sus caracteristicas bacteriologicas, fisicas,
organolépticas, quimicas y radiactivas.

Con el fin de asegurar y preservar la calidad del agua en los sistemas, hasta la entrega al
consumidor, se debe someter a tratamientos de potabilizacion.

1. Objetivo y campo de aplicacion

Esta Norma Oficial Mexicana establece los limites permisibles de calidad y los tratamientos de
potabilizacién del agua para uso y consumo humano, que deben cumplir los sistemas de
abastecimiento publicos y privados o cualquier persona fisica o moral que la distribuya, en todo el
territorio nacional.

2. Referencias

NOM-008-SCF1-1993 "Sistema General de Unidades de Medida"



3. Definiciones

3.1 Ablandamiento: Proceso de remocion de los iones calcio y magnesio, principales causantes de
la dureza del agua.

3.2 Adsorcion: Remocion de iones y moléculas de una solucion que presentan afinidad a un medio
solido adecuado, de forma tal que son separadas de la solucion.

3.3 Agua para uso y consumo humano: Aquella que no contiene contaminantes objetables, ya sean
quimicos o agentes infecciosos y que no causa efectos nocivos al ser humano.

3.4 Caracteristicas bacteriologicas: Son aquellas debidas a microorganismos nocivos a la salud
humana. Para efectos de control sanitario se determina el contenido de indicadores generales de
contaminaciéon microbiologica, especificamente organismos coliformes totales y organismos
coliformes fecales.

3.5 Caracteristicas fisicas y organolépticas: Son aquellas que se detectan sensorialmente. Para
efectos de evaluacion, el sabor y olor se ponderan por medioc de los sentidos y el colory la
turbiedad se determinan por medio de métodos analiticos de laboratorio.

3.6 Caracteristicas quimicas: Son aquellas debidas a elementos 0 compuestos quimicos, que como
resultado de investigacion cientifica se ha comprobado que pueden causar efectos nocivos a la
salud humana.

3.7 Caracteristicas radiactivas: Son aquellas resultantes de la presencia de elementos radiactivos.

3.8 Coagulacion guimica: Adicion de compuestos quimicos al agua, para alterar el estado fisico de
los solidos disueltos, coloidaies o suspendidos, a fin de facilitar su remocion por precipitacion o
filtracion.

3.9 Contingencia; Situacion de cambio imprevisto en las caracteristicas del agua por contaminacion
externa, que ponga en riesgo la salud humana.

3.10 Desinfeccion: Destruccion de organismos patdgenos por medio de la aplicacion de productos
quimicos o procesos fisicos.

3.11 Filtracién; Remocién de particulas suspendidas en el agua, haciéndola fluir a través de un
medio filtrante de porosidad adecuada.

3.12 Floculacion: Aglomeracion de particulas desestabilizadas en el proceso de coagulacion
guimica, a través de medios mecanicos © hidraulices.

3.13 Intercambio idnico: Proceso de remocion de aniones o cationes especificos disueltos en el
agua, a través de su reemplazo por aniones o cationes provenientes de un medio de intercambio,
natural o sintético, con el que se pone en contacto.



3.14 Limite permisible: Concentracion o contenido maximo o intervalo de valores de un
componente, que garantiza que el agua sera agradable a los sentidos y no causara efectos nocivos
~ la salud del consumidor.

3.15 Neutralizacion: Ajuste del pH, mediante [a adicién de agentes quimicos basicos o acidos al
agua en su caso, con la finalidad de evitar incrustacién o corrosiéon de materiales que puedan
afectar su calidad.

3.16 Osmosis inversa: Proceso esencialmente fisico para remocion de iones y moléculas disuelos
en el agua, en el cual por medio de altas presiones se fuerza el paso de ella a través de una
membrana semipermeable de porosidad especifica, reteniéndose en dicha membrana los iones y
moléculas de mayor tamafio.

3.17 Oxidacion: Introduccidn de oxigeno en la molécula de cierfos compuestos para formar oxidos.

3.18 Potabilizacion: Conjunto de operaciones y procesos, fisicos y/o quimicos que se aplican al
agua a fin de mejorar su calidad y haceria apta para uso y consumo humano.

3.19 Precipitacion: Proceso fisico que consiste en la separacién de las particulas suspendidas
sedimentables del agua, peor efecto gravitacional.

3.20 Sistema de abastecimiento: Conjunto intercomunicado ¢ interconectado de fuentes, obras de
ntacion, plantas cloradoras, plantas potabilizadoras, tanques de almacenamlento y regulacion,
.rcamos de bombeo, lineas de conduccién y red de distribucion.

4. Limites permisibles de calidad del agua
4.1 Limites permisibles de caracteristicas bacteriologicas

El contenido de organismos resultante del examen de una muestra simple de agua, debe ajustarse
a lo establecido enla Tabla 1.

Bajo situaciones de emergencia, las autoridades competentes deben establecer los agentes
biologicos nocivos a la salud a investigar.

TABLA 1
CARACTERISTICA LIMITE PERMISIBLE
Organismos coliformes totales 2 NMP/100 mi
2 UFC/100 m!
Organismos coliformes fecales No detectable NMP/100 ml
Cero UFC/100 mi

~0s resuitados de los examenes bacterioldgicos se deben reportar en unidades de NMP/100 ml
(numero mas probable por 100 ml), si se utiliza la técnica del nimero mas probable o UFC/100 ml
(unidades formadoras de colonias por 100 mi), si se utiliza la técnica de filtracion por membrana.



4.2 Limites permisibles de caracteristicas fisicas y organoclépticas

Las caracteristicas fisicas y organolépticas deberan ajustarse a lo establecido en la Tabla 2.

TABLA 2
CARACTERISTICA LIMITE PERMISIBLE
Color 20 unidades de color verdadero en la escala de

platino-cobaito.

Olor y sabor Agradable (se aceptaran aquellos que sean tolerables
para la mayoria de los consumidores, siempre que no
sean resultados de condiciones objetables desde el
punto de vista biolégico o quimico).

Turbiedad 5 unidades de turbiedad nefelométricas (UTN) o su
equivalente en otro metodo.

4.3 Limites permisibles de caracteristicas quimicas

El contenido de constituyentes quimicos debera ajustarse a lo establecido en la Tabla 3. Los limites
se expresan en mg/l, excepto cuando se indique otra unidad.

TABLA 3
CARACTERISTICA LIMITE PERMISIBLE
Aluminio 0.20
Arsénico 0.05
Bario 0.70
Cadmio 0.005
Cianuros (como CN-) 0.07
Cloro residual libre 0.2-1.50
Cloruros (como Cl-) 250.00
Cobre 2.00
Cromo total 0.05
Dureza total (como CaCQ3) 500.00
Fenoles o compuestos fendlicos 0.001
Fierro 0.30
Fluoruros (como F-) 1.50
Manganeso .15




Mercurio 0.001

Nitratos (como N) 10.00
Nitritos (como N) 0.05
Nitrégeno amoniacal (como N) 0.50
pH (potencial de hidrégeno) en 6.5-8.5

unidades de pH

Plaguicidas en microgramos/I: 0.03
Aldrin y dieldrin (separados o
combinados)

Clordano (total de isémeros) 0.30
DDT (total de isémeros) 1.00
Gamma-HCH (lindano) 2.00
Hexaclorobenceno 0.01
Heptacioro y epoxido de 0.03
heptacloro

Metoxicloro 20.00
24-D 50.00
Plomo 0.025
Sodio 200.00
Solidos disueltos totales 1000.00
Sulfatos (como S04=) 400.00
Sustancias activas al azul de 0.50

metileno (SAAM)

Trihalometanos totales 0.20

Zinc 5.00

Los limites permisibles de metales se refieren a su concentracion total en el agua, ia cual incluye
los suspendidos y los disueltos.

4 4 Limites permisibles de caracteristicas radiactivas

£l contenido de constituyentes radiactivos debera ajustarse a lo establecido en la Tabla 4. Los
limites se expresan en Bq/l (Becquerel por litro).



TABLA 4

CARACTERISTICA LIMITE PERMISIBLE
Radiactividad alfa global 0.1
Radiactividad beta global 1.0

5. Tratamientos para la potabilizacién del agua

La potabilizacién del agua proveniente de una fuente en particufar, debe fundamentarse en
estudios de calidad y pruebas de tratabilidad a nivel de laboratorio para asegurar su efectividad.

Se deben aplicar los tratamientos especificos siguientes o los que resulten de las pruebas de
tratabilidad, cuando los contaminantes biolégicos, las caracteristicas fisicas y los constituyentes
quimicos del agua enlistados a continuacion, excedan los limites permisibles establecidos en el
apartado 4.

5.1 Contaminacion biologica

5.1.1 Bacterias, helmintos, protozoarios y virus.- Desinfeccion con cloro, compuestos de cloro,
ozono o luz ultravioleta. '

5.2 Caracteristicas fisicas y organolepticas

5.2.1 Color, olor, sabor y turbiedad.- Coagulacion-floculacion-precipitacion-filtracion; cualguiera o la
combinacion de ellos, adsorcion en carbon activado u oxidacion.

5.3 Constituyentes quimicos

5.3.1 Arsénico.- Coagulacion-floculacion-precipitacién-filtracion; cuaiquiera o la combinacion de
ellos, intercambio iGnico v dsmosis inversa.

5.3.2 Aluminio, bario, cadmio, cianuros, cobre, cromo total y plomo.- Intercambio iénico u 6smosis
inversa.

5.3.3 Cloruros.- Intercambio idnico, 0smosis inversa o destilacion.

5.3.4 Dureza.- Ablandamiento quimico o intercambio idnico.

5.3.5 Fenoles o compuestos fenolicos.- Adsorcidon en carbén activado u oxidacion con ozono.
5.3.6 Fierro y/o manganeso.- Oxidacion-filtracion, intercambio ionico u 6smosis inversa.
5.3.7 Fluoruros.- Osmaosis inversa o coagulacion quimica.

5.3.8 Materia organica.- Oxidacion-filtracion o adsorcion en carbon activado.



5.3.9 Mercurio.- Proceso convencional: coagulacion-fiocutacion-precipitacion-filtracion, cuando la
fuente de abastecimiento contenga hasta 10 microgramos/l. Procesos especiales; en carbén
tivado granular y 6smasis inversa cuando la fuente de abastecimiento contenga hasta 10
.crogramos/l; con carbon activado en polvo cuando la fuente de abastecimiento contenga mas de
10 microgramos/|.

5.3.10 Nitratos y nitritos.- Intercambio idnico o coagulacion-floculacion-sedimentacion-filtracion,
cualquiera o la combinacion de elios.

5.3.11 Nitrégeno amoniacal.- Coagulacidn-floculacion-sedimentacidn-filtracion, desgasificacion o
desorcion en columna.

5.3.12 pH (potencial de hidrégeno).- Neutralizacion.
5.3.13 Plaguicidas.- Adsorcidn en carbon activado granular.
5.3.14 Sodio.- Intercambio iénico.

5.3.15 Sdolidos disueltos totales.- Coagulacion-floculacién-sedimentacion-filtracion y/o intercambio
iGnico.

= 3.16 Sulfatos.-Intercambio idnico u 6smosis inversa.

5.3.17 Sustancias activas al azul de metileno.- Adsorcion en carbon activado.

5.3.18 Trihalometanos.- Aireacion u oxidacién con 0zono y adsorcién en carbon activado granular.
5.3.19 Zinc.- Destilacion o intercambio idnico.

5.3.20 En el caso de contingencia, resultado de fa presencia de sustancias especificadas o no
especificadas en el apartado 4, se deben coordinar con la autoridad sanitaria competente, las
autoridades locales, la Comision Nacional del Agua, los responsables del abastecimiento y los
particulares, instituciones publicas o empresas privadas involucrados en la contingencia, para
determinar las acciones que se deben realizar con relacion al abastecimiento de agua a la
poblacidn.
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7. Concordancia con normas internacionales
Al momento de la emision de esta Norma no se enconird concordancia con normas internacionales.

8. Obhservanciz de [z Normaz



Esta Norma Oficial Mexicana es de observancia obligatoria en todo el territorio nacional para los
~*ganismos operadores de los sistemas de abastecimiento publicos y privados o cualquier persona
.ca 0 moral que distribuya agua para uso y consumo humano.

La vigilancia del cumplimiento de esta Norma Oficial Mexicana corresponde a la Secretaria de
Salud y a los gobiernos de las entidades federativas en coordinacion con la Comision Nacional del
Agua, en sus respectivos ambitos de competencia.

8. Vigencia

La presente Norma Oficial Mexicana entrara en vigor con caracter de obligatorio, al dia siguiente de
su publicacion en el Diario Oficial de la Federacion.

Sufragio Efectivo. No Reeleccion.

México, D.F., a 30 de noviembre de 1995.- E| Director General de Salud Ambiental, Gustavo Olaiz
Fernandez.- Rabrica.

Fecha de publicacion: 22 de noviembre de 2000
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16.

18.

(en m/seg}, donde v es la velocidad a una
distancia v, desde un plano que gueda a la
mutad de la distancia entre las dos placas,
Encontiar una expresién para la funcién de
corriente v dibujar las lneas de corriente.

. En un flujo bidimensional alrededor de un

cilindro circular (Fig. '040), el gasto entre
lineas de corriente es de 0.31fseg. A una
gran distancia desde €l cilindro las lineas
de corriente estdn separadas 5mm y, en un
punto préximo al cilindro, estdn separadas
3mm. Calcular !a magnitud de la velocidad
en esos dos puntos.

Si la distribucidn de velocidades en un due-
to eilindrico estd dada por vfvy = 1 — (rfrg}™
donde r, €5 ¢l radio del ducto y v, la velo-
cidad en la pared, encontrar ¢l gasto y Ia ve-
locidad media V, come funciones de v, ¥ n.

. Describir el flujo dado por las siguientes

funciones de corriente:

a} w=-20y

b) vw=10x

c) y=5x—866y
d) y=xat

Dada la funcign de corriente: 3 = y — x, de-

terminat

19.

20.

cinemdtica de los liquidos

@) Las componentes v,, v, de la velocidad
en {0,0) y(2,1};

b) el gasto entre las lfneas de corriente que
pasall por esos puntos.

Dado el campo v, =2y; v, =2; determi-
nar la funcién de corriente para este flujo
y esquematizar ¢l aspecto de las lineas de
corriente, en el semiplanoc superior, haciendo
que la constante en la funcidn de corriente
sea igual al cero.

La distribucién de velocidades en la des-
carga de una hilera de 4labes se muestra
en la figura. Suponiendo que la velocidad es
uniforme en la direccidén perpendicular al
plano ilustrade, calcular la velocidad media
y el gasto por unidad de ancho.

Problema 20

ECUACIONES FUNDAMENTALES DE
LA HIDRAULICA

4.1 Aspeclos generales

4.1.1 Principios bésicos en el analisis

En la mecdnica de fluidos los métodos de analisis consideran la capa-
cidad de un flujo para transportar materia y el mecanismo por el que
cambia sus propiedades de un lugar a otro, para lo cual se establece como
axioma que en los fluidos se satisfagan los principios basicos de la me.
canica del medio continue, a saber:

a) Conservacién de la materia (principio de continuidad).

b) Segunda ley de Newton {impulso y cantidad de movimiento).
¢) Conservacién de la energia (primera ley de la termodindtnica).
d} Segunda ley de [a termodindmica.

E! principio de la conservacion de la materia o del transporte de masa
permite derivar la primera ecuacién fundamental o de continuidad, que
admite diferentes simplificaciones de acuerdo con el tipo de flujo de
que se trate o de las hipétesis que se deseen considerar.

La segunda ley de Newton establece la relacién fundamental entre la
resultante de las fuerzas gue actilan sobre una particula y la variacién en
el tiempo de la cantidad de movimiento. De acuerdo con la forma en que
se aplique, puede conducir a dos ecuacicnes: la primera (componente es-
calar segun el flujo) llamada de la energia, permite calcular las diferentes
transformaciones de la energia mecanica dentro del flujo y las cantidades
disipadas en energia calorifica que, en el caso de los liguides, no se apro-
vecha. La segunda, de tipo vectorial llamada del impulso y cantidad de
niovimiento, permite determinar alguna de las fuerzas que producen el
flujo si se conoce el cambio en la cantidad de movimiento y las restantes
fuerzas.

En la dindmica de fluidos (especialmente en el flujo de gases) el ana-
lisis requiere, ademsds, la inclusién de leyes termodindmicas referentes
al transporte de calor debido al flujo y, para ello, el principio de la con-
servacién de la energia permite derivar una ecuacién que relaciona la
presién, densidad, ternperatura, velocidad, elevacién, trabajo mecanico v
la cantidad de calor comunicado al flujo (o el que éste cede). Esta ecua-
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112 ecuaciones fundamentales de la hidrdulica

cién admite simplificaciones importantes
al analizar el flujo de liquidos, al punto en
gue se obtiene la misma ecuacién de ener-
gia que resulta de la ecuacidn componen-
te de la cantidad de movimiento en la
direccion del flujo. La segunda ley de
la termodinémica tiene menos interés en
el flujo de liguidos.

Puesto que el interés principal de este
libro es estudiar el escurrimiente de liqui-
dos, s¢ considera suficiente la obtencién
de las tres ecuaciones fundamentales de
ja hidraulica a partir de los dos primeros
principios y es el objeto de este capitulo.

4.1.2 Flujo con potencial

Otro método aplicado a la solucién de
problemas en la dindmica de ﬂuido§ ¥
que se presenta en el capitulo 10, consiste
en la elaboracién de un modelo matemé-
tico basado en considerar la existencia de
un flujo con potencial. Para este tipo
de flujo la hipStesis consiste en tratarlo
como irrotacional, lo que constituye la
base de la hidrodinamica cldsica, una rama
de lz mecanica de fluidos que ocupd la
atencién de eminentes matemAticos como
Stokes, Rayleigh, Rankine, Kelvin'y Lan}b.
En una gran cantidad de problemas prac-
ticas de interés en la hidraulica, esta su-
posicion puede ser aceptada debide a que
el agua posee una viscosidad muy pequenia
y se acerca a la condicidn de f!ul.do 1dea!.
En oltros problemas, es necesaric consl-
derar los efectos viscosos ¥ estudiar las
fuerzas de friccién originadas por la tur-
bulencia que acompafia al movimignto.
Una parte de la energia de la corriente
se utiliza para vencer las fuerzas de re-
sistencia originadas por estos efectos o
las debidas a cambios en la geometria de
Ia conduccién (cambios de direccidn, am-
pliaciones, reducciones, etc.}; también se
utiliza en oérganos de cierre {valvulas,
compuertas, etc.) para regular el gasto.

Esa parte de la energia de la corriente se
transforma en otro tipo de enmergia que
en los problemas de hidraulica se consi-
dera como energla perdida en el movi-
miento y, por supuesto, €s necesario de-
terminar,

4.1.3 Método experimental

El tratamiento de un flujo con base
exclusivamente en el analisis matematico
es insuficiente para resolver todos los pro-
blemas, si no es con el auxilio de métodos
experimentales. El planteamiento racio-
nal de un experimento permite continuar,
complementar o substituir ¢l anélisis en
aquellos puntos en gue la solucion mate-
[mdtica se torna imposible o muy comple-
ja, a tal grado que para obtenerla, sea
necesario conceder hipétesis simplificato-
fas: éstas, ademés de restar generalidad
a la misma, pueden llegar a falsear resul-
tados al punto en que ellos no tengan
semblanza alguna con la situacién real
del problema.

Debido a su importancia, la teoria de
la semejanza, basica para el rmj:todo ex-
perimental, se presenta en el capitulo 5.

v

4.2 Métodos de nnalisis

Los métodos de andlisis en la mecani-
ca de fluidos se basan en una extension
de los puntos de vista lagrangiano y eu-
leriano, para describir un flujo, referidos
ahora a regiones dentro del mismo sobre
las cuales se satisfacen los principios fun-
damentales enunciados en el inciso 4.1.1.

En el analisis lagrangiano los principios
basicos se aplican a una cantidad definida
de materia gue ocupa cierla region del
flujo y que recibe el nombre de sistema.
Este puede cambiar de forma, posicion y
condicién térmica dentro del flujo pero
debe contener siempre la misma cantidad
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de masa en cualquier instante que se con-
sidere. La finalidad de tal analisis serd
predecir el estado del sistema, esto es,
determinar sus propiedades siguiendo su
movimiento en el espacio dentro del flujo.
Se utiliza invariablemente en la mecénica
del cuerpo rigido donde el sistema se co-
noce como cuerpo libre y en la termodina-
mica donde se le llama sistema cerrado.
Aungue a primera vista parece razonable
utilizar el andlisis lagrangiano, éste se
aplica sdlo en casos especiales debido a la
dificultad fisica y matemdtica para iden-
tificar los sistemas de fluidos, a medida
que pasan por las distintas configuracio-
nes de frontera. Ademads, el tipo de infor-
macidén suministrada por esta forma de
andlisis no siempre es el que se necesita.

El segundo método de andlisis tiene
aqui mayor aplicacién; se llama euleriano
y estudia el flujo con base en el andlisis
de un volumen adecuado de fluido lla-
mado volumen de control fijo respecio de
un sistema coordenado y de forma y mag-
nitud constantes. El contorno de dicho
volumen se llama superficie de control.

En el andlisis se considera el intercam-
bio de masa, energia y cantidad de movi-
miento, a través de las fronteras del vo-
lumen de control que puede ser de tamafio
diferencial o de magnitud finita, El pri-
mer tipo ha sido tradicional en la mecani-
ca de fluidos cuando se aplica a voldme-
nes de control de tamaiio muy peqguefio
—de dimensiones Ax, Ay, Az— que en el
limite expresan las condiciones en el pun-
to de coordenadas (x, y, z) encerrado por
dicho volumen. Este tratamiento equivale
a describir las caracteristicas del flujo en
un punto fijo {x, v, z), observando el mo-
vimiento instantdneo de una particula del
fluido de masa diferencial representada
por el punto considerado.

Al aplicar la ley de la conservacién de
la materia, al volumen de control diferen-
cial, se obtiene la ecuacién diferencial de

continuidad; si se aplica la segunda ley
de Newton, se obtiene la ecuacién diferen-
cial de Navier-Stokes, cuya derivacién
puede consultarse en la Ref. 18. En este
capitulo se presentan la ecuacidn diferen-
cial de continuidad v las ecuaciones del
movimiento para un volumen de control
diferencial orientado segin una linea de
corriente ; tienen utilidad posterior en la
solucién de algunos problemas locales de
flujo. Sin embargo, el intento de una inte-
gracion general tomna las soluciones muy
complejas y, por lo mismo, de poca uti-
lidad practica. Por otra parte, de acuerdo
con la naturaleza del problema la infor-
macién requerida con frecuencia se refiere
a resultados gruesos de las caracteristicas
en el conjunto, mis que a las variaciones
de un punto a otro.

La integracién aproximada de las ecua-
ciones del movimiento dentre de una vena
liquida, simplifica la solucién y equivale
a utilizar voldmenes finitos de control. El
procedimiento consiste en suponer gque
el movimiento de un lfquido —en cual-
quier conduccién— se estudie como si
fuera una vena liguida limitada, tanto en
el caso de conducciones forzadas o a pre-
sién (tuberias) por las paredes rigidas de
frontera, como en el caso de conducciones
abiertas {canales)}: en parte por paredes
rigidas y en parte por la superficie libre
del liguido en contacto con la atmésfera.
En estas condiciones, la frontera de la
vena liguida admite cierta deformacién
parcial o totalmente y el problema se re-
duce a estudiar el movimiento a lo largo
de una sola dimensién {unidimensional},
que corresponde a la direccién en que se
produce el flujo, eliminando con ello las
complejidades del tratamiento tridimen-
sional. De este modo, las variables carac-
terfsticas del flujo (velocidad, gasto, pre-
sidn) se representan a través de la media
de los valores que hay en los puntos de
una misma seccién transversal de la con-
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duceidn y las magnitudes de dichos pro-
medios concentrados en el centro de gra-
vedad de la seccién. De este modo, hay
variacidn de los mismos s6lo en la direc-
cidn del movimiento general y en el tiem-
po, aun cuando existan cambios en el
irea de una secci6n a otra {que pueden
también depender del tiempo). La direc-
cidn en que ocurre la variacién no es ne-
cesariamente rectilinea sino a lo largo del
eje del conducto. Esto equivale a estudiar
el escurrimijento sobre la linea de corrien-
te hipotética que coincide con dicho eje, y
los valores medios de las caracteristicas
en un punto sobre el mismo serdn repre-
sentativos de la seccidn que contiene al
punto tratado, mediante términos correc-
tivos que tomen en consideracidn la dis-
tribucién real de velocidades en-toda la
seccidén.

En este capitulo se establecen las ecua-
ciones fundamentales de la hidraulica, re-
feridas al flujo unidimensional ; ellas son:
la de continuidad, la de energia y la de
impulso y cantidad de movimiento. Para
el establecimiento de estas ecuaciones no
se hace distincién entre flujo laminar y
flujo turbulento, pues en ambos casos son
vdlidas. En el capftulo 8 correspondiente
a la teorfa de 1a resistencia al flujo se dara
mayor importancia a esta manera de cla.
sificar los flujos. Andlogamente, puesto
que las ecuaciones gbtenidas para el flujo
unidimensional se refieren al movimiento
de un liquido real dentro de la vena li-
quida, la clasificacién en flujos —rotacio-
nal e irrotacional— basada en el tipo de
deformacién de cada particula, carece
de aplicacién en estas ecuaciones.

En la ‘deduccién de las mismas, las
pérdidas de energia antes mencionadas
se tomardn en consideracion empleando
una fuerza de resistencia, que comprende
las fuerzas viscosas v de friccién, sujeta
a una valuacién empirica o semiempiri-
ca. Su importancia y efectos se exponen

en los subsiguientes capitulos. En las
ecuaciones se incluyen los coeficientes de
correccidn necesarios para tomar en cuen-
ta la distribucién real de velocidades en
una seccién y se evaltan sus efectos.

4.3 Ecuacion de continuidad

4.3.1 Principio de ronservacidn de la ma-
teria

De acuerdo con éste, de 1a masa de flui-
do que en la unidad de tiempo entra a un
volumen especificado dentro del flujo, una
parte se queda almacenada en su interior
y el resto sale del volumen. Si el volumen
que se estudia es de forma y magnitud
constantes (volumen de control), el alma-
cenaje no puede ser indefinido.

Matemdticamente es preferible tratar
con la cantidad neta de masa que sale y
que entra, sumadas algebraicamente; asi,

“ el principic de la conservacién de la mate-
‘ria, aplicade a un volumen de control fijo
completamente arbitrario dentro del flu-
jo, se expresa en la forma siguiente:

Cantidad neta de masa
ue atraviesa la superficie
38 frontera del volumen,
en la unidad de tiempo.

Rapidez de variacion
de la masa contenida|= 0
en el volumen

Este principio se aplica lo mismo a un
volumen de control de tamafio diferencial
que a uno {inito, de lo cual se deriva la
llamada ecuacién de continuidad.

4.3.2 Ecuacién diferencial de continuidad

Si bien esta ecuacién no tiene mucha .

aplicacidén en los problemas de flujo uni-
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dy
! dpvs
ey dx)
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P
'
f; “ dz
v

1 dpvy

|
|
1
b
[
! [
Lpug+ T ax 'h;j//r
<

dx

Figura 4.1. Derivacidn de la ecuacién diferen-
cial de continuidad,

dimensional en hidraulica, aquf se presen-
ta su derivacién para ser utilizada en los
problemas de flujo con potencial. Para
obtenerla se aplica el principio de conser-
vacion de la materia al volumen de con-
trol diferencial, mostrado en la Fig. 4.1
(de lados dx, dy, dz).

En el centro de masa P del volumen
considerado corresponden los valores p ¥
v como funciones de punto y del tiempo,
o bien, el producto pv como funcioén vec-
torial.

Al pasar a las caras normales al eje x,
que limitan al elemento de fluide, Ia fun-
cién pv se incrementa y decrementa en la
misma cantidad:

dx,

OpVa
3 Y

donde el subindice x indica la componente
de Ja funcién pv segin x. De este modo,
considerando positiva la masa que sale del
volumen y negativa la que entra, la canti-
dad neta de masa que atraviesa estas ca-
ras es:

af’va

5% dx)dy dz —

(Pvz + 'é

Opve
9x

—(pva— 1% dx)dy dz =

_ pr.
= dx dy dz

Por un razonamiento semejante, la can-
tidad neta de masa que atraviesa las ca-
ras normales al eje y es:

opYy
oy

dx dy dz;

¥, la que atraviesa a las normales al eje 7:

Opve
oz

dx dy dz.

Finalmente, la rapidez de variacién de la
masa contenida en el volumen elemental
es

2
——{pdx dy d7);
Y (pdx dy dz)
de tal manera que el principio de conser-
vacién de la masa establece lo siguiente:

BpVz vy
——dxdyd —d d
o7 x dy dz + o x dy dz +

g
!
1
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+ 2P e dy dz+ 2 (pdx dy dz) = 0
0z ot

¥, puesto que el volumen elemental esco-
gido no cambia con el tiempo, la ecuacién
anterior se puede simplificar y resulta:

op¥z Opvy opve op
- =0
ox F oy + az + ot
(4.1a)

O bien, recordando que

Opva opVy Opvs
4},
ox + oy >4

>

div (pv) =

la ecuacién anterior también se expresa
en la forma

div pv + —g—': =0  (41b)

Las Ecs. (4.1a ¥y b) son dos formas de
expresar la ecuacién diferencial de conti-
nuidad, que es la més general para un flu-
jo compresible no permanente ; admite las
siguientes simplificaciones:

a) Flujo compresible permanente

(2p/0t = 0)
div(pv) =0 (42)

»} Flujo incompresible no permanente
{p = constante)

divv =0 (43)
¢} Flujo incompresible permanente
op
= tant y— =
(p = constante v 0)
divv =0

igual que la Ec. (4.3) para un flujo
incompresible, sea o no permanente.

Problema 4.1, Un {lujo incompresible per-
manente, con simetria axial respecto del
eje z (Fig. 4.2), estd limitado por una su-
perficie sélida (con la misma simetria)
cuya forma esta definida por la ecuacién
zr® = b(r, radio medido desde el eje z, y
I una constante) y tiene un campo de ve-
locidades dado por las componentes en

coordenadas cilindricas: vy = ar; v =10;
ve=—2az. 9

a} Demostrar que se satisface la ecua-
cién diferencial de continuidad.

b) Determinar la expresion para el gas-
to a través de la seccién horizontal A-A
y de la seccién cilindrica B-B.

¢} Determinar la velocidad en el punto
P{r=z=15m) cuando Q= 10.64 m*/
seg {Ref. 20).

0'77”7777777/777/7‘777“'

Figura 4.2. Flujo del problema 4.1

Solucién a). E! campo de velocidades,
definido en coordenadas cilindricas, equi-
vale a las siguientes expresiones en coor-
denadas cariesianas

Pp=4ax
Vy=ay
v. =—2az

Resulta entonces que

[P ——

P s s 4 ey 31
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divv=a+a-—-2a=0

esto es, se satisface la ecuacion de conti-
nuidad (4.3) y se verifica que el flujo es
incompresible.

Para los restantes puntos conviene mas
utilizar las coordenadas polares,

Solucién b). Para la seccién horizontal
A-A, el gasto es
Vib/z
Q= —J. 2ar(—2az)dr
1]
Vb/z
taz] ]
= bis -—
Q az 3

]

=2nab

Para la seccién cilindrica B-B se tiene:
b/r
b/rt
Q= 2nrlar)dz=2nar[z]
0

L
Q=2nab
c} Para el punto P:

b=zr"=15x225=3375m?

y, consideranda el valor de @, se tiene en-
tonces que

Q1064
T 2nb 2x3.1416 x3.375

a = (.502 seg—1

por tanto, la magnitud de la velocidad
en el punto P, es:

V=VIREF R = aVE+ AL =
=0.502~/2.25 + 4 x 2.25
v = 1.684 m/seg

Problema 4.2, Determinar, para los si-
guientes campos de flujo incompresible,
aquellos que satisfagan la ecuacién de
continuidad e indicar cuales son rotacio-
nales (tipicos de un fluido viscosn) y
cudles irrotacionales (tipicos de un fluido
no viscoso).

a) ve={xz—23y)1¢; vy=—(2x+y)t

b) ve=xcosy; vy=—2xseny
¢} ve=x+y; Vy=x—y
d) ve=lnzxiy; vym=x y—

X
e} Elflujo indicado en el problema 3.2a.

Solucién a). En todos los casos la ecua-
cién a satisfacer es la (4.3):

ove -1 av,=~t

ax ay

divv=vr—t=0

21;::—2:; 2‘;'=—-2r
[rotvl, =0; lQrotvly,=0; Irotv], =

- (‘av._ Bv.)
ox oy /.
(rotvl,=—2t4+2t=0

El flujo es no permanente, incompresible
e irrotacional.

Solucién b).

v 2xcos ovy 2
= N = — C
= y 3 Xcosy
divy =0
ovy oV
= — 2 ; = —
57 sen y " 2seny

[rotv], = (x*—2)seny#£0
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El flujo es permanente, incompresible y
rotacional.

Solucién ¢),

3#‘: 1: avl'

5 = U ay:—l; divv =10
avv Yo

=1; =1; rotv =10
ox oy

El flujo es permanente, incompresible e
irrotacional.

Solucion d).

oy, 1 a”"._x_l.
2 x ?y =’
divv=1x '

no satisface la ecnacién de continuidad,
por lo cual no puede existir un flujo in-
compresible con el campo de velocidades
propuesto.

Solucién e). En el problema 3.2a se de-
mostrd que el flujo es rotacional para el

campo de velocidades propuesto. Ademds: . -

Ve . avv_ ; . _
- =A; oy A; divv=20

luego, el flujo es permanente, incompre-
sible y rotacional.

4.3.3 Ecuacién de continuidad para una
vena lquida

La vena liquida mostrada en Ia Fig. 4.3
estd limitada por la superficie 3 (que ge-
neralmente coincide con una frontera s6h-
da, o por ésta y una superficie libre) v por
las secciones transversales 1 y 2, normales
al eje que une los centros de gravedad de

todas las secciones. Las velocidades en
cada punto de una tisma seccién trans-
versal poseen un valor medio V, que se
considera representativo de toda la sec-
cién y de direccién tangencial al eje de
la vena,

Se considera el volummen elemental de li-
quido —mostrado en la Fig, 43— limitado
lateralmente por la superficie que envuel-
ve a la vena liquida, asi como por dos
secciones transversales normales al eje de
la vena, separadas la distancia ds, donde
s representa la coordenada curvilinea si-
guiendo el eje de la vena.

La cantidad neta de masa que atraviesa
la superficie de frontera, del volumen ele-
mental en estudio, es:

pVA+ M d_g]
o5

alpV4) ds

—pVA=
[ Bs

¥, la rapidez con que varia la masa dentro
del mismo, es 9 {pAds)/at. Por tanto,
el principio de conservacién de la masa
establece que

2{pV A) d
os

2
_ ds) =0 (44
s + = (pAds) (44)

Figura 4.3, Ecuacidn de contipuidad para
una vena liguida.
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Sin cometer practicamente error se pue-
de aceptar, en la mayoria de los proble-
mas, que la longitud ds de! elemento
de volumen considerado, no depende del
tiempo. Este puede salir de la derivada
del sepundo término de la ecuacién an-
terior y simplificarse con el que aparece
en el primero, de lo cual resulta:

2(pVA) N 9 (p A)

35 3t =0 (4.53)

Recordando que p, V, A son funciones
de s y t, al desarrollar las derivadas par-
ciales indicadas se obtiene:

1 DA op
A— V——"— 3 VA— +
P 2 te os + 0
04 op
=0 4.5b
+p o + A ey (4.5b)

o bien, con V = ds/dt:

oV 04 ds 24
PA35+(85 dt ar)+
Jp ds or
A(_ s m) =0 45
25 dt 1 ot (4.5¢)

Dividiendo la Ec. (4.5¢) entre p A y recor-
dando el desarrollo de la derivada total,
resulta entonces:

WL 1
os A dt p dt
(4.5d)
P B
2
D, =015m

D,=1 3 m

que es la ecuacién de continuidad para una
vena liquida donde se produce un flujo
no permanente y compresible. Un ejem-
plo clisico de su aplicacién lo constituye
el problema de golpe de ariete. En pro-
blemas de flujo no permanente a super-
ficie libre (transito de ondas de avenida
en canales y de mareas en estuarios),
donde se considera que el liquido es in-
compresible, desaparece el iiltimo término
de la Ec. {4.5d).

Si el escurrimiento es permanente las
derivadas con respecto a t que aparecen
en la Ec. (4.5a) se eliminan y esta ecua-
cién resulta:

VA
206VA) =0 (4.62)
os
o bien,

p V A = constante (4.6b)
Si, adems3s, el fluido es incompresible:

V A = constante {4.7a)

Esto significa que es constante el gasto
que circula por cada seccién de la vena
liquida en un flujo permanente; o bien,
que para dos secciones transversales 1 y 2
de la misma, se cumple lo siguiente:

Q=V,4,=V,4,  (4.7b)

Problema 4.3. En la Fig. 44 se muestma
1a bifurcacién de un tubo circular que tie-

7 Dg=01m

T 1,
Dy, = 0n m

Figure 4.4, Flujo en la bifurcacién del problema 4.3.



120 ecuaciones fundementales de la hidrdulica

ne los didmetros indicados. El agua que
escurre dentro del tubo, entra en A y sale
en Cy D. Si la velocidad media en B es de
0.60 m/seg, y en C es de 2.70 m/seg, calcu-
lar las velocidades medias en A y D; el

gasto total; y el gasto en cada rama de
la tuberia.

Solucidn. La ecuacion de continuidad
(4.7) apiicada a la vena liquida, conside-
rada en la Fig. 44, conduce a que:

nD: ] JID;
V. =V
473 T
de donde
0.3042
Va=060{ ——}) = 2.
4 (0.15) 240m/spg

En forma andloga:

nD: an ::D;z;
v =
B 3 Ve z +.VD 7
0.30)¢ 0.10\%
Vo= 0. — ) —2, —_—] =
? 60(0.05 21 (0.05)

=216 — 10.8 = 10.8 m/seg

El gasto total es

2 2 2’
aD, nDg Dy
=T = V.
Q 14— "7 + Vo 4

Q=24 x 0785 x 0.0225 = 0.042 m¥/seg

El gasto por el tubo € es entonces ;

:th

4
x 0.01 = 0.021 m?/seg

Qoe=Vg

= 2.70 x 0.785 x

¥, €l gasto por el tubo D, el siguiente;

2
JIDu

Qp =Vp = 10.8 x 0.785 x

X 0.0025 = 0,021 m®/seg
Esto es, el gasto total vale

Q=0+ Qo = 0021 + 0021 =
= 0.042 m?¥/seg

que comprueba el resultado anterior.

Problema 4.4 En la contraccién del duc-
to, mostrado en la Fig. 4.5, encontrar la
relacién que debe existir entre o ¥ 5 paia
proporcionar una aceleracién uniforme de
la seccién 1 a la 2. Suponer que el flujo
es permanente ¥ unidimensional (Ref. 12).

!.._;,
.T-
==

Figura 4.5. Esquema aclaratorio del
problema 4.4,

Solucién. Considerando que el flujo es
unidimensional, las velocidades en cada
seccidn transversal, normal al eje del con-
ducto, quedan representadas por la velo-
cidad media V. La aceleracién para flujo
permanente es (Ee. 3.5a):

b5

¥, para ser unilorme a lo latgo de la con.
traccidn, se requiere que sea constante.
Integrando resulta
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=Cy 5+ G,

NI%

donde C, ¥ C, son dos constantes que se
obtienen de las condicicnes de frontera,
a saber:

V,?
para s=0; V=V, (= 5

Vi—V,2
para s=1L; V=7V, C1="""2—E""‘

Luego:
$ 2
'Vz = (Vzg“ Vlz)"“L + Vl

Por otra parte, de la ecuacién de conti-
nuidad .

d 2
V= (T) 2
d 2
v, = ( ) v
2 dz 1
que, substituidas en la ecuacién anterior,
resulta

d* 4zt s
d—i VE = (Tl* veE— Vf)f + V2
2

v, de aqui, la relacién buscada es:

i/ 1
=d
d 1 (df/dz"'—i)%‘i'l

4.4  Ecuacién de la energia

4.4.1 Ecuaciones del movimiento

5i no se incluyen los efectos termoding-
micos en el flujo ni la adicién o extrac-
cidn de energia mecdnica desde el exte-
rior {bomba o turbina), es posible derivar
las ecuaciones del movimiento —aplica-

bles al flujo de liquidos— a partir de la
segunda ley de Newton. Para elio es ne-
cesario considerar las fuerzas que se opo-
nen al movimiento, las cuales desarrollan
un trabajo mecdnico equivalente a la ener-
gia disipada al vencer dichas fuerzas.
Cuando se aplica la segunda ley de New-
ton a un elemento diferencial de masa de
Hquido, en la forma dF = du a, se obtie-
nen las ecuaciones del movimiento —a lo
largo de una linea de corriente— para el
flujo de un liquido real, no permanente;
puede generalizarse para una vena liguida
en flujo unidimensional. La derivacién de
dicha ecuacién corresponde a las condicio-

" nes particulares del movimiento segun el

sistema natural de coordenadas explicado
en el subcapitulo 3.3 al derivar las compo-
nentes de la aceleracién dadas por las Ecs.
(3.5), con las caracteristicas del movi-
miento en la forma ahi explicada.

Para el planteo de las ecuaciones es ne-
cesario establecer el equilibric dindmico
de las fuerzas en las direcciones tangen-
cial, normal y binormal, que actian sobre
el elemento liquide {mostrado en las figu-
ras 4.6}, con la fuerza de peso como tinica
fuerza de cuerpo. Dicho elemento encierra
al punto P, en el cual existen los valores
v, 7, p, T (velocidad, presidn, densidad, es-
fuerzo de friccidén). Las componentes de
las fuerzas que actiian sobre el elemento
en la direccién +s son las siguientes:

a) La fuerza de superficie resultante de
un gradiente de presiones en la direccidn
del movimiento ; para la direccién positiva
de la coordenada curvilinea s (Fig. 4.6b)
es:

1 op ) _
(p—igg—ds dn db

1 op _
—(p + 7a_sars)dn db =

=2 s dn ab
os
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F™H

(nermal principal)

Distribucidn de fa
velocidad « () a o largo de

v.Radio de curvatura
en el punto

Centro de curvatura
en ¢l punts P

r Nivel de referencia

Figura 4.6 0). Elemento de liquido en un campo de flujo.

b} La fuerza de superficie, debida a la
resistencia al movimiento, se puede eva-
luar en términos del esfuerzo tangencial
de friccién 1, el cual varia dnicamente en
la direccién # dado que en la inmediata
vecindad del punto P no hay variacion de
la velocidad en la direccidn b. Esta fuer-
za es:

(:+i —a-f—dn) ds db—
2 on

(1_l _E’larn) ds db = 2 dn ds db
2 ?n on

¢) La componente de la fuerza de cuer-
po, debida al propio peso del elemento.
Con cos @ = @z/9s, vale:

—pgds dit dbcosB = —pgds dudbwg—z

La segunda ley de Newton —aplicada al
elemento— establece que la suma de estas
fuerzas es igual a la masa del elemento,
multiplicada por la componente a, de la
aceleracién dada por la Ec. (3.5a). Puesto
que en todos los términos que representan
fuerzas aparece el volumen del clemento
ds dn db, resulta entonces:

S AL A
as on os
()3

=p E—(—z— +"'aT ds dndb

Dado que p ds dn db representa la masa
del elemento, si los términos de la ecua-
cién anterior se dividen entre aguella,
cada término representara una fuerza por
unidad de masa. Resulta entonces que
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l
{p+2_g—:dnpdsdb

I or
Pl A d
(t_}.! a"dn)ds b

p—%idxldndb

s

'/L/db
I 2t

(t——;du}d;db

LB oy dsdb

(p
g ds dr db toon

Nota: Las dimensiones del elemento son ds, dn ¥ db, medidas a través de su centro; v, Pip¥xlos

valores medidos en P.

Fignura 4.6 b). Componentes de las fuerzas que actdan sobre e! elemento.

1 op 1 2v 2z

—_—— gl o

p oS p on o5
=L(v” )Lﬂ
os 2 ot

ésta es la primera ecuacion diferencial del
movimiento. El primer término es debido
al gradiente de presiones en la direccién
de la linea de corriente; el segundo, la
fuerza de resistencia causada por la fric-
cidn interna y que induce la disipacién de
energia; el tercero, la fuerza de peso (to-
das estas fuerzas son por unidad de masa) ;
finalmente, el cuarto término {scgundo
miembro) es el cambio de energia cinética
(aceleracién convectiva} que experimenta
la unidad de masa a lo largo de la linea
de corriente; y, el tltimo, la aceleracién
local de la misma.

La Ec. (4.8a) se ha derivado por simpli-
cidad para un elemento de 4rea trans-
versal constante. Sin embargo, el mismo
resultado se cobtiene si el elemento es di-
vergente (Ref. 12).

En la misma forma se establece el equi-

(4.8a)

librio dindmico del elemento, ahora en la
direccién de la normal principal a la linea
de corriente, sobre la cual la componen-
te de la aceleracién estd dirigida en sen-
tide negativo de » y est4 expresada por la
Ec. (3.5b) y donde, ademas, no existe fuer-
za de friccidn. Resulta:

_ op 9z
o™ dn ds db-—pgd'sdndb—ﬁ-z
=—p-—‘:2 ds dn db

donde r es el radio local de curvatura
de la linea de corriente. Dividiendo entre
p ds dn db, se tiene:

i 9r 2z 12
 on g—--—aj»t == (4.8b)

La Ec. (4.8b) permite determinar la dis-
tribucién de la presién en la direccién de la
normal principal de 1a linea de corriente,
si se conoce la distribucién de v sobre la
misma, Es vilida para el flujo compre-
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sible permanente o no permanente y sus
diferentes 1érminos representan a las fuer-
zas por unidad de masa.

En el caso de que la linea de corriente
sea de curvatura despreciable (r = ), el
segundo término de la Ec. (4.8b) vale cero.

Finalmente, del equilibrio dindmico se-
gin la diveccién de la binormal, resul-
taria:

1 op 2z

p 3 =5 g =5 0 (4.8c)
debido a que a» = 0 He. (3.5¢). La ecua-
cidn {4.8¢c) es valida para el flujo perma-
nente © no permanente y sus términos
también representan a fuerzas por unidad
de masa.

Si se trata del flujo de liquidos los efec-
tos térmicos no tienen jnfluencia en p
v, ademds, es comun que los cambios de
Py 7, con la posicién del punto, sean mds
importantes que los que pueda experimen-
tar p (aun en golpe de ariete), Por tanto,
las Ecs. (4.8) para el flujo de liquidos se
pueden escribir en Ja forma:

? p)_ oz 0 i)—
s (7 gas+a::(p -

) 12 v
- o 4
os ( 2 )+ ot (49a)
e ﬂ)f oz 45b
on (p Eon T r (4.56)
[ p) 2z
—— L} == =0 (45
ob (p gab (49c)

Todavia mds, considerando las ecuacio-
nes (3.6) y (3.8), la forma vectorial de las
ecuaciones del movimiento (4.9a,b,c) es
(Ref. 12):

RCIR R YE

ov

12
= grad (—-——)+rotv><v+ (4.9)

4.4.2 Ecuaciones del movimiento sobre
una linea de corriente

Es importante el poder efectuar la in-
tegracién de Ia Ec. (49a} a lo large de
una linea de corriente. Sin embargo, debi-
do al caracter tensorial del esfuerzo de
friccién t, dicha integracién es compleja
st no se hacen consideraciones simplifica-
torias.

Puesto que los términos de la Ec. (4.9a)
representan fuerzas por unidad de masa,
al dividir la misma entre g dichos térmi-
nos expresaran ahora fuerzas por uni-
dad de peso. Haciendo esta operacién con
¥ = p g, v ordenando, resulta:

—i(z+ ly~!~i)+

s ¥ 2g
_9_(1) LN PRT N
on \y g ot

Si, ademds, los términos de la ecuacién
anterier se multiplican por ds, los resul-
tantes expresardn los trabajos mecdnicos
realizados por las {uerzas (por unidad de
peso) a lo largo de la linea de corriente, o
bien, las energias equivalentes (también
por unidad de peso):

a( - 12)
— 9 (42 d
35 +Y+ 32 s+
o] 1 1 v
(2 Y ds =12 s qa
N (}) s = =22 ds (4.10b)

La integracién de esta ecuacién sobre
una linea de corriente conduce a que:

p v e [
Z‘I“:‘("“f‘ 2g _j_af‘.! (T)d.'i:
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El término —j 3 ( )ds se interpreta
n

como la energia, por umdad de peso, uti-
lizada para vencer las fuerzas de friccién
¥ que se transforma en energfa calorifica
no aprovechable en el movimiento. Por
esta razon se considera una pérdida de
energia que se designari por k.. De esta
manera, la Ec. (4.10) ser4:

P v? ov

Tt +h = C(t)—— Td

(4.11?

donde C(t} es una constante de integra-
cién que es funcién unicamente del tiem-
po. Esta es la ecuacidn del movimiento
para una linea de corrienie en un flujo
de un lquido real (rotacional) no perma-
nente ; asimismo, relaciona las diferentes
transformaciones de la energia por unidad
de peso a lo largo de una misma Ifnea de
corriente. Su forma diferencial, equiva-
lente a 1a Ec. (4.10b), es

a( P vE h)__lav
=5 Z+Y+2g+r-— 7 ot

(4.12)

La Ec. 411 admite las siguientes sim-
plificaciones:

a)} Si el flujo es permanente, la integral
de la Ec. (4.11) desaparece v C(t) =C,
(constante).

VZ
i+ 2+ Y tm=c, (413)
Y 2g

b) Si en el flujo, ademas, no hay fric-
cion, la Ec. (4.13) toma la expresién:

vz
2+ Yﬂ =C,  (4.14)

s

que es la ecuacidn de Bernoulli para una
linea de corriente.

Por lo que respecta a la componente
dada por la Ec. (4.9b), es interesante la
integracién para el caso en que las lineas
de corriente fuesen rectas o de curvatura
despreciable, en un flujo permanente, Para
este caso, r = @ o muy grande y dicha
ecuacion es:

Sy +e) -
o +g2}=0

Por tanto, la integracién en la direc-
cién de la normal a la linea de corrienie
conduce a:

Tp + z = constante {4.13)

lo cual significa que la presién se distri-
buye de manera hidrostatica en Ja direc-
cién de la normal principal. Un resultado
anilogo se obtiene para la componente en
la direccién de la binormal.

4.4.3 Ecuacién de la energfa para una
vena [{quida

El considerar que los valores de z, p, p,
h ¥ v, sobre una linea de corriente ideal
que coincidiera con el gje de una vena li-
quida, fueran representatives de cada sec-
cién, no implicarfa un error apreciable y
la Ee. (4.12) seria igualmente valida
para la vena liquida de la Fig. 4.3, Esta
consideracién es suficientemente precisa
por lo que respecta a los términos que
contienen las cuatro primeras magnitudes,
pero seria menos exacta en lo que se re-
fiere a los que contienen a v. En efecto;
al existir una distribucién de velocidades
en la seccidn, que ademds se aparta del
valor medio V (Fig. 4.7), se comete un
error en el calculo de dicha valor medio.

Puesto que en las ecuaciones {4.11) y
(4.12) el término v*/2g representa la ener-
gla cinética que posee la unidad de peso,
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Distubucién umforme

-/_segim la madia ¥

Distribucién real

fie de 1a venaj_

de velocidades

—

Figurn 4.7. Distribucién de velocidades en tna seccidn.

la que corresponde al peso del liquido gue
atraviesa el drea dA en la unidad de tiem-
po serd: yv dAv*/2g. En la misma forma,
la energia cinética que posee todo el peso
del lfynidu que fluye a través de una sec-
cién de la vena liquida, en la unidad de
tiempo, es y VAaV*/2g, donde o corrige
el error de considerar el valor medio de
la velocidad. Se debe entonces satisfacer
lo siguiente:

V! U2
(t——YVA:‘” vdA
2g a2g v

Puesto que y representa el valor medio
del peso especifico en toda la seccidn, re-

sukta que
1 ﬂ‘ ( v)‘
o= ? B -]7- dA (416)

Por un razonamiento analego con el ul-
timo término de la Ec. (4.12), se tiene

ﬂv,:m:”' vpvdA
&

ﬁ=%ﬂ_s(%)z dA (417

Los coeficientes @« y p se conocen como
coeficientes de Coriolis y de Botissinesq,
tespectivamente. Con estas correcciones
la Ec. (4.12) resulta asi:

° p' &
Sy e gy v n)=
1 ofv

== 5 (4.18)

que es la ecuqcidn diferencial de la ener-
gia para una vena liquida, llamada tam-
bién ecuacidn dindmica. S$i esta ecuacién
se integra entre dos secciones, 1 y 2 de
la vena liquida, se obtiene:

i1 V12 _ Vnz
ZI+Y+H1 %% —22+Y+Ug*ig—+
2
+2!?r+ij‘?_ s (4.19)
1 g Y1

! (ﬁV)d
ot

A
es decir, la ecuacidn general de la energia
?
para una vena liquida, donde T /i repre-

1
senta la disipacién de energifa interna del
flujo, entre las secciones 1y 2, que ade-
mas, incluye la constante de integracidn
C(1).

4.44 Interpretacién de la ecuacién de la
energia

Con el objeto de entender mejor las di-
ferentes aplicaciones de la Ec. (4.19), es
adecuado hacer una interpretacidn fisica
de los diferentes términos que intervienen
en ella. El apialisis de cada uno de sus

términos muestra que corresponden a los
de una longitud o carga. El término z,
medido desde un plano horizontal de re-
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V.2
=g+ 24k (421)
Y 2
P v:

ferencia, se llama carga de posicidn; p/y
es la carga de presidn; o V¥/2g la car-
2

ga de velocidad; ? b, la pérdida de

1 2 ofV
carga y r L
pondiente al cambio local de ia velocidad.
I.a Ec. (4.19) establece las relaciones
entre las diferentes transformaciones de
la energia mecanica del liquide, por uni-
dad de peso del mismo [F L/F]. La carga
de posicidn es la energia potencial; la
carga de presion es la energia correspon-
diente al trabajo mecdnico ejecutado por
las fuerzas debidas a la presicn; la carga
de velocidad es la energia cinética de toda
la vena liguida; la pérdida de carga es la
energia transformada en otro tipo de ener-
gia {transferencia de calor) que, en el caso
de los liquidos, no es utilizable en el mo-
vimiento; y, finalmente, la carga corres-
pondiente al cambio local de Ia velocidad
es la energia utilizada para efectuar di-
cho cambio.

ds la carga corres-

a) 8ielflujo es permanente, =0

y la Ec. (4.19) se reduce a la expresidn:

b) 8i, ademds, no hay pérdida de ener-
13
gia, % h. = 0y los coelicientes ¢, = o, == 1,

la Ec. (420) adopta la forma llamada
ecuacidn de Bernoulli para una vena Ii-
quida, esto es:

¢) SiH=z24+—+a representa la
Y 2g

energfa por unidad de peso que tiene el li-
quido en una determinada secci6n, la cual
es medida desde el plano horizontal de
referencia, la Ec. (4.20) se simplifica asi:

2
H, = H, + ?hr (4.22)

En una determinada seccién la energfa de
un volumen v del liquido, respecto del
plano horizontal de referencia, es:

E=vyHnv

y, por definicidon de energia y potencia, en
esa seccidn esta tltima vale:

dE du
= —=yH —
P=T=Yi—4

Ademads, por definicién de gasto, la ener-

gta del liquido en la unidad de tiempo,
esto es, su polewucia, vale

P=yQH (4.23)

donde:

v peso especifico del lquido, en kg/m?;

H energia total respecto del plano de re-
ferencia, en m;

Q gasto en la seccion considerada, en
m?/seg;

P potencia del liquido, en kg m/seg.
g

Esto es, si se multiplican ambos miembros

de la Ec, {4.23) por v Q, para el flujo per-

manente, esta ecuacion se puede también

expresar en la forma
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2
P,=P,+XpP (4.24)
1

Una interpretacién fisica de cada uno de
los términes de la Ec. (4.19) para una con-
duccién forzada con escurrimiento no per-
manente, se muestra en la Fig. 4.8, la cual
tendria validez para un instante determi-
nado. Con este esquema se pueden hacer
las siguientes definiciones.

1. La linea de energia une los puntos
que indican en cada seccion la energia de
la cortriente.

2. La linea de cargas piezométricas o
gradiente de cargas de presién, une los
punios que marcan en cada seccién la

suma de las cargas z + % por arriba del

plano de referencia.

De acuerdo con estas definiciones Ia li-
nea de cargas piezométricas est4 separada
de la linea de energia, una distancia ver-

tical v + 1 r L Tes
— 4+ — | ——— ds, cor on-
2g g J1 Ot P

diente a cada seccién. Al mismo tiempo
se pueden hacer las siguientes generaliza-
ciones.

1. Lalfnea de energia no puede ser hori-
zontal o con inclinacion ascendente en la
direccion del escurrimiento, si el liquido

-es real y no adquiere energia adicional

desde el exterior. La diferencia de nivel
de la linea de energia en dos puntos dis-
tintos representa la pérdida de carga o di-
sipacidn de energia por unidad dc peso
del liguido fluyente,

2. La linea de energia y la de cargas
piezométricas coinciden y quedan al nivel
de la superficie libre para un volumen de
liquido en reposo (por ejemplo, un depo-
sito o un embalse). :

3. En el caso de que la linea de cargas
piezométricas quede en algiin tramo por
debajo del eje de Ia vena liquida, las pre-
siones locales en ese tramo son menores
que la presion cero de referencia que se
utilice (comdnmente Ia presién atmos-
férica).

-~ Energia total en la seceide 1

—

Eje de la
conduccin

Plana horizontal
f de referencia

—
-
-—
——

Linea de cargas
piezométricas

::::..____z:_“__g_ife_a__de engrgia 1 i"'r
e —— _ 1

m——— —? [ 2 opr

-"'“T gy ot
B
] g

Figura 4.8. Interpretacion de la ecuacidn de la energia para una conduccion forzada.
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En la Fig. 49 se muestra la disposicién
de las lineas de energia, y de cargas piezo-
métricas, de una instalacién hidroeléctrica
donde el flujo es permanente; la turbina
aprovecha Ia energia disponible Hs 5 En
la Fig. 4.10 se muestra el mismo esquema,
pero en este caso se trata de una insta-
lacién de bombeo. Para los dos casos la
Ec. (4.19) se escribe como sigue:

sz L]
) = 2y F Gy +Zh+
2g 1
2
+ T he + Huo (4.25)

En la instalacién hidroeléctrica la turbina
queda generalmente muy préxima a la sec-

2
cién 2 y el término ?hr es despreciable.

Por lo que respecta al término Ha, » éste
se ha empleado en la Ec. {(4.25) como una
energfa cedida o afadida al flujo ¥ tiene
las dimensiones de una longitud. En efec-
to, por definicién de potencia (Ec. 4.23)
tenemos que:

Hep=——
yQ

Engrgiz total en 2 seccién 1

es la energia neta por unidad de peso
que cede o se transmite al liquido por
efecto de la maquina; tiene signo positivo
en la Ec. {4.25) cuando el liquido cede
energfa (turbina) o negativo cuando la
recibe {bomba)}. Ain mas, si P. es la po-
tencia nominal de la maquina y 7 su efi-
ciencia, entonces

si se trata de una turbina; y

U

Hap = — (4.26b)

si es una bomba.

En el caso de una conduccién a super-
ficie libre en escurrimiento continuo (fi-
gura 4.11), con lineas de corriente de cur-
vatura despreciable y paralelas, es mas
adecuado medir la carga de posicién des-
de el plano de referencia hasta el punto
m4s bajo de la seccidn transversai, esto
es, hasta la plantilla del canal. La carga
de presién coincide con el tirante y de la
seccidn, es decir, con el desnivel entre

s— Nivel de referencia

Th, \1
Nl Linea de energla

[ ===f=— Linea de cargas piezométricas

]

1

a 2

Figura 4.9, Lineas de energfa y de cargas piezométricas en una instalacién hidroeléctrica.
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=
Zh,
1

Bomba

r Nivel de referencia

Figura 4.10. Lineas de energia y de cargas

la superficie libre y la plantilla, .siempre
que sea péquefio el Angulo 8 de inclinacién
de la plantilla. Esto equivale a considerar
que la distribucién de presiones es hidros-
titica y que no existen componentes de la
aceleracion normales a la direccidn del
flujo.

Plantilla

Hivet de selerencia \

Figura 4.11. Cargas de posicidn, presién y de ve-
locidad en un escurrimiento a superficie libre.

Finalmente, la carga de velocidad se
mide desde el nivel de la superficie libre
del agua hasta la linea de energia. En el
caso de que sean los dngulos &> 107
la carga de presién es distinta y se evalaa

2

piezométricas en una instalacién de bombeo.

como X = dcos 0, en que d es el tirante

medido en direccién perpendicular a la
plantilla del canal ; o bien, siendo ¥ cos 0=

= d,ﬁ = ycos? 0, donde ¥ es el tirante
¥

medido verticalmente. De este modo, la
suma de las cargas de posicidn, presion y
velocidad es

.

. V2
H=z+dcosh 4 —— (4.27a)
2
o bien

V'2
H=z+ycos?h + Ty (4.27b)

donde V representa la velocidad media en
la seccién perpendicular a la plantilla
correspondiente al tirante d.

La pérdida de energfa que se produce
al escurrir un liquido real puede deberse
no sélo al efecto de friccién entre las par-
ticulas del liquido v las fronteras que con-
finan a Ia vena liquida, sino —ademds— al
efecto de separacién o turbulencias indu-
cidas en el movimiento al presentarse obs-

F i e e

[T -y P,

s we ot s
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tidculos o cambios bruscos en la geome-
tria. El primer tipo de pérdida se concce
como pérdida de energla por friccidn;
es proporcional a la longitud de recorrido
v suele adquirir gran importancia en es-
tructuras largas. El segundo tipo de pér-
dida se conoce como pérdida menor y se
concentra en el sitio mismo en que se ori-
gina.

4.5 Ecuacion de la cantidad de movi-
miento

La ecuacién de la cantidad de movimien-
to en un cuerpo libre o volumen de control
se deriva de la segunda ley de Newton. Se
conoce como la cantidad de movitiento
de un elemento de masa M al producto de
ésta por su velocidad. Por tanto, la se-
gunda ley de Newton establece lo que
sigue.

La suma vectorial de todas las fuer-
zas F que actiian sobre una masa de fluido
es igual a la rapidez del cambia del vector

X

lineal cantidad de movimienio de la masa
de fluido, es decir:

d (Mv)
Fo—tnll (4.28)

Las fuerzas externas son de dos tipos:

a) Fuerzas de superficie que actiian so-
bre la masa de fluido y, a su vez, pueden
ser {subeapitulo 1.2):

Fuerzas F,, normales a la frontera de la
masa, que se pueden evaluar en términos
de las intensidades de presién sobre la
misma. Conviene aquf observar que la pre-
si6n comprende, ademds de la presién es-
tatica, la dindmica ejercida por el flujo.

Fuerzas Fr, tangenciales a las fronteras
de Ia masa, que se pueden medir en tér-
minos del esfuerzo tangencial sobre la
misma.

b) Fuerzas de cuerpo F,, generalmente
las de peso propio.

La masa que {luye en la unidad de tiem-
po, a través de un elemento de superficie
dA de la que encierra al volumen de con-
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trol (mostrado en la Fig. 4.12), es pv - dA.
Se recuerda que la magnitud del vector
dA es igual al 4rea del elemento de super-
ficie; su direccion normal al mismo ele-
mento; y —por convencién— positivo si
se dirige hacia afuera del volumen. Por
tanto, pv - dA es positivo si el fluido sale
del volumen, dado que el producto escalar
tendria ese signo, y negativo en caso con-
trario.

La variacién en el tiempo, de la canti-
dad de movimiento a través del elemento
dA, serd entonces

pv (v - dA)

En cualquier instante la masa de un ele-
mento diferencial es pdv, donde la densi-
dad del elemento depende del instante que
se considere y de la posicion del mismo
dentro del volumen de control. La canti-
dad de movimiento de dicho elemento de
volumen serd entonces: v p du,

El cambio total de la cantidad de movi-
miento en el tiempo, en todo el volumen
de control, sera entonces:

d(:{‘l/[!v) =”'MP‘,(V - dA) +

(4.29)
||

La Ec. (4.29} aplicada al volumen de
filuido —de la Fig. 4.12— fijo respecto
de un marco de referencia, conduce a que

FP+FT+F¢;=§§ Vp(V'dA)-{-
ac

(430)
||

o sea, la ecuacién de la cantidad de mo-
vimiento para un volumen de control fijo.

Si en esta ecuacidn se considera que el
flujo ocurre Gnicamente a través de por-
ciones de la superficie SC, siendo los vec-
tores velocidad aproximadamente norma-
les a la seccién {con valores medios para
v ¥ p), la primera integral de la Ec. {4.30)
para cada porcidn de la SC, es de la forma
siguiente :

HA vpudA =ijv2dA -

v (3) - ovar

donde B es el mismo coeficiente de correc-
cion de la Ec, (4.17). De este modo, la
Ec. {(4.30) resulta as{: -

Fo+ Fr+ Fo= Z(pQBV) +

(4.31)
# [l e

Namada ecuacién de la cantidad de movi-
miento, y es la mas general que pueda
obtenerse para un velumen de cantrol fijo.
El término Z(p Q8 V) correspondé a la
suma de'las cantidades de movimiento del
total de partes de drea en que se ha di-
vidido la superficie de control. La ultima
integral representa la variacién que en el
tiempo experimenta la cantidad de movi-
miento de la masa contenida en el volu-
men de control. Si el flujo fuese unidi-
mensional el cuerpo libre estudiado seria
como el que se muesira en la Fig. 4.3y la
integral de la Ec. (4.31) se podria calcular
como sigue: ‘

0 [e]
< dve="S_ -
2t Hjlmv pdu 57 NLCV pdAds

lresl] ra=2-]
= ——— d !d = —
- Lp s .41 A =y sde.&;
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L
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¥ la Ec. (4.31) para el flujo unidimensio-
nal serfa

Fo + Fr + F.=2(QBV) +

(4.32)

e}
+758P0d3

Si el flujo es permanente la integral en
las Ees. {(4.31) v (4.32) vale cero. Si ade-
mas de permanente es incompresible, p es
constante y la Ec. (4.32) resulia:

Fo+ Fr + Fo=pZ(QBV) (433)

ecuacién vectorial que obviamente se pue-
de escribir a través de sus componentes,
a saber:

Fpr + Fra+ Foe = pZ(QBV.) (4.33a)
Foo + Fry + Foy = p Z2(QBV,) (4.33b)
Fp=+FT=+FM=PE(QﬁVI) (4.33(’.‘)

La Ec. (4.33) sera la ecuacién de la can-
tidad de movimiento de mayer aplicacién

en este libro; para ello conviene observar -

los siguientes pasos:

a) Se elige el volumen de control con la
amplitud que tenga interés en el estudio
v se trata como un cuerpo libre; dicho
volumen debe estar completamente lleno
de Iiquido.

b) Las fuerzas de superficie F, y Fr se
consideran acciones debidas a la presion
y esfuerzo cortante, respectivamente, que
se aplican desde el exterior hacia el VC
(las acciones del liquido sobre sus fron-
teras son iguales pero de sentido opues-
to). Por lo que respecta a las fuerzas de
presion éstas pueden ser de tipo estdtico
y dindmico y, en ocasiones, conviene se-
pararlas en la forma:

Fo=Fu+ Fpa

Las fuerzas debidas al esfuerzo cortan-
te se consideran como la accién de la fric-
cién desde la frontera hacia el liquido
¥, en ocasiones, puede ser dificil eva-
luarlas.

¢) Las fuerzas de cuerpo pueden ser
de cualquier tipo pero, en general, serin
fuerzas debidas al peso del volumen de
control y aplicadas en su centro de gra-
vedad.

d) V representa el vector velocidad me-
dia del gasto Q que atraviesa una cierta
porcion de la superficie de control; se
considera aplicado en el centro de grave-
dad y en la direccién normal a las porcio-
nes de area de la SC. De esta manera, cada
producto @BV que integran el término
Z(QfY) de las Ecs. (4.31) 6 (4.33) seri
un vector con la misma direccién que V
y con el sentido que lleva el flujo al pasar
sobre la porcién de 4rea analizada. Ade-
mis del signo que les corresponda en la
stuna, segun la direccidn y sentido de V,
se deberd afectar cada término con un
signo: positivo si el gasto sale del volu-
men de control y negativo en caso con-
trario. Finalmente, p representa el coefi-
ciente de Boussinesq para corregir el
efecto de considerar una velocidad media
en lugar de la verdadera distribucién de
velocidades sobre la porcién de area.

4.6 Sobre la aplicacién de las ecuaciones
de la energia y de la cantidad de
movimiento

Las ecuaciones de la energia y de la can-
tidad de movimiento se aplican de ma-
nera diferente v, si se hace correctamen-
te, ellas describirdn un flujo con idénticos
grados- de exactitud. Sus principales di-
ferencias se encuentran en su estructura:
mientras la ecuacién de la cantidad de
movimiento es vectorial y engloba fuerzas
totales y condiciones externas —sin tomar
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en cuenta los cambios internos de ener-
gla— la ecuacion de la energia es por el
contrario escalar y toma en cuenta los
cambios internos de energia y no las fuer-
zas totales y condiciones externas.

En muchos casos, una de las dos ecua-
ciones es suficiente para el anilisis de un
problema; la eleccién entre ellas depende
que sean las fuerzas totales o la energia
del flujo la que se necesita en la solucién.
En otros casos, por el contrario, la na-
turaleza del problema es tal que resulta
necesario usar las dos ecuaciones si-
multéneamente para estudiar la solucién
completa.

En general, cualquiera que sea el sis-
tema de ecuaciones por usar, éste se de-
berd plantear entre secciones finales con
condiciones de frontera perfectamente de-
finidas, es decir, entre aquellas secciones
de la conduccién en las que se conozcan
con exactitud los valores de la energia de
posicién, de presidn y de velocidad y, por
lo misma, la energia total.

Estas secciones son las siguientes.

a) La superficie libre del }Hquido, en un
recipiente al cual se conecta el conducta,

b) La seccidn final de un chorro des-
cargado por un chiflén a las condiciones
atmosféricas (o dentro de un espacio lle-
no de gas a presién constante).

c) Secciones intermedias de una con-
duccién a las cuales confluyen o se bifur-
can ramales, donde la energfa sea comtiin
para todas las ramas,

También es conveniente conocer la im-
portancia de los coeficientes de Coriolis
y Boussinesq que afectan, tanto a la ecua-
cién de la energfa como a la de la cantidad
de movimiento. Dada su magnitud, por
las Ecs. (4.16) ¥ (4.17) se observa que ésta
depende principalmente de la forma que
tiene la distribucion de velocidades en la
seccion considerada:

Suponga que la distribucién de veloci-
dades en una seccién cualquiera de una

vena liquida es como Iz mostrada en la
Fig. 4.13, con un valor medio V, de la ve-
locidad. Si se considera que la velocidad
en un punto cualquiera de la seccién se
puede determinar con el valor de la me-
dia, mds una fraccién de la misma, se
puede escribir que:

v=V4LhkV=(1+EV
en que —1 < k < I, siendo & una funcién

de punto.
-

|

Figura 4.13. Distribucién de velocidades
en una seccion,

Entonces, el coeficiente de Coriolis vale:

STROLE

.[L(l o+ k)P d4 =

P [

” (14 3k + 3k + &%) dA
A

o bien,
u—l+3jjde+
12
(4.34
RN PORY
All, tzl),

Por otra parte:

1
AFmﬁ=

”4(1 +k)dA=A+ .[Lk dA

- -

-
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Se deduce que la integral ﬂ k dA debe
A
valer cero, Ademds, para k<1, B¥=0;

asi resulta que
3
am 1+ _ﬂ RdA  (435)
Ay
En la misma forma, B resulta:

B = %ﬂf‘ + k)P dA =

=%.H4(1+2k+k’)dx1=

1
=14+—\| 2dA
+ A H‘A
Si se combina esta ecuacidn con la (4.35),

se deduce que

a—1

b=t +—

y es suficiente calcular e para.conocer de
inmediato a .

Se observa que por ser k'< 1, los coefi-
cientes ¢ y § son siempre mayores de 1.
En el caso de escurrimientos donde la
distribucién de velocidades se aproxima
a la media (escurrimientos turbulentos),
los valores de ¢« ¥ P se aproximana 1; ¥
en caso contrario (escurrimientos lami-
nares), a y B alcanzan los valores méximos
de 2 y 1.33, respectivamente. Sin embar-
go, en el caso de escurrimientos lami-
nares, la carga de wvelocidad es pequeiia
en comparacién con las restantes.

La evaluacién de los coeficientes a y f

requiere, ohviamente, el conocimiento pre-.

vio de la distribucién de velocidades en
cada seccién; en la mayoria de los pro-
blemas de hidraulica los escurrimientos
son turbulentos y es comin considerar
que a = f = 1. Sin embargo, debe tenerse
presente que es posible inducir con elio

(4.36)_

Figura 4.14;. Seccibn transversal de un rio.

un error de consideracién, scbre todo en
aquellos escurrimientos, aun turbulentos,
en que existan problemas locales de se-
paracién o de otra indole, que modifiquen
completamente el perfil de velocidades
respecto del uniforme.

A menos de ser indispensable, es comtin
suponer que ambos coeficientes valen 1
¥ que son mdas importantes otros factores
—de indole estimativa— que el error que
por este concepto pueda cometerse.

Cuando se conoce por medicién directa
la magnitud de la velocidad en diferentes
puntos de una seccidn, a cada punto se le
considera una drea de influencia A4
(Fig. 4.14) vy, tanto la magnitud de la
velocidad media como la de los coeficien-
tes, se puede determinar por incrementos
finitos en la forma aproximada

l n
Ve 3 wAd (437
A 1=1
l n
a= I viAA,  (438)
A Vﬂ {=1
=1 3 peaa a3
f= TV i vié AA 39

donde # es el nimero de elementos Ad;
elegidos. Es mds, si los incrementos de
area AAi, son todos iguales, las ecuaciones
anteriores se simplifican a la manera si-
guiente:

1

n

i

Vv cE1 vy {4.40)
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a= ! Ent vl (441)
nva =1

=1 3. 4.42)

B~np'2 Zow (4.

4.7 Dispositives de medicion y de aforo

4.7.1 Sondas de presion, tubos de Pitot
vy de Prandtl

Existe una serie de aparatos y dispo-
sitivos para la medicidén de las caracteris-
ticas de un flujo, como presién, veloci-
dad, gasto, etcétera, cuyas mediciones se
interpretan con base en las ecuaciones fun-
damentales.

Cuando se desea medir la presién o la
velacidad en un punto del interior de un
liquido en movimiento, se presenta la di-
ficultad de que Ja introduccidn de cual-
quier aparato, dentro del escurrimiento,
produce distorsiones del flujo en el sitio

&) Tubo de Piat

mismo donde se desea efectuar Ia medi-
cidn. A pesar de esto, mediante un disefio
adecuado del dispositivo, se pueden re-
ducir dichos problemas al minimo posible.

En el inciso 2.3.1 se mostraron algunos
dispositivos para medir los valores me-
dios de la presion en la pared o en una
seccidn del conducto. En el caso de que
se desee medir Ia presidn en un punto
dentro de un liquido, se utiliza la sonda
de presidn (Fig. 4.15a), que consiste en un
tubo doblado en angule recto, con orifi-
cios de entrada en la rama horizontal cor-
ta, localizados a una distancia igual a tres
veces el didmetro del tubo a partir del
extremo ojival del mismo.

Un tubo doblade, como el de la figu-
ra 4.15b, se conoce como {ubo de Puot; si
el extremo abierto del tubo se coloca en
un punto dentro de un liquido en movi-
miento, en direccién normal a la corrien-
te, la diferencia de niveles Al entre las
ramas verticales de un manémetro de
mercurio (o bien directamente de un

1]
Py a) Soada de presion

A}

Tube de Pitot

Sonda de presion

c} Tubp de Prandtl

Figura 4.15, Medidores de presidn y velocidad.

tubo piezométrico} mide la carga total
rp, v
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v, I m
_91_+_1=_p5._+(.7_._1),5/,
Y 2g Y Yo

—+
¥ 2g

Debido a que en el punto extremo del
tubo (punto 2 de la Fig. 4.15b) el cual se
coloca dentro del flujo, corresponde a un
punto de estancamiento (velocidad v,=0},
la carga de presion en dicho punto se
puede determinar a partir de la ecuacién
de Bernoulli aplicada sobre una linea de
corriente horizontal, a saber:

, en el punto considerado.

v,®

2g

py=p+Y

Para que se satisfaga el equilibrio estatico
con el mandmetro de mercurio, se debe
cumplir:

Po=YmAR +vh

donde vm es el peso especifico del liquido
en el mandmetro.

De esta manera se conoce p,, midien-
do N y Ak, v se puede determinar v, si se
mide también la presion estatica p,,

Un aparato que permite hacer la medi-
cién directa de la velocidad, es el conocido
tubo de Prandt! (Fig. 4.15¢) que combina
el funcionamiento de la sonda de presién
y del tubo de Pitot, de manera que se pue-
de medir directamente la carga de velo-
cidad v,2/2g. Para satisfacer el equilibrio
estético, entre las columnas del liquido y
del mandmetro, se debe cumplir con lo si-
guiente :

P v,? Ps

Y 2g ¥
P Py (h+ AR

Pero, ademss, py = Py + YmAh ¥y por un
proceso de eliminacién tenemos gue:

¥ con p; = P, se tiene ademas

V1=\12g6h(-.:lgl)

Por ejemplo, se desea determinar la velo-
cidad del agua en un punto, mediante un
tubo de Prandtl, donde se ha registrade
una diferencia de niveles en-el mandme-
tro de mercurio (ym = 13595 kg/md}),
Al = 89cm.

De la Gltima ecuacién se obtiene

13.395
Vx=Jl9.6XO.089( 1 —1):

= 4,687 m/seg

4.7.2 Molinete y rotametro

Otro dispositivo para medir la veloci-
dad del agua en conductos de grandes di-
mensiones es ¢l molinete hidraulico, que
consta de una hélice pequefia conectada a
un cuerpo fuselado. Este, a su vez, queda
sujeto a una barra graduada para saber
la profundidad del punto en que se desea
hacer [a medicién (Fig. 4.16).

Al producirse la rotacién de la hélice el
dispositivo eléctrico contenido en el cuer-
po fuselado envia una serie de sefiales:
luminosas a una ldmpara o actisticas a un
andffono.

El molinete se calibra previamente en
un canal de aguas tranguilas de manera
gue se tenga una curva que relacione el
numerc de impulsos registrados, con la ve-
locidad del flujo. Este dispositive es de
gran utilidad para el aforo en conductos
forzados de gran didmetro o en corrientes
naturales. Del conocimiento de la distri-
bucién de velocidades en la seccidn, se
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Fiujo

\.,.. YT T T n\;

/- Barra de sostén gradvada

Cuerpo fuselado

1»

Héliee

Figura 4.16. Molinete hidriulico.

puede determinar la velocidad media, el
gasto, los coeficientes de correccidén e y B,
etcétera.

Un medidor de lectura directa de la ve-
locidad es el rotdmetro, mostrado en la
Fig. 4.17. Consiste de un flotador conte-

——Salida

[

f- ——=—Escala

T

Flotadar ‘W’
Enltada—-—l-'-'—- " J

Figura 4.17. Rotdmetro.

[ RN RS haas |

nido dentro de un tubo transparente, de
dismetro variable desde Ia entrada hasta
la salida. Por la ecuacién de continuidad,
el gasto que entra al tubo es

Q=A|V¢=AV

donde A, es €] drea del tubo a la entrada;
¥, la velocidad del flujo en la misma; A
el 4rea variable del tubo transparente; y
V la velocidad. La velocidad V del flujo
—dentro del tubo— cambiard con el area
del mismo al ascender o descender €l flo-
tador, estrangulando el drea en gue se
encuentre.

Conocida la geomeirfa del aparato se
puede calibrar en la fabrica, de tai manera
que sobre una escala graduada se lea di-
rectamente el valor de la velocidad V.. El
gasto que sale por el tubo puede regresar-
se nuevamente a la corriente mediante un
segundo tubo paralelo al primero. Para
asegurar que el flotador no se adhiera a
las paredes del tubo transparente se cons-
truye con una serie de muescas que lo
hacen girar en presencia del flujo, de
modo que su eje se desliza siempre sobre
el del tubo transparente.

Existen otros dispositivos de tipo eléc-
trico o eiectrénico para medir la velocidad
de un flujo. Dentro de ellos se encuentra
el anemdmetro de placa caliente, de gran
sensibilidad vy precisitn.
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4.8 Pérdida debida a uns ampliacién
brusea de seccign. Férmula de Borda-
Carnot

La ampliacién brusca de la seccién en
un tubo trae consigo una pérdida de ener-
gia por efecto de Ia separacién del Mquido
de las paredes y la formacién de grandes
turbulencias, que es de fndole diferente
a la de friccién. Para calcular la pérdida
se usan las tres ecuaciones fundamentales
de la hidraulica.

Para la aplicacién de las ecuaciones se
considera el volumen de control limitado :
aguas arriba por la seccién 1 dentro ya
de la zona de ampliacidn; aguas abajo por
la seccién 2 suficientemente alejada de la
ampliacién donde ya el liquido ha recupe-
rado una distribucién uniforme de las ve-
locidades; y lateralmente por la pared del
tubo (Fig. 4.18).

En la seccidn 1 actda la presién p, v la
velocidad media del liquido es V,. La pre-
sidn total en esta seccidén estd compuesta
por la suma de las presiones sobre la su-
perficie central de 4rea 4, m4s la corres-
pondiente a la zona de separacién. En la
seccién 2 dominan la presion p, y Ia velo-
cidad V..

Considerando una distribucién unifor-
me de velocidades y esfuerzos de friccién

cero, de la ecuacion del impulse y canti-
dad de movimiento resulta:

"
DA— P Ay =EQ(V2_'V1)

o bien
(4.43)
PP

1Q v,
A V.-V )= (V. —V
‘Y gAz( 2 1) g( 2 1)

Por otra parte, de la ecuacidn de ener-
gia entre las secciones 1 y 2, se tiene
que:

¥, Va2
LaSPLE NS - BRFLE SV
Y 2g Y 2g

Podemos escribir que la pérdida de ener-
gia vale

_ V!_ 2
M= PP VO VS g g
¥ 2g

Substituyendo la Ec. (443) en la (4.44)
se obtiene :

Vv V.2— V.2
> (Vz_V:l) + : va
g 2g

Al =

—_

3

\

-

f

—
= —
@‘\{b\‘- \.h\\ T i 4z

T L el

Figura 4.18. Ampliacién brusca de la seccidn,
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Al simplificar, la pérdida de energia resul-
ta finalmente :

(Vi— V)

Al =
1 7z

(4.45a)

Esta ecuacion se conoce como fdrmula de
Borda. Del principio de continuidad,

Ay

v la Ec. (4.45a) se transforma a

A
Ah,— = (—A——‘ ot

En aquellos casos en que no existan datos
mas exactos para calcular una pérdida de
energia local, se puede usar la ecuacién
de Borda para obtener un resultado apro-
ximade. Esto puede hacerse extensivo a
los flujos a superficie libre.

(4.45b)

Problema 4.5. Constdere un flujo lami-
nar bidimensional y permanente, entre
dos placas paralelas horizoniales (Fig.
4.19), el cual se produce por el movimien-
to de la placa superior —de velocidad U
en la direccién x— con la placa inferior
fija y el eje z vertical.

a) Determinar la distribucion del es-
fuerzo tangencial y de velecidades sobre
el eje vertical; las velocidades maxima y
media; el gasto por unidad de ancho;
y los coeficientes a y B, para el caso en que

U=0.

| & rJ FITLEITTIITS [,[H//_(l/ﬂ/l!/l u
T

z M {

! | o [/

X z
0 >, TP, 74
Figura 4.19. Flujo laminar entre placas
paralelas,

b) Un amortiguador consiste de un ci-
lindro de 7 em de didmetro, dentro del
cual se desliza un émbolo de 8 cm de lar-
g0, con un espacio entre ambos de | mm.
El cilindro esta leno de aceite cuya vis-
cosidad es de | poise. Caleular la veloci-
dad del pistén y el gasto del aceite cuan-

do actia sobre el pistén una fuerza de
18 kg,

Solucién a) Para el flujo permanente
ov/9t = 0. Por continuidad 2v/dx = 0
para cualquier valor de x, siendo v = {(z).
Si las placas son horizontales, 3z/2x = 0.
Con estas consideraciones la Ec. (4.9a),
aplicable en este caso, se simplifica en la
forma

op or
2x + 0z

=0

Por otra parte, de la Ec. (1.1):

T= ov
= oz
por lo que
or o
- =0
ox T oz (a)

Ademas, puesto gue las lineas de co-
rriente son rectas y, por lo mismo, su ra-
dio de curvatura es infinito, va que
2z/9z = 1, de la Ec. (4.9b) resulta que

= (L=

cuya integracion da:

p=—ve+f{x)
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Esto significa que la distribucién de pre-
siones coincide con la presién hidrostatica
en [a direccion normal al flujo, Por tanto,
9p/ox es independiente de z y puede escri-
birse como dp/dx.

De este modo, al integrar dos veces la
Ec. (a) resulta

dp z*
—E7=PV+C12+C2

Con las condiciones de frontera: para
2=0,v=0yparaz=a,v="U,secbtiene

_Uz_az dp k)
e () ®

Por definicion, la velocidad media es:

nEU
V=_I_j' z_az dp (I—H)Idz-*
o

a a 2p dr
v a® dp
2 120 dx ()
y el gasto por unidad de ancho
Ua a® dp
=Vag=— — = d
=Va=—5 g @

Si dp/dx = 0, el flujo se conoce como
flujo de Couette, donde, de acuerdo con
la Ec. (b), la ley de distribucién de velo-
cidades es lineal: v = Uz/a, v la veloci-
dad media y el gasto unitarioson V = U/2
y g = Ua/2, respectivamente.

Cuando dp/dx 0, pero U = 0, se tiene
un flujo laminar entre placas fijas cono-
cido como flujo bidimensional de Poiseui-
lle, donde la distribucién de velocidades
es parabélica de acuerdo con la Ec. (b):

e

i

La velocidad maxima se presenta para
z = a/2 yvale

_at dp)
vmh_ 8].1. ( dx

Por lo cual, la Ec. (e} también se puede
expresar asi:

vaan (2-2)

az

De las Ecs. (¢) v (d) Ia velocidad media
y el gasto por unidad de ancho son

a? dp) 2
V=1 (_ dx ) =37

_a _ dp)
thZp dx

Para el segundo tipo de flujo, la ley de dis-
tribucion de velocidades se escribe tam-
bién en la forma:

v z b4 )
veoli-=
De la Ec. (4.16) el coeficiente o es
216 2\
= a L (?__ a? ) dz =
d 3 N £
BT (2) -
a [ a a
[ []
#3(2) = (5) ke
a a

Integrando y tomando limites resulta que

216
= a0 = 1.543

En la misma forma, de la Ec. (4.17) se
puede calcular f:



142 ecuaciones fundamentales de le hidraulica

ST JEN & R

a Jo \a a?

Solucién b) Debido al movimiento, el acei-
te es forzado a fluir entre las paredes del
ctlindro y del pistén. El espacio entre am-
bas paredes es muy pequefio si se compara
con el didmetro del pistén, razén por la
cual e] flujo puede ser tratado como si
las superficies fueran paralelas.

La presion sobre la superficie del pis-
tén vale

4P 4 x 18000 \
P T 3ale xag - lese/em

v el gradiente de presiones sobre la longi-
tud del pistén de 8 cm es

— = —— = —582g/cm?

Suponiendo —inicialmente— desprecia-
ble la velocidad U del pistén, con p = |
poise = 0.00102 gseg/cm?, de la Ec. (d)
resulta:

a® dp
—Bag=(nd (-___)=
Q=Bg=(nd) 121 dx
0.001 X 58.5
= 3.1416 x 7| X252
6x (12><0.00102)

Q = 105 cm®/seg

La velocidad aproximada del pistén es
entonces

"105
= U:—Q

=— =27
a 0985 % 49 3 cm/seg

con este valor de U, de la Ec. (d) el incre-
mento de gasto es:

o=ni( %) -

. 0.1
—3.1416 X 7 (M) -
2
Q = 3cm¥/seg

y el gasto total de aceite:
Q=105 + 3 = 108 cm?/seg

Por altimo, e} valor final de la velocidad
del pistén serd:

108

== —
Ve 0,785 % 49

= 2.81 cm/seg

" Problema 4.6. Determinar la velocidad

media y los coeficientes e y B en un con-
ducto cilindrico donde se produce: a) un
escurrimiento laminar cuya distribucién
de velocidades sigue la ley

s=vuli=(5) ]

b} Un escurrimiento turbulento cuya dis-
tribucidn de velocidades sigue la ley

r 7 ¥ 177
V= Vi (l - 7{) = vmlr(}-{_)

En ambos casos v, es la velocidad en
el eje del tubo; R el radio del mismo; ¥
y = R — r la distancia a la pared de los
puntos de radio r y velocidad v (Fig. 4.20).

Solucién a) La velocidad media es

v
1 R [ (r)zl mix
Ve—— - — -
TR )y Vel 1 R nrdr 3

La ley de disiribucidn de velocidades se
escribe en la forma:

s3]

El coeficiente a:
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L LA AL

Turbulento
=T
1 B Laminar
__E]genglel::tu‘\ = u-""]—___: -
i =~
R
7 Y

Figura 4.20. Esquema ilustrativo del problema 4.7.

oo el (5) T
- () T (25)-

De la Ec. (4.36) el valor aproximado de
B es

—1 =133

Solucién b) La velocidad media V, resul-
ta de su definicién, a saber:

R
RV = ZnI vrdr
L]

donde r=R—y, dr = —dy. Haciendo
caso omiso del signo menos, se tiene que:

R ¥ i
ARV =2nv_ L (R—y)(E) dy =

R LE V. ] ¥
vamhju (R y —-RTn)dy

resolviendo la integral resulta asi:

V=—42-vm

60

ix

La ecuacién para la distribucién de veloci-
dades puede expresarse como

v 60 (y)‘ﬂ

V- 4 \R
El coeficiente de Coriolis o resulta de la
Ec. (4.16):

1 ]‘”(60 )’(y)’”
e () (2 dr —
=Tl \ a9 R) rer

_ 60 \¢ 1 j" _ y)”""" .
) Laa(3)
a= 106

Esto es, un valor préximo a 1.
De la Ec, (4.36) el valor aproximado de
fes

106 —1

Problema 4.7. En uina seccién de una tu-
berfa cilindrica (0.46 m de didmetro) se
midieron las velocidades que se anotan en
la segunda colummna de la tabla que se
muestra abajo —contra las relaciones r/R
en la primera columna— donde r es el ra-
dio del punto en consideraciéon y R el
radio de la tuberfa, Determinar la veloci-
dad media v los coeficientes a y p.
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n vy

_72—) m/seg v? v
0.05 1.615 2.608 4212
0.15 1.610 2.592 4.173
0.25 1.605 2.576 4134
0.35 1.590 2.528 4,020
0.45 1.585 2.512 3982
0.55 1.560 2434 3.796
0.65 1.545 2.387 3.688
0.75 1.505 2.265 3409
0.85 1.420 2016 2.863
0.95 1.280 1.638 2097
Total 15315 23.556 36.374

Solucién. Observe en la tabla que iguales
incrementos de la relacién {r/R)? signi-
fican iguales incrementos de areas AA:;
asf, es posible la aplicacién de las Ecs.
(4.40), (4.41) y (4.42).

Con »n = 10 la velocidad media es

_ 15315
10

v = 1.53m/seg

Los coeficientes a y §, como sigue:

36374

TRV R
23556

P~ 15 w 1532 1.006

De acuerdo con la Ec. (4.36), f§ serfa:

5:1+_19.1§__1_=1.005

que es practicamente €] mismo valor antes
obtenido.
Si el drea del tubo es:
A = 0.7854 x 046® = 0.1662 m?

El gasto en la tuberia sera:

Q@ =VA=153 x 0.1662 = 0.254 m?/seg

Problema 4.8. Una bomba sc utiliza para
abastecer un chiflén que descarga directa-
mente a las condiciones atmos{éricas el
agua tomada desde un depdsito (como se
muestra en la Fig. 4.21); la bomba tiene
una eficiencia m = 85% y una potencia
de SHP cuando descarga un gasto de
57 lt/seg. Bajo estas condiciones la pre-
sion manométrica lefda en el punto 1 es
p1 = 0.05 kg/cm?®. Determinar la linea de
energia y la linea de cargas piezométricas,
asi como también indicar los valores nu-
méricos de las elevaciones de las dos -
neas, ¢n lugares apropiados, tomando el
valor de @ = 1 {Ref, 17).

Solucién. La velocidad media en la tu-
beria y en el chiflén; ¥ las correspondien-
tes cargas de velocidad son:

Q 0.057
Vie s o2l _ 1814 :
TA T o785 x 004 m/seg
Ve (1814)
=0 016
3z g 0l68m
0057
e = 3226 ;
© 5785 % 00225 orom/ses
B 3.226)°
Yé _BRF aim

2g 196

Si la lectura de la presion manoméirica
en el punto 1 es p; = 0.05 kg/cm?, Ia carga
de presidén en ese punto {inmediatamente
antes de la bomba) es:

p 005 x 104

B DB XT
v 1’900 Sm

De acuerdo con la Ec. (4.26b) (1 HP =76
kg m/seg), la bomba incrementa la ener-
gia del liquido en la cantidad siguiente:
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Elev, 1000 m

D=020m
Figura 4.2). Instalacién del problema 4.8.

1P x76 _DBSX5X%76

H, = = = 566
' Ya T 1000 x 0.057 7m

La elevacion de la Ifnea de energia (E:)
y de cargas piezométricas ( E;) en diferen-
tes puntos del conducto es:

Punto 0, E: = 10m;
E, 10 — 0.168 = 9.832m.

Punto 1, E; = 85+40.5+0.168=9.168m;
E, = 9.168 — 0.168 = 9 m.

Punto 2, E; = 9.168+5.667=14835m;
E, = 14835 — 0.168 = 14.667 m

Ve
Punto 3, E; = 13.36 + _Zg_ = 13.851 m;

E, = 13.891 —0.168 = 13.723 m.

Las pérdidas de energia en cada tra-
mo son:

B —

Linea de energia

Linea de cargas piezomélricas

Vs [El:v. 1336m

1
deOal,%h,: 10— 5168 = 0.832 m;

a
de2a3, %‘ h, = 14835 — 13.891 = 0.944 m,

Las lineas de energia y de cargas piezo-
métricas se indican en la Fig. 4.21.

Problema 4.9. Dos tanques de agua (fi-
gura 4,22) estan conectados por una tu-
berfa de 1220 m de longitud y 0.25m de
didmetro. El nivel en el recipiente superior
estd a 37 m por encima del nivel del tan-
gue inferior. El gasto que transporta la
tuberia es de 0.128 m¥/seg. Determinar:
a) la pérdida de carga total {energia dis-
ponible para ser distpada); b) la presion
que existe en la seccidn, a la mitad de la
tuberfa, si dicha seccién se encuentra a
la misma elevacién gue el nivel del tan-
que infetior, siendo que la mitad de la
energfa disponible se plerde desde el tan-
que superior hasta dicha seccién.
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P, =0 1atmesiésica)

L=120m

D=02m

Figura 4.22. Esquema de la instalacidn del problema 4.9.

Solucion a) Considerandoque oy = o, = 1,
la Ec. (4.20) de la energia se puede apli-
car entre los tanques 1 ¥ 2, con el planc
de referericia coincidiendo con la super-
ficie libre del tanque 2:

2
37+0~{~O=0+U+0+§h,—
2
?hr=37m

Esto es, el desnivel total de 37 m se con-
sume ¢n pérdidas de energia.

Solucion b) Si el ére.a del tubo es:
n
A= vy (0.25)2 = 0.0491 m?

la velocidad media en el mismo vale

0.128

= 5oL = 2.607 m/seg

En la misma forma, la Ec. (4.20) apli-
cada ahora entre el tanque 1 y la seccién 3
{con Al = 18.50 m entre ambos), permite
calcular la presién py, como sigue:

(2.607)°

- 18.50 -
19.6 1 0

37-;—0+0=o+%+

Efectuando operaciones y despejando p,,

resulta que
Py = 18153 kg/m?® = 1.815 kg/cm?

Dicha presidn, obviamente, cambia si cam-
bia z,.

Problema 4.10. a) Un chorro de agua es
descargado desde un chiflén con un dia-
metro efectivo &’ = 0075 m y una veloci-
dad V = 23m/seg. Calcular la potencia
del chorro.

b) Si el chiflén es alimentado por una
tuberia desde un almacenamiento cuyo
nivel se encuentra 30 m arriba del chiflén,
calcular la pérdida de energia en la con-
duccién y la eficiencia de la misma (fi-

gura 4,23).

Solucion a) El gasto descargado por el
chiflén vale:

Q= ;dzv = 0.785 (0.075)2 x 23 =

=0.102 m?/seg

v la energia total en la base del chiflon es
igual a la carga de velocidad en la bo-
quilla:

--—
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Figura 4.23. Tuberfa y chiflén.

(237 _

96 27m

V‘E
H=-—=
2g

La potencia del chorro en el chiflén, de
acuerdo con la Ec. (4.23), vale

Pr= 1000 % 0.102 x 27 = 2754 kg m/seg
y su equivalente en caballos de vapor es:

2754
P = 75 = 720V

Solucion b) La potencia teérica que debe
proporcionar el sistema, para H = 30m,
v el mismo gasto, es

Py = 1000 x 0,102 x 30 = 3060 kg m/seg

y la eficiencia del sistema es entonces:

P, 2754
n= % 3060

T]=90°/D

La pérdida de energfa es Ak = 30 —
— 27 = 3m.

Problems 4.11. El ancho de un canal rec-
tangular abierto se reduce de 1.80m a
1.50m y la plantilla se eleva a 0.30im de
la primera a la segunda seccién (Fig. 4.24).
El tirante en la primera seccién es de
1.20m y la caida en el nive! de la super-
ficie libre hasta la segunda seccién es de
0.08 m. Determinar el gasto @, de agua
en el canal, despreciando las pérdidas de
energia.

‘Ar=030m

& Nivel da referencia -0 L.

®

Figura 4.24. Flujo en la contraccién de un canal.
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Solucién. El #rea hidraulica en las sec-
ciones 1y 2 es:

Ay =120 x 1.8 = 2.16 m?:
A? = 4,666 m*

A,
A2

1.50 x 0.82 = 1.23 m?:
1.513 m*

De la ecuacién de Bernoulli resulta que

V2 V2
NS =0ty
2g 2g

pero
V=2 oy, o 2
4, A,
entonces

)

Q@
Nt o—g =482ty 4+

2g A, 2g A2
Despejando Q
2g A7 A2
Q= A—lz:A—zz(Jﬁ"--’-\Z—yz)

De acuerdo con los datos

19.6 1,513 x 4.666

=V e (1:20-0.30-082)

Q = 1874 m®/seg

Problema 4.12. El agua fluye en un ca-
nal rectangular de 3 m de ancho como se
muestra en la Fig. 4.25. Sin considerar las
pérdidas de energfa, calcular el tirante en
la seccidn 2.

Solucidn. El 4rea hidrdulica, la carga de
velocidad y el gasto en la seccién 1 son:

A =3x120=36m?

V2 49 123
2g 196 ™M

Q=49 x 36 = 17.64 m*/seg

De Ja ecuacién de Bernoulli resulta que

Ve V7
Z ) ] -

1+ ¥+ 22 Y2 + 72
V.2

244120 + 123 = y, + —

2g

o bien’
2
¥ q =483Im

M TIE Y

Figura 4.25. Flujo en la caida de un canal.

Con los datos y, ordenados los términos,
se obtiene la ecuacién

v —483y2 4 1764 = 0

! la cual, por la regla de signos de Descar-
tes, posee dos raices reales; es decir, son
los tirantes representados por:

¥, = 065m
v, =475m

que satisfacen la ecuacién. Sin embargo,
el valor correcto debe ser y, = 065m,
pues éste es menor gue y,, lo cual ocurre
al acelerarse el liquido cuande pasa de la
seccién 1 a la 2. La explicacién de la exis-
tencia de dos tirantes se aclarara debida-
mente en el capitulo 3 correspondiente a
la energia especifica, en el Vol. 2.

Problema 4.13. Para el chorro de liquido
: gue se muestra en la Fig. 4.26 se desea
‘ determinar la ecuacién de su trayectoria
cayendo libremente. Si se desprecian los
efectos viscosos con la atmésfera, el estu-
dio de la forma del chorro se puede hacer
con base a la forma de la linea de corrien-
te central.

Solucién. Debido a que todo el chorro se
encuentra en contacto con la atmdasfera,
se tiene que p; = p, ¥ la ecuacién de Ber-
noulli (con kA = ) aplicada entre el pun-
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to 1 en la descarga del chiflén y otro
arbitrario 2, sobre la misma linea de
corriente, es

Ve v
22 =23+ —'2? (a}

2y +

¥ de esta ccuacién
V22 = V19—2g (Zg—ll )= Vi-2g y (b}

Ademis, si x representa la distancia hori-
zontal entre 1 y 2; v la distancia vertical
con los subindices x ¥ y; las componentes
de la velocidad media; v 0 el dngulo de
inclinacién en Ia salida del chorro respec-
to de la horizontal ; entonces para encon-
trar a y en términos de x y 8 se deben
usar las leyes de la cinemética. Las rela-
ciones entre las componentes de veloci-
dad en los puntos ! v 2 estdn dadas por

V2r = Vl:
Vo, =V, — gt
Las coordenadas del punto 2 son
x=V1
y=V,t—tgr

Eliminando a ¢ de las ecuacicnes anterio-
res, s¢ obtiene para y la ecuacién del
perfil del chorro que es de forma para-
bolica, a saber:

P

b
. l'

Nivel de referencia

Figura 4.26. Trayectoria de un chorro libre.
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Pero V, /V, = tan B; ¥ V,: = V2 cos? 8.
De este modo, la substitucién de la ecua-
cién anterior en la Ec, (b) conduce a:

= gx -
Vz—{V,2—2g (xtanB_ZVfcos*a)
(d)

Cuando 8 = 0, las dos ecuaciones anterio-
res se simplifican a la forma siguiente:

g X
2 VS

Vy = 2 __Ef,_)’

2 «Vl -i-( 2

En tales ecuaciones se puede substituir
V, por Q/A,. Con ello, estos resultados
se utilizan para aforar el gasto descar-
gado por un tubo o un orificio —si se
miden directamente las coordenadas del
eje del chorro— con la aclaracién de que
los gastos sélo son aproximados, pues en
estos desarrollos no se considera la in-
fluencia de la friccién con el aire gue pue-
de llegar a ser muy importante,

Por ejemplo, si el chorro de agua (fi-
gura 4.26) es descargado por un chiflén
con un 4ngulo de inclinacién 8 = 60°, a
una velocidad V, = 6 m/seg, calcular la
ecuacién del chorro y la distancia hori-
zontal requerida para que toque el piso
a 0.90m abajo del chiflén, as{ como la
velocidad del chorro en el punto mismo
en que alcanza el piso.

Las componentes vertical y horizontal
de la velocidad del chorro, en la boquilla
del chiflén, son respectivamente:

(e}

Vie=V,cos8=6x05=3m/seg
Vi, = V;sen 8 = 6 % 0.866 = 5.196 m/seg

¥, con estos resultados, la ecuacién del
perfil del chorroe es

519 9.8«

3 2 9
y = 1.732 x — 0544 x2

Para y = — 0.90 m resulta que
22 —3184x— 1654 =0

La distancia x a la que el chorro toca el
piso es

x = 1L5% + /(1.59)* + 1.654 = 3.63m

La velocidad del chorro para x = 3.63m:
¥ = — 090 m se puede obtener de la
Ec. (b) o de la Ec. (d) {es mds sencillo
utilizar la primera).

V = V(6F =196 (— U90) = 7.32 m/seg

v ¥
Problema 4.34. 1a Fig. 4.27 muestra la
descarga de un recipiente cuyo nivel per-
manece constante. El tubo vertical con el
cual se electia la descarga posee un es-
trangulamiento a la altura z,. Determinar
las condiciones necesarias para que exis-
ta flujo del recipiente R a la tuberfa.

Solucién. De acuerdo con la ecuacion de
Bernoulli, para el tubo principal la ecua-
cidn siguiente vale:

Pa Vot [
Z .+._.._+__= Z +_. [
’ Y 2g ! ¥

- (a)
|5 Pa
o=t

donde p. representa la presién atmosférica
del lugar. Esta ecuacién se puede también
escribir en la forma siguiente:

v wA e el e

-
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PR~

il

V.4

Figura 4.27, Instalacién del problema 4.14.

Pa— DPa Vaz _ Vc;2
= e s b
- =2 ()

Por otra parte, de la ecuacién de conti-
nuidad resulta que

VA
oy, A

Vo= ——;
A, A,

con lo cual, la Ec. (b) se transforma a

a — Do v A2 A?
LIS G L 4 W
¥ 2g \Ad& 4
{c)
Ademds, de la Ec. (a) se obtiene
V2 vz
H=tt 5 =%

y, por tanto, en la Ec. {c) tenemos:

e v “(z“”(z;’)

AT At
Puesto que 4,> 4., entonces (——-—-—) H
AF AS
> 0; por tanto, para que il 4 >0,
Y

es necesario que

H(TA;——:—;)Mzo—z.)

El hecho de que ___pn;-p. > 0 significa
que L —‘;:—; es decir, que en el es-
Y

trangulamiento se produce una presién
por debajo de la atmosférica. Si en esta
seccidén se conecta un tubo que comuni-
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que a otro recipiente llena de agua, hasta
el nivel gz, se formard un gradiente por

efecto de la presion L<%. El H-

quido alcanzara la seccidn estrangulada si

la diferencia de cargas de presién -E":-—m—-

es mayor que Az = Z, — z,, © sea se debe
cumplir:
Pa— e
Y

> Az

8i se substituye esta condicién en la ecua-
cién (d), despreciando A%*/A;?, resulta

Al
i (5

o bien, debe cumplirse que

)—(zn—zo)>Az

A Az + (29— ze)
A EEeTT

La ecuacién anterior indica la relacién
que debe haber entre las dreas, para que

se produzca succién en el estrangulamien-
to. Ademds, la carga de succidon maxima
Az queda limitada por el hecho de que
las presiones menores que la presién de
vaporizacién (seccién 1.7) originan bur-
bujas de vapor de agua que pueden ‘con-
ducir a la separacion de la vena liguida
de las paredes del tubo. Se puede suponer
en la préctica que esto ocurre con valo-
res de cargas de succién entre 7 y 8 m,

Con base en este principio funcionan
varios aparatos de uso commin, como los
atomizadores de liquidos y, dentro del
campo de la ingenierfa, la llamada bomba
eyectora, cuya instalacién se presenta en
la Fig. 428, La bomba se hace funcionar
antes de abrir la valvula de descarga y,
una vez que en el mandmetro de vacio
se lee Ja presidn negativa y se alcanza la
carga de succién necesaria, se procede a
efectuar dicha manicbra.

Problema 4.15. Las pilas de un puente
estin separadas una distancia, centro a
centro, de 6.10 m. Aguas arriba, cerca del
puente, el tirante es de 3.05m v la veloci-
dad media de 3.05m/seg; y en una sec-

Anfes de abar la vélta se arranca
. Vahula i3 horha y se lee en el manémetio

de vaclo |z presién negaliva
Manémetro  pecesara

Onficio de
llenado
N

2

A 1a bomba

Corte a través del
dispositivo eyectar 4

Pt
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T T i T TR I T

Figurn 4.29. Esquema aclaratorio del flujo
del problema 4.15.

cién de aguas abajo, el tirante medido es
de 2.90 m. Despreciando la pendiente del
cauce del rfo y las pérdidas de friceidn,
encontrar el empuje dindmico F, sobre
cada pila (Fig. 4.29).

Solucion. Se elige un volumen de con-
trol —con ancho de 6.10 m normal a la
corriente-— y limitado por las secciones 1
y 2 de la Fig. 4.29. El gasto que entra por
la seccién 1 y sale porla 2 es:

Q=61 x 305 x 305 = 56.745 m®/seg

por lo que la velocidad en 2 serva:

56.745
Vz = 'G—J—X—z'-a = 3208 m/seg

Suponiendo que en las secciones 1 y 2
la distribucién de presiones es hidrosta-
tica, de la ecuacién de la cantidad de mo-
vimiento (4.33) (Fr = 0) aplicada en la
direccién de la corrients resufta que

Y By _ Y B y,?
2 2

— Fp =
=LQ(V2"V1)
g

Substituyendo datos y despejando Fy, re-
sulta entonces:

loﬂ'%‘-ﬂ (3.05% — 2.90°) — F, =
- % —56.745(3.208 — 3 05)

Fp = 1807kg

En la ecuacién anterior se ha consi-
derado la accién de la pila sobre el agua.
El empuje del agua sobre la pila es de la
misma magnitud pere en la direccion in-
dicada en la Fig. 4.29.

Problema 4.16. Como se muestra en [a
Fig. 4,30, los tirantes a una distancia pe-
queiia, aguas arriba y aguas abajo, de una
compuerta deslizante que descarga agua
a un canal horizontal, son ¥, = 240m y

2
RS
b4

Figora 4.30. Compuerta del problema 4.16.
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v, = 0.60 m. El canal es de seccidn rectan-
gular de 3.001n de ancho.

a)} Despreciando las pérdidas, calcular
el gasto que descarga la compuerta.

b) Determinar el empuje total P, sobre
la compuerta.

Solucitn a) De la ecuacién de Bernoulli
se tiene que:

V2 V2
240 + - = 060 + =
2g 2g
2
Vit Y g0
2g 28

De la ecuacion de continuidad, por otra
parte:

324V, =3x 06V,
¥ entonces

V22 _ 16 ‘/12
2z 2g

Por tanto, con los resultados de ambas
ecttaciones, resulta que

V,® V2
2 2g

V2

=15 = 1.80
2

luego entonces

.80}
V, = JZg(—IBS—) = 1.534 m/seg

Q= AV, =3x24x1534 = 11.04 m*/seg

Soluciéon b} De Ia Ec. (2.15) las fuerzas
totales por unidad de ancho sobre las sec-
ciones 1 y 2, debidas a la presion {supues-
ta hidrostdtica) son:

P =

Aplicando la ecuacidén de la cantidad de
movimiento para el volumen de control
de ancho unitario limitado por la plantilla
del canal, la superficie ¥ las secciones 1
y 2, ademds con B; = B, = 1, se obtiene:
2 2
i v Y
2 2

¥

— P, = ——Lq (Va—Vy)

donde g.es el gasto por unidad de ancho;

estoes, V = "‘;T y, por tanto, da

PFY(yE—yf)_ch (1__L)
B \¥a N
04

2
11
Substituyendo los datos, con g = 3=

= 3.68 m®/seg/m entonces:

5.76 — 0.36
Py = 1000 (—) -
2
2
Lo L L )= eke
938 060 240

v el empuje total es
973 % 3 = 2919kg

En el capilulo correspondiente a orilicios
vy comptertas (capitulo 6) se comprueba
que para una compuerta deslizante, en
funcién de la abertura ¢ tirante es

y,=Cea
ya 060
== = 098 m
4= e, T oslt

Suponiendo que la distribucién de pre-
siones sobre la compueria es hidtostdtica,
el empuje total vale

_ 1000 (2.40 —0.98)*
2

X 3 =3025kg
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es decir, mayor que el calculado como
{uerza hidrodinamica.

Problema 4.17. Para un chorro de agua
incidiendo sobre una placa inclinada un
dngulo 9 respecto de la direccién del
chorro (Fig. 431a), se desea conocer la
fuerza dindmica ejercida por el chorro
contra la placa.

Solucién. Para un chorro libre, la presién
estdtica es [a misma en todos los puntos
de contacto con la placa; de este modo,
las velocidades son:

Vo=Vi=V, (a)

Por otra parte, se desprecia la friccién
entre el liquido y la placa, ya que no exis-
ten fuerzas paralelas a la misma. Con un
volumen de control como el mostrado en
la Fig. 4314, la fuerza gue la placa impo-
ne al flujo, en la direccidn normal a la
misma, se puede determinar de la ecua-
cién de la cantidad de movimiento (4.33),
para B = 1, que es:

F=p0,V,sent --%Qﬂ/}senﬂ (b)

Luego, la fuerza del chorro sobre la placa

es igual y de sentido contrario. La fuerza
dindmica en la direccién del chorro con
Qo = A, V,, sera asf:

F; = Fsen® =lQUVusen26 =
g

2y A4 Ve sente (c)
= S€E [
. ° Zg

Se puede calcular la reparticién de los
gastos @, y G, por la aplicacién de 1a ecua-
cién de la cantidad de movimiento en
la direccién tangencial a la placa sobre la
cual no existe fuerza de friccién. Esto es:

(P Vi —pQy V) —
—pVyQycos8 =0 (d)
La ecuacidn de continuidad indica que
o =0 + Q2 {e)

Tomando en consideracién las Ecs. (a)} y
{e) en la (d), resulta que:

Q:‘—'%(l-}-cosﬂ) (6
&= (—cst) (o)

a) Incidencia de un chorro contra una placa.

b} Incidencia de un chorro normal a la placa

Fignra 4.31.
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Figurn 4.32a. Incidencia de un chorro contra
una placa circular.

Si el chorro incide en direccidn normal a
la placa, 0 = 90" (Fig. 4.31b); de las ecua-
ciones anteriores se obtiene:

Y Ve
P = =—0Q, V=274 h
F Fs gQu 0 Y uzg ()
Q==

Si la placa es redonda y pequeia, y el
choiro incide normalmente sobre su cen-
tro de gravedad, todas las partfculas de
agua saldran con el mismo dngulo (fi-
gura 4.32a). La fuerza total que la placa
le impone al chorro vale

F:lQU(VU—Vﬂcos 0) =
g

Ve (1 —cos ) (i)

Cuando la desviacién se haga a un angu-
lo 0 > 9%, )a fuerza dindmica aumenta;
es el caso del cangilén de una rueda Pelton
(Fig. 4.32b) donde la fuerza F, de la ecua-
cion (i) vale:

F=-QV,(l—cost}=
g

Figurs 4.32b. Incidencia de un chorro contra
un cangilén.

Vo
2g

=2v4, {1—cos8} (j)

El valor maximo de F se obtiene para
§ = 180°, de lo que resulta:

7 2
Vy

(W)

F=210,v,=4v4,
4

Esto es, lo doble de la fuerza para el
chorro normal a la placa (Ec. h).

Los valores de F, obtenidos con cstas
ecuaciones, apenas difieren de los medi-
dos experimentalmente. Las diferencias,
segin Reich, son del orden de 4 a 6%
(Ref. 9).

Por ejemplo, se desea calcular la fuerza
ejercida por un chorro de agua con velo-
cidad de 30 m/seg y un gasto de 1.3 m?/
seg, sobre una placa, con un dngulo de in-
cidencia 8 = 60°. Determine la fuerza:

a) cuando la placa no se mueve;

b) cuando la placa se mueve en la direc-
cién del chorro con una velocidad de
15 m/seg.

a) De la Ec. (b)

F=%). % 1.3 x 30 % sen 60" = 3446 kg
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Figura 4.33. Fuerzas en un cambio de direccién v de seccidn,

De las Ecs. (f) y (g) el gasto se reparte en
Ia forma siguiente: ‘

1.3

Q= T(l + cos 60°) = 0.975 m%/seg
13

Q, = = (1 — cos 60°) = 0.325 m®/seg

b} Al desplazarse la placa con velecidad
de 15 m/scg, la velocidad efectiva de im-
pacto es

V=30—15=15m/seg
La fuerza normal es entonces:

15
F =25 3446 = 1723 kg

Problema 4.18. E! cambio en la cantidad
de movimiento, de un liquido que se mue-
ve dentro de un tubo, induce fuerzas sobre
el mismo. En el caso del tramo de tuberia
mostrado en la Fig. 4.33, el liquido llega
con velocidad V) a través del drea A,y
sale con velocidad V, a través del drea 4,,
después de cambiar de direccion segin el
angulo 0. Se desea determinar la fuerza F
impuesta por el tubo al liquido, para mo-
dificar las caracteristicas del movimiento;
asi como F, y F,, sus componentes en las
direcciones x y y indicadas.

Solucion. Se pueden aplicar las ecuacio-
nes {(4.33a y b) para determinar la magni-
tud de la fuerza F. Considerando despre-
ciable el peso propio del volumen de
control, las fuerzas de superficie que obran
sobre ¢! son los empujes totales en las
secciones (1) v (2), ademis de la fuerza F
repartida sobre la superficie lateral. Asi,
para la direccidn x, se tiene que:

—Fo+ A —p, Ascos B =
=pQ(V,ycos0 — V) (a)
y para la direccion y, sera:
—Fy 4+ paAgsen = pQ (—V,sen 0 + (El)a)

Entonces, la resultante F es:
F=VEF+ = 9@ (V2 +
+VE =2V, Vycos B) +
+ A0+ A —
—2ppe Ay Azcos B 4
+2pQ2 [P V2 A, +
T Vidi— (Vi Ay +
+ p Vy 4)) cos B]f‘f" (c})

Pero, de la ecuacién de continuidad, re-
sulta:
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1 000 0.226

~F=pQ(V,—V,) -—plAl:—gT—X V2=W=12'79m/seg
x 0.159 (20.25 — 2.25} — 2.07 X 10* X V, = 0.341 — 482 m/seg
0.0707
x 0.0708
Aplicando la ecuacién de Bernoulli, en-

F=11735kg tre las secciones I y 2, resulta que

2

Problemn 4.20. Calcular la fuerza dind- no Wt Ve

mica del agua al fluir en la bifurcacion Y 2g v 2g

(Fig. 4.33), la cual estd contenida en un
plano horizontal. Despreciar las pérdidas
de carga.

ViV
pﬂﬁpl'JrY( 2g

)=1.7>< 104 +

J(3412 — (12797
+ 10[ 9.6 ]

p. = 0,925 x 10* kg/m?

Solucion. Las areas en las tres seccio-
nes son:

n
A= 7 (0.46)* = 0.1662 m* Con la ecuacién de Bernoulli, entre las

secciones 1 y 3, se obtiene p,

T . _ 2.
A, = 5 (0.15)” = 001767 m p VE VS

Y 2g Y 2g

Ay = % (030) = 0.0707 m?

V-V }y=17x 10"+
ps=m+ Y(T
las velocidades respectivas, las stguientes: N (341)— (482)"
* 10’[ 19.6
0567 3a1m/se '
Vi=Gqees o TR ps = 1.641 x 10 kg/m?

Q.= 0uzh mfseg

¥ I .
01—’-‘ o,=9 567 m*faeg

Figura 4.35. Bifurcacién referente al problema 4.20.
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Proyectando las fuerzas segin el eje x
v considerando el cambio de cantidad de
movimiento, se obtiene:

Fg = -—;—(— Q,V,cos60° + Qy Vyco845°) —
—(p; A; cos 60° — py A, cos45%)
Substituyendo valores, resulta:

108
Fo = W[_ 0.226 x 12,79(0.5) +

+ 0.341 x 4.82 (0.707)] —
— [0.925 x 10* (0.01767) 0.5 —
— 1.641 x 10¢ (0.0707)0.707]
Por tanto:
F.=7086kg
Andlogamente, proyectando las fuerzas
segin el eje y, ademas de considerar el

cambio en cantidad de movimiento, se
tiene:

sz%[—QzV,sen60°—

— @y Vysend5e —(— @, V,)]—
— {(—p, A, + p, Az sen 60° +
+ pg Ay sen 45°)

Substituyendo valores, se obtiene lo si-
guiente:

Fy = ~5— [~ 0.226 x 12.79 (0.866) —

— 0.341 x 4.82(0.707) + 0.567 x
x 3.41] —[— 1.7 x 10" (0.1662) +
+ 0.925 x 10*(0.01767) 0.866 +

+ 1.641 x 10* (0.0707) 0.707]

De donde

F, = 1687kg

La fuerza dinamica total es:

F=VEI+Fg

F=1830kg
Problema 4.21. En la instalacién de gran
velocidad, mostrada en la Fig. 4.36, calcu-
lar el momento flexionante en los puntos
Ay B, asf como la presion que debe existir
en B si se desprecian las pérdidas de car-

) ga. Determinar, también, la potencia de la

bomba si su eficiencia es del 80 %.

Solucién. El 4drea de la boguilla del chi-
flén y de la tuberia son, respectivamente :

A, =025 x 007 = 0.0275 m?

A= % (0.30) = 0.07068 m?

El gasto es
Q =40 x 0.0175 = 0.700 m*/seg
y la velocidad media en la tuberfa:

0.700

Vim —
0.07068

= 9.90m/seg

También, las cargas de velocidad son

| L3 (4032
Ve (990)

Z2g 196



164 ecnaciones fundamentales de la hidraulica

a ) — - — - ——

Figure 4.38. Flujo del problema 4.22,

je I sobre ]a pila por unidad de longitud
de la misma, atendiendo a las modifica-
ciones que sufre la distribucién de velo-
cidades. )

b) Delinido el coeficiente de arrastre
por la ecuacidn :

b

Cp = — o —
° tpvtd

calcular su magnitud en términos de d/a
y el valor que tendria si d/a— 0.

Solucion a) De acuerdo con la ecuacidn
de continuidad se debe satisfacer que

voa=v, (a—4d) +2v,d
Vo

2
I—-d

v, =

a
Obviamente, la velocidad media en las sec-
ciones 1-3 y 24 debe ser la misma, es
decir:

V=v0

y el gasto por unidad de profundidad:
Ve d.

Para la seccién 1-3 la presién media
es p, ¥ los coeficientes a = B = 1, por te-
ner una distribucién uniforme de veloci-
dades. Para la seccidn 2+4 [a presién media
es p y los coeficlentes a y f, distintes de
uno, por lo cual es necesario calcular su
valor. Para la zona central la velocidad
se distribuye segtn la ley lineal siguiente

Vo x
YV = ———
2d
2a(1- 25
(73
¥ para las zonas laterales es constante, es
decir, de valor: v = Y
2d
| e
a

Resulta mds sencilio calcular primero §,
a partir de la Ec, (4.17), como veremos:

p=- j[ L ]gdx-f—
° ZV,,d(l——-)
a
/2 v“ :
)
S a
2

8 1 J‘M .y a/2
- a—(‘ﬁv[m R

1——

a
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Efectuada la integracion con los limites
sefialados, resulta entonces que

3-8
a

=)

y de la Ec, {(4.36), un valor aproximado
para @ es:

a=3p—2 "

Usando la ecuacién de la energia (con
X i1 = 0), aplicada entre las dos ecuacio-
nes, se tiene a

P l“.z_ =F +a vo!
¥ 2g Y 2g
y de aquf:

v
p=Po+p—2-(1—ﬂ)

Finalmente, de la ecuacién de la cantidad
de movimiento, aplicada en la direccidn
del flujo y al mismo VC, se tienc lo si-
guiente:

poa_.pa—D: pvna(ﬁv,,—va)

substituyenda el valor de p, calculado an-
teriormente, resulta

v?
Po@—pPodd—p 3 a(l—u)—D:

=pvla(f—1)

o bien

a 1
—p=pwa(p-3 -7

y con @ = 3§ — 2, se obtiene

1 1
—D= I“Vo’a(‘z—_?ﬂ)

Substituyendo ahora , calculado anterior-
mente, y haciendo las sitnplificaciones ne-
cesarias, se tiene finalmente el empuje:

, 134
[’
—_ 2 — r——————
D=gevid (1 2d)=
a

Solucién b} De acuerdo con la definicién
indicada para e! coeficiente de arrastre,
éste vale

1 3d
c 4 a
Y ( 2d \¢
a

Si d/a— 0, esto es, si el ancho a es muy
gtunde, entonces

4
Cﬂ“-)-g-

2
D—)ipv‘,’d

Conviene comparar estos valores cen los
obtenidos experiinentalmente, para un ni-
mero de Reynolds comprendido entre 10¢
y 10° en el subcapitulo 11.4. Observe que
en este problema ha sido necesario utils-
zar las tres ecuaciones fundamentales
para un volumen finito de control,

Problema 4.23. El rociador mostrado en
la Fig. 439 suministra agua que es descar-
gada tangencialmente desde los chiflones,
en los extremos opuestos de un brazo cuya
longitud es de 2R = 0.60 m y gira alrede-
dor de su centro. La velocidad relativa
de descarga V en ¢} chiflén es de 6 m/seg



168 ecuaciones fundamentales de la hidraulica

d*z 2g
2wt il

es decir, la ecnacion diferencial que rige
el fendmeno.
La solucitn general es del tipo:

z = Asen(wt) + B cos (wt)

donde 4 y B son dos constantes y @ =

2g .
=V es la frecuencia de la oscilacién.

En efecto, la ecuacién diferencial se satis-
face con esta solucién, a saber:

dz
dt
d’z
de®

= Awcos (o) — B osen (wt)
=~ Aw?sen (wr}) — B w?cos (wi)

Por tanto:

— Aw?sen (wt) — Buwlcosmt +

+ Aw?senof + Bo?coswt = 0

r

z
s

Parat =0,z = z_, i entonces, en la solu-
cidn,

8i el periodo de una oscilacién es T =

2n I T
= — =2 \/—— , para t = — entonces
w 2 4
z=0y,enla sofucién,
of = ol =
T4 7

3 x
sen -2—=I y cos > =0, entonces A = 0

¥ la solucidn se reduce a
z=Bcos(wy)

Parat = 0,z = z,,, ¥, de la ecuacién an-
terior, B = ¢ la solucién final es:

méx >

z=17,,¢c0s(wt)

mix

Siendo la grafica de oscilaciones una cose-
noide (Fig. 4.41).

z
MM

Eini

T4 T

1

Figurn 4.41. Gréfica de oscilaciones del agua en un tube U.
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PROBLEMAS -
0 b)vy=6x+zxy e)v.=__.2 y2
i i X +y
L Resuelva los signienies incisos: ) v =t £) v, =22 3

a}) Explique los principios bésicos en el ané-
lisis del flujo de liquidos.

b) ¢En qué consisten los métodos experi-
menptales?

¢} Explique el concepto y utilizacién de vo-
lumen de control.

d} ¢Cémo se relaciona el volumen de con-
trol con el flujo unidimensional?

2. En'un flujo bidimensional incompresible la
componente v, de la velocidad estd dada
por v, = Ax% + By2 a} Encontrar la ecua-
¢ién para la componente v, suponiendo que
en y = 0; v = 0 para todo valor de x. &) ¢Es
el flujo irrotacional?

3. Determinar la componente v, de la veloci-
dad {con la diferencia de una constante adi-
tiva) para los siguientes flujos bidimensio-
nales e incompresibles; indicar cudles son
irrotacionales,

a) v, = x2 d) v, =

x2 4 y2

4. Considerando la definicién de las compenen-

tes de velocidad, ¥ haciendo el desarrollo de
las derivadas, demostrar que la Ec. (4.1a)
se puede escribir en la forma:

d

i 4 [ dive=10

dt

5. Un fluide compresible fluye de tal manera

que el vector velocidad, en cada punto, es
proporcional a su vector de posicién r res-
pecto del origen del sistema coordenado
(v = kr}. De lz ecuacidn de continuidad del
problema 4, determinar la ley de variacidn
de la densidad con el tiempo. Calcule la
constante de integracién, considerando que
Para t =0, p = py

6. En el difusor circular ~—mostrado en la fi-

gura— €l flujo de la seccién 1 a la 2 es per-
manente e incompresible y se puede suponer
unidimensional. Calcular dV/ds y la acelera-
cién V{dV/ds) en funcién de s, V,, d, ¥ 8; ¥
hacer una representacién grafica de V/V,
y de (VdV/ds} / (V2/d,), contra s/L.

d, =2d,

Figura del problema 6.

7. Por el intericr de un gran conducto circular
de 0.3 m de didmetro fluyve agua con veloci-
dades que siguen la distribucién sefialada en
la figara, segan la ley v = 0.0225 — 12 (er m/

seg), Determinar Ia velocidad media con que
el agua sale por las tuberias de 005 m de
didmetro.

1]
D05 m 6—‘ "

50

b —

0 m 8—’ I
3

Figura del problema 7.
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ANALISIS DE SISTEMAS DE TUBOS

9.1 Iatreduccion

En este capitulo se hace una presentacién detallada de los métodos
de aforo y de analisis de sistemias de conductos a presidn, que van desde
el tubo unico hasta el de redes de agua potable. El analisis se realiza uti-
lizando las ecuaciones de continuidad y de energfa, tomando en const-
deracién las pérdidas por friccién v locales, cuya forma de cuanti-
ficacién ha sido presentada en el capitule 8. Dicho andlisis se reficie
inicamente al caso de flujo permanente.

9.2 Dispositives de aforo en tuberias

El gasio en la seccién de una tuberia se puede medir indirectamente
con disposttivos de aforo, en el sitio en el que se desca conocer. Los mds
comunes son los venturimetros, toberas y diafragmas, que se adaptan
generalmente a tuberias de medianas y grandes dimensiones, donde es
necesario llevar un control de los gastos, como en el caso de redes de
abastecimiento de agua,

9.2.1 Venturimetros

La funcién bésica de los verturintetros consiste en producir un estran-
gulamiento en la seccién transversal de la tuberia, el cual modifica las
presiones. Con la medicién de ese cambio es posible conocer el gasto e
circula por la seccion; el estrangulamiento de ésta es muy brusco, pero
la ampliacion hasta Iz seccién original es, por el contrario, gradual.

En la Fig 9.1 se presenta el corte fongitudinal de un venturimetre puia
una tuberia, con algunos detalles sobre su geometiia. En la deduccidn
de la férmula se supone despreciable la pérdida de energia, ademas de
que los coeficientes o de correccion son iguales a 1,

323
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Distitbucidn de
presianes

Plana de refezencia

Lrerrrrrerd e 7L

reredd

Figura 9.1, Venturimetro en una tuberia,

Con 2, ¥ 2, como cargas de posicién de
las secciones 1 y 2, respecta de un plano
de referencia cualquiera, la ecuacién de
Bernoulli resulta ser:

Vz V2
1 2 (91)
2g

2g

T L A S
Y Y

Por otra parte, de la ecuacién de continui-
dad, tenemos que

V4,
4,

Con =(z.1 + %)—(z2 + %) ; substi-

tuyendo la Ec. (9.2) en la Ec. (9.1), se

obtiene:
2¢h
V2= '——g‘aﬁ-—"f
(%)

A,

V, = (9.2)

y en términos de la deflexién en el ma-
németro de mercurio, el gasto es

Cs A —
Q= :—2__—\/2gh=

i-(3)

Cy A,

XJZgAh.( :’" - 1)

Para corregir los errores cometidos, en
la no inclusion de la pérdida de carga y
que @, = & = 1, la ecuacién anterior se
afecta de un coeficiente C,. Ademads, con:

Cll
Cs = Co = (9.3)
Jl ( A, )2 Vi —m?
Ay
4,
donde .m = es el grado de estrangu-

1
lamiento, se obtiene finalmente:

Q=Cs Adz gAh(:—m- 1) (9.4)

Por un anéilisis dimensional (ver apén-
dice A), se demuesira que el coeficien-
te C: depende del grado de estrangu-
lamiento m, de los efectos viscosos y
rugosidad del tubo, contenidos en los
términos de pérdida de energia y, ademas,
del tipo de venturimetro. Valores tipicos
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Figura 9.2. Coeficiente €, para un venturimetro {Ec. 9.4).

medios fueron determinades experimen-
talmente y se presentan en la Fig. 9.2a
(Ref. 30), la cual muestra que C; depende
de m y de R, hasta el limite fijado p. v la
linea LI, a la derecha de la cual, Cqi es
independiente de R. v dependiente sdlo
de m, como se presenta en la Fig. 9.2b.
En estas figuras el numero de Reynolds es

Ve, D,

¥

R, =

donde D, es el diametro de la seccién
estrangulada, V, la velocidad media en
la misma, ¥ v la viscosidad cinemitica del
Jiquido.

Problema 9.1. Un venturimetro tiene un
didmetro a la entrada D, = 015 m y
un didmetro en e] estrangulamiento D, =
= 0075 m, La deflexidén en el mandme-
tro de mercurio es de 0.15 m. Calcular

—— T
&)

el gasto para una temperatura del agua
de 102,

Solueién. El peso especifico del mercu-
rio es ym = 13560 kg/m?® y la viscosidad
cinemdtica del agua a 10°C es v =
= 0.013 cm?®/seg.

El 4drea de las secciones transversales
vale:

A, = n/4 X (0.15)* = 0.01767 m?
Ay = n/4 % (0.075) = 0.00442 m?

El grado de estrangulamiento es igual a

42

I

= (.25

=

Considerando inicialmente que Cy es
independiente de R,, de la Fig. 9.2b se ob-
tiene que Ca = 1.009. De la Ec. {94) re-
sulta entonces:
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Q=0.0271 m3%/seg

Para este gasto, la velocidad en la sec-
cidn 2 seria asi:

Q 0.0271
f — —_ —_ .
I:_—z = ST = 6.13 m/seg

v el niumero de Reynolds:

R, = Vi, _ 613 x 7.5

. REE 3.54 x 10°

Con este valor de R, v con m = 0.25, se
obtiene el mismo valor Cy = 1.009 de la
Fig. 9.2a, lo cual comprueba el resultado
obtenido para Q = 0,027} m*/seg. En caso
de que se hubiera obtenido un valor dis-
tinto de Cy, en la Fig. 9.2a, con este nuevo
coeficiente se corregirfa el gasto v se ob-
tendria otro R, hasta ajustar todos los
valores.

9.2.2 Diafragmas

En tuberias donde se permita una gran
pérdida de energia para efectuar el aforo,
se puede utilizar un diafragma para es-
trangular la seccion (Fig. 9.3). Este con-
siste en una placa, donde se practica un
orificio de drea A, la cual se inserta
dentro de la tuberia en la seccién desea-
da. La modificacién en las velocidades
ocasiona un cambio de presiones, antes y
después del diafragma, cuyo valor deter-
mina el gasto.

Las ecuaciones de continuidad y de Ber-
noulli para las secciones | y 2 de la
Fig. 9.3 son

A
v, = A’ v,

1

A,
mE o
L ,
1 ik
Pérdida de energia
e d___
i
b Plip. ‘
Y Y=
| LT

Figura 9.3. Diafragma en una tuberfa.

Con substituciones anilogas a las del
venturimetro, ¢l gasto tedrico es:

PP SN T A
()
A
Con los coeficientes de contraccion

C. = A,/Aq ¥ de abertura Ci = A,/4,, de
la ecuacién anterior se obtiene :

CG' C‘) AD pl —_— pz
= rearer Ve (B52)
V11— C2Ca? Y
Al incluir el coeficiente de -gasto Cay
medir la diferencia de presiones, en tér-
minos de la deflexién Alr, en un mandme-

tro de mercurio, el gasto real es final-
mente :

Q= CaA«\/ngh(

El coeficiente Cy depende no sélo de la
geometria del diafragma y de la rugosidad
de las paredes, sino también del nime-

1) (9.5)
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Figura 9.4. Diafragma tipo VDI ¥ coeficientes de gasto (Ref. 39),

ro de Reynolds que incluye el efecto de
viscosidad del flujo. De la figura 9.4 se
pueden cbtener los valores de Ca para el
diafragma estdndar tipo VDI (Verein
Deutscher Ingenieure). Para este tipo de
diafragma, las tomas piezométricas deben
quedar localizadas 2.5 cm, antes y después
de la placa. Se cbserva que para R. & 10,
C; es practicamente independiente de R..

9.2.3 Toberas

En el caso de tuberias con diametros
mayores de 30 cm, se emplean toberas en
lugar de diafragmas. Dos formas comun-
mente usadas se muestran en las Figs. 9.5a
y 9.6. La primera ha sido estudiada y sus
dimensiones especificadas por la Verein
Deutscher Ingenieure; su forma elimina
el coeficiente de contraccién haciéndolo
igual a uno. Esto es, las dimensiones del
orificic coinciden con las del drea con-
traida de la Fig. 9.3 y vale la Ec. (9.5)
con la tnica salvedad que 4d,=4, y Co=1.
De la Fig. 9.4b se puede obtener el valor
de Cs en la ecuacién siguiente:

Q= CdAz\/ZgAh( ‘;"j (96)

Para la tobera de la Fig. 9.6, C: varfa
aproximadamente enire 0.95 para R.=
= V, D,/v = 10* hasta 0.98 para R, == 105,
a partir del cual conserva constante este
1ltimo wvalor.

Para jograr mejor precisién en los afo-
ros con estos dispositivos, se recomienda
tener un tramo de tuberia recta —de por
lo menos 10 a 40 D— antes de ellos v —de
por lo menos 5 D— después de los mismos.

Problema 9.2, Determinar el gasto en
una tuberia de 0.15 m de didmetro en la
cual se ha insertado una tobera de 0.10m
de didmetro. El manémetro diferencial de
mercuric marca una deflexién de 0.25m y
la temperatura del agua es de 15°C.

Solucion. De los datos se obtiene que
A, = 0.00785m®, A, = 0.01767 m?; y para
agua a 15°C v = 0.0114 cm?*/seg y A./4, =
= 0.444. Suponiendo inicialmente que Cq
no depende de R., de la Fig. 9.5b C4=1.056
v de la Ec. {9.6) el gasto vale:
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Figurn 9.5. Tobera VDI y sus coeficientes de gasto (Ref. 31).

Q = 1,056 x
T 71356 N

x 0.00735{19.6 x 0.25(1—1_6— 1):
= 0,065 m*/seg

entonces:

e 0065
Vs ———m o= 368
L= A= oerrer T 68 m/see

y el nimero de Reynolds es

_V,D, _ 368x15

R, =
v 0.0114

= 4,84 x 10°

De la Fig. 9.5b resulta que C4 es efecti-
vamente independiente de R, y el gasto
es 0,065 m®/seg.

9.24 Aforador de codo

Otro tipo de aforador es el llamado de
codo y consiste en medir la diferencia
de presiones que se genera entre el intra-
dds y el extradds de una curva en una
tuberfa. En la Fig. 9.7 se detalla la dispo-
sicién de las tomas piezométricas.

El gasto se obtiene de la ecuacién:

Q=CsKA2gAh (9.7)

donde A es el 4rea de la tuberia; Ak =
h, — h, la diferencia en cargas de presion
(expresada en metros de columna de
agua) entre el extradds y el intradds; g la
aceleracién de la gravedad; Cs y K son
coeficientes sin dimensiones (el primero
de gasto y el segundo de forma) que de-
penden de la relacién R/D radio del codo
a diametroc del tubo, de acuerdo con la
tabla 9.1.
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= [}, ——t=—1 4 D,—
Figura 9.6, Diagrama de una tobera,

TARLA 9.1. Coeficientes K para el aforador
de codo, segin Addison (Ref. 31)

R/D oy K
Lo 1.23 0.570
125 110 0697
150 107 0.794
175 105 0.880
200 104 0.954
225 1.03 102
250 103 1.02
275 1.02 114
300 1.02 120

9.3 Conducto sencillo

Es el mas sencille de los sistemas. Con-
siste de un conducto {inico alimentado en
el extremo, aguas arriba, por un recipien-
te o una bomba y con descarga libre o a
otro recipiente. El conducto puede tener
cambios geométricos u obstrucciones que
producen pérdidas locales de energia, ade-
mas de la propia de friccidn.

En la Fig. 9.8 se muestra el comporia-
miento de las lineas de energia y gradien-
te hidraulico, para el tubo que conecta
dos recipientes; ambas lineas interpretan
el signiticado fisico de los términos en la
ecuacion de la energia. En la Fig. 4.10 se
presenta el sistema alimentade por una
bomba.

Para el anélisis del conducio sencillo se
utiliza la ecuacién de continuidad y la de

Figara 9.7. Aforador de codo,

energia: La primera establece la invaria-
bilidad del gasto en cualquier seccién i
cdel conducto; a saber:

Q=A1V(

La segunda establece la constancia de la
energia enire dos secciones transversales
1 y 2 del conducto, para lo cual se acepta,
usualmente, que el coeliciente  en dichas
secciones valga uno. Esto es:

Vi 12
v P D g
Yy 2z Yy 2%
2 2
+EZh+ Eh
1 1
donde

2

2 hy = suma de las pérdidas de friccidn

1 Iy, en cada tramo de la seccidn |
ala?2;

2
% by = suma de las pérdidas locales que
gcurren de 1a seccién 1 ala 2 de-

bidas a entrada, cambios de sec-
cidn, valvulas, etcétera.

Los dos términos se expresan en razén
de la carga de velocidad dentro del tra-
mo de seccién constante, si la pérdida es
de friccion o aguas abajo del punto donde
se produce la pérdida local. Por esta cau-
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Figura 9.8. Conducio sencillo.

sa, la ecuacidén de la cnergia contendra
los valores de la velocidad, en disiintas
secciones del conducto, mismas que se
pueden substituir por la velocidad, en un
sélo tramo, utilizando la ecuacién de con-
tinuidad.

Si en el sistema de la Fig. 9.8, el rect
piente de aguas abajo no existe, es decir,
si el conducto descarga libremente a la
atmdsfera, el desnivel H se mide como
la diferencia de niveles entre la superfi-
cie libre en el depdsito superior v el cen-
tro de gravedad de la seccién final del
tubo. En cualquier caso, dicho desnivel
serd;

2
[

I{:2’1;+2h:+ Zg

donde V.2/2 g es la carga de velocidad en
la seccién final del conducto, considerada
como energia final en el caso de descarga
libre, o como pérdida en €l caso de des-
carga a otro recipienie. Se presentan dos
tipos de problema:

a} Revisidn. Conociendo H, Ia geome
tria y rugosidad del tubo, se desea calcu-
lar el gasto.

Solucién. Supuesto que se desconoce Ia
zona de flujo (laminar, transicién o tur-
bulento) en la que trabaja el tubo, la ve-
locidad y Ios coeficientes de pérdida son
incdgnitas. Si la seccién 1 se elige dentro
del depésito superior y la 2 dentro del
inferior, de tal manera que la velocidad
de llegada sea despreciable. De la ecua-
cién de la energia se tiene:

p Ve
(z,+—'+ 1)—-(221-&):
¥ 2g ¥
v,z2 2 2
=——+2h,r+2h|

2g 1 1

H

en que V, es la velocidad en la seccién fi-
nal de la tuberia.

Por la férmula de Darcy-Weisbach y de
pérdidas menores vemos que:
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2g
LV, L, Vi )
+(f‘ﬂ g ThD g T
V12 V4_.2 .”)
H(Egp tKagp

y debido a que V, 4: = ViAy, entonces re-
sulta:

H = Ve (l fily A fale A.i +
g DooAPR D, A?
A‘2 A.l2
bk Kyt Kag o

la velocidad en la seccidn final vale

V. = 2gH
T " A.2 A!
1+ E(f‘L‘ +K¢-A‘—._,)

-\ Dy A2
(9.8)

y el gasto:
Q = Vi A

Puesto que se conoce &/D; se puede
estimar un valor para cada f;, por inspec-
cidn del diagrama de Moody, asi como los
K. Con dichos coeficientes, substituidos
en la Ec. (9.8), se determina el gasto;
de éste, V,=4 Q/n Dy y con los nimercs de
Reynolds, se obtienen nuevos valores f.
El proceso se repite.

b) Disefic. Conociendo H, la geometria
(con excepcién de uno de los didmetros),
la rugosidad y el gasio, se desea calcalar
uno de los didmetros {con mas de un
didimetro como incégnita, la solucidn es
imposible}.

Soluctén. Tgual que el problema anterior
—se utiliza la Ec. (9.8)— estimando f y D
desconocidos, que se substituyen reitera-

damentc hasta obtener el gasto. Esle pio-
blema es poco comun.

Por ejemplo, en el caso de una tuberia
de didmetro constanie y pérdidas locales
despreciables, de la Ec. (9.8) vemos:

_ x\2gH

Q= 3fL/D
L] ] 5 2

p= JBLQ _ f00827LQ
‘gnﬂHf”‘ H fee

también en el numero de Reynolds, nes da

_ VD

401 C
R, = el _&

7 (010)

v mnv D
en el que se conoce a
C,=4Q/av

La solucidén consiste en los siguicntes
pasos:

a) Se estima un valor de f {por ejem-
plo 0.02).

b) Se calcula D de la Ec. (9.9).

¢} Secalcula R, de la Ec. (9.10).

d} Con R, y £/D, del diagrama de Moo
dy, se determina un nuevo valor de /.

e) Con el nuevo valor de f se repitc el
procedimiento hasta que ésta no cambie
en mds de dos ciclos stucesivos.

Problema 9.3 En la Fig. 9.9 se presenia
una tuberia horiZontal, para la descarga
de fondo, de una presa con una deriva-
cién lateral. Los datos son: Hy = 150,
La=20m,L,=60m, L, =40 m, Dy =
=4m,D,=3m,D,=2m, 4, = 1257 m?,
Ay = 7.07Tm?, Ay, =314m?, Ap = 120107%;
rejillas con s/b = 0.1, C; = 1.67 y 6 = 70°;
en la valvula de mariposa Ay = 30 m?®,
ancho de escotaduras b/h=0.2, rugosidad
del tube € = 0.5 mm,
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Figura 9.9. Descarga libre del desagie de fondo del problema 9.3.

Determinar el gasto Q de la tuberia, en
el supuesto que se cierra el paso a la deri-
vacién lateral (Ref. 1).

Solucién, Se aplica la Ec. (9.8), donde
H = H, para descarga libre.

Los diferentes coeficientes de pérdida
se obtienen de los valores presentados en
el capiiulo 8, como sigue:

1. Rejilla. K =0.073 segun la Ec. (8.14),
reducido con A,/Ax = 0.0262, resulta en-
tonces: K, = 0.00005

2. Reduccidn después de la rejilla. Se
usa ¢l criterio del cono equivalente.
Los didmetros equivalentes son:

Da =y

Ax 120
a

=¥———r = 1237Tm

Dy = \/ 0 _ 6.19 m
0.785
De—D
8=2angtan—— " = 2 ang tan 0.1545 =
= 17°34’
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De la tabla de pérdida por reduccién,
K = 0.19, con 4,/Ax = 0.105, se redu-
cea: K, =0.0021

3. Entrada. Para forma de trompeta,
K = 008; con A,/A, = 0.25, se redu-
ce a: K, = 0.005

4. Escotaduras. Para V > 2 m/seg,
K = 005; con A,/Ay = (.105, se redu-
ce a: K, = 0.00055

5. Vdlvula de mariposa abierta. Se su-
pone K = 0.05; con A,/4, = 0.25 se
reduce a: K; = 00031

6. Pérdida por bifurcacion. De la tabla
para scparacion, K. = 0.04 (cerrada la
derivacién lateral); con A,/4, = 0.25, se
reduce a: Kg = 0.0025

7. Pérdida por reduccicit, Con 8 entre 4
¥ 5% se elige K=0.019; con A,/A, = 0.445,
se reduce a: K; == 0.00376

8. Cambio de direccidon. Con 8 = 30°,
e/D = 0.5/3000 = 1.67 x 101 vy R/D=2;
de la Fig, 8.16a, C. = 0.18 y de la Ec. (8 19)
tenemos:

30
K=018x ——=10
X % (106
Con A./A, =0.445 se reduce a: K, = 0.0119

9. Vdlvula de aguja. Con C, = 096,
K = 0.08507 y con A,/4, = 1.0, tenemos:
K, = 0.08507

10. Fiiccion en la zona de entrada. Se
considera cero; K, = 0.

Y. Friccidn en el tramo de longitud L,
§/D, = 125 x 10~*; y con R, grande, del
diagrama de Moody f,=0.0123 y f, Lo/ Dy =
= 0.188; con A,/4, = 025, se redu-
ce a: K,, = 001175

12. Friccidn en el tramo de longitud L,
e/Dy=167 x 10~*y f, = 00132, f,L,/D, =
=0.176; con Ay /A, = 0445, se redu-
cea: K,, = 003485

E K = 0.16063

Total:

De la Ec. (9.8), la velocidad a la sal-
daes:

||'19.|5>< 150

V, =
1.16063

= 50.3 m/seg

y el gasto:
Q =503 x 314 = 138 m¥/seg

Ia pérdida total de energia en toda la
conduccidn es

v,? (50.3)
h = I!o - 3 ;; = 150 — ""]15‘;;“‘

Finalmente:
h = 209%1m

Problema 9.4. La instalacién hidioeléc-
trica, con la geometria mostrada en la
Fig. 9.10, abastece a una casa de magui-
nas un gasto de 8.98 m¥/seg. La instala-
cién consta de una galeria con acabado
interior de cemento de 3.00 m de didme-
tro, una cdmara de uvscilacién y una tu-
beria de acero soldado, nuevo, de 1.50m
de didgmetro. Deteriminar: a) la carga neta
sobre las maquinas: b) la potencia
neta —en kw— que produce el sistema, st
las méaquinas tienen una eficiencia de un
82%; c} !a eficiencia de todo el siste-
ma; d) el nivel de la superficie del agna
en la cAmara de oscilacién gue, para las
condiciones de flujo permanente, acina
coma un simple tubo piezométrico,

Solucién a). Las areas en la galeria y
tuberia son, respectivamente:
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Cémara de oscilacidn

D= 15Gm
Tubesia

,/ Casa de méguinas

Figura 9.10. Insialacién hidroeléctrica del problema 94.

Ay = 07854 (3)* = 7.069 m?
A = 0.7854 {1.5)* = 1.767 m?

y las velocidades :

8.98

V, = = 1.

* = 705 ‘27 m/seg
8.98

V= = 5,

T 767 5.08 m/seg

La ecuacién de la energia, entre una
seccidn dentro del vaso y la de salida de
la tuberia, es:

329 = 1703 4 2 4 Ve
"

z
3
28+ h

1a carga neta sobre las maquinas es
entonces:

V2
Ho= 2 4 2~ 1587 — Xk
¥ 2g

Debide a que la longitud de los tubos
es grande, las pérdidas locales se con-
sideran despreciables respecto de las de
friccion.

El mimero de Reynolds, en la galeria
para agua a 15°C (v=1.145x 10~* m?/seg),
e5

127 x 3 x 100
Ro= —tXEXW 4
r 1.145 333 x 108
y en la tuberfa:
508x15x10°
R, = —xs_..)i_= 6.66 x 108

1.145

De la tabla 8.1 y del diagrama de Moo-
dy, tenemos que:

para la galeria: £ = 1.5 mm,
= e/ = 0.0005, = 0.0169;
para [a tuberia: ¢ = 0.075 mm,
e/D = 0.00005, f=0.011.
Las pérdidas de friccidn seran:

4500 (1.27)

hfy = {.0169 3 9.6 = 209m
860 (5.08)?
l!,r: = 0011 X 1—5— T 8.30m

2h=103%m

v la carga neta:
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H, = 158.7 — 1039 = 14831 m

Solucién b), La potencia neta del siste-
ma vale:

P =nmnyQ H, = 0.82x1,000x8.98x148.31
P = 1092 095.5 kg m/seg

En caballos de vapor:

1092 5
P=—-Tg£-= 145613CV

En kilovatios:

1435513
=——— =197843k
P 0736 78 w

Solucion ¢).  La eficiencia de todo el sis-
tema es la relacién, entre la potencia neta
y la que se produciria con la carga bruta,
al no ocurrir pérdidas en la conduccién
y en las mdquinas.

La carga bruta es

Hy = 329 — 170.3 = 158.7m

y la eficiencia del sistema:

_ 082 % 14831

=0.766; 76.6 por ciento.
158.7

La eficiencia de la conduccién resulta ser:

yQ H, 148.31

= L 0935,
vQ i,  158.7

“f
93.5 por ciento.
Solucién d). De la ecuacién de la ener-

gia, entre el vaso y la seccion de la gale-
ria en la base de la camara de oscilacion,

con by = 2.09 de los calculos anterioies,
resulta entonces:

V2
329 =NC. + — + Iy
g

(127)

NC. =329 — ra 2.09 = 326.828 m*

Problema 9.5. El sifén mostrade en la
Fig. 9.11 consiste en un tubo de acero
soldado, de rugosidad & = 0.15 mm, con
una descarga de 1 000 lt/seg; el radio de
las curvas es R = 1.5D. Determinar el
diametro comercial necesario y la carga
de presiém en el punto S.

Solueion. En un primer tanteo, al des-
preciar las pérdidas locales, se supone
f=0016,ConL = 1026 my I =3 —
— 0.6 = 240 m, de la Ec. (9.9) resulta:

1 n
D= ‘/w 0.016 = 056 m

2.4

Puesto que considerar las pérdidas lo-
cales implicaria seguramente un diame-
tro mayor, se supone que D = .60 m, por
lo que el area del tubo seria

A= % (0.6)% = 0.2827 m?

* Debido a que el flujo dentro de la galeria
se encuenira en la zona turbulenta, es posible
emplear las férmulas de tipo exponencial o
logaritmico. Por ejemplo, con N = 34 en la
formula de Kozeny, la pérdida de ensigia en
la galeria es:

’ VL

-

7 [886log D + NI2 D
(127)2 x 4500

= = [655 m
1886 log (3} + 3412 = 3

que es inferior al obtenido con la féimula de
Darcy.
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80 m
87°
+ 500

+500A'

N D200

Figura 9.11. 5ifén del problema 9.5.

y la velocidad:

= - = 3.54

53827 ~ 34 m/see

Para la pérdida por friccién, el ntimero
de Reynolds aproximado para v = 1.145 x
X 10°* m?/seg, es el siguiente:

354 x 06 x 10°
Ry= iy 0077 1,
v 1148 1853 x 108

Con ¢/D = 0,00015/06 = 0.00025, del
diagrama de Moody f = 0.0148 y el coefi-
ciente de pérdida por friccién, resulta:

L 00148 x 1026
D 0.6

f = 2.331

Si se considera como coeficiente de
pérdida por entrada, K, = 008 y, de la
Fig. 8.16a C, = 0.206, entonces de la ecua-
cion (8.19} los coeficientes de pérdida por
curvatura son:

Curva a87°: K,

87
0.206 — = 0.2
2 G 0

Curvaa 30°: K,

I

30
0.206 — = 0.0
a0 —z
Total: 0.27

entonces,

L
l+fT+Ku+Ka=3.881

y con A4,/A; = |, de la Ec. (9.8), vemos
que:

V= ~/19.6 X 2.40

37881 = 348 m/seg

siendo el gasto:
Q = 0.2827 x 3.48 = (.984 m*/seg

0 sea, coma es 1.5 por ciento menor gue
el gasto deseado, el didmetro necesario
es de 0.60 m.

La carga de presidn en S se calcula de
la ecuacion de la energia entre A v S, asi;

Vz
300 =900+ 2 ¢ . x
Y 2g

x(1+fL/D+ K, + K,)

luego entonces,

ve
ﬂ: .__600__
Y 2g

XA{1+fL/D+ K. + Ko}

donde L es ahora 8§2.60 m, y K, dnicamen-
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te ¢5 de la primera curva. Por tanto, los
coelicientes de pérdida por friccidn, en-
trada y curvatura respectivamente son:

L 82.6
. D

K. =008

K. =020

siendo la suma total igual a 3.32. Por tan-
to, la carga de presion en el punto S vale:

2
P2 60030 5L sosm
Y 19.6

De lo anterjor, resulta en S una carga de
presion inferior a la atmosférica, proxima
a la de vaporizacion del agua (subcapi-
tulo 1.7) y no recomendable.

Problema 9.6. Una homba de 25 CV de
potencia ¥ 75 por ciento de eficiencia,
debe abastecer un gasto de 6 m*/min de

agua, a 10°C, a un recipiente cuye nivel
se encuentra 10 m arriba del cdrcamo de
bombeo. La tuberia de conduccién es
de fierro fundido con incrustaciones (e =
= 0.76 mm), con una longitud de 100 m,
tres curvas de radio R = 5D (dos de 45°
v una de 90°) ¥ una valvula con K, = 8.
Determinar el diametro necesario en la
tuberia.

Solucién, La polencia suministrada por
la bomba a la tuberia es:

P =75 x 075 x 25 = 1406 kg m/seg

¥ la carga de bombeo para @ = 6/60 =
= 0.1 m*/seg, la siguiente:

Hy=— = 0 a4
YO 1000 X 01 6m

Como se dispone de esta energia, inme-
diatamente después de la bomba, dec la
ecuacién de la energia resulta gue

Circamo

codo con bridas

8 = 45°
codo con dndas

Figura 9.12, Instalacién del problema %4.
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v L v

14.06 = — -
6 = 10 + e +fD 1z
vz V2

Ko+ Ko ——

+ Y] + 72

+

4.06 .—...-é‘-:g— (§+fL/D+ K.+ Ko) (a)

Igual que en el problema anterior, se re-
suelve por iteraciones. Después de efectuar
varios ciclos, se propone D = 0.254 m cuya
érea, velocidad y carga de velocidad son:

A= 7:- (0.254) = 0.05065 m?

0.1
=———"=1974
0 05063 1.974 m/seg
1%
—-==0.199m
2g

El numerc de Reynolds para v =
= 0.0131 cm?/seg es:

R, = "‘10‘32154 X0 _ 3827 x 106

y para §/D = 0.076/25 = 0.003 del dia-
grama de Moody, f = 0.026, se obtiene:

L 0.026 x 100
——— " = 1024
D 0.254 10.

f
De la Fig. 8.18, para codos a 45°, C, = 0.16
y para 90° C, = 0.25. Por lo cual, K, =
= 2 %X 0.16 + 0.25 = 0.57. Por tanto, de
la Ec. (9.8) o de la Ec. (a) nos da:

19.6 x 4.06
1+ 1024 + 0.57 + 8

V=‘,

= 2m/seg

siendo e] gasto:

Q =2 X 005065 = 0.102 m%/seg

entonces, el didmetro de 254 mm es el
adecuado.

Problema 9.7. Una bomba extrae agua
(v = 00112 cm?/seg) desde un carcamo
¥y la entrega, a un tangue elevado, por una
tuberfa —de 381 m de longitud y 102 mm
de didmetro— de fierro fundido y asfal-
tado (Fig. 9.13). La tuberia de succién es
vertical de 1.73 m de longitud y est4 equi-
pada con upa vélvula de pie. El tubo de
descarga contiene dos codos regulares con
bridas R/D = 1.4, una valvula check y
una valvula de compuerta. Determinar
la carga de succién %, (antes de la bom-
ba), la carga de bombeo hs y la lectura
en el manémetro del lado de Ia descarga
ps, cuando el gasto sea de 757 lt/min.
Calcular la potencia en CV, de la bomba,
si ésta tiene una eficiencia de 80 %.

Solucién. Tuberfa de succién. Para D =
= 102 mm, de la Fig. 8.4 ¢/D = 0.0012,
para fierra fundido y asfaltado. La velo-
cidad y el nimero de Reynolds en el tubo

es:
4 % 0.757

T e0n{0102)y S m/seg;

W—OIZ
7z = O m

1344 x 102

Del diagrama de Moody, f = 0.0225 y
la pendiente de friccién ;

0.0225

= 0—102— x 0.12 = 0.0265

!

El coeficiente de pérdida en la valvula de
pie es K =08 (Fig. 830) y la pérdida
correspondiente :
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ELEVBISm o

Tanque abierta

’ B\Ampliaaﬂn brusea

38
KCedo-R:M cm i

208Im
Vilvula de compuesta

Vilvula CHECK

=
|ELEY 873
AT

ELEY 7 32 m

™ Vihita de pie

P~ Mandmetro de presién en la descarga
-
C6lm

Toda la tubetla es nueva, de 102 mm y fierre fundido y asfaltado.

Lodo~Re=14 cm

Figura 9.13. Instalacién referente al problema 9.7,

o = 08 X 0.12 = 0.096 m

La bomba debe elevar el agua desde la al-
tura de 7.32 m a la de 8.73 m. De esta ma-
nera la carga de succién es:

By = (873 —7.32) + 0.0265 x L73 +
% 0.096 = 1.552 m
la cual es negativa, dado que correspon-
de al lado de succién. Tuberia de descar-

ga. La pérdida de friccién en la tuberia
de descarga es:

hy = 00265 x 381 = 10.10m

los coeficientes de pérdida en los acceso-
rios se obtienen de las Figs. 8.18 y 8.30.

Codo regular con bridas (90°),

. K =031 % 2 = (.62
Valvula check con bridas,
K =200 2.00
Valvula de compuerta con bridas,
K =017 017
Salida (Ad/4,),
K =100 .00
K =379

¥ la pérdida de energia por los accesorios ;

h =379 %012=045m
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1a bomba debe elevar el agua desde Ia
altura de 8.73 m a la de 88.15m, La carga
de bomben sera:

he = (88.15 — 873} + 10.10 +
+ 0.455 = 89.975 m

La carga de presion del lado de la des-
carga y en el punto donde estd colocado
el manémetro, sera igual a la carga estd-
tica mas la pérdida de friccidn en la des-
carga menos la carga de velocidad. La car-
ga estatica es 80.83 — 2,14 = 78.60 m, Las
otras cantidades han sido calculadas an-
teriormente ; por lo tanto, la carga de pre-
sién requerida es 78.69 4- 0.45 + 10.10 —
—0.12 = 8%.12m. Para calcular la carga
de presion al centro del mandmetro serd
necesario considerar la conexidn vertical
de altura igual a 0.61 m. La lectura en el
mandémetro seré:

ps _ 89.12—0.61
Y 1000

= 8851 m; ps= 8851 kg/cmi
La carga total de bombeo es igual al des-
nivel enire los dos tanques, mas las pér-

didas totales en la conduccién, a saber:

H, = 80.83 + 0.0265 x 1.73 +
+ 0096 + 10.10 + 0.455 = 91.527m

v

¥ la potencia que debe proporcionarse a
la bomba, la siguiente:

Y QH

751 -

1000 X 0.757 x 91.527

=192 CV
73 x 60 x 0.8

Problema 9.8, En una tuberia hotizontal,
de diametro I}, se mantiene una presion
p, a la entrada; a lo largo de la misma
hay n orificios laterales localizados a igua-
les distancias, cada uno de los cuales des-
carga un gasto g (It/seg). Calcular la pre-
sidn p en el extremo cerrado del tubo si su
longitud es [ = 600 m; su didmetro D =
=15cm; n = 20; g =1 lt/seg, ¥ la pre-
sién en el extremo inicial es de 0.5 atm.

Solueién, Como el gasto total en el tubo
es ng, la velocidad a la entrada resulta:
V, = 4ng/nD? = an,siendoa = 4g/a D*;
velocidad que se reduce después del pri-
mer orificio a V, = a{(n-—- 1) y después
del i¢simo orificioa Vi = aln— (i—1)],
porlocual Vi=ay Vo +1=0.

La distancia a entre cada orificio es
a=1/(n+ 1)

La pérdida de friccion para el tramo
ies:

a V& aa? .
= o — = ] —— — —-13]*
h f«D 7z f:ng[u (i—1)]

A Pewzo |

|-

-

i - b
e o S :

i ki
i a

{

Figura 9.14. Ilustracion referente al problema 9.8,

conducto

Como f no cambia, la pérdida total de
friccion sera:

fae? o

[I; = |§l h; = ng t§1 [11— (l— 1)}2

puesto que:
Sln— (== (n+ 1) @20+ 1)

resulta que:

4 fq°l
H;_—é—mn(2n+l)

Substituyendo a g=nD"V,/4n, en la
ecuacion anterior, se obtiene:

oLV, 1)
3 D 2¢g 2n

Ya que (fI{V,2/2gD)} es la pérdida por
friccién en todo el tubo, en el supuesto
de que no se hicieran las derivaciones,
para n grande, resulta entonces:

Hy=—H

Con los datos proporcionados: g =1
It/seg, I &= 600 m, D = 15cm, n = 20y
{ = 0.03, se obtiene H; = 2.677 m.

La carga de presién en el extremo
cerrado del tubo se calcula de la ecuacién
de energia, siguiente:

2
B + —I:l—— =2 + H;
Y < g ¥
Con V,=na=1.132 m/seg, p/y=2.389m
La ecuacién de energia, entre un punto
cn el orificio de entrada y el punto { (con
C: velocidad de descarga del orificio i),

sencillo 311
conduce a que

.px+ V,"_p¢+ 3 fa

e i e e
vy 2g vy 2¢g o
iVm2+ Vi
simm] 2& zg

donde:

Vi =a[n— (m—1)]
K=3

por lo que entonces:
2
Co=2(p~p)+ Vie—3ve—llay
P D
. .
X &2 [a—(m—1)p {a)
ahora resulta:
i
El[n—(m—l)]’=
[ ]
= El[(n + 1P —=2m(n + 1} + nfl=
i
i 4
=in+12—=2(n+ DEZm+ZTmd
=] fnmal
puesto gue:
! i
- m=?(:‘+1)
i 1 .
JZ, nP= ?i(t +1)(2i+ 1)
se obtiene asi:

L
El t—(m—1)12 =



342 andlisis de sistemnas de tubos

i
=—5 1—1

3 nin+ i)+
+1{2{—3) 4+ 1 = S,

por lo tanto, resulta:

2
Cd = ?(mﬁm) + o [n? —

~ 33— (= DB~ fZSui ()

El diametro d; del orificio i se determi-
na de
l"l:d;2

n i {c)

q=

Puesto que a = 4 g/x D? = 0.0566 m/seg,
de la Ec..(b) se pueden obtener las velo-
cidades Cy, correspondientes a los orificios
desde i = 1 hasta 20; de la Ec. {¢) los
didmetros de los mismos. Los cilculos
se indican en la siguiente tabla.

i S, Cyenm/fseg d,encm
1 400 9.392 1.164

2 761 5.055 1.186

5 1630 5.191 1.247

10 2485 7.263 1.324

15 2815 | 6.894 L 359
20 2 870 6.845 1.364

9.4 Sistema de tubos en parclelo

En ocasiones resulta necesario derivar
varies ramales de un mismo tubo (figu-
ra 9.15), para lo cual se pueden presentar
dos casos: ’

1. Se conoce la pérdida entre A y B y
se desea determinar el gasto en cada
ramal.

2. Se conoce el gasto total y se desea
determinar la pérdida entre A y B, asi

como la distribucién del gasto en cada
ramal.

Ambos casos ocurren independiente-
mente de las energfas que existan en A
¥ B. El primeroe no ofrece dificultad pues-
to que una vez conocida la pérdida, se
puede calcular el gasto en cada ramal en
base a que funciona con una carga igual
a la pérdida determinada: esto es, que
con AHy = AH, = ... = AH, la pérdida
de energia vale:

va
AH = K —— .
f g (9.11a)
por lo que:
2g AH
Vi=gf 27 f9.11
1 7 b)
donde:
K, = f«-—lL): + X Ky
siendo el gasto:
=AW (2.12)

Figura 9.15. Sistema en derivacién.

Para el segundo caso, se supone [a exis-
tencia de una tuberia (ficticia) que trans-
porta el gasio total, equivalente a todos
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los ramales, con una pérdida en la misma
de AH, = AHL = AH, = ... = AH,,

Al substituir las Bes. (9.11b) y (9.12)
en la de continuidad, obtenemos:

Q=01+Q2+-~-+Qn
y al simplificar, resulta:
2 n 2
D, < Dy

VK, ' VE

o bien:

DL,:= [E(D;“lf\/K«)r (9.13)

o sea, la condicién de equivalencia entre
los conductos, en los que se elige un valor
arbitrario para D, 0 K, y el otro se calcula
con la Ec. (9.13); luego entonces,
A=k, L _ 8K @
-T2 g mDf g
Substituyendo la Ec. (9.13}, resulta:

8 @
AH =

(9.14)

< 2 wes v‘ﬁ)r ¢

Una vez que la pérdida AH se conoce,

LD, f

el problema se torna en uno del primer
caso.

Problema 9.9. En la Fig. 9.16 se muestra
un sistema con un tanque (en el cual hay
la presién p sobre la superficie libre) que
conecta con otro recipiente a través de
una tuberia maestra con tres derivacio-
nes; siendo la geometria del sistema:
L,=400m, L, = 180m, L; = 50 m, L, =
=400m; D; =D, =200mm, D, = b, =
100 mm, f, = f, = 002, f, = f, = 0.025.
Calcular la presién p necesaria en el reci-
piente 4, para que el gasto Q, = 40 lt/seg.
Despreciar las pérdidas locales.

Bolucién. La pérdida de energia entre los
puntos C y B se determina con el gasto
en el tubo cuatro. Eligiendo como plano
de referencia la elevacién de la superfi-
cie libre en los dos recipientes, de ia ecua-
cién de la energia entre A y B, se tiene :

vz

% = (AH), + (AH), +

el drea, la velocidad y la carga de veloci-
dad en el tubo cuatro son:

A, = A, = 07854 (0.2)* = 0.03[4 m?
2

Zg 19.6
———————————— —lr
LoDt | ==
Ly Dy f, — "B T =
¢ T
L, D, f, —_—

Figura 9.16. Sistema de tubos del problema 9.9,
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Como unicamente se considera la pérdida
por friccidn, de la férmula de Darcy-Weis-
bach, tenemeos:

400
AH), = 0.02 —— x 0083 = 3.306
(AH), =00 535 ¥ 083 306 m

y, de las Ecs, {9.11b) y (9.12), resulta:
Qq = 07854 (0.1)° %

19.6%3.306x 0.1

= 8
5025550 =0.01791 m?/seg
Q, = 0.7854 (0.1 x

196x3.306%0.1

=0.0094 m?®
0.025 x 180 m’/seg
conduce a un gasto total, igual a

Q, = 0.040 3- 0.01791 + 0.0094 =
= 0.06731 m%/seg

La velecidad, carga de velocidad y pér-
dida en el tubo 1 son:

/ /‘Lp D,

0.06731

= _ 214 :
V= poang - AlAm/sees
V2 .59

L =4—5—=0.234m
2g  19.6

40 '
(AH), = 0.02-0—;l % 0234 = 9.36m

finalmente, la carga de presién en el reci-
piente 4, vale:

‘S = 0.36 + 3.304 + 0.083 = 12.75m

o bien,
1.275 kg/cm?

Problema 9.10. E!l sistema mostrado en
la Fig. 9.17 tiene la signiente geometrfa:
H=24m; L, =Ly =Ly =1L, =100m;
D, =D, =D, = 100 mm; Dy = 200 mm;
ademas, f, = f, = f, = 0025y f; = 0.02;
el coeficiente de pérdida en la valvula
K. = 30. Calcular los gastos en cada tubo,
despreciando las pérdidas locales.

C

|/ ==

Ly Dy, fy

ela
J TNk

Figura 9.17. Tuberfa del problema 9.10.

Solucién. La pérdida de energia entre B
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V2 VB Ve

24 = K, 4 + 119202 + K, — + -+

2g 2g 2g

y C esta dada por la Ec. (9 14). Como en
los tubos uno, dos y cuatro, tnicamente
hay pérdidas por {riccidn, resulta enton-
ces:

L, _ 100
Kz_sz_E_o.ozsﬁf 25

K, =K, =25
En el tubo tres, tenemos:

L 0.02 x 100
= Ky = —— 0 = 4
Ky=1fs D, + 3 +3 0

Para la Ec. (9.14), nos resulta asi:

» D 00t 004
» 2L 00 0% o0s3s

=K, V25 4D

n D‘E 2 .
[rc z _1 = (3.14 x 000833) =
(m=]l \/Kl

= {1.000685

De la Ec. (9.14), por otra parte:

8

A = 060885 % 98

Qf =1192 Q-lz

Ademds, con D, = D,, en la ecuacién de
coutinuidad, obtenemos:

V12 ( D, )4 V.2 Ve

2g D, 2g 2g

qu _ 042 _

2g  2g(nDF/4y
Q¢

= 828Q7

= 196 (0.7854 x 001)°

De la ecuacion de la energia entre A y D,
nos da:

Substituyendo términos:

24 = (2 x 25 x 828 + 1192 + 828) QF

24
= — 5 ms3
33490 00235 m3/seg
La pérdida de energia entre B y C, scrd
AH = 1191{0.0235)* = 0.658 m

Para el tubo 2, lo siguiente:

?

0.658 = 25 Yo
2g

196  0.658 .
Vy= \’—w——);s = 0.718 m/seg

Q, = 0.7854 x 001 x 0.718 =
= 0.00564 m®/seg

En la misma forma:

Q, = 0.7854 x o.m‘lﬁw_oﬂéﬁ _
4

= 0.01784 m¥/seg
¥ como comprobacic’mlz
Q = 0.00564 + 0.01784 = 0.02348 m3/seg

que es practicamente el gasto total.
9.5 Redes abiertas

Decimos que una red es abierta cuando
los tubos que la componen se ramifican.
sucesivamente, sin intersectarse después
para formar circuitos. Los extremos {ina-
les de las ramificaciones pueden terminar
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Figura 9.18. Ejemplc de red abierta,

en un recipiente o descargar libremente a
la atmosfera.

Un ejemplo de red abierta se esquema-
tiza en la Fig. 9.18. De acuerdo con los
niveles de los distintos recipientes y la
longitud de los tubos, se deberd conocer
o suponer Ja direccién del gasto en los
diversos tramos.

De ]a ecuacién de la energia, entre el
recipiente superior y los extremos de los
tubos, resulta entonces:

Vi !
2 —(Z; +- —1) = X h (9.15)
2g [

donde z; es el nivel de la superficie libre
del agua si el tubo descarga a un recipien-
te o bien, el nivel del centro de gravedad
de ia seccién final, si el tubo descarga a
la atmésfera; el subindice j corresponde
a las caracteristicas hidraulicas en el pun-

to j. El término 2 h es la suma de las

pérdidas de energia de los tubos que se
encuentran en el recorrido, desde el pun-
to 1 hasta el extremo j; toma signo posi-
livo para % en aquellos elementos en que
la direccidn del gasto coincide con la di-
reccidn del recorrido y negativo en caso
contrario.

Por ejemplo, para el extremo 7, la Ec.
(9.15) es:

v,
o — 31+H = gy + Mg + by,

y de acuerdo con la direccién supuesta de
los gastos en la Fig. 9.17, para el extre-
mo 13, se obtiene:

Vv
% (le + %) = by — hyy— hy,
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donde kiy representa la suma de las pérdi-
das Jocales y de friccidén en el tramo que
va del nudo i al nudo j.

Ademds, en cada punto de ramificacién
{(nudo) se satisface la ecuacidén de conti-
nuidad, siguiente:

Z0=0 (9.16)

y se establecce como convencién que los
gastos que lleguen al nudo tengan signo
negativo; y positivo los que salgan del
nudo.

Si el problema es de revision, el resul-
tado sera un sistema de tantas ecuaciones,
del tipo (9.15), como extremos finales ten-
ga la red; y de_ tantas ecuaciones del tipo
(9.16) como nudos existan. Para la red
de la Fig. 9.18 se pueden establecer ocho
ecuaciones del primer tipo y cinco del se-
gundo,

Si el problema es el disefio de una red

en la que se conoce su geometria y las
gastos de cada tubo, se deberin elegir
—por lo menos— (ln) diametros de los {
tramos que componen la red (s, numero
de extremos finales}, para evitar la inde-
terminacion de] problema, ya que las ecua-
ciones de nudo se convierten en identi-
dades.

Problema 9.11. Determinar la magnitud
y sentido de los gastos en los tubos que
forman el sistema mostrado en la Fig. 9.19.
Los tubos son de fierro fundide, con 15
afios de servicio (N de Kozeny = 30) y tie-
nen la siguiente geometria:

D, = 055m L, = 680m
D, = 060m I,=520m
Dy =080m L; = 800 m

Solucion. Primero, es necesario suponer
un sentido de los gastos en el nudo D ¥

Figura 9.19. Sistema de tubos del problema 9.11
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luego resciver y comprobar esta suposi-
cién; por ejemplo, se acepia que A y B
alimentan a C, esto es:

Q4+ 0Q,=0,

Por otra parte, siendo la pérdida por fric-
cién la tnica importante, h, sera la pér-
dida en el tubo }; (h, + Ah) en 2; y hy
la pérdida en 3. Esta xltima en el supues-
ta de despreciar la carga de velocidad en
el tubo tres.

De la férmula de Kozeny se obiiene:

Q, = 1012(8.86 log D, + N)”-%—D,
')

=

x

s

0, = = D2 (886 log D, + N) \f”' LM’ D,

05 = — D;? (8.86 log Dy -+ N)Jl“_ D,
4 L,

de la geometria del sistema, A = 20 m,
hy = 50 — k. Ademis, las constantes son:

D,=055m; D?2=0.303;

C,=886log D, +30=277; D2C,=8393
D,=060m; D,2=0.360;

C,=2804; D2C,=1008

D;=080m; D?2=00640;

Cy=29.14; Dy C,=18.65

Por lo tanto, las tres wltimas ecuaciones,
substituidas en la de continuidad, con-
ducen a:

D2, 41)1 h_’ + DG,
L,
T(h ¥ ARy —
J‘Dz (h, + AR) - Dy C2JD5 (50 — Ir,;)
L, Ly

que con valores de las constantes resulia:
ht—66h, + 91493 =0
de ahi que:
hy=1981m

lo cual significa que si existe rafz real
de la ecuacién y que, por lo tanto, es
correcta la suposicidn del sentido de gas-
tos en el nudo D.

Con este valor obtenemos los siguien-
tes:

Q, = 0.834 m¥/seg
Q,; = 1.696 m¥/seg
Q; = 2.54 m®/seg
se puede calcular V,%/2 g, a saber:

Vg 16 Q*
=— = 1.
74 = Wigpi ~ 306m

y corregir los resultados anteriores. En
efecto, la unica modificacién se hace en
la ecuacidn para calcular Q,:

Q= ;[Df (8.86 log Dy -+ N1

L]

‘) (50— h —1306)
Ly

Planteando nuevamente la ecuacién de
segundo grado, ésta resulta ser:

h? — 6401 h, + 858 =0
, =19.16m

@, = 0.818 m*/seg

G, = 1.682 m*/seg

Q, = 2.517 m/seg
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Problema 9.12." Una tuberia principal A,
abastece al sisterna mostiado en la figu-
ra 9.20; en el punto de unidn el mandme-
tro M marca una presién de 4.3 atm. Las
caracteristicas de los tres tubos son igua-
les: L = 210m, D = 100 mm, f = 0.025.
Calcular la carga ki para que el gasto ali-
mentado al recipiente B sea de 5 lt/seg,
con las tres vdlvulas abiertas.

Solucidn. El drea de los tubos es:
A = 0.7854 (0.1)? = 0.007854 m?®

la velocidad y carga de velocidad del tubo
que conduce el gasto Qg son:

0.005
=.—— = 0.637Tm/s
Ve = 5007854 feg
Ve 50207 m
g

Las velocidades en los otros tramos son
las siguientes:

Qs

= = 12730,
Ve 0.007854 Q

& = 1620504
y también
V% = 16205Q,°

el coeficiente de pérdida por friccidn es el
mismo en los ires tubos:

L 210
= f— = 0025 — = 52.5
K; fD 0050.1

de la ecuacién de la energia, entre A y B
{pa/y = 43m), se tiene que

V 2
43=h + 525 2‘; + (52,5 + 1) 0.0207
43 = h + 43406 Q2 + 1.11 (a)

ahora, entre A y C, tenemaos:

Ve
2g

VS
43 =525 —— 4 (525 + 1)
2g

o hien

52.5 x 16205 2.*
19.6

43 =

——— —————

1

Figurs 9.20. Instalacidon del problema 912
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33.5 X 16205

196 (oFy (b)

Ademss, de la ecuacién de continuidad,
resulta:

Qa = 0005 + Q, (c)
Q4 = 0.000025 + 001 Q, + Q2 (d)
En ¢l sistema de Ecs. (@), (b) y (d), exis-
ten tres incognitas: b, Qu y Q. si substi-

twimos la Ec. {(d} en la (b), obtenemos:

43 = 43 406 (0.000025 + 0.01 Q. + Q) +
+ 44233042

43 = 1.0% + 434 Q, + 43406 Q. + .
+ 44 233 Q2

Q.+ 0.00495 Q, — 0 000478 = O
la solucién de esta ecuacion serd:

Qc = — 0.002475 + 0.022

b, =2850m
b, =1
E
i) oy L, =5Hm
== D,=01m
iy —
.~ Bomba
F=6HF
= 713

El signo menos no tiene significado fisico
por las condiciones en las que se planted
el problema, por lo tanto,

Q. = 0.0195 m*/seg

Substituyendo este resultado en la ecua-
cién (c¢), nos da

Q4 = 0.0245 m*/seg
finalmente, en 1a (a), resulta que
k =1584m

Problema 9.13. En la Fig. 921 se pre-
senta una red abierta y su geometria. Se
desea que los gastos sean: Qy = 25 1t/seg,
Q, = 30 lt/seg, hacia los tanques C y D
respectivamente y que Q, = 11 lt/seg
desde la bomba. Determinar los diame-
tros D,, D; y Dy necesarios para que se
satisfagan las condiciones impuestas. El
factor de friccion en todos los tubos es
f = 0014 y los tanques A y B abastecen
aCyD.

~
o
(Y

L, = 6m
D, =08%0m

Figura 9.21. Red abierta del problema 92.13.
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Solucién. La carga producida por la bom-
ba es

_ vQ Hy
T 767
HB=7611P - 76 x 073 x 6 - 303m
yQ 1000 x 0.011

De la ecuacién de continuidad en los nu-
dos, los gastos son:

Qs = Q; + @y = 0.055 m?/seg
Q= Q; — Qy = 0.044 m¥/seg

Las velocidades y cargas de velocidad, en
los tubas, son las que siguen:

0.044  0.056
YT 7p.78%4D2% © DjE
Ve (0.056)  0.000161
2g  196DA T D
0.0t1
= =14 g,
2 = 07854 % 601 m/seg
qz
— =01m
g
0055 0.07 m/seg:
* T Tp.7854 D7 D2 B
V,2 _ 0.00025
2g B Dg?
0.030  0.0382
*T 70.7854D2 = D2
V. 0.000074
2g h bs
0.025
Wy = ————— = 0.796 m/scg;
5~ 0.7854 % 0.04 m/scg

2
Y o 00323m
2g

La ecuacidn de la energia entre F y C, es
como sigue:

Er=15.00 (U 014 600 1
rF=13.00+4 Y b—.*z*a'i )X
x (01,0323 = 16389 m

La e¢cuacidn de energia entre F y D, es:

400
Ep=16.389=15.00+ (0.014 T-i- l) *
0.000674
> D__i'*
0.000414 0.000074

L3890 =
! R

Esta ecuacién se satisface para D, =
= 0.20 m.

La ecuacidén de energia entre B y E,
comeo se indica:

500
1 =E 06014 —0.1
303+ 01 r + 0.100

Eg=304—70=234m
La ecuacitn de energia entre A y E, cs:

2850 0.000161

3 =234 + 0014 _—
000 + ) D

R
D, = ¢ 8-00643

= ¥0.000973 = 025 m
6.6

La ecuacion de energia entre E y F, serd:

t 970 0 60025

234 = 16389 + 0.014
D, b
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%1 0.0069

s = Y ————— = V¥0.000983 = 0.25m
7.011

9.6 Redes cerradas
9.6.1 Planteamiento del problema

Se conoce como red cerrada aguella
en la cual los conductos que la componen
s¢ cierran formando circuitos {Fig. 9 22).
Es el caso de las redes de distribucién de
agua potable en ciudades o las de agua
para industrias,

La solucién del problema se basa en
dos tipos de ecuaciones: la de nudo y la
de pérdida de energia.

a) Ecuacidn de nudo. Por razones de
continuidad (Ec. 9.16} en cada nudo se
debe satisfacer que:

E .Qi_r"‘Q‘:O
jei

donde

parai=1,...,17 (9.17)

Qy gasto que va del nudo § al nudo i
(negativo si llega al nudo i y posi-
tivo si sale);

(. gasto que sale o entra al nudo i
{con la misma convencién de sig-
nos).

El simbolo jei se lee: “para todos los
nudos j conectades al i a través de un
tubo”. Por ejemplo, si el sentido de los
gastos fuera el mostrado en la Fig. 9.22,
la Ee. (9.17), para el nudo 3, indicaria
que

Q35+Qu+Q39*Q42+Qs=O

donde el gasto Q; es conocido.

b) Ecuacion de pérdida. La pérdida por
friccién en cada tramo estd dada por la
féormula de friccién correspondiente, don-
de al substituir la velocidad expresada
por la ecuacidn:

Figurn 9.22. Ejemplo de red cerrada.
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resulta:

hu = auQ\'U (9.18)

donde a; es una constante del tramo ij.
Por ejemplo, st la férmula de friccidn es
la de Darcy-Weisbach, se tiene:

Esto es, N = 2, y entonces:

8 fi Ly
o= — g,

g D5,
en cambio, si {uese la de Hazen-Williams,

N=1851y

Ly

Ay = (0.279 Cry D208 ji 800

La utilizacién de las Ees, (9.17) y (9.18)
para la solucién de una red, conduce a
un sistema de ecuaciones que es posible
resolver, por un método de iteraciones o
con computadora —con base en la esti-
macidn de valores iniciales—, los cuales
se aproximan a la solucién exacta me-
diante correcciones ciclicas.

Existen, en los factores iniciales, tres
posibilidades a escoger:

1. Estimacién de los valores de Q..

2. Estimacién de los valores f,.

3. Estimacion simultdnea de valores de
Quy h.

Se preseniaran aqui las dos primeras
que son las mdas comunes. La 1ltima es
poco frecuente, para la cual se utiliza el
método de Mcllroy, presentado en la re-
ferencia 52.

Con el fin de hacer posible el calculo,
la aplicacion de los métodos de iteracion

se limita a redes de abastecimiento de
agua por grupos; a conductos de disir-
bucién principal de redes locales en fui-
ma de anillos cerrados o a zonas parcia-
les de una red local, reuniendo en grupos
las demandas de cada usuario.

9.6.2 Método de Cross para el balance
de pérdidas

En una red cerrada cualguiera se eligen
circuitos elementales como los formados
en la Fig. 922 (por ejemplo, el circuito
2-7-5-3-2 mostrado en la Fig. 9.23) en los
cuales se conocen los gastos Q,, Q,, ..., Qs
que entran o salen de cada nudo.

En cada nudo se satisface la Ec. (9.17);
ademds, la pérdida de energia entre dos
nudos de la red {cualquiera que sea ¢l
recorrido que se elige para llegar de uno
a otro) es la suma algebraica de las pér-
didas en cada tramo (calculadas con la
Ec. 9.18). Para ello, es necesario también
establecer una convencién de signos, por
ejemplo: la pérdida en un determinado
tramo tiene signo positivo si la direccion
del gasto en el tramo coincide con Ia del
recorrido ; ¥ negativo en case contrario

El recorrido completo en cada circuito
elemental {partiendo y llegando al mismo
nuado)} implica que:

Z hy=0 {9.19)

donde % es el ntimero de tramos que for-
ma el circuito elemental. Para el recorrido
de cada circuito es necesario especificar
que sea siempre con el mismo sentido,
por gjemplo, el seniide de las manecillas
del reloj.

La Ec. (9.19) es llamada ecuacidn de
circuito y vale para todos los circuitos
elementales de la red.
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Figura 9.23. Circuito elemental en una red cerrada,

Para proceder a la solucidén, primero se
estiman los pastos en los tramos, hacien-
do que se satisfaga la ecuacién de nudo
con los valores estimados y los ya cono-
cidos. 8i +AQ es una correccién atribui-
ble a todos los tramos de un mismo cir-
cuito elemental {Fig. 9.23), al recorrer
éste en el sentido de las manecillas del
reloj, la Bc. {9.19) implica que:

Rag + by — fgg — gy =
= Gry (Qr; + AQ)? + ag (Qgr + AQ) —
— O3 (Qps — AQ)Y — ., (P, — AQGY =0

Por un desarrollo en forma de binomio,
donde se desprecian términos de orden
superior, resulta entonces:

ars Q2 + Q57 Q% —
N¥—1 N—1

N(a72Q T2 + ahTQ 67 +

— a3 Q¥5s — azz Q¥sa
N—1 N—1
+ abao a T Iﬂa'.'.Q 82 )

AQ = —

o bien, en ¢l caso general, tenemos:

k
§( ay Q"5" Qu)
AQ = — —— . (9.20)
N ?[GUQ o ]

donde el gasto Qy y la correccién AQ son
positivos cuando su sentido coincide con
el de recorrido del circuito en el sentido
de las manecillas del reloj, o negative en
caso contrario. Fa iteracién se realiza has-
ta que se satisfaga la ecuacién de circuito.

La rapidez en la convergencia del mé.
todo es muy diversa y depende, tanto de
la estimacién de los valores iniciales comon
del tipo y tamafic de la red, pero especial-
mente del niimerc de tramos que se unen
en cada nudo. Mientras que en redes pe-
quefias se alcanza una buena aproxima-
cién con tres ¢ cuatro iteraciones, en re-
des grandes se suelen necesitar de treinta
a cincuenta. La computadora hace rapi-
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damente el calculo, ¥ ello nos facilita un
ahorro considerable de tiempo.

La convergencia del mdtodo se puede
acelerar si el valor de la correccién AQ en
cada paso se multiplica por un factor
(gue varia entre 0.50 y 1.00)} cuya magni-
tud depende del tipo de red y del grado
de exactitud deseada.

El problema se presenta como sigue:
Datos conocidos:

1. Longitud, didmetro y rugosidad de
los tubos.
2. Gastos que entran o salen de la red.
Se desean saber:

1. Los gastos de todos las tramos.
2. Las cargas de presién en los nudos
de la red.

La secuela de pasos se explica & conti-
nuacién, aunado con las columnas de una
tabla auxiliar, cuzando el célculo es ma-
nual {Proh, 9,14, tabla 9.2).

1. Divisién de la red en circuitos ele-
mentales (Cols. 1 ¥ 2). Registro de los
valores conocidos (Cols. 3 v 4) y célculo
de las constantes a (Col. 5).

2. Primera estimacién del gasto en to-
dos los tramos (Col. 6). El signo de Q
sera positivo si se estima que sigue el sen-
tido de las manecillas del reloj en €l re-
corrido del circuito, y negativo en caso
contrario.

3. Multiplicacién de los valores de a por
os gastos correspondientes en el primer
circuito (Col. 7) en valor absoluto.

4. Multiplicacién de los productos a|Q|
de la Caol. 7, por los gastos Q correspon-
dientes del primer circuito, obteniendo la
pérdida k, cuyo signo corresponde al atri-
buido al gasto Q (Col. 8).

5. Suma algebraica de Th = Za,QFf en
el primer circuito (Col. 8).

6. Suma absoluta de los valores de a: Q:
en el primer circuito (Col. 7).

7. La correccidén resulia de:

Z aQ?
2 Ia-lQil

v se anota con su signo en todos los tra-
mos de un mismo circuito (Col. 9).

8. En tramos que pertenecen a dos cir-
cuitos se deben agregar las correcciones
que resulten del siguiente circuito, con
signo contrario {Col. 9).

9. El calculo en los siguientes circuitos
se hace en la forma indicada en los pasos
3 a 8, hasia terminar la primera etapa de
distribucién en toda la red.

10. Se hace la suma de los gastos esti-
mados, mas las correcciones, y se realiza
una segunda etapa en la misma forma.

11. El célculo finaliza cuando las correc-
ciones AQ alcancen el grado de correccion
deseado,

Si se consideran como incégnitas los
didmetros y los gastos de cada tramo, una
vez calculados éstos se pueden oblener las
cargas de presidn, en cada nudo, a partir
de las fdrmulas de pérdida. Para una red
compuesta de % tramos y m nudos, el ni-
mero de incdgnitas es entonces;

AQ = —

I=2k

Para el cdlculo de las I incédgnitas, exisien
E ecuaciones disponibles. Las de nudo
proporcionan # — 1 ecuaciones, ya que
la ecuacion para el dltimo nudo resulta
de las anteriores. Las de circuito piopor-
cionan ! ecuaciones para [ circuitos ele-
mentales.

Se considera que el mimero de circui-
tos es:

l=k—m+1
y el nimero de ecuaciones:
E=(m—1)4+(k—m+1)=£Fk

De la comparacién entre I' y E resulia que
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TABLA 9.2. Proceso de calculo del Prob. 9.4

4

5 [} 7 8 9
D L ax10—-% ¢ xl12 ald] a@Qx 108 AQ X 108
Crreuito Trane mm m seg2/mb  mB/seg seg/m?2 m mi/seg
1-2 200 1000 7.27 +250 182 +4545 -13
24 150 800 28.20 +16.0 451 +7220 —13
I 43 125 500 4825 —100 483 4825 —1.3+1.2
3-1 200 BOO 581 —250 145 3630 —13
' 1260 +3310
+ 3310
8Q=— o g = 1
4.6 125 500 48.25 +11.0 531 +5845 —t.2
6-5 125 500 43.52 —~ 90 435 3910 —1.2
11 3-3 150 500 17.65 —15.0 2865 —3970 —1.2
34 125 500 43 26 +100+1.3 545 -+ 6160 ~1.2
1776 +4125
+ 4125
M=—aqme 2
U] 1 12 13 14 15 16 17 18
Q x 10 alQ  aQ@xim AQ X108 Qx 108 alq| aQzx102 AQ X 103 Q
m3/seg seg/m3 m m3/seg m3/seg seg/m2 m mdfseg m3/seg
+237 172 +4080 —05 +232 169 +39i0  —0.0 + 004232
+14.7 415 + 6085 —05 +142 400 +5680 —0.0 +0.0142
—101 488 —4920 —05+01 --10,5 508 —5325 —00+00 -00105
—26.3 153 —4010 —05 --268 156 —5160 —00 —00268
1223 +1235 1232 +108
1235 + 105
AQ=————=—05 - T =
2% 1228 0 2% 1232 00
+ 9.8 474 +4645 —0.1 + 9.7 469 +4550 0.0 +0.0097
—10.2 492 —5020 —0.1 —103 ° 497 5120 —0.0 —0 03
—162 286 —4630 —0t  --163 288 —4685 —00 —0.0163
+10.1405 512 +5430 +01  +105+400 507 +5325 Q0 +0.0105
1764 + 420 1761 + 70
+ 420 + 70
AQ= ——x— = (] AQ = - ———— =00
Q 2 % 1764 e 2 x 1761
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-
se deben escoger i de las incdgnitas para
resolver el problema; esio es, los didme-
tros o los gastos.

Problema 9,14 La red mosirada en la
Fig. 9.24 tiene la geometria que se indica
y a ella llegan o salen los gastos también
mostrados. Las constantes a se calculan,
a partir de la férmula de Kutter, con un
coeficiente m = 0.20 (tubos de acerc) y
para N = 2.

250
237
738
50 1yseg G lfseg
1 D =200 mm z
D = 150 mm
ﬂi}ﬂ m £ = 800
250 L
263 1 =200 mm 160
%68 L=800m e
D = 125 mm
(L =500m4 15 1t/seg
= 1somm [ Lo 300 < (25 rom
L=50mn ) L 4 L= 500m
150 1rylos
1) T s
102
5 [187] sl YR7]
bhjseg X UL’ Z pamm N mujseg

Figurs 9.24. Red del problemna 9.14.

Solucién. Sec presenta en la tabla 9.2 y en
la Fig. 9.24 se muestran los diferentes
ajustes que experimentaton los gastos es-
timados, asi como el sentido de los mis-
mos. La columna 18 muestra el valor fi-
nal de los gastos.

9.6.3 Método de Caornish para el balance
de gastos {Ref. 6)

Son conocidas las cargas de presion
en los nudos a los cuales llegan gastos
(—Q4), o salen gastos { +0Qy), Se desean
obtener dichos gastos y las pérdidas en los
tramos o las cargas piezoméiricas en
los mismos (Fig. 9.25).

357

Figura 9.25. Designaciones para las condiciones
de nudo en el método de Cormish.

Las pérdidas en los {ramos Ay se esti-
man jnicialmente y se corrigen por itera-
ciones, a partir de los gastos que legan o
salen del nudo.

La condicidon de nudo implica que se
satisfaga la Eec. (9.17).

Por otra parte, si hy representa la pér-
dida de energia en el tramo del nudo j
al i; y H: la carga piezométrica en el
nudo i, se tiene:

g \ V¥ 1y
Qu = (E") = Ci, (H,—H;) (921)
donde
1
Cy = W (9.22)

Por lo tanto, el sistema de ecuaciones
(9.17) es el siguiente:

Fug NV
p3 AN + Qe=0, para i=1,...,n
Jet [ 1]
{9.23)
Si AH; es la correccién de la carga piezo-

métrica en el nudo i, en alguna etapa de
la iteracidén, la ecuacion correspondiente

a ese nudo seria:
A 1N
o ( hy + AH, ) b=

I'Ei iy



TABLA 9.3. Solucidn del problema 9.15
1 2 3 4 5 6 7 8 9 10 11 12
Nudo Tramo D L axig-2 h Qx10% {Q=103)/h Ah h Q=109 (Qx103)/k
seg? m? m2 m? m?
Nr. Nr. mm m m
mb seg seg seg seg
2 1-2 200 1000 7.27 =5.0 -26,2 4 5,24 40.5 —4.5 -24.9 + 5.53
3-2 125 300 28,95 +3.0 +10.2 + 3.40 0.5 +-3.5 +11.0 + 312
4-2 150 500 17.65 +3.0 +13.0 + 4.33 +40.540.4 +3.9 +-14.9 + 3.82
— 3.0 +12.97 + 1.0 112,47
2{-3.00 2{+1.0}
AH, = z.e7 103 My=——f g =02
4 2-4 150 500 17.65 —3-0.5 —14.1 -+ 4063 —0.4 —3.940.2 —14.5 4 3.92
5~4 150 300 10.59 +1.0 + 8.7 + 970 =0.4-0.4 +0.2 + 4.3 +21.50
6-4 125 500 48,25 +3.0 + 7.9 +2.63 0.4 +2.6 + 7.3 + 2.81
- + 3.5 +16.36 — 2.9 428.23
2(43.5) 2(—2.9)
A, 16.36 4 AH, 28.23 +02
5 3-5 125 500 48.25 -—1.0 — 4.6 4 4.60 0.4 —0.6 — 3.5 + 5.83
45 150 300 10.59 ~1.040.4 — 7.5 412.50 0.4 —0.2—-0.2 — 6.1 +15.25
6-5 125 300 28.95 +4-2.0 + 8.3 4+ 415 0.4 +2.4 + 9.1 + 3.79
— 38 +21.25 — 0.5 24 .87
2(-3.8) 2(—0.5)
Al = — sl == 4 (04 A, = — el = )
& 21.25 + & 24.87 00
13 14 15 16 17 18 19 20
Nudo Tramo AR hy Q102 {@x108)/h, Ah Ry Qx102 (O x10%)/h,
md m? ms8 m?
m m
Nr. Nr. m m seg seg seg seg
2 1-2 0.2 -4.7 -25.4 + 5.40 —+0.1 4.6 -—25.2 + 5.48
32 402 +3.3 +10.7 + 3.24 +0.1 +3.4 +10.8 + 3.18
42 40.240.2  +3.5 +13.8 + 3.94 +0.1—0.1 +3.7 414.5 4 3.2
-~ 0.9 +12.58 + 0.1 ++12.58
2{—0.9) 2(40.1}
AH, = — ————— "~ . =—— =0
e 12.58 +0. Ay 12.58
4 2-4 -0.2 -3.54+0.1 —14.3 + 3.97 +40.1 —=31.5 —i4.1 -+ 4.03
54 —0.240.0 +0.4 + 6.1 +15.25 +0.1-0.1 +0.4 + 6.1 +15.25
64 —0.2 +2.8 + 7.6 J 2.7 +0.1 +2.9 + 7.8 + 2.69
— 0.6 +21,93 — 0.2 +21.97
2(=0.6) 2(—-0.2)
= —_-—— .. =————2= 0.0
il 21.93 +01 AR, 21.97
5 35 0.0 -0.6 — 35 + 5.83 +0.1 —0.5 — 3.2 4+ 6.40
4.5 0.0 —0.4-0.1 4 6.9 +13.80 401 —0.4 — 6.1 +15.25
6-5 0.0 +2.4 4 5.1 + 3.7% +0.1 +2.5 + 9.3 +.3.72
- 1.3 +23.42 0.0 +25.37
2(—1.3) 2(0.0)
m—— " = . = =00
AHg 23.42 +ol AH, 25.37

8g¢g

f0qn; Op SDULOISIE Op s1SDUD

mpn.l iR ‘QPSJ

6S¢
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hq + AH, v
-3 (_-_-—) + Q=
reth By/OWY '

AH, V¥ '
p Qu(l + ) + Q=0
fed by

donde el signo de cada término de la
suma se elige de modo que sea, negativo
cuando el gasto es hacia el nudo y posi-
tivo en caso contrario.

Desarrollando el radical como un bino-
mio, sin considerar términos de orden su-
perior, se obtiene:

jei ( 1 AH,
Z Qy N fu;

Por lo tanto, la correccion de la carga de
presidn en el nudo i es:

)+ =0

Qi+ 2 Qy
AH, = —N et (9.24)
= —N| ——— .
2 (Qu/hy)
Jet

La iteracién termina hasta que se satisfa-
ce en cada nudo la ecuacién de continui-
dad (9.17).

El problema se presunta como sigue:

Datos conocidos

1. Longitud, didmetro y rugosidad de
los tubos.
2. Cargas de presién en cada nudo.

Datos que se desean

1. Los gastos que llegan o salen del
nudo.
2. Las pérdidas de carga en los tramos.

La secuela de pasos se explica a conti-
nuacidn, juntamente con las columnas de
una tabla auxiliar, cuando el ‘célculo se
realiza en forma manual (Prob. 9.15, ta.
bla 9.3), para N = 2.

1. Designacién de los nudos y asig-
nacién de las direcciones de los gastas
{Cols. 1 a 5).

2, Determinacién de los valores de ay
{Col. 5).

3. Primera estimacidn de las pérdidas
en los tramos (Col. 6}; sz pone el signe
negativo a la pérdida correspondiente a
los gastos que llegan al nudo, y positivo
en caso contrario.

4. Divisiones de las diferencias en las
cargas de presién Ay, a través del adecua-
do valor de ay. De la rafz de los cocientes
resulta el gasto Qy = Vh/ay; el signo
pertentece al de Ay (Col. 7).

5. Suma algebraica de los gastos Q en
cada nudo (Col, 7).

6. Calculo del cocientie Qy/hy, {Col. 8).

7. Suma de los cocientes Qu/fy en un
nudo (Col. 8),

8. Célculo de la correccién AH, {con
N = 2) mediante la ecuacién:

Q+ 2 Qy

el

AHj= =2
! E (Qu/hy)
jEt

Ay

Este valor se suma algebraicamente a
todas las diferencias de cargas de presién
en un nudo {Col. 9).

9. A los tramos que pertenecen a va-
rios nudos, ademas del AH, calculado en
el nudo, se suman los correspondientes
a los de los otros nudos con su signo ori-
ginal (Col. 10).

10. El célculo del segundo nude —y de
los siguientes— se realiza en la misma
forma como en los pasos del 5 al 10; se
contimia el cdleulo con el primer nudo
para la segunda correccién, hasta lograr
que los gastos no cambien y su suma al-
gebraica valga cero.

Problema 9.15. La red mostrada en la
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Fig. 9.26 especifica las cargas de presién
en los nudos 1, 3 ¥ 6. La carga de pre-
sién H; queda determinada por el reci-
piente alimentador, mientras que las car-
gas H, y H; en los sitios de derivacion,
quedan determinadas por las presiones de
aprovisionamiento necesarias. Puesto que
s¢ conocen las dimensiones de los tra-
mos y de las cargas de presidn, en los
sitios de entrada v salida, el sistema se
debe calcular por el métode de compen-
sacién de gastos, Las constantes de fric-
cidn se calculan per ba férmula de Kutter,
para m =020 y N = 2.

H,=+200m
2

212 im
21540 m 241 6m
Mshm ], _IhAwm L= %0m
215 3m L2 O o sm
Hp=20h tm 20 L= 500m
L=%0n | P=10mm =125 mm
) =125 mm [II; = ’;1(2)9 m
= 2 mm
=42120 Ho =+ 259 Gin
Hyz4220m ¥ 0w 5~ g Ho=-+ 23901

Hl4m
2Alim L=50m

Q.,=t H,=ZIt5m D=1Bnm =1

Figura 9.26, Red del problema 9.15.

Solucién, Se presenta en la tabla 9.3. En
la Fig. 9.26 se muestran los diferentes
ajustes que experimentaron las cargas es-
timadas, asi como el resultado final de
los mismos.

9.6,4 Solucidn de redes mediante compu-
tadora digital

Diferentes procedimientos de solucién
con computadora se han planteado en el

andlisis de redes de agua potable (Ref. 53).
Las dificultades en la solucién consisien
principalmente en que los sisiemas e
ecuaciones resultantes no son ﬁllCﬂ]ES
También se trata de encontrar un proce-
dimiento de convergencia acelerada en
el calculo de los valores finales de 1 12d,

Se parte de una red cerrada, tan general
como la esquemaltizada en la Fig. 922, de
la que se conoce su geometria (longitu-
des, didmetros, lactores de friccion de
todos los elementos), asi como los gastos
extraidos de la red y concentrados en
los nudos. Deben satislacerse las condi-
ciones de frontera ——que pueden ser Jos
niveles piezométricos especificados en
ciertos nudos— y que corresponden a
tanques de nivel constante.

El problema consiste en determinar las
cargas piezométricas en cada nudo; éste
queda solucionado si se resuelve el siste-
ma de ecuaciones (9.17). La Ec. (9.21} se
escribe en la manera siguiente:

YN (Hy— H
Qy = C;,’H,— H, (i 1)

|Hy— Hi|
o bien
(Hy— Hy)
= Cyp ——————— 25
Q“ i ll_ji_H‘ll-—l/‘N (9 3)

que directamenle proporciona el signo del
gasta, de acuerdo con la convencién esta-
blecida: negativo si llega al nudo y posi-
tivo si sale de él.

El sistema 9.17 queda entonces as{:

(Hy~— H)
E‘ ‘! ——————
rei iHy— H{'-v¥

parai =1,...,n (9.28)

4+ Gi=0:

formado por i ecuaciones con las n in-
cognitas I, ..., H.; 7 puede tomar va-
lores de 1 a m, siendo 11 el niimero toial
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de nudos (variable) unidos al i por me-
dio de un tubo, incluyendo los de cargas
piezométricas constantes. El simbolo je{
se lee: para todos los tubos § que llegan
al nudo &

El sistema no es lineal y para su solu-
cién es comuin utilizar el método de ite-
racién de Newton-Raphson, el cual se
explica a través de los siguientes pasos:

1. El sistema de ecuaciones por resol-
ver es del tipo:

fll(Hn---.Hu) =0
Se suponen valores iniciales H: de las in-

cdgnitas, que forman asi el vector si-
guiente :

l_-l- = n
i, =(x, {12....,{1)

el cual es necesario corregir mediante el
vector de correcciones AIli.

2, Se calculan, con los valores de H,,
los de Ias funciones f;; a saber:

fr ()

y el jacobiano de las funciones f, defi-
nido como sigue:

o o, of, ]
eH, 23H, ' oM.
1 1 1
O/ of. of.
94, 3H. T 2H,
1 2 1
o  Bfa IO
oH,  BH. BH,
1 1

3. Con el vector de correcciones de los va-

lores 1:1;, inicialmente supuestos, tenemos
gque

ﬁi:(AHE, AH,,._.,AH,)
1 1 1 1

y con el jacobiano, se forma el sistema li-
neal siguiente:

of , 1.7
hooh el T
°H, DH, i it

1 1 1

afﬂ afu
o, 7 o e R
e — - e
(9.27)

cuya solucién permite obtener los valores
de las incdgnitas, para una segunda eta-
pa de iteracién:

\ ﬁ;=ﬁ;+£_ﬂ_h
- 3 1 1

4, Se repite el procedimiento y obte-
TIEIMaos ;

+4 (9.28)

hasta que los valores de f; sean cerp o
menores que la aproximacién deseada.

Sin embargo, el método clasico de
Newton-Raphson conduce —en muchos
casos— a una lenta convergencia; en oca-
siones a una divergencia, lo que consume
tiempo de mdquina.

F. Gonzélez y A. Capella (Ref. 54), des-
pués de probar diferentes métodos en el
andlisis de la red interna de la ciudad de
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México, han propuesto una modificacién al
método clasico de Mewton-Raphson, que
redne las ventajas deseadas. Para dicho
trabajo se dispone de un programa de
computadora digital en el Instituto de In-
genieria de la UNAM. El método consiste
en hacer una modificacién a la forma de
la Ec. (9.28), la cual se explica a conti-
nuacidn,

En cualquier etapa de la iteracién el

vector H, define un punto en un espacio n
k

dimensional. Adema4s, los valores de ia
serie de [unciones I; (Iu{‘)' obtenidas a

partir de M, corresponden a errores en
k

fa solucién que implica la aceptacién de
i1, como valores finales de las incgnitas.
k

La suma de los errores cuadraticos deter-
mina la funcién que sigue:

F= 3 f# (i) (9.29)
fr=l F)

la cual seria cero si H; fuese Ia solucién
k

correcta del sistema (9.25), pues esto im-
plica que todas las funciones f; valgan
cero. Puede demostrarse que, en una de-
terminada etapa de la iteracién, el vector

AH; sefiala una direccién sobre la cual
k—1

Ia funcién F decrece. Sin embargo, la me-
jor convergencia se logra si, en lugar de
aceptar la magnitud total de la correccién
AkIl{ como en la Ec. (9.28), se acepta una

magnitud proporcional a ésta. Es decir,
que

W = Hy + a, AH, {9.30)
k—1 k1

k

donde a, se escoge de tal manera que la
funcién F sea minima en la direccién
dada, que puede adoptar valores compren-

dides en ¢l intervalo 0 < q, <, donde .
puede ser incluso, mayor que 1.

Para encontrar @, gue hace minima
a F sobre dicha direccién, se utilizé el
métedo de biisqueda directa en una direc-
cién de Fibonacci, que reduce al minimo
el tiempo de cilculo (Ref. 54).

El hecho de que la funcién F decrezca
hasta un minimo, en la direccién del vec-
tor AEH;. implica que dicha funcidn sea

unimodal dentro del intervalo 0 < a, < L;
esto es, hay un niimero 0 < 4, < L tal, que
F decrece estrictamente para a < a, y cie-
ce estrictamente para a > d,.

Por induccion se puede demostrar que
la cantidad NF (comprendida en el inter-
valo L) para la cual se produce el minino
de F, es:

NFw=NF,_1+NFn,_z; nz2 (9 31)

donde NF, = NF, = 1.
Los NF. son los nimeros de Fibonacci

cuya secuencia se puede generar de la
Ec. (9.31) en la forma:

" =123456 7 8 910 ..
NF, = 1123581321 34

13 21 34 55 .....

de tal manera que NF,, > 10000. La
Ec. (9.31) también se escribe asi:

NF, NFp—s

M
NFol, + NF.

Es posible demostrar que NF./NF._1 se
aproxima al valor (v/5-+1)/2==1.62 cuan-
do n es grande y, por lo tanto,
NF,_of/NF, ., se aproxima al valor 0.62.
Esto se puede ver a partir de la secuencia
de nimeros antes generada, para n = 10;
por lo tanto, los dos primeros valores «,
v a, se deben elegir a una distancia (0,62 L
de ambos extremos del intervalo.
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|

F
0 ! 2 8 Ugsa L 062 >
. L,
P—i— e .62 1, e 238 Ly
) w1z
ot ]

Figura 9.27. Minimo de la funcién F.

La técnica de bisqueda de a, se puede
sintetizar en los siguientes pasos.

1. Debido a que no se conoce el inter-
valo L en que varia a,, entonces se hace
una bisqueda gruesa con los valores a=0,
1,3,4,5,..., etc., calculando simultinea-
mente el valor de la funcién F (Ec. 9.29)
para determinar el intervalo L, en que
se encuentra el minimo. Por ejemplo, en
la Fig. 9 27a se observa que dicho minimo
se encuentra para [ < a <2 y la magni-
tud del intervalo L, = 2 — 1 = 1.

2. Sc repite el mismo procedimiento
del paso anterior; ahora para a4, =1 +
+038L;, a,=1+4 062L, (en este caso
a = 1} y se calculan los valores de F, y F,
correspondientes. Si F, < F, (como en
la Fig. 9.27b) el nuevo intervalo I, es:

L2 = 062 Ll = (.62 X 1 = 062

medido desde @ = I, hastaa = 1 + 062 x
XLi=14062x1=182.

Si, por el contrario, F, > F,, el nuevo
intervalo es también: I, = 0.62 L, = 0.62,
pero medido ahora desde a=140.38 L, =

=1+0.38x1=1.38, hasta a=1+L,=1+
+1=2.

3. Suponiendo que hubiese resultado el
brimer caso (F, < F.), se repite el mismo
procedimiento para los signientes :

a4 = 1 + 0.38 Lg =

.
N

1 4-0.38 x 0.62 = 1.2356

n

az

1+062L, =
14062 x 062 = 1.3844

¥ se calculan los correspondientes F,yF,.
Suponiendo ahora que F, > F,, el nuevo
intervalo es I, = 0.62 L, =062 x 062 =
= (0.3844, pero medido a partir de
a = aq; = 1.2356 hasta a = 1.62.

4. El procedimiento se repite tanias ve-
Ces.como sea necesario, hasta encontrar
4, que da el minimo de F con la aproxi-
macién deseada.

En la Fig. 9.28 se presenta el diagrama
de bloques del programa en computadora
digital.
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Lectura de datos

Céleulo del valor de Fen
funcién de &7

_ ¢ El namere
de |teraciones es mayor
que el méxna
parmitrdo 7

i El valor

Can los Gltimos vafores de H
obtenidos, talculo de gastos,
velecidadss, pérdidas e imprestn
de resullados

T

de F es 1gual
acero?

sl

Célculo del jacobane y de
los valoies y,

!

Sofucibn det sistema
hneal para encentrar AH,

Calculo de o, tal que minimice

F=}1]’Q:+6Af)

de H = H 4o 80
Ve k h

S

Figura 9.28, Diagrama de blogues del programa en computadora digital, para la solucién de
una red cerrada,

9.7 Diametro economico

En la mayaria de [os sistemas de tubos
es necesarto conocer de antemanoc toda

su geometria para proceder a su anal-
sis. La seleccién del didmetro es la que
admite mds variantes en la solucion, de-
bido a que puede hacerse con base en un
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mayer nlmero de criterios. Sin embargo,
el mas importante es quizé el de la eco-
nomia, tanto en el monto de la Inversién
inicial en el sistema, como en el de con-
servacidn y operacién,

El didmetro mds econdmico, de cada
uno de los tramos componentes del sis-
tema, ser4 aquel para el cual es minima
la suma de los costos de la instalacién,
conservacién y servicios. Los costos de
la instalacién ‘incluyen los proupios en el
disefio, conservacién e instalacién, para
la obtencién del sistema. Los costos de
conservacién y servicio incluyen los
correspondientes al personal y materiales
necesarios para maniener en servicio el
sistema, ademds de los costos de la ener-
gia para el mismo, como en el caso de
una planta de bombeo. Los tubos de gran
didmetro ocasionan una pérdida de fric-
cibn mas pequefia pero son més costo-
s0s; con los de menar didmetro sucede
lo contrario.

El didmetro més econdmico serd aquel
de minimo costo total, como se muestra
en la Fig. 929

En una instalacién hidroeléctrica, cuya
tuberfa tiene varios tramos de didmetro
¥ longitud distintas, el didmetro mis eco-
uémico en cada tramo se puede calcular
de modo aproximade por las férmulas da

Bundschu (Ref, 43):

D =v0.052Q,° para Hu<100m

L = ¥0.052 Q,% 100/Hx para H» 2100 m
donde

D dismetro mas econdmico, en m;

Hy  carga que depende de la bruta o

total H y que vale (Hy = H + 15

a 20), cuando H 100 m; y (Hy =

= 1.1 H 4 20) cuando 7/l > 100 m
(todas las cargas en m).

@, gasto mdximo alimentadoe a las
turbinas, en m?®/seg.

Diimelra mis
St070MICY

Costo de
conservaciba ¥
seriicio

Casles bylales

Caslo
mmal

i
1
1
I
I
1
I
:
1
|
t
|
i
]

Prametro del fu

Figure 9.29. Didmetro mis econdmico.

En ¢l caso de una instalacién de bombeo
se puede admitir, en forma aproximada,
que el costo de un conducto es ¢, DL,
donde ¢; es el costo por unidad de didme-
tro y longitud. El costo de la instalacién
es ¢, P; donde c; es el costo por unidad
de potencia (CV) instalada vy P dicha po-
tencia,
El costo total del sisteina serd -

C=¢ Dl +c,P

Substituyendo a P por su valor y despre-
ciando las pérdidas locales, se tiene:

16 f

O + 5 L5
Y 2gnt o
C=c¢, DL+ ¢ =

"

Al derivar e igualar a cero, resulta:

dac I

el
Q lef QZ(_ ) 0
751]2g:t2 =

y la segunda derivada es positiva d2C/
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dD? = 0, lo que resulta una condicién de
minimo, a saber:

¢ 116 x5 c
De=__2_.,v_ ?5::32]03 K, z“(an
D= 1 L2 ¥

D=K\/5

Férmula llamada de Bresse vélida cuan-
do la operacién de bombeo es continua;
K es una constante que vale, aproximada-
mente, 1.20. En realidad, el hecha de adop-
tar la férmula de Bresse equivale a fijar
una velocidad media econémica:

40  4Q 4

TR 2KQ =K

que para valores de K, entre 1 y 1.5, resul-
tan velocidades de 1.28 m/seg a 0.57 m/
seg.

Si la operacién es intermitente, se pue-
de usar la férmula empirica de Marquardi
(Ref, 55):

D=¥F KvVQ
donde

K  coeficiente de Bresse;
D didmetro econdmice, en m;
Q  gasto, en m®/seg;

nitmero de horas diarias
de servicio real

24

Un criterio mas senciflo consiste en es-
pecificar la velocidad mds econdmica en
el tubo, de acuerdo con los datos de Ricn-
ter {Ref. 43) y que se indican en la ta-
bla 94,

TABLA 9.4. Velocidad media mds econdmica
en tuberfas, en m/seg

Tuberfas de succidén en hombas cen-
trffugas, de acuerdo con la carga de
succidn, longitud, temperatura del
agua (< 70°C) 05l

Tuberias de descarga en bombas 15a2

Redes de distribucién para agua po-
table e industrial

Tuberfas principales ia2
Tuberfas laterales 05 a07
Tuberfas muy largas 1523

Tuberias en instalaciones hidroeléctri-
cas con turbinas
Con inclinacién y didmetro pequeiio 2 a 4
Con inclinacién y didmetro grande 36 a 8
Horizoniales y pran longitud lal

Problema 9.16. Sea una tuberfa formada
por »n tramos rectos de igual longitud I
v diferentes didmetros D. Se supone que
el costo de un tramo es kD* HL, esto es,
dependiente del espesor que debe crecer
en funcién de la resistencia, con la carga
de presién H que debe soportar (k cons-
tante). Deseamos encontrar la ley que
cambia el didmetro P del tubo, con la
carga de presién H, si el costo de la fu-
beria debe ser el mds peguefio posible.
La pérdida de energia en la conduccidn
debe permanecer constante.

Solucién. El costo de # tramos de 1gual
longitud es:

K:kL‘E‘J DEH,

La pérdida de energia en un tramo es
de la forma siguiente:
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donde @ es el gasto y C una constante. La
pérdida total de energfa por friccién para
los 17 tramos es:

he = g hf:C b L

Puesto que #: debe permanecer constante,
para el caso extremo K = min, con

} 1
s =,

C =1 pp
siendo #/C constante.

Utilizando una constante o de, propor-
cionalidad, tenemos:

et 2)

e [ K _— ¥ — =0

oDy +a c =1L DS
2ELH D+ 3aD 0 =

H D7 = constante

Problema 9.17. La regla de Adams, obte-
nida de la experiencia, indica que el di4-
metro econdmico de una tuberia —en una
instalacién hidroeléctrica o de bombeo—
debe ser tal que los 2/5 del costo inicial
del tubo, por unidad de longitud y por
afio, sea igual al costo de la pérdida de
potencia resultante debida a la friccién
en el tubo. Fundamentar tedricamente di-
cha regla.

Selucién. Dado el grado de seguridad
del tubo, contra ruptura, se debe propor-
cionar el espesor del mismo de acuerdo
con su didmetro.

Para conductos largos el costo K, del
tubo, por unidad de longitud, es propor-
cional principalmente al peso del mis-
mo; esto es, K, ~ C, D?, donde el coefi-
ciente C, incluye también otros costos de

menor imporiancia, los cuales dependen
de D*. -

La pérdida de potencia (P = yQ k),
debida a la friccién en el tubo, es propor-
cional al gasto y a la pérdida de friccién
En primer lugar es preporcional a V [D*
y, en segundo, a V3/D, porlo cual la poten-
cia perdida por friccién es proporcional
a V3D, Puesto que V ¢s proporcional a
1/D? el costo de dicha pérdida K, por
unidad de longitud del tubo, es igual
a Cy/D5

El costo total:

G

K=cD+ o

debe ser minimo, para lo cual se pracede
con el criterio de la primera derivada, es
decir:

C, 2K, — n
20, D— 52 =0=_,.__L_5K_-
Dt D
O sea
2
Kz:_S——KJ

PROBLEMAS .

1. Calcular el gasto en ia tuberfa, mostrada en
la figura, sin considerar las pérdidas de
energla,

Figura del problema 1.

2. El sistema de bombeo, mostrado en la fi-
gura, debe tener una presién de 0.4 kgfcm?
en el manémetro, cuando la cavitacidn es
incipiente en la entrada de la bomba B
(p = — 0.8 kg/cm2).

M

D =5tmm

Tuba da
descasga,

D =100 mm

Figura del problema 2.

Calcular la longitud que debe tener la tu-
beria para satisfacer esta condicidn de ope-
racidn, si el factor de friccidn f = 0,03, ;Qué
potencia suministra la bomba al fluido?
¢Qué tanto por ciento de esa potencia se
utiliza para compensar las pérdidas? Para
el chiflén considere C, = 0.98.
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3. Para medir €l gasto de agua en un conduc-
to de 020 m de didmetro, se instala un dia-
fragma normal de 0.10 m de abertura, para
el cual ~~con un mandmetro diferencial de
mercurio— se mide la diferencia de presio-
nes, antes ¥ despuds del diagrama, Hacer
un esguema acotado de la instalacién y esta-
blecer la curva que relacione el gasto, en
1t/seg, con la lectura en mm del manémetro
diferencial.

4. a) Calcular el didmetro de la tuberfa de ace-
ro, soldado y nuevo, indicada en la figura,
para que ¢l gasto sez de 45 m?/seg con las
véalvulas totalmente abiertas. &) Determinar
la abertura de la vilvula de mariposa en el
caso de qua se desee un gasto de 25 m8/seg.
La rejilla consiste de placas de 3.8 cm de
espesor y 15 ¢m de peralte; la velocidad
frente a ellas es de (.60 m/seg. Los coefi-
cientes de pérdida en las vdlvulas abierlas
son: K, = 001 (compuerta); K, = 0008
{mariposa).

40m

Yéalvula de maripesa

Tt
Villvula de
compuerta

[ 35m

-

Figura del problema 4.

5. La velocidad del agua, en una tuberia de
152 mm de didmetro, se espera que varie
entre 0.6 ¥y 1.5 m/fseg. El intervalo corres
pondiente a f se estima que estd entre 0.022
y 0.018. A partir de estos datos, enconfrar
una expresidn exponencial para la pérdida
de friccién, por cada 1800 m de longitud de
tuberia, del tipo i, = C(Q", donde C es una
consiante,

6. La obra de toma, cuya geometria se mues-
tra en la figura, descarga libremente al am-
biente. La rejilla consiste en placas de 3.8
cm de espesor ¥ 15 cm de peralte. En la
estacién 0 + 61294 ]a tuberia se bifurca para
descargar mediante dos vilvulas de chorro
hueco, de 2.60 m de didmetro, contra una
estructura amortiguadora, Determinar el
gasto que descarga la obra de toma con
las wvidlvulas totalmente abiertas y tubeiia
de acero soldado.
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9293 — Golpe de ariete

capitulo 1 9

VAL VLULA (R

GOLPE DE ARIETE.

19.1. GOLPE DE ARIETE. CONCEPTO

Se denomina golpe de ariete al choque violento que se produce sobre las paredes de un
conducto forzado, cuando el movimiento del liquido es modificado bruscamente.

: * LINEA DE CARGA hé[ Figura 19-2
— , T !v_s__ y veo . 2. Laldmina n, enseguida, debido a los esfuerzos internos y a la elasticidad del tubo,
- — . tiende a salir de la tuberia, en direccién al depdsito, con velocidad — ¥, ocuiriendo
| N J . lo mismo sucesivamente con las liminasn — 1,1 — 2,...,4,3,2, 1.

Mientras tanto, la limina 1 habia quedado con sobrepresién durante el tiempo

Figura 19-1

(8]
=~

T = —
C
siendo T llamada fase o periodo de la tuberfa y C la velocidad de propagacién de la
onda, generalmente denominada celeridad.
Existe, entonces, esa tendencia dei agua a salir de la tuberia, por la extremidad
superior. Como la extremidad inferior del tubo estd cerrada, habra una depre-

En el caso del cierre de una vilvula, la fuerza viva con que el agua estaba animada se
convertiria en trabajo, (Fig. 19-1) determinando en las paredes de la tuberia presiones
superiores a la carga inicial,

Pidim e Elid e

m¥ = jt, | sibn interna. En estas condiciones — ¥ es convertida en una onda de depresion .
Sit =0, se produce el cierre instantineo y considerando que el agua fuese incom- .
prensible y la tuberia no fuese eldstica, la sobrepresion tendria un valor infinito. ) ' 3. Debado a la depresi6n en la tuberia, el agua tiende a'ocuparla nuevamente, volvien-
En la prictica, el cierre siempre lleva algln tiempo, por pequefio que sea y la energia do a la vilvula fas liminas de encuentro, esta vez con la velocidad V. Y asi sucesiva-
que va a absorberse se transforma en esfuerzos de compresién del agua y deformacion de 1 mente, (Fig. 19-3).
las paredes de la tuberia En las consideraciones hechas mis arriba, fue despreciada la friccién a lo largo
' de la tuberia, que en la prctica, contribuye para la amortiguacion de los golpes su-
19.2. MECANISMO DEL FENOMENOQ f cesivos (Fig. 19-4},
La tuberia representada en la Figura 19-2 estd conduciendo agua a una cierta velocidad. | riL
Considerando a lo largo de la masa liquida varias porciones, que se denominarin laminas, g SOBRE PRESION *
s¢ verifica lo siguiente; : . : ha L ® ®
# - —_———
t. Con ¢l cierre de la vdlvula R, la ldmina 1 se comprime y su energia de velocidad (ve- Q 5]

)
. , . . .2 . . . - B _{PRE
locidad V) s¢ convierte en energia de presion, ccurriendo simultaneamente la dilata- \ # = ESTiI‘ﬁgA DEPRESION
cién del tubo y esfuerzos internos en lalimina (deformacién cldstica). Lo mismo su-
cedera enseguida conlalamina 2,3, 4, .. _etc., propagindose una onda de presion

hasta la ldmina s junto al depésito.

Figura 19-3 Figura 19-4
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; b
. CELERIDAD i en la cual
g _ .
La velocidad de pro 5 i ¢ = celeridad de la onda, m/s,
pagacidn de la onda pue : . T RN .
de Allievi, puede ser calculada por la conocida formulg K D = didmetra de tos tubos, m;
3 ¢ = espesor de los tubos, m;
c 3900 3 k = coeficiente que tiene en cuenta los médulos de elasticidad
== ) B
¢ 1049
[ 483 + k2 3 k=T
e : K
'.- paia tubos de acero, k = 0,5,
0 ) YT : para tubosde fierro fundido, k= 1,0;
‘ = T - Ca'lst_.l_IagD__j_. . para tubos de concreto, & = 5,0;
I I L | . para tubos de asbesto-cemento, k = 4,4,
.40 : -
l i para tubos plisticos, £ = 18,0.
a ! En el caso de tubos de concreto armado, tomindose & = 0,5, se considera un espesor
g || representativo para los tubos, obtemdo por la expresion
| — .
1 t : | e
-4 | : b
1 E e=e¢, {1+ =1
T T m e,
= | , :
- 4ol ; ==, U N 3 en la que
£ TJ ] 5 5 7 . ¢ = espesor representalivo;
{a) lempo en segundos _ . . .
¢, = espesor med ;
. Tiempo de cierre = 0,04 s L m = spesor medio distribuido de los hierros;
" Q= 0,00596 I/s ) . e, = espesorde los tubos,
. B +2a0 - : m = coeficiente practico {valor aproximado = 10).
. . .
= Pa: . R .
R g N ] 3 R Para tuberias indeformables £ = o=, resultando C = | 425 ms, que es la celendad
2 L0
3 / N, JV " en ¢l agua.
E LA \ : La celeridad, generalmente del orden de 1 000 mfs, algunas veces llega a ser un tercio
° s \ de este valor.
& - .
B ’ / ; La Tzbla 19.1 presenta valores para celeridad.
g - loo B ﬂ '
L] _7 — Ensayadof g r 9 G
o T/ ‘““Cflcjladg\L I‘i J_ ; Tabla 19-1. Valores de la celeridad €=
o -2u0 | 1 l . ! n
/ 1 ¢ IERIL
5 e ! & 3 ] 3 3 2 . AN v
Y] Tiempe en sequndas P . - i )
Tiempa de cierre = 1/5 i P Acero Fierro fundida Concreto
G=0,M206i/s ' . L=us IRt L. Su
.ag .
[== Ensayado 300 717 EER] MR
——= Caleulado [ T : N e lo% 3 mne
™ 1 i) hrh A iy
Jr}i A 230 71524 3710 RT
L Y 200 TR ot ol
e TN 130 8477 nii T
\ - \ . (G 272 for 127
'—/v/ﬁ_...__. _ j,,\, 140 [ITHIRS e sl
I 4“_1_! 120 Wi 02 el
? * & 7 Ty Gy R ST
it Tiempo en segundos -l [KIRUR] 71} il
Trermno de cierre =3 5 i 17 a1 Lot
Q=0,01206 1/ CTRE TR ey T2y
Frgma 19:5 Vonlicacionos 40 1 1974 Mg ol
A= N 5 ON [ . . . a
de Bug Creak, Sue de ‘fﬂli;ul':]i'ipr];‘iil::tm‘ges-‘de' golpe <le ariete reafizadas en la instalacidn n 1474 11IR7 Wl F
PROGO et 7Y 82 mn 00" ) 2]11 j‘t]l-omm‘mm:S H=92m (301 6 pesh, L. = ¢23 m . o rmes Loty nsn
elinen v gl Hicloos ) ’ A0 sepandos (A ppliea Flad Veotaines, 6. P : 10 b6 A 1 oY LHs?
1k )
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19.4. FASE O PERIODO DE LA TUBERIA. CLASIFICACION Y
DURACION DE LAS MANIOBRAS DE CIERRE

Se denomina fase o periodo de 1a tuberia el tiempo en que la onda de sobrepresidn va
y vuelve de una extremidad a otra de la tuberia.

T = % = fase 0 periodo de la tuberia,

siendo L = longitud de la tuberia,
C = velocidad de propagacion de la onda (celeridad).

Cuando 1a onda liega, al regresar, ella cambisa el sentido, haciendo de nuevo el mismo
recorrido de ida y vuelta en el nusmo tiempo T, pere con signo contrano, bajo ta forma de
onda de depresién (Fig. 19-3).

El tiempo de cierre de la vdlvula es un importante factor. S1 e] cierre es muy ripi-
do, la vilvula quedari completamente cerrada antes de actuar la onda de depresion Por
otro lado, si la vdlvula es cerrada lentamente, habri tiempo para que la onda de depresion
actiie, antes de la obturacién completa.

De ahi la clasificacién de las maniobras de cierre.

7= tiempo de maniobra.

. 21,
S =,
i T<F
maniobra rapida
. 2L
S ==,
i >

maniohra lenta

La sobrepresion mdxima ocurre cuando la maniobra es ripida, esto es, cuando 7 <
(todavia no actud la onda de depresion).

19.4.1. CTERRE RAPIDO. CALCULO DE LA SOBREFPRESION
MAXIMA

La sobrepresién mdxima, en el extremo de la I{nea, puede ser calculada por la expresion

/— ro-Ef
s . e e _-:l EXTREMIDAD

N
Figura 19-6
siendo V la velocidad media del agua y /i, ef aumento de presién en m H, Q.

A lo largo de 1a tuberia lu sobrepresion se distribuye conforme el diagrama de la Figu-
a 19-6.

19.4.2. CIERRE LENTO. FORMULA DE MICHAUD, VENSANO
En el caso de la maniobra Jenta en que

1’>%
C

i e3ta feoria da resultados aceptables para maniobra< relativamente lentas, cuando T >

297 — Golpe de ariete

se puede aplicar ia formula aproximada de Michaud, que considera la proporcion de la ve-
locadad con T/1, (valida para maniobras con variacion lineal de velocidad).

h = — =,

a g T

V= velocidad media del agua m/s;
h, = sohrepresion o aumento de presion, mH, O;
C = celeridad, m/s;

T'= perioda | = % \5;

T = tiempo de maniobra, s.
Ly
Pudiéndose escribir R 2”
2L
, =
h, = o £, ORIGEN
g T ' EXTREMIDAD

Figura 19-7

A lolargo de la tuberfa la sobrepresién se distribuye conforme indica el diagrama 19-7
La férmula de Michaud también puede ser aplicada para la determina.ién del tiempo
de cierre a ser adoptado, con el fin de que la sobrepresién no sobrepase determinado Litm-
te preestablecido.

La férmula de Michaud lleva a valores superiores 4 los verificados expenmentalmente
Sm embargo, todavia viene siendo aplicada en la prictica por ser mis segura.

. 19.5, OTRAS FORMULAS Y TEORIAS

Diversas formulas han sida aplicadas para estimar la sobrepresion
El fenémeno del golpe de ariete es muy complejo y su estudio envuelve varias condi-

" ciones ¢ innumerables variables, Con la finahidad de facilitar su analisis, pueden ser hechas

algunas simplificaciones que dan origen a teor{as o expresiones aproximadas.
Una de esas teorias es denominada abreviadamente ineldstica, por el hecho de admatir
condiciones de rigidez parala tuberia e incompresibilidad para el agua Segitn Parmakian,

L
300

Tabla 19-2, Golpe de ariete, principales teorfas y formulas

Autor Farmula

b

Michaud, Vensano h, = s

i

f ¥ I
de Sparre ta = L
p g7 LV
2g7H

T Ly ——
Teorfa inelistica (Johnson, et al.} i, = W[J Vi SEg ATV Y
g

Teorta elastica (Allievi, Gibson, Quick) Vea Nomogramas
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La tecrfa eldstica fue desarrollada por Allievi, Gibson, Quick y otros. Para facilitar su
aplicacién existen nomogramas y procesos grificos.

Simbolos.
ha = sobrepresién o aumento de presién, m de columna de agua;
L = longitud de la tuberia, m;
V' = velocided media del agua, m/s; '
£ = aceleracion de la gravedad, 9,8 m/s?;
T = tiempo de cierre de la valvula, en la extremidad, s;
H=

carga o presién inicial, m.

EJTERCICIO 19-1. Tuberia de acero con 27" de didmetro (700 mm), e = 1/4",

L
H,

il

250m, V=3,60mfs,7=21s carga
50 m, relacién Dfe = 108, celeridad ¢ = 980 m/s.

2L 2 x 250
Periodo= "2 =2 """ _ 4] s
eriodo - 2 0,51s

(como 1> T"tenemos una maniobra lenta),
a) Sobrepresion méxima (Michaud, Vensano),

p oo 2% 250 x 3,60
“T 9B x 21

1l

= 87 m.
b) de Sparre,
2 x 250 x 3,60 1
e T RN T 20x3g =78
2x98 x 21 x50
¢) Teoria inelastica (Férmula de Johnson).

250 x 3,60
s = 2% 987 % 50 x 272 250 % 360 +

]

+/ 4 %987 x 507 x 2,17 1 2502 x 3.60*] = 67m.

d) Allievi
Se calcula .
P cy _ 980 x 3,60 = 360,
Se calcula el 29 2% 9.8 x 50
tiempo relativo R ) N 4
de maniobra r 051~ "

En Ja interseccién de 1= 4 y P = 3,60 se encuentra H+h

* = 235,
an .
- 5; 2 =235 h, =50 x 2,35-50 = 67,5 m.

19.6. CONDICIONES DE EQUIVALENCIA

Para el caso de un conducto en serie, constituido de tramos de longitudes 7,
Ls.. ., con dreas hidriulicas diferentes, A , A, yAi..
to equivalente de didmetro uniforme, de ex

s la y
-, 8¢ puede considerar un condue-
tensi6n £ y seccion 4, .

LTIAI L3Al
L=1 —_—
ot A, * As
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1 i i o M Tt
Siempre que un conducto de didmetro uniforme es constituido por tramos w:ll cele
i e 1y ) f:x wi .
dades diferentes, se puede deternninar ln velendad de una tuberia equivalente, pot la expi
;
sion siguiernte.

—

-
e

ko

+41+L=Li| I‘Z ‘}'I-_‘-
2 C3

o =
o
0

19.7. GOLPE DE ARIETE EN LINEAS DE DESCARG®

El caso mds importante de golpe de ariete en una linea de descarga de l)(llTllhfaS accio-
s por i 219 s cuerpia cléelrica,
nadas por motores gléctricos, se venfica luege de una wtetiupe1don (li-'l'}ll( rgmlu e
£n este caso, debido a la inercia de las paries rotativas de los coniuiios elevadoie ;
‘ ’ i 1 ienza a dis-
mediatamente después de la [alia de corriente, la velocidad de las bosib }s C{,lln s dis
a liqui y HE AN HTHI &
minuir, reducidndose ripidamente el cavdal La cofumna liquida w[}zlm [} ,ul: \;:1 .
, 1 ia es vencids por i» acceon e
(4 el momento en que la inercia -
wbeifa de descarga, hasta S i reton &
{2 gravedad. Durante este perindo se verifica una descompresion en el mimml: d l«l.l b
- i i : il a vuelve a las
Enseguida, ocurie la mversién en el sentido det flujo y Ja cedumma fgnda vae
= >
ambas. . . s
’ No existienda vilvulas de retencién, las bombas comenzarian, enfonces, 4 iuncana
como tuthinas, girando en sentido contrario.

f =fia, ¢ searga libie,
Con excepeidn de los casos en que la altura de elevacidn es pequefia, con }zi::gl:arlc,zn "
en las h'nc':as de bombeo son instaladas vilvulas de retencidon o vihulas check,

objeto de evitar ¢l retoino del liquido a través de Jas bombas.

’ z 3 L 5 8 7 3
o
f
o2 k1|
\ g e e
)KH:\\EJ\EEE:—‘:IQO
ERIARN AR N i g S R
LRI, = y
- AN ﬁ?& B PT=ITH 9% GRAFICA DE ALLIEV]
? M, L T
g ’ q'f‘ % N i © Las lineas diagunales
z [ 3?‘ I - a0 gruesas dan la
< i
R e - H+h
E y S \‘ak‘ \§<¥ L= 25 j o relacion EETI
iy \ l b /\ 1 8 o) I o x o
2 Wil ¢ N SR 3| Lasiineas a trazos
Em , Y. 7 )( = [NETT 3 numeradas 1,2 ete., dan
< L AL = e los intervalos de lienipe.
d ! -{/\1 a/)" >< ->ég’K ] L. 2 hasta alnanzarse I presion
id ilf f /\l’ \ ,\('r\ B"’Tk 8 S maxima
2 ""_11{ Ill N 5 < ( \‘ _,\;~5 1T &‘ Tierape cabative de aianiving 7
= 1/ VAYAT .S e Sem TN M
E E " \/ 1 )( /"X EA WIS S0 ot i P
15 i ’ '\ 4 ! k- R
i »1'! !{ A -
l“”l_{//é\ 137 AN ;.'6
I - . g
L _l}#}” '[., - _"' _,;4):53_.(__‘_ hY
e i RIN
Wil [ 7AA e Sk s
0 it I 2] I

Figura 19-3
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La corriente liquida, af retornar 5 la bomba, encontran
da, ocasiong el choque y 1a compresitn del fluido, lo cual ¢
presidn (golpe de arjete),

Si la vdlvula check i

do la vdivulz de reten

bomba y con el tiempa, pasard a adquirir velo.
elevindose considerablemente e} golpe de ariete, ep e| momento en que la vilvuly funciong
(pudiendo aicanzar 300% de la carga estdtica, dependiendo del tiempo de cierre),
El cidlculo riguroso dej golpe de ariete en una instalacién de bombeg exige el conacj.
miento previo de datgs relativos a log sisternas de bombeo, que influyen en ¢ fenémena:

cidades m4s alras,

17
o~
)
=
=
(=]
5.
B
=%
=]
=
.
W
s

s hecho por el proceso gréfico de Bergeron, ";

Schnyder y Angus. El libro Water Analysis, de J. Parmakian (Prentice Hall Inc., New York, ?’
1955), presenta una €Xposicidn general sobre el fenémeno i?
Con el objeto ge limitar e] golpe de ariete e las instalaciones de bombeo, pueden ser v“é
tomadas ias siguienies medidas de proteccion: é
a} Instalaciones de vilvulas de retencion o vélvulas cheek para cierre, de bueng 'f
calidad i

b} Empieo de tubos capaces d
veces la presign estitica);
¢) Adopcidn de aparatos que limiten ef

3

oty

goipe, tales como valvulas de alivio, etc.;
d) Empleo de cimargs de aire comprimido, #
€) Utilizacién de dispositivos especiales, tales como ia instalacion de volante en Jog con-
juntos elevadores, i
f) Construceion de cdmaras de compensacion 0 pozos de oscilacion, '_r
. %
1971 var VUras BLONDELET VALVULAS DEALIVIO $
Las vélvulas contra golpes de ariete, de] tipo Blondelet (Fig. 19:11), son fabricadas en :

Francia, por I3 Sociedad Pont-A
La Figura 199 posibilita sy
son fabricadas ey e] Brasil por Iz

E]

-Mousson y eq ¢} Brasil por I Compafiia Ferrg Brasilejro,

seleccion en los casos mis comunes. Vilvulag semejantes,
Cia. Metaltrgica Barbarg, “

19.7.2. CAMARAS DE AIRE COMPRIMIDO
Las cdmaras de ajre comprimido son de

1a parte inicial de las tuberfas de descarga.
En la primera fase del goipe de ariete (descompresién),

cede una cierts cantidad de agua 3 {a tuberfa, atenuando ¢
gunda fase (sobrepre

aire, s¢ reduce en parte

- e . . F
positos metdlicos con arre y agua, dispuestos en -
el aire se expande y la cdmara

golpe negativo. Durante 1a se-
a tubera, coniprimiéndose e)

entrada del agua eq ja cdmara que en [a salida,

R e

200 ’
| / /
f / [
i i
2 I
] i
:E‘E: 150 I‘
" 1 :
: I lof |2 vathiclas
bt y o Hvacviea
z - :Jdal';;“ 200 mm gooymm|}
g 100 IJ
E / /
3 CAS03
2 / ESPECIALES
2 7 7 i
i * A /
Y
o y B
g /// e L
- /, A
Jo 40 50 100 F00 JOO 400 00 750
20

Q-CAUDAL MAX 1/s
Figura 18-9, Seleccion de vilvulas Blondelet

jd (I i tolerado
ilculo del volumen de {as cdmaras se hace fijaindose el valor Iimite qdufl:) a.;s;as :lolos e
e Icu de ariete. Los métodos de cdlculo usualmente adop_tados, son Je :J VLo
- . gosgﬁnet S]wsi:erg y Parmakian (al respecto, ver el trabajo del mgeniero J. ,
B biicad : ° 2, fi de 1959).
i ista L'zer n.° 2, febrero .
PUblfadOé:]aiisz‘:;m comprimjd’o son mds indicadas para las 5351one§ ):j '(;a:(;:l:?,:(; o
tor igilanci evitar la falta o pérdi
igen una vigilancia permanente para ; re pot
:inuyl alfzz l]351;arsui::elsgaria la instalacién de un compresor para abastecer el aire que es p
isolucion.
do por disclucion en e] agua.

=
=
>
x

d
1
i

=
k4
m
o
<

AIRE

il
|}|

MANOMETRO

=
£

2
AL

L4
sauoa £/

Figura 19-10

ENTRADA
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Tabla 19-3. Vilvulas de alivio, conteu golpss de anete.
Datos practicos {Golden-Andersun)

Caudales de la linea Tamafo de la valvula

60 mm (21427}

Menor de ds l_s

60 75 mm{1"}
------- i -25 100 mum (#7) T
e T Taamier T
’ —-_.—L—-.%;)-----..‘—*m—p:]m 37} o
Y 20me 0y
e T T ey T
T _-—I-:ﬁl_l(}‘ﬁ_ﬁ 3s0mm (1437)
2000 Temmney T
R Y v
T e T T S

4 30 GU R (2470

La compatita Ingzreoll-Rand 1ecomisndy ol tipo indicada en la Figura 19.10 para msty.
lactiones no oy gandes
Una capieidad correspundiente de 102 20 <. patd ef condyl mdximo de funcionameen-

tode fa tuberra, e cunmiders in setsfactone, v cuando sea conveniente so pueden emplear
dos depdatng

1973 I'OLANTES

Con el emplea Je volantes se bugea aumentiar convenientemente, el momenta de 1nei-
cia de lag partes 1otutivas de las indquinas, prolongdndose el itermpo que se gasta en paral

Elvelante podid fener lo masy suficicate para, con swmercia convertir la mamobra ri-
pda en maniobry fenta.

Este dispositivo de gran sephridad es aplicable en los casos en que a3 limeas de des-
carga son relalivaments cortus (al tespecto consulrar ef articule del ingeniero J Clizbor,
publicado en #a revisty 7 o, n Toulio de 19600

19.8, MEDIDAS GENFRALES CONTRA Ei, GOLPF DE ARIETE

Il golpe e aricir s coep batdo, en fa prdutica, pen varjas medidas,

) Livtacion de ia coloerdad o los tuberigs, 2unforme fue mdiendo Tabla 13-4,

b) Cigrre lenes de mitrnps ¢ FeRisrros, construcuidn de plezas que no permitan la ohs
tuccldn muy i iga.

b Fragleo de vidvidys o disponcrimos mecineer espacules, vilvols Je alwo, pot ejen-
2lo {Fug. 19-11), ey ne deseareps impiden valuies exeesivos de presian

d) Fabricacton de tibios -4 CRPESON diipl idgddor, temendy en cuendq iy sobreprssion
admitrdi.

e) Constniceidn de puzes de oserzeion {surge tanics) capaces de ubsoiber iag 31
pes. prrretiende Tn ascidacodn del agea Figuias 12.12 y 1915 Esta solucion es
adupieda siemipee que tas rondiciones topogrdficas sean favorables y los altugas
gesmEtocas peqiaius Fo pozos de oscilacion deben ser loealizados tan pros-
mos oma sed posible de biocasa de miquinas

308 — Golpe de arlete

20

‘1 RS

Ao
o e i |

.
P S, gt
Wy Ly i -

ET

ta)

Figura 19-11. Vaivula contra gol-
pe de ariete de fabricacidn Brasi-
lefa. (a} Cortesia de Aramfarpa—
Eng. ind. y Compaiia Lida., S_:f"
Paulo (b) Cortesia de Compahia
Metalirgica Barbard, Sao Pauly

POZO DE
OSCILACION

DEPOSITO AIRE COMPRIMIDO

CASA DE

MAQUINAS \

Figura 19-12 Figura 19-13
i .

1L { ¥ igamiento de
fy fnstalacion de cdmaras de aire comprimide gue proporcionen el aii'wrz_‘rg enio &
[u;' goipes (Fig 19-13). El mantemmiento de estos dispositivos requiere i

dados, para que sea mantenido el aire comprimido en las cdrnaras.
s

0 m de didmetro y
' to de acero, con 500 m de longitud, 0,8 )
R ensaeto s de 250 m. La vilvula localizada en el punto mas

i sui arga P
12 mm de espesor, estd sujeto a una carg la sobreposician mixmma Ls

bajo es ceniada en § s. Defimr el tipo de maniobra y determinar
velocrdud media en la tuberia es de 3 m/s.
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Para la tuberia considerada, la celeridad serd
99
C= %OO = 1095 m/s
0,800

§
48,3 + 0, 0012

(valor este que podria ser obtenido en la Tabla 19-1).

Figura 19-14

Por lo tanto, €l tiempo de cierre es mayor,
r=8s5> 091s

y la manicbra se considera lenta,,
En este caso, la sobrepresion

1095 x 3 091
lo=—gg *§ =%

Presion total = H + h, = 250 + 38,1 = 288,1 m.

Figura 19-15. Pozos de oscilacién construi-
dos en una importante instalacion hidoelée-
trica de América del Norte (Cortesia de Harza de Sulzer).
Eng. Co.).

Figura 19-16. Sistema de bombeo de poten-
- cia media, equipado con un volante (Cortesiz

>

£

capitulo 20

CONDUCTOS EQUIVALENTES. CONDUCTOS
MIXTOS. PROBLEMAS DE LOS DEPOSITOS

20.1. CONDUCTOS EQUIVALENTES

Un conducto equivalente a otro, o a otros, es aquel capaz de conducir la misma canti-
dad de agua con la misma pérdida de carga total.
Pueden ser considerados los siguientes casos:

a) un conducto equivalente a otro;
b) un conducto equivalente a diversos conductos.

Este segundo caso comprende los problemas de los conductos mixtos, en serie y en pa-
raleio.

En la prictica, se determina el didmetro o la extensién de un conducto equivalente con
el objetivo de estudiarse la sustitucion de tuberias o, para simple efecto de caiculo.

20.2. UN CONDUCTO EQUIVALENTE A OTRO

Considerindose dos conductos con el mismo coeficiente de rugosidad, el primero de
didmetro £}y y longitud L, y el segundo, de didmetro Dy y longitud L] para que el segun-
do conducto sea equivalente al primero es necesario que, la pérdida de carga total /iy sea
la misma para ¢! mismo valor de caucal Q.

Para la pérdida de carga se puede escribir

KQ?
S = —
f="p3
siendo K una constante.
La pérdida de carga total seréd
KQL )

hf= SfL:- —35—

Para el primer conducto,

b = K&L
Dl
y para el segundo,
L ke,
! 3

2

Igualindose estas dos expresiones para asegurar la equivalencia de los conducto®
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Dividiéndose por £

d /2
dZ —)-E + d (I_. =)
o4 2 '

Y como pg = ¥ (peso especifico),

o dividiendo todgg érmi
05 los términos por ey (dx, Y, dzy g

E

capituh. J

HIDRODINAMICA: GENERALIDADES, TEOREMA DE
BEANOULLI

5.1. CAUDAL O DESCARGA

Se llama caudal o descarga, en una determinada seccién, e! volumen de liquido que
atraviesa esta seccidn en la unidad de tiempo.

En el sistema practico de unjdades, el caudal se expresa en m’ fs

Frecuentewente, sin embargo, se expresa el caudal en otras unidades, multiplos o sub-
multiplos. Asf es que para el cdlculo de tuberias es comin el empleo de litios por segundo;
fos pedforadores de pozos y fabricantes de bombas comiinmente se refieren a litros por
htora.

5.2, CLASIFICACION DE LOS MOVIMIENTOS

[ Permanente {Uniforme { Acelerado

Movimiento
\L Variado Nu uniforme Retardado

Movimiento permanente es aquel cuyas caracteristicas (Fuerzas — Velocidad — Pre-
sion) son funcidn exclusiva del punto y no dependen del tiempo. Con el movimiento per-
manente el caudal es constante.

Las caracteristicas de} movimiento variado, ademds de cambiar de punto a punto, va-
rian de instanie a instanie, o sea, son funciones del uempo.

El movimiento permanente ¢s uniforme, cuando 1a velocidad media pernianece cons-
tante a lo largo de la cornente. En este caso, 1as secciones (ransversales de Ia corriente son
1iguales. En el caso contratio, el movumuenio permanente puede ser aceleiado o retardado.

Unrio puede servir como ilustracidn, lay tramos regulares en que el movuniento pue-
de ser considerado permanente y umforme. En otros tramos (estrechos, 1dpidos, etc), el
movimiento si bien es permanente (caudal constante), pasa a ser acelerado. Durante las
crecientes ocurre el movinuentoe variado: el caudal se altera,

@y ?
ALK

Figura 5-1. (a) Uniforme. @) = @q; A = A V| =V, (b) Acelernda, @) = @3, A4,
F Az V) #V,. () Movimiento variado. @y + Q4, A} F42; V) £V,

Nota del Revisor Téenico: En México también se utiliza el termino Gasio como equi-
valente a Caudal.
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5.3. REGIMENES DE FLUJO

La observacidn de jos liq

uidos en movimiento nos lleva distinguir dos tipos de movi-
miento de gran importancia:

2} Régimen Laminar

b) Régimen Turbulento

!

i

(1) Figura §-2 {b)

Con el régimen laminar, las tr

ayectorias de fas particulas en movimiento son hien de-
fimdas y no se entrecruzan.

El régimen turbulento se caracteriza por el movimiento desordenado de particulas.

54. LINEAS Y TUBOS DE CORRIENTE

En un liquido en movimiento
segiin In velocidad dej Ifg
ticulas del fluido.

En cada punto de una corriente, pasa, en cada instante %, una particula de fluido any-
mada de una velocidad Las lineas de corriente son, pues, las curvas, que, en ¢ mismo
instante r considerado, se man

lienen tangentes, en todos los puntos, a las velocidades I,
Por definicion, estas curvas no pueden entrecortarse.

Admitiendo que el campo de velocid
de corriente como una fi

» 8¢ consideran lineas de corriente las lineas orientadas
uido y que gozan de Ja propiedad de no ser atravesadas por par-

ad V sea continuo, se puede considerar un fubo
gura imaginaria, limitada por lineas de corriente,

iente, siendo formadas por lineas de corriente, gozan de Ja propredad

i

Un tuba de corriente, cuyas d

imensiones transversales sean infinitesimales, constituye
lo que se Mtama filete de corriente,

Estos conceptos son de gran utilidad en e] estudio del flujo de los lfquidos
vz
dAq

Figura 5-3 Figura 5-4

L A

-y

oo o b A EREE o R

i

-
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5.5, ECUACION DE LA CONTINUIDAD

i a Figura >-<4, CON 5€C-
C d d i Q de u O ie } wdicado er gL ,
pnsidlerandose el iram n ﬂlh de corti ﬂle’ I cad 1 l' 5} o
clo ¥ 2 ¥ P ; a idac : Higquide de peso espu
E:S A ey ! veluci(ladcs jespectivas lll b /7_ N I L.Illtlll.l | de b I
(‘,. i]Cl() Y1 que PaSa FOT Ia prir era SeCC‘O'II enu lidﬂd de tjicmpo seii
Pres I ; . i , | i :
l ] Y "
d Il = Jll Vl Li.‘ll

¥ L nmero de tubos de
i [ da pur un gran stune1o
i siones finitas seria integra
Una corriente de dinten
cormenie, de modo que: ) i}
| W)=T|J.V1‘HI='THE|';‘
donde l_’] es 1a velocidad media en la seccion.
Para la otra secc1dn tendriamos,
W, =y,4: I, )
t e entra en lu seccitn
Tratindose de movimiento pernianente, a cantrdad de Hguido que ¢
rata
A, iguala a la que sale por 4, _
YA =141
i inc sibles Y1 = Y2
iellf a considerado incompiesible
. ! icti te, si el liquido fueia cor
Y todavra, pricticamente, e
A 1 Vl =4, V:
e un modo general-
O=A,V, =4, =AYV = constante
= 1

[E: A1 |-
donde Q caudal {m?/s).

I© = velocidad media en la seccidn {m/s):
H i
A = area de la seccion de Hujo (m*)

| v
Esta ecuacidn es de gr an HllpDItaf]L‘lﬂ en [UdOS los pl()blemas de Hadrodindmi

S 12 - q i e des
l‘eC 105 ‘ Se veritico £ velucid eCont =1 17t e X181y uber i
0 d(.l amnica i dt
f ue la Ci ‘ £11s de (
[J‘F IC\ f‘ . El dal ne o que duebe ser st llll]lsl[ddil ot las hombas es de {3
( 'llgd es 1 035 myfs cauda Cces
m “1 Determinae el diametro delalinea.

450 m?/hora

=0,125m?s 0 125 s

T 60 % 60
Q=AV. 4 =Q:%'%=U.ll9nﬁ
= A¥. Y o
4% 0119 _ g
%T[DZ = 0,1]9 I‘ﬂ2 L h= \/;Tki = 0.3 m

i i erciales:
. En el mercado se encuentran los siguientes didmetros com

A = 04962 m?
..... A= 01257 nd
oA =0.1590 m?

0,35m 6 350 mm (;4::)
040 m & 400 mm (16“)
045m & 450mm (18")
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Adapténdose 400 mm(16""), Ia velocidad resultarg:

-2 _0125
AT ons = 1,0 m/s.

Es el didmetro que mds se aproxima a la condicién econdmica. Si fuese adoptado el did-
metro inmediatamente inferior (350 mm), Ia velocidad se elevaria a 1,30 m/s, aumentan.
do ia poiencia de las bombas y ¢l consumo de electricidad.

EJERCICIO 52, Bn un edificio de 12 pisos, el caudal miximo probable, debido al uso

de diversos aparatos, en una tuberia principal de distribucion de 60 mm de didmetro, es
de 7,5 Ifs.

Determinar la velocidad del flujo.

0,0075 m¥s

. Q
= V = — =
Q=4V_ Vv y
Esta velocidad es perfectamente admisible.

3.6. TEOREMA DE BERNOULLI PARA LIQUIDOS PERFECTOS

La Figura 5.5. muestra parte de un tubo de corriente, en el cual fluye un Hquido de
peso especifico . En las dos secciones indicadas, de dreas Ay y A, actdan las presiones p,
Y P2 ¥ las velocidades son, respectivamente, V, y ¥,

Las particulas, inicialmente en .4y, en un pequefio intervalo de tiempo, pasan a 4,
nuentras que las de 4, se mueven hasta 4’;. Tode ccurre como si en ese intervalo de tiem-
po el liquido pasase de A, A’ hasta 4, A y.

Serdn investigadas apenas las fuerzas que producen trabajo, dejdndose de considerar
aquellas que actitan normalmente g la superficie lateral del tubo,

De acuerdo con el teorema de las fuerzas vivas, * variacidn dela fuerza viva en siste-
ma iguala el trabajo total de todas las fuerzas que acttian sobre el sistema”.

Asi, considerindose la variacién de Ja energia cinética (% MVZ) .

1
v 2

1

M-

M, Vi =%MV2,

PLANO DE REFERENCIA

Figura 5-5

eh) Az
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Siendo ¢l 1iquido incompresible:
}'A,dS, = }’AzdSz = 'yVo]

') e [as fuerzas externas (e e raved d — no hay fr 101 b
la suma de I.OS t[abﬂ]( S d ]J 15 ex ( puje y g a | ay 1CC P,
Y d

tratarse de liquido perfecto) serd.
p A, dS, —p, 4,48, + yVol({Z, - Z)).

|dentificando:

1
! -.'Y—V()l Vi—‘T

Wz, - 1,
5 —;’—vm V2 = (P, - P Vol + y(Z, ~Z,) Vo
g K

de modo que, simplificando:

Vf P . A 5 4 P 4 Z2 = constante
oy T W

Es el conocido e importantisimo teorema de B?rno'ulil,

i i- “A lo largo de cualquier linea

que puede ser enunciado asi: I e,
de corriente la sumna de las alturas cinéticas (¥2/2g), pi

Tt
métrica (p{v) y potencial (z) es constante”. N
El teorema de Bernoulli no es otra cosa que el princip:

fa. Ci érminos de
de la conservacion de energia. Cada uno de’ los térm
Ja ecuacion representa una forma de energia.

LA energia (cinética),
2
£ - energia de presion o piezométrica,
! . .
i i 5-6 — Bernoulli
z = energia de posicién o potencial Figura

- P que Cada uno de estos térmi P de ser EXpreSﬂdD en mefros
I’s importanie notar qu nos pue i

( dil(! 1 al del sistema ﬂj, J(. S it IeCnICO), CD“StltU_YEIldO 10 que se denomina arga
uni ine :

v _mist — 1 (carga de velocidad o dindmica);

29 mjst
2 o
P _ ___Tkg/m —+ m(carga de presion),
7k tri de posicion)
z=m — m {carga geométrica o de p

l‘lay maqu 3 I l.! cas que apr ¥ ne d cnies formas de Cnergia.
q £ Q eCIla stas Ifel' nt
1na hld a ‘ X
I as ruedas de agua con Edm. on pO] arnba (]:lg. 5-}), HPIOVeCha” ld ellC[g]ﬂ de ]3”5101( n
- 181

(( arga geOInetl lCa).
i (h{)l’ os liqui-
laS ruedas Pelton se u ]ll a la energia cinetica delﬂﬂte la acc
En S tiliz FON de I

dos que inciden sobre las paletas (Fig.5-8)
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Figura 5.8

5.7. DEMOSTRACIONES EXPERIMENTALES DEL TEOREMA
DE BERNOULLI

En 1875, Froude

Presentd interesanies experimentos ilustrativos de] teorema de Ber-
noullj.

Uno de ellos consiste en una
de un tanque de nivej constante,

Instalindose piezémelros eti las diversas Secciones, se verifica que el agua sube a alty-
ras diferentes; en Jas secciones de menor didmetro, ia velocidad es mayor y, por lo tanto,
también es mayor I carga cinética, resuitande menor carga de presién,

Como las secciones son conocidas, se puede verj
Ia carga otal (suma de las alturas).

Otro experimento curio
su idealizador,

tuberia horizontal ¥ de didmetro varable, que parte

ficar la distribucion ¥ Ia constancia de

50 consiste en los depésitos que todavia llevan ¢l nombre de

Figura 5-9

Dos depositos provistos de boquillas estin Yuxtapuestos
al segundo deposito, Figurz 510

La presidn ejercida
admite que cornesponda una alturg fy.

» pasando el agua de} priumero

et

s
ol s SR TSRS

B
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P teore de Ber 1 ully, to llﬂlld()be el eje de las bquLl s ncia
T el ma B (] 1, las como le[ete C
O

2
ﬁ-i—h =ﬁ&+hz=h’
g ' g
Construyéndose la seccidon A, de manera gue
2
vi_y
2g

CHORRO

- Figura 5-10

(O séa la Seccion A 1 puede ser ta.l., que todﬂ 13 carga H sea IEdUCldﬂ a energla Cl[]etlca), re-

id 1 erica.
sultard fi; = Oy la presitn, en este punto, seTa la atmosfdlc scténdose lss boquillas: ¢
En estas condiciones, los depdsitos podran ser separados, ap
! -
(51 i Xterior.
agua continuard pasando de un depésito a otro sin escapar al ex

' Iy 43
dicado en la Figura 5-11, cuya seccidn vari
10 5-3. El agua fluyé por un tube, 1n > it
‘;:J;ER?S 1 al punto 28 desde 100 ¢m? hasta 50 cm®. En 1 la presién eszde ?,i]l:f;fccixgn ¥
1 eeli:acién 100, al paso que en el punto 2, la presion es de 3,38 Kpfem® y la
a ;
70,00. Calcular el caudal en litros por segundo.

2
Babiz-Bibz,
r 7 v 800
- L L T L L
25 " To00kg/m® 2g
2 2
10800 §T ﬁ + 5+ 100 = —V—z 1 338 + 70
raoo 2g 2g
VY 051038 = 12,
29 23

= = 23,52,
Figura 5-11 Vi-V2=2x98x1;2

4 el punio 2, ¢l
Como la seccidn en el punto 1 tiene un drea dos veces mayor gue la ddlezcuerdo, o
. .
caudal, siendo el mismo, 1a velocidad en el punto 2 serd dos veces mayor;
s
ecuacion de la continuidad.

Q=A" V=4V, " V, =2V,

Sustituyendo: 4v2-v2 = 13,52,

23,52 _
vV, = - = J 184 = 2,8 m/s,

Q= AV=4,V, =00100 x 2,8 = 0,028 m*s (0 =28 I/s).
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48 antal de hidriulica
. z‘th =A2Vz-
EJERCICIO 54. De un pequefio dique parte una tuberiz de 250 mmn de didmetro, con po- A v
cos metros de extension, habiendo después una reduccién a 1235 min; del tubo de 125 mm, v, = :l_;x v, =4k,
el agua pasz a la atmodsfera bajo la forma de chorro. El caudal fue medido, encontrindose .2 v:oop
105 Ifs. %JFEH_:]:Z_JJWML:Z,
’ 4 7
Calcular: la presion en lz seccidn inicial de la tuberfa de 250 mm: la altura de] agug ff P2 @V )
¢n el di 1 iz bruia del chorro lguj » D147 +3 =21 4103 +0,
“h ¢l dijue y 1a potencia bruia del chorro 1q_uld0. -27;' » 2y
2 16172
_[./J 4 1717 = -1 + 10131
2g 2y
72
Figura 5-12 PV g4,
2g

V, = \/?_leS—SX'?_!i = 310 m/s,

V, =4V, = 124 m/s, L
Q = A4,¥, =00177 x 3,10 = 0,055 m?/s
l ] a [luye a
EIERCICIC) 5-6 En un canal de concreto, el firante es de 1,20 m.j ej langll:q ;lllnlyl N
um velocidad media de 2,40 m/s, hasia un cierto punto, d(m?}e(,(;lebx stp,;c;nd;’ o
oci duciéndose el tirante a 0,60 m las
velocidad se eleva a 12,00 mfs, re ! o
nosibles péididas pot friccidn, detenninar la difeiencia de nuvel entre las dos partes de
canal. (Figura 5-14).

2
l:qul + Z =E+B£+Zz,
2 "2y
-4 ¥
72
Yi A0+ (y+ 1,20 = i—"’ 4 0 - L6H,
2g : 2y
b 2
4_410_2 + 1,20 4 y = %J% 4 (1,60
Luego, Ia presion se calcula asi’ e :

=P 2 psi
hrate

32¢ 2082 '}©_ Luego:
By—“‘ §936 : 126 = 3,50-020 = 330m:

0,30 + 120 + y = 740 + 0,60,
y=800-150 = 6,50m

De la misma munera se caleufa Ia altura del agua-

2

y
H=%‘—+2—gf= 330 + 0,20 = 350 m.

‘ _ —_ — e ——g “fatm
La potencia del chorro seri: i

Potencia = -LOJ ,,):5 3£9 =45¢cy

EJERCICIO 5.5. Una tuberia vertical de |
tramo, una seccidn contraida de 75 mm, d
de este punto, la presién se eleva 3 2] Ibfp

50 mun de didmetro presenta en un pequefio

onde la presién es de 1 ytm. Tres metros arriba
ul®. Fig 5.13.

Calcular la velocidad y el caudal.

St la velocidad en la tuberfa propiamente dicha, es I, Ia velocidad ¥,, en Ia gaiganta,
serd superior,

513 Figura 5-14
Figura 5-
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5.8. EXTENSION DEL TEOREMA DE BERNOULLI A LOS CASOS PRACTICOS

En la deduccién del teorema de Bernoulli fueron formuladas varias hipétesis:

a} El desplazamiento def Hquido se rea

. liza sin friccién: no fue considerada 1a inflyen.
cia de la viscosidad

b) El movimiento es Pennanente;

<) EI flujo se produce a lo larg,

oy o de un tubo de corriente {de dimensiones infinitesi.
males);

d) El liquido es incompresible.

la forma de calor).
Par eso se introduce en la ecuacid
energia o pérdida de carga).

—a —
1,0 vior
-+ Z =2,
w5y 1 zg+y+zz+hf‘

n de Bernoulli un término correctivo /iy {pérdida de

2 Gradiente Hidraulico
W, =
2o }”f
B By’
a r Ve
w __ 1%
—f ] Y
wo
—1 2 - Iy |
Vi
z
, Vamaxy,’ Ll_\_‘x
Plano de referencia z e e o
Vi ’
///// :/a_’_’_'
Figura 5-15

515 ‘ Figura 5-16
Ademds de la correccion citada, otra debe ser mencionada: la deduccién fue formula
da pz}ra.un tubo de corriente, considerindose determinada velocidad para cada seceidn E‘
la préctica, sin emburgo, lo que se verifica €5 Una variacion de velocidad de punto a ur;ton
€0 una rmisma seccién. En estas condici ‘

ones, lo que se tiene 1o es una velocidad (nj
@ Inisma ! unica y st
una distribucién de velocidades. De ahf una correccion para el término V’,"2,g,r ’

Vip V2
L R o L SN )
ecuacion en la cual: 2 ¥ e 2g * ¥ * Za,

@ = coeficiente de correccién (coeficiente de Coriolis).
Vi = velocidad media en [5 seccion = Qf4 , .

- El valor de o varia entre 1 ¥ 2, siendo |
cion, y 2, cuando, en una tub
redes del tubo, h

/ > cuando se tiene una velocidad Gnjca en la sec-
c1i3, la velocidad varia parabdlicamente de O, junto a las pa-

capitulo 6

FLUJO EN ORIFICIOS

6.1. CLASIFICACION DE LOS ORIFICIOS

Dresde el punto de vista hidrdulico, los orificios san perforaciones, generalnente de
forma geométrica y perimetro cerrado, hechos por debajo de la superficie libie del Jigu
do, en las paredes de los depésitos, tanques, canales o tuberjas, Las sberiuras hechas
hasta la superficie libre del liquido constituyen los vertedores {Fig. 6-2},

Figura 6-1 Ilusiracién de un orificio Figura -2 Esquema de un verledorx

Los orificios pueden ser Clasilicauus 1euIc iy e vuviw la [00ma en cueulares, rectan-
pulares, cte, Teniendo en cuenta sus dimensiones relativas en pequefios y grandes.

Son considerados pequefios los orificios cuyas dimensiones son mucho menores que la
profundidad en que se encuentran: dimension vertical igual o inferior a un tercio de la
profundidad. ‘ _

Para los orificios pequefios de drea inferivr a 1/10 de la superficie del recipiente, se
puede despreciar la velocidad I, del liquido. .

Teniendo en cuenta el espesor de la pated en onficios de pared delgada y en orificios
de pared gruesa.

p B

La pared es considerada delgada, cuando el chorru de liquido, apenas toca la perforu-
ci6h-en una linea que constituye el perimetro del orificio (Fig. 6-3a). £n una pared gruesa,
se verifica la adherencia del chorro liquido (Fig. 6-3c). .

Los orificios en paredes delgadas son construidos en placas finas o por corte en bisel.
El acabado en bisel no es necesario, si el espesor e de la placa es inferior al diémetro d del
orificio supuesto tircular (o considerando Ja dimensién raenor, si el orificio tuviera otra
forma) (Fig. 6-3b).

Al contrario, si el espesor e fuese mayor que una vez y media el duimetro, el chorro se
puede adherir al interior de la pared, clasificindose el orificio como de pared gruesa.
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Apendice normativo

0 Introduccion

Esta Norma Oficial Mexicana ofrece una guia detallada para el muestree de agua para uso v
consumo humano ¢n los elementos de un sistema de abastecimiento, en los cuales es
necesano establecer vigilancia y control en la calidad del agua.

£s necesario aclarar, que siendo {as instalaciones de los diferentes sistemas de abastecimiento
de una gran diversidad, on ocasiones es nccesario aplicar criterios propios por parte de;
personal de muestreo, para cumplir con los requisitos sanitarios presentades en esta Norma,

1 Objetivo y Campe de Aplicacion

t-sta Norma establece los procedimientos sanitarios para el muestreo de agua para uso vy
cansumo humano en los sisternas de abastecimiento pibhicos y privados, inclityendo aspectos
hacteriotégicos y fisico-guimicos, asi como criterios para manelo, preservacion y transporte de
muestras.

7 Referencias

NOM-AA-89/1 “Proteccion al Ambiente, Calidad del Agua-Vocabulario Parte 1%,
NOM-AA-89/2 ”F’roteécidn al Ambiente, Calidad del Agua Vocabulario Parte 27,
NOM B8B- 14 "Clasificacién y Tamafies Nominales para Utensilios de Vidrio Empleados

en Laboratorio”,

NOM-2-1 "Sistema General de Unidades de Medida - Sistema Internacional de
Unidades (SI)".

NOM-Z-13 "Gula para la Redaccdn, Estructuracion y Presentacién de las Normas
Oficiales Moaxicanas”,



3 Definiciones

3.1 Muestreo.- las actividades desarroltadas para obtener volumenes de agua en un sitio
determinade del sistemma de abastecimiento, de tal manera que sean representativos, con el
prepdsite de evaluar caracteristicas fisicas, quimicas, y/o bacterioldgicas.

3.2 Sistema de abastecimiento.- Bl conjunto intercomunicado o interconectado de fuentes,
obras de captacién, plantas cloradoras, plantas potabihizadoras, tanques de almacenamiento y
regulacion, carcamos de bembeo, Hneas de conduccién vy red de distribucién,

4 Material, Reactivos y Equipo de Muestreo

4.1 Envases para toma de rmuestra.

4.1.1 Para analisis bacteriologico.- Frascos de vidric de boca ancha con tapdn esmerilado o
tapa roscada, o frascos de polipropileno; resistentes a esterilizacion en estufa o autoclave o
bolsas cstériles con cierre hermético y capacidad de 125 6 250 mi.

4.1.2 Para analisis fisico-quimico.- Fnvases de plastico o wvidrio inertes al agua do 2 | de
capacidad como minimo, con tapones de! mismo material que proporcionen cierre hormeético.

4.1.3 Et matenal del envase, asi como o volumen de muestra requendo vy e métode de
preservacdn para la determinacion de los diferentes pardmetros, deben ser los scfisiados on el
Apéndice "A" Normativo.

4.2 Termometro con escala de -10 a 1100C,

4.3 Potencidometro o comparador visual para determinacion de pH.

4.4 Comparador visual para determinacion de clero residuat.

4.5 Hielera con bolsas refrigerantes o bolsas con hielo.

4.6 Agua destilada o desionizada.

4.7 Solucidn de hipoclorito de sodio con una concentracion de 100 mg/t.

4.8 Torundas de algodén

5 Preparacion de Envases para Toma de Muestras

5.1 Para analisis bacternioldgico

5.1.1 Torma de muestra de agua s cloro residual.- Deben esterdizarse frascos de muestreo on
estufa a 1700 C, por un ticmpo minimo de 60 min o eén autoclave a 1202 C durante 15 min.
Antes de la estenlizacion, con papel resistente a ésta, debe cubrirse en forma de capuchan el
tapon def frasco.

5.1.2 Toma de muestra de agua con cloro residual.- Deben esterilizarse {rascos de muestreo
en estufa a 1700 ¢, por un tiempo minimo de 60 min o en autoclave a 1200 C duranie 15 mun,
ios cuales deben contener 0.1 ml de tiosuifato de scdio al 3% por cada 125 mi de capacidad
de los mismos. Debe colocarse un pape! de proteccion al tapon del frasco en forma similar a fa

indicada en 5.1.1.

5.2 Para andlisis ffsico guimice.. Los envases deben lavarse perfectamente y enjuagarse a
continuacion con agua destilada o desionizada.

6. Procedimiento para Toma de Muestra

6.1 Para analisis bacterioldgico.



6.1.1 En bomba de mano o grifo del sistema de distribucién,

Fi agua de los grifos debe provemr directamente del sistema de distnbucion. No debe
efoctuarse toma de muestra en grifos gue presenten fugas entre el tambor y el cuelio, va que
el agua puede correr por la parte exterior del grifo y contarrunar la muestra. Deben removerse
los accesorios o aditamentos externos como mangueras, boquillas y filtros de pfastico o hule
antes de tomar la muestra.

6,1.1.1 Debe hmpiarse el orificlo de salida con una torunda de algedén impregnada de solucion
de hipoclonto de sodio con una concentracion de 100 mg/l,

6.1.1.2 Debe dejarse correr el agua aproximadamente 3 min o hasta asegurarse que el agua
que contenian fas tuberias ha sido vaciada totalmente.

6.1.1.3 Cerca del orificto de salida, deben quitarse simultaneamente el tapan del frasco y el
napel de proteccidn, manejandoios como unidad, evitando gue se contaminen el tapén, o el
papel de proteccion, o el cuclle def frasco.

5.1.1.4 Debe mantenerse el tapdn hacia abajo para evitar contaminacion y procederse a tomar
la muestra sin pérdida de tiempo y sin enjuagar el frasco; se debe dejar el espacio fibre
roquerido para la agitacidén de la muestra previa al analisis (aproximadamente 10% de
volumen dcl frasco). Efectuada la toma de muestra, deben colocarse of tapon y el papel de
protecaion al frasco.

6.1.2 En captacdn de un cuerpo de agua superficial o tangue de aimacenamiento.
£.1.2.1 Deben lavarse manos y antebrazos con agua y jahdn,
6.1.2.2 Debe quitarse el papel de proteccién evitando que se contaming, v

6.1.2.3 Sumergir el frasco en el agua con ¢l cuello hacia abaio hasta una profundidad de 15 a
20 cm, abrr y enderezar a continuacion con cf cuello hacia arriba (en todos los casos debe
ovitarse tomar la muestra de la capa superficial o del fondo, donde puede habor nala o
sadimento y en el ceso de captacion en cucrpos de agua superficiales, no deben fomarse
muestras muy proximas a la oritla o muy distantes del punto de extraccion); si exisle cornente
en el cuerpo de agua, la toma de muestra debe efectuarse con la boca del frasco en
contracornente. Efectuada la toma de muestra debe colocarse el tapdn, sacar cl frasco del
agua y colocar el papel de proteccidn.

En el caso de tanques de almacenamiento, si no es posible la toma de muestra como se indica
en este punto, debe procederse como se menciona en 6.1.3.

G.1.3 En pozo profundo.

6.1.3.1 Si el poze cuenta con gnfo para toma de muestra, debe procederse como an 6.1.1
6.1.3.7 Gi of pozo no cuenta con grifo para toma de muestra, debe abrirse la vdlvula de una
tuboria de desfogue, dejarse correr f agua por un minimo de 3 min, y a continuacion se
procede coma en 6.1,1.3 y 6.1.1.4,

6.1.4 En pozo somero o fuente similar.

6.1.4.1 Cuando no es posible tomar fa muestra con la extensidn del brazo, debe atarse zl
frasco un sobrepeso usando el extremo de un cordel limpie.

6.1.4.2 Deben quitarse simultdneamente el tapén y el papel de proteccién, manejéndoios
como umdad, evitando que se contaminen ef fapon, o ¢l papel de proteccion, o el cuello de
frasco.



6.1.4.3 Debe mantenerse el cuetlo del frasco hacia abajo y se procede a tomar la muestra,
bajando el frasco dentro del pozo, y desenrcllando el cordel ientamente, evitando que ¢l frasco
togue fas paredes del pozo.

6.1.4.4 Ffectuada la toma de muestra, deben colocarse el tapdn v el papel de proteccion a
frasco.

6.2 Para analisis fisico-quimice.
El volumen de muestra debe tomarse como se indica en ¢f Apéndice "A" Normativo.
6.2.1 En bomba de mano o grifo del sistema de distribucién o pozo profundo.

6.2.1.1 Debe dejarse correr el agua aproximadamente por 3 min o hasta asegurarse que el
agua que contenian las tuberias ha sido vaciada totalmente.

6.2.1.2 El muestreo debe realizarse curdadosamente, evitando que se contaminen el tapdn,
boca e interior del envase; se requiere tomar un poco del agua que se va a analizar, se cierra
el envase y agitar fuertermente para enjuagar, desechando esa agua; se efectia osta operacidn
dos 0 tres veces, procediendo ensaguida a tomar la muestra,

6.2.2 En capiacién de un cuerpo de agua superficial, tanque de aimacenamiento, pozo somero
¢ fuente simitar, debe manejarse el envase siguiendo fas indicaciones comprendidas en
6.1.2.1,6.1.2.3,6.1.3.1 v 6.1.3.2, en su caso.

7 Manejo de Muestras

/.1 Las muestras tomadas como se indican en el punto & deben colocarse en hielera con
bolsas refrigerantes o bolsas de hielo para su transporte al laboratorio, de preferencia a una
temperatura entre los 4 y 109C, cuidandp de ne congelar fas muestras.

7.2 El periogo maximo gue debe transcurnir entre la toma de muestra y ¢l andlisis es:

7.2.1 Para andlisis bacterioldgico 6 horas.

7.2.2 Para andlisis fisice-quimico, el periodo depende de la preservacion empleada para cada
parametro como se indica en el apéndice "A" Normativo.

8 Identificacion y Control de Muestras

8.1 Para la identificacidn de las muestras deben etiquetarse los frascos y envases con la
sigutente informacion: .

§.1.1 Ndmero de registro para identificar 1a muestra, y
8.1.2 fecha y hora de muestreo.

8.2 Para ol control de fa muestre debe Hlevarse un registro con los datos indicados on la
cticucta del frasco o envase referida ¢n ol ingiso 8.1, asi como la siguiente informacion:

8.2.1 Identificacion del punto o sito de muestreo,
8.2.2 Temperatura ambiente v temperatura del agua,
8.2.3 pH,

3.2.4 Cloro residual,

8.7.5 Tipo de andhsis a ofectuar,

8.2.6 Técnica de preservacion empleada,



8.2.7 Observaciones relativas a fa toma de muestra, en su caso, v 8.2.8 Nombre de la
persona que realiza el muestreo.

9 Seleccion de Puntos de Muestreo
La seleccidn de puntos de muestreo debe considerarse individualmente para cada sistema de
abastecimiento. Sin embargo, existen criterios que deben tomarse en cuenta para ello, Estos

criterios son:

9.1 Los puntos de muestreo deben ser representativos de las diferentes fuentes de agua que
abastecen el sistema.

9.2 Los puntos de muestreo deben ser representativos de los fugares mas susceptibles de
contaminacion:

9.7.1 Puntos muaortos,

9.2.2 Zonas de baja presion,

9.2.3 Zonas con antecedentes de problemas de contaminacion,

9.2.4 Zonas con fugas frecuentes,

9.2.5 Zonas densamente pobladas y con aleantariilado insuficiente,

9.2.6 Tanques de almacenamiento abiertos v carentes de proteccidn, y

4.2.7 Zonas periféricas del sistema mds alejadas de |las instalaciones de tratamiento.

9.3 Debe haber una distribucidn uniforme de los puntos de muestreo a lo fargo del sistema.

" 9.4 Los puntos se {ocaticardn dependiendo del tipo de sistemas de distribucidn y en proporcion
al numero de ramales.

3.5 Debe haber como minimo un punto de muestreo inmediatamente a [a salida de las plantas
do tratarmoenio, en su Caso.

10 Bibliografia

10,1 Standard Methods for the Examination of Water of Wastewater. Seventeenth Edition.
APHA. AWWA, WPCF.

10.2 Instructivo para la Vigilanca y Certificacidn de la Calidad Sanitana del Agua para
Consumo Mumano, Comusion Interna de Salud Ambiental y Ocupacional, Secretaria de Salud,
1987.

10.3 Guias para la Calidad del Agua Potable. Volumen 2 Organizacion Panamericana de la
Salud. 1987,

11 Observancia de la Norma

11.1 Esta Norma es de observancia obligatoria para los encargados de los sistemas de
abastecimiento de agua para usc v consumo humano en sus programas de control de calidad,
asi como para las autoridades sanitarias competentes en los programas de vigilancia de la
calidad del agua.

11.2 La vigilancia del cumplimiento de esta Norma, corresponde a la Secretaria de Salud v a
los gobiernos de las entidades federativas en sus respectsvos ambitos de competencia en
coordinacion con la Comisidon Nacional del Agua.



12 Vigencia

12.1 La presente Norma Oficial Mexicana entrara en vigor con su caracter de obligatorio, al dia
sigulente de su pubhcacion en el Daano Oficial de g Federacion.

Sufragio Efectivo. No Reeleccién.

México, D.F., a 3 de junio de 18%4.- £} Director General de Satud Ambrental.- Filiberto Péres

Duarte.- RUbrica.

APENDICE A NORMATIVO

DETERMINACION MATERIAL VOLUMEN PRESERVACION TIEMPO MAXIMO
DE ENVASE [MINIMO (mi) ' ALMACENA-MIENTO

Alcalinidad total p,v 200 Refrigerar de 4 all4d
10 C vy en la
oscundad

Ars{enico p,v 200 Refnigerar de 4 a|i4 d
13° C y eon la
oscuridad

Bario B,V 100 Refrigerar de 4 a|28d
10° C y en la
oscurndad

Boro D 160 No reguiere 180 d

Cianuros D,V 1000 Adicionar NaQH ajl4 ¢
pH>12; refrigerar
de 4 & L0° C en la
agscurndacl.

Cloro residual D,V - Analizar ---
inmediatamente

Cloruros n,v 200 Refrigerar de 4 al481h
10 C vy en la
pscuridad

Color B,V 100 Refrigerar de 4 a|48 h
100 ¢ vy en Ia
oscuridad

Conductividad P,V 200 Refrigerar de 4 a|28d
10° € v en Iz
oscuridad

Diéxido de carbono P,V 100 Analizar -
inmediatamente

Dureca tolal D,V 100 Refrigerar de 4 alid d
i0°c C v en Ila
oscuridad

Fenoies D,V 300 Adicionar h2so4 al|28 d
pll<2 vy refrigerar
dedallfe g

Flugruros =AY 300 Refrigerar de 4 a|?8d
i0° C

Fosfatos v 100 Emuagar el envase |48 h
con acido nGtrice
11,
Refrigerar de 4 a
10° C

Magnesio PV 100 Refrigerar de 4 a|Z28 d

e C




Metales en general p,v 1000 Enjuagar ef envase| 180 d
con HNO3 1 + 1;
adicionar HNO3 a
pH<2: para
metales disueltos,
fittrar
inmediatamente vy
adicionar HNO3 a
pH<?

Nitratos P,V 100 Refrigerar de 4 a|48 h
10° C y en la
oscuridad

Nitritos WY 100 Refrigerar de 4 al48 h
10 € vy en Ia
pscuridad

Nitrégeno amoniacal p,v 500 Adicionar H2804 a|28 d
pH<2 y refrigerar
gde 4 a3 10° C vy en
la oscuridad

Nitrégeno organico PR 500 Adicionar H2504 a|28 d
pH<«2 refrigerar de
4 a 10° C vy en la
gscuridad

Olor --- —e- Detectar -
inmediatameoente

Oxigenc consumido en|p,v 300 Refrigerar de 4 aj48h

medio acido 10° C y en la
oscurtdad

pH P,V - Analizar - -
inmediatamente

Plaguicidas S 1000 Refrigerar de 4 a7 d

10° C; adicionar
1000 mg/l: de
acido ascorbico, si
se detecta doro
residual.
Fxtraidos los
plaguicidas con
solventes ¢l tlempo
de almacenamicenio
maxino sera 40
d{ias.

Sabor o --- Detectar
inmadiatamento

Sodio D,V 100 Refrigerar te 4 a|28d
1 C y en la
oscuridad

Shlidos v 1000 Refrigerar de 4 a|/7 d
10° C vy en la
oscuridad

Sulfatos P,V 100 Refrigerar de 4 al28d
19° C y en fa
oscuridad

Sustancias activas al|p,v 200 Refrigerar de 4 a|48 h

azul metileno 10° C vy en la
oscuridad

Temperatura pv - Detarminar -

inmediatamente




Trihalometanos s 25 Refrigerar de 4 a
10° C y en la
ascuridad
Turbiedad P,V 100 Refrigerar de 4 al48 h
; 10° C v en la
oscuridad
P nlastico
ph potencial de hidrogeno
s vidrio enjuagado con solventes grganicos; interior de la tapa del envase recubieria con
trflén

v vidrio




FACULTAD DE INGENPEREA LN AN
DIVISION DE EDUCACION CONTINUA

'DIVISION DE EDUCACION
CONTINUA Y A DISTANCIA

* EJERCICIOS.

AT

EXPOSITOR: ING. CONSTANTINO GUTIERREZ PALACIOS
DEL 13 DE OCTUBRE AL 24 DE OCTUBRE DE 2008
INGENIERIA AMBIENTAL

Palacio de Mineria, Calle de Tacuba No 5, Prmer piso, Delegaaion Cuauhtémoc, CP 06000, Centro Histdrico, México D.F,
APDO Posial M-2285 e Tels 55214021 al 24, 5623.2910 y 5623.2671 ®» Fax 5510.0573



capitulo 29

MEDIDORES DE REGIMEN CRITICO - MEDIDORES
PARSHALL

291 INTRODUCCION

La medicion de caudales o gastas en conductos libres y particularmente en los ca-
nales ubiertos, constituye sin duda una de las mas importantes cuestiones de la Hidrauli-
¢a aphcada

Innumerablesson los dispositivos y métodos que vienen siendo empleados con ese fin,
cada proceso, aplicindose especificamente a cieitos cases, se limita por lo tanto, a deter-
menadas condiciones, que vuelven ventajosa su aplicacion.

El objeto de este capitulo es el estudio de los denominados medidores de régimen cry-
tico Tales medidores pueden consistir en un sumple estrangulamiento adecuado de una sec-
c1én . en el descenso o en la sobreelevacion del fondo, o ain en una combinacidén convenien-
te de esas singularidades, capaz de ocastonar el régimen critico.

En particular, serdn tratados tos medidores Parshall, cuya aplicacién se viene generali-
zando cada vez mis.

La palabra canaleta. empleada por algunos para designar dispositivos, como el Parshall,
parece no definjr bien lo que se tiene a la vista ademas de ser un término ya consagrado pa-
ra otros dispositivos, tales como la pieza que recoge y conduce las aguas pluviales de un te-
Jado; que, en filtros rapidos, recibe las aguas de lavado, ¢l agua de una fuente, ete.

Es por eso que se prefiere esc1ibir medidores Parshall, o aforadores Parshall en lugar de .
canaletas Parshall.

Los imedidores de régimen critico tarnbién han sido designades como canales Venturi,
Venuri flume, Ventunkanal, denominaciones que no son censideradas muy adecuadas,
pues podrian dar la impiesion de medidores semejantes, en principio, a !os conccados tubos
Venturi, esto es, medidores que se basan en la determinaci6n de dos cargas o dos niveles. Pa-
12 los medidores de régimen critico es suficzente una Gnica medida de nivel

29.2, TEORIA DE LOS MEDIDORES DE REGIMEN CRITICO

En el estudio generalizado de los canales, se comgrueba que, para determinadas condi-
¢1ones existe en un canal un trante [imite estrechamente refacionada a los dos regimenes
de flujo. el lento y el répido. Es el tirante critico,

Considerindose la Figura 27-1 y llamandose F la energia especifica en el canal aguas
arriba. se puede escribir

2
E:‘l;‘“’- (1
=g
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i inimo. Siendo
El tirante critico es aquel para el cual el valor de esta expresion es un minim

la seccion rectangular y de ancho unitario, :

V= -;4q- = 4 ; g= -g-
Substituyéndose, /

E=—2—g%+}’

. gt =2g(EY? - ¥?) .
g =/ 2 EY? - ¥7) (2)

49 _ N2 pyr —yry2 QEY —371) =0,
dH — 2

/
--..._\\

IEY - 3Y* =0, Figura 292-1
2E = 3Y, : )
ocurriendo, en este caso, la altura critica
| 2y, 3
min T Y‘:
2},

Substituyéndose este valor en la ecuacion

3

Y3="—1, .

¢ g

_3£. (4}
Y, = s .

i ra serd Qfd
Para una seccion de ancho d cualquiera, la descarga por unidad de anchura Q/d,
resultando para la expresion de arriba, la ecuacidn ciibica de la forma

3 QZ (5)
}fr = Ez—g‘
g ‘ @* =d’g¥;
Por otro lado, aguas arriba en una seccion de ancho D, la ecuacion de la continuidad nos
da: 0 = VDY
2 ©
N V7 .
.V DTy
Sustituyendao los valores obtenidos en (3),(5) y (6}, en la ecuacion (1), se encuentra,
dig Yz _ _}_ ¥
V4 pryigg =7 e
R .
Y +5pryr =2 Yo



Liamando a_ =,

. r,esto es, la relacién i6 ignd
g A de coniraccin, y designindose como myz, tespec.
D? {
, AT E=m
¥
La ecuacién (7) . F en
cion (7] se presenta con ¢ siguiente aspecto:
. 3 y: d2
- _2'-‘ }c + ZDI -0. ’

1.

Multsplicando 1os dos miembros ge esta ecuac:on por —?529— se obti l
4Ty 5 obtiene

. . 2D% ap? ¥, Ty
- e o L A Sl SN
: d d ¥ ¥3 0,
Im=-3mz 4 2> = 0, 0 agn ’

. 233
L U=amz + i =)
ecuacion cubica de la forma ’ |

dos positivas y una negati
lor del angu]o auxiliar g,

la raiz que conviene serd
=2 \/;cos(G(]" + -"2”-)‘
0 D nuestro caso '

Lo ﬂfccos.ml__

Y= 2.”"’ e COS—-—.___\'_{EE_
3 :

a ain
2
2= Zops Lt ATCCos
De (5) se obtieris . 3 &)
¥ ¢otho Q=av. /gy,

Y
C 1
—l= s ¥ omgy
52 encuenira ? ¢ ¥,

Q=3 gy V”—QB’—:

O entonces,

. Q= kdy 2gt @
rinula clisien de fos vertedores, en Iy CUd' el coeficiente & represent v
nta:
Z 22

VE
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(2" tiene el valor abtenido). Por o tanto & es un coeficiente que depende de g relacion de
estrechamienta, cuyo valor es constante para cada vertedor.

2920 LIMITACIONES DE LA TEORIA

En este estudio fueron considerados: 1a energia especifica canstante, tirantes de aguz
correspondientes a las cotas piezemétricas, canal sin sobreelevacion del fondo.

Sobre el tema,¢] ingeniero argentino A. Balloffet realizd investigaciones completas, ya
divulgadas en un estudio de gran valor*. En experimentos de laboratorio, el coeficiente
practico de correcaén ha sido encontrado alrededor de 0 95 ’ :

P N
“ “r o .

29.3. VENTAJAS DE LOS MEDIDORF.S ‘DE REG[MEN CR]TILO T

Ademis de fa facilidad con que pueden ser construidos, estos medidores, presentari ven-
1ajas que tienen sus propias caracteristicas hidriulicas: una sola determinacién de cargaes
suficiente, la pérdida de carga es reducida, no hay cbstacuios capaces de provocar la forma-

. £ibn de depos;tes ete. . . .

29.4. MEDIDOR PARSHALL. DIMENSIONES
Es unt medidor que se incluye entre log de cégimen crmco siendo :deaj;zado por R L.

" Parshall, ingeniero def Servicio de lirigacion del Departamemo de Agricultura de los Esta-

t dos Umdos Consnste en una seccidn convergente, una seccion de paredes verticales parale-
las lfasmada garganta ¥ una seccién d:vergente, dispuestas en planta, comto muestra ta Figl!-
ra 19,2,
‘ Los medidores Parshall son indicados nominalmenie, por el ancho de fa garganta asi,
un Parshall de 9 pulgadas mide 0,23 i en la menor seccion transversal.

El fondo a nivel en la primera seec16n, 3 inclinado en a garganta con un dective de 9
vertical: 24 horizontal, cualquiera que sea su tamaiio. .

En la seccibn divergente, el fondo es ascendente a razén de | ‘vertical: 6 horizontal en
el caso de los medidores de I a 8 pies. Para esos medidores, fa diferencia de mvel entre aguas
arriba y el extfemo aguas abajo es de 3 pulgadas (7,6 cm)

A

ey
P 4 ¥ ¢
Aemm——— - A=~ 1‘_—"5_ ——‘,/ . .
N F:) F 3
2
N B N ¥ 1
& Lo’
Figura 29-2

*A. Balloffet, Aforador de reselto, Ciencia y Técnica, Buerios Aires, enero de 1949 °
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Los menoies medidores empleados son tos de | pulgada v el mayor construido hasta
Iey mide 50 pies y tiene una capacidad pma 85 000 Ufs
1.as dimengiones aproximadas para los medidores Parshall de 1 2 8 pies pueden ser de-

irtminadas como siguen,
F=06i0m,

G = 0915:
B = 0498 + 1,194 (m});
C = W+ 0,305:

D = 1,196% + 0,479,
f.a Tabla 29-1 incluye las dimensiones t{picas para los medidores hasta de 10 pies

294.1. EMPLEO

El medidor Parshall fue ideado teniendo como objetivo principal la irrigacién: los de
tamafios menores, para regular la descarga de agua disiribuida a las propiedades agricotas ¥
los mayores, para ser aplicados a los grandes canales de 1jego.

Dadas las ventajas del medidor, las aplicaciones actuales, son innumerables habiéndose
generalizado su empleo mas alld de las esperadas.

Los medidores Parshall vienen siendo aplicados al controt de la velocidad, en los desare-
nadores de las estaciones de tratamiento de aguas. En Sao Paulo, el primer Parshall de que
se tiene noticia fue aplicado en una estacién de tratamiento en 1939,

En 1947, Morgan y Ryan proyectaron para Greley, Colorado, un Parshall- medificado.
que asocia las funciones de un medidor a las de un dispositivo de mezcla ripida: dispersién
de coagulantes en tratamiento de agua,

La medicién de] caudal, tan necesaria en servicios de abastecimiento de agua, puede ser
realizada, con relativa facilidad e infimo pasto utilizdndose, convementemente y sierpre
que fuese posible, medidores Parshall. Su empleo ha sido recomendado para canales prin-
cipales, estaciones de tratamiento, entradas en depésitos, etc.,

29 4.2. CONDICIONES DE DESCARGA

El flujo a través de un medidor Parshall se puede verificar en dos condiciones diferentes,
que corresponden a dos regimenes distintos.

a) flujo o descarga libre;

) ahogamiento o sumersion.

Tabla 29-1. Dimensiones tipicas de medidores Parshall (cm)

W A B C b E F G K N
" 25 16.3 356 9.3 16,8 229 7.6 203 1.9 29
3 16 46,6 45,7 17,8 259 38,1 15,2 305 2,5 5,1
6" 15,2 62,1 61,0 394 40.3 45.7 305 61,0 1.6 11,4
9r 228 88,0 86.4 8.0 578 61,0 305 45,1 7.6 1.4
% 30,5 131.2 134.4 61,0 84.5 L5 61.0 91,5 1.6 229
112 45,7 1449 142,0 76,2 1026 91,5 61.0 9L.5 7.6 229
2 61,0 152.5 149,6 91,5 120,7 91,5 61,0 91,5 1.6 229
3 91.5 167,79 104 5 122.0 157.2 91,5 61.0 9L.5 1.6 22,2
4! 122,0 183.0 179,5 152,5 193.8 9L5 61.0 915 7.6 229
5 152.5 198.3 1941 1830 230,3 91.5 61,0 91,5 1.6 219
[ 183,0 2135 2090 2135 266,7 91.5 61,0 %15 7.6 229
7 2135 228 R 2240 2440 3030 91,5 61,0 91,5 7.6 229
§ 2440 2440 2392 274.5 340,¢ 9L5 61,0 oL.5 1.6 229

- 3050 274,5 4210 366,0 4759 1220 91.5 1830 153 343
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En el primer caso, la descasga se hace libremente como en los veriedores, en que lavena
vertiente es independiente de las condiciones de aguas abajo.

Fl segundo caso ocurre, cuando el nivel de aguas abajo es suficientemente elevado para
intfluir y retardar el flujo a través del medidor: es el régimen comiinmente sefialado como
descarga sumergida, de caracteristicas diferentes de aquelias que se emplean para los verte-
dores, Para este segundo caso, habria propiedad en la designacién canal Venturi.

El zhogamiento es causado por condiciones de aguas abajo, obstdculos existentes, fal-
ta de declive o niveles obligados en tramos o unidades subsecuentes.

En el caso de flujo libre es suficiente medir la carga A para determinarse el caudal (Fig
29-3). Si el medidor es ahogado, serd necesario medirse también, una segunda carga f, , en
un punto proximeo a ka seccion final de la garganta (Fig. 29-3).

H . iz A
La relacion Fz constituye ta razén de sumersion o la sumergencia. Si el valor de H, /#f

es igual o inferior a 0,60 (60°;) para los Parshall de 3,6 ¢ 9 pulgadas, o, entonces, 1gual o
inferior a 0,70 (70°/o) para los medidores de | a 8 pies, la descarga serd libre. Si estos e
litites se exceden, habrd alarganmuento y el gasto serd reducide. Como ya se dijo, serd
entonces necesario, medir las dos altuias para caleular el caudal. La descarga real sera inferior
a la obtenida por la formula, siendo indispensable aplicar una correccion negativa.

Cuando el Parshall es seguido de un canal o de una unidad de tratamiento, en que se
conoce &l nivel del agua, la verificacidn del régimen de flujo en el medidor es inmediata,
bastando calcular fa sumergencia (razon f, /H).

En la practica, siempre que sea posible se tratard de tener la descarga libre, por elhecho
de quedar restringido a una medicién de carga tnica. A veces esa conduccion no puede ser con-
seguida o establecida, debido a circunstancias locales o a limitaciones impuestas.

De cualquier manera, mientras tanto, la sumergencia nunca deberd exceder ef ifmite
practico de 95%, pues arriba de este valor, no se puede contar con la precisién deseable.

29.4.3. SELECCION DEL TAMANO

La seleccion del medidor Parshall de tamafio mas conveniente para cualquier gama de
caudales envuelve consideraciones como las siguientes: ancho del canal existente, tirante
del agua en ese canal, pérdida de carga admisible, posibilidad de caudales futuros diferen-

tes, etc.
O
[

Figura 29-3
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Para la fijacién de las dimensiones definitivas, se puede partir de un tamafio elegido ini-
cialmente realizdndose para el mismo ¥ para otros tamafios proximos, los cilculos y verifi-
caciones por las férmulas y diagramas adjuntos.

Como primera indicacién, conviene mencionar que el ancho de la garganta (W), frecuen-
temente, estd comprendido entre un tercio y la mitad del ancho de los canales existentes,

ESUL’ sin embargo, no se aplica, a los canales con tuantes bajos o a los muy profundos o es-
trechos.

. L? _Tabla 29-2 muestra los Ijmites de aplicacién para los medidores considerando el fun-
cionamiento en régimen de descarga libre.

Si bien las sumergencias I{mites para el flujo libre sean de 60% para tos medidores me-
nores de 1 pie, y de 70% para los mayares, se recomiendan como valores précticos méximos,
respectivamente 50% y 60%, dejdndose asi, un margen para posibles variaciones de caudal,
garantizandose un punto {nico de medicién de carga.

Al seleccionar un medidor para condiciones y caudales determinados, se verifica que
para los valores menores de W, corresponden mayores pérdidas de carga, consideradas siem-
pre las sumergencias mdximas. -

Tabla 29-2. Limites de aplicacién. Medidores Parshall

con descarga libre .

. Capacidad (l/s)

W (pulg ¥ em) oo

Minima Maxima
o3 7,6 ., 085 518
6 15,2 152 Ho4
g 229 o 2,55 ’ 2519
1 30,5 L. 4556
112 457 4,25 696.2
2 61,0 11,89 936.7
3 o135 17,26 14263
4 122,0. 36,79 1921,5
3 152,35 62,8 2422
6 1830 74,4 - 2929 )
7 2135 1154 3440
8 244,0 130,7 31950
10 3050 200,0 5660

29.44. PUNTOS DE MEDICION

Con la descarga libre, la tinica medida de carga H, necesaria y suficiente para conocer-
se el caudal, es hecha en la seccitn convergente, en un punto localizado a 2/3 de la dimen-
5100 B (0 2/3 de 4).

En esta posicién se puede medir el tirante del agua con una regla, o se instala jun-
to a la pered, una escala para las lecturas. Se puede también asentar un tubo de 1 a 2
pulgadas, comunicando el nivel del agua a un pozo lateral de medicién. En este pozo, s¢ po-
drd tener una boya que accione un asta metilica, para indicacion mecénica del caudal, o pa-
ra transmisidn eléctrica del valor medido, a distancia (Fig. 28-3).

T os pozos laterales de medicion generalmente son de seccién circular con didmetro iguat

aW+0,15m.

Si las condiciones de flujo fuesen de sumersion, ademds de la medida en la posicidn es-
pecificada arriba, serd necesario medir la altura del nivel del agua A, , en un punto maximo
de la seccion final de la garganta. Para los medidores de 6 pulgadas hasta 8 pies, la posicién
para esta segunda medida deberd quedar a 2 pulgadas aguas arriba de la parte final de la see-
cion estrechada. -

29.4.5. VENTAJAS DE LOS MEDIDORES PARSHALL

sumidas como sigue.
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Si fuese ejecutado un pozo lateral para esa medicion, el tubo de conexién debera ser

asentado a una altura de 3 pulgadas contando desde la parte mds profunda del medidor
(Hig. 29-3). - :

Las dos cargas H y H; son medidas a partir de la misma referencia: cota de fondo de 1a

seccion convergente.,

Las ventajas de los medidores Parshall, que pasan factores ya sefizlados, pueden ser re-

a) Gran facilidad de construccion.

b} Bajo costo de ejecucidn.

¢} No hay sobreetevacitn del fondo.

d) No hay peligro de formacion de depésitos debido a materias enl suspension, siendo
por ello de gran utilidad en el caso de alcantarillas o de aguas que llevan s6lidos

en suspensidn. ) . . oL

¢) Pueden funcionar como un dispositivo en que una sola medicidon de / es suficiente

" f) Gran habilidad en soportar sumergencias elevadas, sin alteracion de caudal. o
g) Medidores Parshall de los mis variados tamafios, ya fueron ensayados hidrdulicamen-
_ te, lo que permite su empleo en condiciones semejantes, sin necesidad de muchos en-

sayos o aforos. - o .
h) En su ejecucion pueden ser empleados diversos materiales, seleccionindose el mds
conveniente para las condiciones locales. Ya fueron empleados: concreto, mampos-

" terfa, madera, metal (medidores portitiles de tamafio de hasta de 10 pies), (asbesto- . .

cemento), etc. ..

29.4.6. FORMULAS Y TABLAS

Los numerosos experimentos y observaciones hechos con medidores Parshall levaron
a resultados que corresponden a expresiones del tipo :

Q'=KH" |, ‘ (10)

1

semejante a la formula (9), siendo sin embargo, los valores de # ligeramente diversos a

3/2. - .. e -
L.a Tabla 29-3 incluye los valores del coeficiente K, tanto para el sistema métrico, como
para el sisterna inglés de unidades. La misma tabla presenta los valores del exponente n.

Asi por ejemplo, para el Parshall de 1 pie, 1a ecuacidn de caudal en el sistema métrico

o 0 = 0,690 H"*22,
La Tabla 29-4 da los valores de caudal ya calculados para los medidores Parshall mds

COMLues. . . i
Los autores, con base en los propios datos de Parshall obtuvieron la siguiente férmula

aproximada para esos medidores: -
Q = 2,2WH3

en la cual Q = caudal en m¥s;
W = ancho de la garganta, m;

H = carga, m.

i
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29.4.7. LOCALIZACION DE LOS MEDIDORES PARSHALL

Los medidores Parshall deben ser localizados tratando de evitarse grandes turbulencias
en su seccidn inicial. No deben, por ejemplo ser instalados inmediatamente después de una
compuerta o una curva, pues las turbulencias provocadas en el agua podrian causar ondas
o sobreelevaciones capaces de alterar la precisién de los resultados.

Lo ideal es proyectar tales medidores en un tramo recto del canal.

Si conviene se puede construit una rampa inicial, con pendiente ascendente de 1:4
hasta comenzar la seccién convergente (Fig. 25-4).

En este mismo punto inicial, s¢ puede hacer una concordancia en planta, empledndose
secciones circulares de radio conveniente {Fig. 29-5). Para medidores menores a 1 pie, R =
0,41 m, medidores de 1 a 3 pies, R = 0,51 m, en los medidores de 4 a § pies, R = 0,61 m.

Hs= tirante normal del agua en el canak;

H = carga medida en ¢f Parshall y que también puede ser determinada partiéndose
del caudal;

H3= tirante que no podri exceder el 60 o 70% de £, descarga libre.
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Tabla 29-3. Valores del exponente 11 4 del coeficiente K, (Férmula 10)
K K
w (m} n - -
Unidades métricas Unidades inglesas
3 0,076 1,547 0,176 00992
6" 0,152 1,580 0,381 2,06
9r 0,229 1,530 0,535 3,07
I 0,305 1,522 0,690 4,00
1 0,457 1,538 1,054 6,00
2 0,610 1,550 1426 8,00
3 0,915 1,566 2,182 12,60
4r 1,220 1,578 2,935 16,00
5 1,525 1,587 3,728 20,00
6 1,830 1,595 4,515 24,00
T 2,135 1,601 5,306 28,00
8 2,440 1,606 6,101 32,00
Tabla 29-4. Caudales en medidores Parshall {1/s)
Valores de W
H (cm)
3” 6" 91'! lf l[.lZl 2' 3, 41
3 0,8 1,4 2,5 1,1 4,2 — — —
4 1.2 23 40 4,6 69 — — —
5 15 32 5,5 70 10,0 13,8 20 —
6 2,3 4,5 7.3 9.9 144 187 21 35
1 29 5.7 9.1 12,5 17,8 232 34 45
8 3,5 7.1 11,1 14;5 21,6 28,0 42 55
9 43 8,5 13,5 17,7 26,0 34,2 50 66
10 5,0 10,3 158 209 30,8 40,6 60 78
11 58 11,6 18,1 23,8 354 46,5 69 90
12 6,7 134 240 274 40,5 53,5 79 105
13 1.5 15,2 23,8 310 45,6 60,3 93 119
14 8,5 17,3 26,6 34,8 51,5 68,0 101 133
15 9.4 19,1 29,2 384 57,0 75,5 112 149
16 10,8 21,1 324 42,5 63,0 83,5 124 165
17 114 3.2 356 46,8 69.0 92,0 137 182
18 ‘124 25,2 38,8 51,0 154 100,0 148 198
19 13,5 21,7 423 55,2 82,2 109,0 163 216
20 14,6 30,0 45,7 59,8 89,0 118,0 177 235
25 20,6 42,5 64,2 8338 1250 1670 248 331
30 274 570 85,0 1110 166,0 2210 334 446
s 344 72,2 106,8 1390 209.0 280,0 422 562
40 42,5 89,5 1310 17,0 2570 3450 525 700
45 51,0 107,0 1570 203,0 306,0 4140 629 840
50 — —_ 1850 2400 - 3620 486,0 736 990
55 — — 2140 2770 4188 5630 852 1144
60 — — 2430 314,0 478,3 642,0 971 1308
65 — - — 356,0 5434 7300 1110 1450
70 -— — — 402,0 611,3 8210 1249

Uz 3 - - 2
ARMADO CON ’ t
ANGULDS DE Frfare” —

Figura 29-4 Figura 29-5

Realizdndose por ejemplo, H, = 0,70 H, con esa sumergencia l{mite (para una pérdida de
carga minima), el tirante del agua i, , serd practicamente el mismo de 5 y en estas condi-

ciones,
X =H,-07H,

Al fin de la seccion divergente se puede tener un escalén conforme se indica en la Figu-
a 29-6.

La fotografia reproducida (Fig. 29-7) muestra un medidor Parshall instalado en Pérto
Alegre (Brasil), para determinacion de la descarga de un arroyo.

Pérdida Figura 29-6

I

A e T -f——,m-.-r;_-a»w-:'.q,__%_

29.4.8. MEDIDORES AHOGADOS

Si {as condiciones de flujo son tales, que se verifica el ahogamiento, serdn necesarias
dos medidas de nivel de agua para la determinacién del porcentaje de sumergencia,

El ahogamiento retarda el flujo, habiendo una reducci6n de descarga. En estas condi-
ciones, el caudal real serd inferjor a aquél que se obtendrfa por el empleo de férmula o Ta-
blas. Para la determinaci6n del caudal serd indispensable la aplicacién de una correccion.

Caudal real = descarga libre — correccion total.
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El dbaco adjunto P

8. 480 da las currecciones do caudal en Ifs,
de sy meigencia,

para medidores de 1 pia (W =
en el imsmo 4baco, los coeficientes relativas q
Sea, por ejemplo, el caso de un
La suinergencia serd de

en funcién del porcentaje

1'). Para medidores TAYOres, se encuentran,

e deberdn ser temidos en cuenta.

Purshall de 2 pies, en Que H=0,50my #, = 0,45,

045

(15—0 =
Para estos valores 1a cotrecerdn dad

de | pie. Para el caso en cuestion, en

por L8 lo que llevaa 117 Jjs. . .

‘Como el caudal normal sin ahoganiiento serfa de 486 Iis (Tabla 29
con 30%, de sumergencia serd de

90,

& por el ibaco es de 65 !/s', esto es para el Parshall .
que W=2 pies, esa correceién debe ser multiplicada *

-4}, el ca'udai real

486117 = 369 /s

. Figura 297

cm

Pérdidas de carga

Figura 299
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Reduceidn de caudal debido al shogamiento: Parshall de 1 pie; para medidores mayores a
las reducciones encontradas, deberin ser multiplicadas por los siguientes factores:

W en pies 1 112 2 3 4

5 6 & 8

Factores 10 1.4 18 24 31

3,7 43 4.9 54

Figura 29-10
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