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CAPITULO

1

La concentracion de la poblacion en nuclecs
cada vez mayores trae consige innegables
ventajas como son el mejoramiento economico,
social y cultural. Sin embargo, también es cierto
que por esta causa han surgdo multiples
problemas de tipo ambental como ia
comaminacion atmosferica, el transporte y
disposicion de desechas liqgudos y sdhdos vy el
abastecimento de agua para usos municipales

£l agua es indispensable para la vida y por ello
el hombre, en muchos casos ha buscado para
su establecymiento los lugares que le ofrecen
mayores comodidades y faciidades para el
desarroilc  de sus muluples actwdades.
procurando  tener cerca una fuente de
abastecwmiento de agua. pero no sempre ha
podido consegurlo pot razones drversas
terendo que establecerse en sMi0s que quiZa No
tueron kas mejores para su desenvolvimiento Asi
surgio la necesdad de conducr el agua a
lugares apartados. pero las grandes ventajas de
tener agua donde se necesta justfican los
trabajos para captarla y conduciria El conjunto
de las drversas obras que tienen por objelo
surministrar agua a una poblacion en canhdad
sufliciente. caidad adecuada, presion necesana
y en forma conlinua consttuye un sistema de
abastacimiento de agus potabie.

Ei problema del agua potabile no tilene solucion
permanente, por lo que en este aspecto Siempre
se debe estar buscando nuevas fuentes de
aprovisionamiento, realizando  estudios
hidrologicos o geohidroldgicos para tener a la
mano forma de amphar los sistemas El aumento
de la poblacion y el ascenso de su nivei cuftural
y social hacen insuficienie en poco tempo las
soizc provecizdes, mposibitancosz de ess
manera que con las existentes se pueda segur
el rimo de crecimiento que las necesigades
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exigen y complhcando cada vez mas la obtencion
de nuevos caudales, pues las fuentes actuales
van hacieéndose incapaces y es necesano utilizar
las que estan situadas a8 mayor distancia, u ofras
cuyas aguas requieren tratamentos mas
elaborados para hacerias adecuadas para el
consumo

Para desempenar un papel activo en la solucion
a tales problemas. el Iingeniero Civil debe
comprender claramente los fundamentos en que
se basan Portanto, la finakdad de estos apuntes
es dehnear los principios fundamentales de
ingeneria implcados en las obras que
consttuyen el sistema de abastecimienic de
agua potable e ilustrar su aphcacion al proyecto

1.3  EVOLUCION DE LA NECESIDAD Y

DISPONIBILIDAD DflL AGUA EN.

MEXICO EN LA EPOCA MODERNA
1.1.1 Poblacion y disponibilidad del agua

Mexico ha temdo indices de crecimento
pobiacional de los mas altos del mundo. 3.1%
anual en los anos cincuenta, 3.8% en los
sesenta y sOI0 2 8% en los setenta La poblacion
de Mexico, comparada con la cifra de 1970
crecid en las dos uthimas décadas (1970 a 1990)
a una tasa media anual de 2.6 %. Es interesante
observar la dindamica del crecimento
demogratico de nuestro pais (Cuadro 1.1) desde
1790 hasta los resultados obtenidos en el X
Censo General de Pobilacion y Vivienda, 1990,
Podemos ver que la poblacion, adn cuando no
siempre con la misma rapidez, ha ido
continuamente en aumento, excepcion hecha de
1921, en que la poblacidon dismmuye con
renpacto o le regictradn on el censo de 19,
ano en que se incid la Revolucion.
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Cuadro 11
POBLACION TOTAL
1870 - 1990
ANO POBLACION FUENTE
1790 4636074 | | Conso de Rewvilagoedo
1803 5764731 2 Tnbunal del consuaco
1810 6122354 3 Fernando Navario y NOf Qe
1820 6204000 4 16 Congreso Mexsano
1827 BO00000 S HG warg
1830 7996000 6 Burkhardh
1821 6382284 7 AJ Vaioes
1834 7734292 8 Marmno Gaivan
1836 7843132 g Nobca de lon FSIR0O0S v terriornos Os ks Uron Mercans de 1836
1838 7004 1 40 10 Inamato Naconal de Geogrefm y Estadancs oe i Repablacn Mexcana
1R42 1015509 11 Estmacion gubernamentsl en Brartz Mayer
1846 7000000 12 Thomas J Fetnham
1850 7500000 13 N A Mexco
1852 7661919 14 Juan N Ammnone
1854 7853395 | 15 Manuet Ororco y Berra
1856 7859564 16 Lersio ce Tepacs
1857 824 1060 17 Jetrs Hermoss
1 BOE BEO4000 18 J M Peraz Hecnande!
1861 B1 74400 19 Artons Garcm Cubes
1862 8396524 20 JM Peraz Hernande?
1865 8200000 21 ME Guilemn Tarayre
1869 8812850 22 HW Bates
1870 araziae 23 Jesus Hermoss
1871 g1 76082 24 Amono Garca Cubas
ar2 G141661 25 Antores Garcs Cubes
Bl 8742614 26 M Rwers Cambas
tA7B 2166700 27 HW Bates
1880 BO00000 78 N Wrebugh
1882 1000 | B84 20 Charwes W Jmembe
tBAY 10879298 X Memorm de Fomento
1893 1go4347 1 demorm oe Fomento
1.1° 126427 32 ) Cormo Gonoesl oo Pobuacion
1900 13607272 3] It Cenao Gensial 0o Pobiacann
1803 14074149 M Memora oe Fomento
1905 14331188 35 Momorm ow FOmentn
1907 14222445 36 Memorwm os FOMento
ta10 15160369 37 1 Conwo (erea o8 Pobiacson
1921 14304 780 38 IV Canso Genaval de Poblacen
15930 16552722 39 vV Conso Geneapl o Pobiackon
1640 19652552 40 V1 Canso Gensial de Poblacam
1650 25791017 41 VIl Conao Genersé oo Pobiacson
1 960 M2 42 VIl Conan Garneal de Pobuscson
1910 AR5 43 X Caroo Gersersl de Pobiscwn
1974 sazzax | 44 mEG
1975 a0 sI3a7 45 INEG)
1976 1978684 465 INEGH
1977 6381 2850 a7 INFG)
978 B5650012 | 48 INEGI
1979 67517498 49 INEGI
1980 GUUA3S 50 INEGH
1ot 71249068 51 INEGI
1562 ThIreSs 52 NEG
1983 74980530 51 INEGI
15604 7ETR MG 54 NEGH
1985 ras2ars8 | 55 INEGH
1950 81140622 58 INEGI

" FUENTE CONAPC (Corizeio Nacinel de Pob'zoion)
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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
emigracian motivada por el movimiento armado.

El aumento y la expansion territorial de la
poblacién ejercen fuertes presiones sobre la
disponibildad de recursos del pais y la
capacidad del sistema para hacer frente a las
demandas derivadas de este crecimiento
poblacional es mitada. El pais se encuentra
dividido en 320 cuencas hidroldgicas, con un
escurnimienio medio anual de aproximadamente
410.000 millones de m* en promedio, cifra que
representa practicamente el total disponible
como recurso renovable. Sin embargo, el
terrtorio  nacional  tiene una  distnibucion
heterogénea de jos recursos hidraulicos,
existiendo grandes extensiones con
precipitaciones muy escasas, mientras que en
algunas partes las lluvias son tan abundantes
que provocan inundaciones frecuentes Por otra
parte. el 74% de los habitantes del pais se
concentra en afttudes mayores a 500 m; en
contraste, el B5% de la disponibilidad de agua se
jocaliza abajo de esta cota. Ademas existe una
desproporcion  importante en la  densidad
poblacional de las diterentes entidades
federativas con la particulandad de que los
recursos humanos se han polarizado en la zona
central del pais. donde los recursos naturales
son relativamente escasos, mientras que enotras
regones se registra el fendmeno inverso

La Figura 1.1 muestra como ia poblacion de
nuestro pais presenta una muy marcada
tendencia hacia a urbanizacién. La agudizacion
de la concentrackdn de habitantes por la
Inmigracion proveniente de zonas rurales es
alarmante, reviviendo en muchos casos
problemnas que ya se consideraban resuehos,
sobre todo lo que toca a la dotacion de servicios
publicos.

La pracipitacion media anual en el pais se estima
on 77.7 om da Yuvia. lo nue equivale a 1.53
billones de mMeirks chbitos anuales, 2 os aue
tres cuartas partes se pierden por evaporacion ©
infiltracion " en acuiferos, siendo el volumen

restante componente principal de los
escurrimientos. Este volumen, si se analiza por
cuencas hidroldgicas, muestra una irregular
distribucion, con una concentracion aproximada
del 70% de los escurrimientos en las cuencas
del sureste del pais. en las que por causas de la
orografia. e infraestructura socioeconomica de
desarrolio relativo, existen pocas oportunidades
de consumo Intensivo a coro plazo. La
disponibilkdad minima del recurso agua, ocurre
en ias regiones centro, norte del pais y en la
peninsula de Baja Caltornia, clasificadas como
zonas deseérticas, aridas y semiaridas y que
constituyen el 56% del area del pais (1.1

. miliones de km?), superficie equivalente a la de

Espana y Francia juntas (Figura 1.2)
1.1.2 Situacion de los servicios

Las caracteristicas de distribucion de la
poblacion nacional que se han descrto en el
apartado anterior, se reflejan en la cobertura de
los servicios de abastecimiento de agua potable

y alcantarillado en el pais. Los avances logrados

en este lerreno pofr la muttiplicacion de las obras
de infraestructura no han impedido que todavia
en la actualidad sean numerosos los habtantes
que carecen de por o menos uno de estos
servicios. Las cifras disponibles para 1994
indican gue un 13% de la poblacon total no
cuenta con un sistema formal de abastecumiento
de agua potable y que 30% no cuenta con
alcantariliado (Fuente: Comusion Nacional del
Agua).

La solucidn a la carencia de servicios en las
colonias populares de las zonas urbanas, no
debe Imitarse a la introduccion de redes de
agua potable y aicantarillado, sino hgarse al
problema global det abastecimiento a la ciudad,
al de las redes principales de distribucion, y al
de los colectores principales del sistema de
alcantariliado. Con trecuencia, la sola
introduccion de redes ha sido contraproducente,
propiciando la justa irritacion de la poblacion que
¢ GNCUSNFra o0h OGS SN &8y 0 oLn Ul
servicio deficiente y escaso.
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Figura 1.1 Mexico; Poblacidon urbana y rural {1800 - 1985),
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Figura 1.3. Poblacidn servida con agua potable y alcantarillado en la Republica Mexicana.
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Los porcentajes de cabertura mencionados no
revelan la calidad del servicio, el cual en muchos
casos es intermiente y no se cuenta con datos
sobre la calidad del agua. que generalmente no
se desinfecta

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

La infraestructura del abastecimiento de agua
potable y ita de alcantarilado, incluyendo las
plantas de tratamiento de aguas residuales, han
recibido un escasisimo o nulo mantenimiento, y
requieren consierables recursos humanos y
matenales para su rehabilitacion.

De acuerdo con el examen preliminar de esie
problema se concluye que &s urgente capactar
a muchos miles de personas en labores técnicas
y admimistrativas, asi como formar y capacitar a
un numerc consxierable de  ingeniercs
especializados

1.1.3 El abastecimientio de agua potable y su
relacion con |a salud publica.

Historicarmente, a los servicios de agua potable
y alcantanilado se les ha inscrito en el campo de
la salud publica La rardn es que, siendo el agua
fuente de wvda. tambwen es paraddjicamente,
vehiculo para la transmision de gérmenes
patogenos. causanies de enfermedades tales
como el colera, la tiioxdea. la disenteria y las
parastosis intestinales. La salud humana
depende no sOl0 de la cantidad de agua
suministrada. sino principaimente de su calidad;

segun la Organizacon Mundial de la Saiud -

{OMS), "casi la cuarta parie de las camas
disponibles en todos los hospitales del mundo
estan ocupadas por enfermos cuyas dolencias
se deben a la nsalubridad del agua”.

Los mucroorganismos patdgenos transmitidos

directamente por ingestion o usc de! agua en
poblaciones que carecen de un sistema
municipal de abastecimiento de agua potable,
constituyen una de las principales causas de
morbilidad y mortalidad en los paises en
desarrolio

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

En México. las graficas histdricas de mortalidad
son francamente descendentes; sin embargo,
todavia en 1985 muneron por enfermedades
infecciosas intestinales 30,786 personas, o que
representa una tasa de 395 por 100,000
habnantes.

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

En e cuadro 1.2 se observa gque las
enlermedades infecciosas ocuparon el cuarto
lugar de monalidad con una tasa de 39.5 por
100,000 habtantes. En el cuadro t.3 se muestra
que las tasas mas altas de mortalidad por
infecciones intestinales en 1984, se registraron
en jos Estados de Oaxaca, Chiapas. Guanajuato,
Tlaxcala y Puebla, con valores muy superiores al
promedio nacional. En dichas entidades
federativas las condiciones de saneamiento son
deficientes.

Debe resatarse que aunque los servicios
sanitanos tienen un papel de primera
importancia, otros factores influyen en la
configuracidn del cuadro descrito, como son la
inequitativa distribucién del ingreso por regiones
y seciores gl pobilasidn, Ios daficientes alvalze
de nutricion y los bajos indices de educacion.
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Cuadro 1.2. Principales causas de mortalidad en la Republica Mexicana, (1985).

DEFUNCIONES TASA/100,000 HAB,
Enfermedades del corazdn (Prmer Lugar) 52, 174.00 66 90
Accrientes (Segundo jugar) 45, 504 00 58 40
Tumores maignos (Tarcer lugar) 34, 97400 44.90
Entermedades nfecoiosas ntestinaies {Cuarto lugar) 30, 786.00 39.50
Las vents ponpopales chusas 337, 087.00 432.50
Las demas causas 76. 838.00 98.70
TOTALES 414, 003.00 531.20

Cuadro 1.3. Mortaiidad por infecciones intestinales {1984).

NUmero de detunciones Tasa por 100,000 hab Porcantae
Repubica Mexcana 31513 41.87 100.00
Oaxaca 3700 149 30 11.30
Chapas 2323 99 68 8.90
Guanamato 2609 77.58 7.70
Tiaxcaia 458 14.77 1.30
Pusbis 2.080 T 87 8.00

1.2 Dependencias relacionadas con la
plansscion, proyecto, construccion,
opsracion y mantanimienio de los
sistemas de agua potable.

En 1948, la entonces Secretaria de Recursos
Hidrauticos (SRH) asume la responsabilidad de
admnistrar los servicios de abastecimiento de
agua potable y alcantarilado a través de las
Juntas Federales de Agua Potable; en ellas se
alcanzé un cierto grado de descentralizacion y
partictpacion ciudadana por o que 8 SRH
nentsd entonces ka entrega de las obras a los
usuarnios.

A finales de 1976, las funciones y los recursos
humanos de la SRH y de la Comisidn
Constructora de la Secretaria de Salubridad y
Asistencia (SSA). abocada_hasta entonces a la

rusiizaciin Je las cbres en - meCkd rural,

pasaron a la Secretaria de Asentamientos
Humanos y OQObras Pablicas (SAHOP),
conservando la Secretaria de Agricultura y
Recursos Hidraulicos (SARH) aquellas obras
cuya magnitud y complejidad tecnica requerian
de su atencion directa. Se creo asi una division
artificial entre lo que se lamd "obras de
abastecimiento de agua en bioque” y el resto de
las que componen un sistema de agua potable
y alcantarifiado.

En 1980, el Ejecutivo Federal por medio de la
SAHOP, entregé la responsabliidad de la
operacion de los sistemas a los gobierncs
estatales: éstos a su vez, en algunos casos ia
pasaron a los municipios. Con frecuencia, la
carencia de rfecursos en los gobiermnos
municipales, propicid utilizar en otras
necesidades ios fondos provenientes del cobro
por el sorviclo de adua  potebls. s
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descapitalizacion resultante y un manejo
temeroso para establecer las tarifas, propiciaron
gue los sistemas de agua potable se convirtieran
en demandantes de subswdios, incluso para la

operacion.

A partr de 1982, la responsabilidad de la
intervencion federal paso a la Secretaria de
Desarrolio Urbano y Ecologia (SEDUE), la cual
descentralizd también la construccién de las
obras, cumpiendo las tunciones de agente
técnico en las obras realizadas con creditos
internacionales La SARH continud encargada de
las obras de abastecimwentio de agua en biloque
cuando, acordado asi con los gobiernos
estatales, se considerase conveniente que los
proyectos y obras fuesen ejecutados por el
Gobierno Federal.

Desde 1983, las reformas y adiciones al Articulo
115 Constrtucional establecen la responsabilidad
de los munwcipios en la prestacion de los

ServICiOs. |

Como responsable a nwvel nacional de la
administracion  integral  de  los  recursos
hidraulicos y el cuidado de ta conservacion de
su cahdad en enero de 1989 se cred la
Comusion Nacional dei Agua (CNA) como érgano
administrativo desconcentrado de la Secretaria
de Agricultura y Recursos Hidraulicos {SARH).
La CNA tiene ademas a su cargo las actvidades
de planeacion y excepcionalmente construccion,
operacion y conservacion de obras hidraulicas,
asi como tundamentaimente de apoyo tecnico a
las autondades estatales, locales y organismos
operadores de los sistemas de abastecimiento
de agua potable y alcantarillado.

Esta Comision se ha formado como instrumento
para ltlevar a cabo el manejo integral del gasto,
el financiamiento y el ingreso, es por eso que,
en materia de infraestructura hidraulica urbana e
Jndus}(:al. resaftan dentro de sus atribuciones: a)
definir, establece; y vigdar las poiiicas y la
normatividad en maternia de agua potable,
alcantanllado y saneamiento; y b) intervenir en la

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

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

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

Estas tres dependencias estan coordinadas a
nivel federal y estatal por sus respectivos
ttuiares.
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2

DESCRIPCION GENERAL DE LOS SISTEMAS
DE ABASTECIMIENTO DE AGUA POTABLE

Generalidades

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

En la Figura 2.1 se observa que las partes de
que consta un sistema hidraulico urbano son las
siguientes: tuente, captacidon, conduccion,
. traicmiento  de potabilizacion,  conduccion,
" regularizacion, distribucion, recoleccida,
conduccion, tratamiento del agua residual y
disposicidn. El sistema de abastecimiento de
agua potable es un subsistema del sistema

hidrauiico urbano y esta integrade por los
siguientes elementos (Figura 2.2). luente,
captacion, conduccion, tratamiento .de
potabilizacon, regularizacidon y distribucion. A
continuacion se describe la tuncion de cada uno
de los componentes del sistema de
abastecimiento de agua potable.

2.4 FUENTES DE ABASTECIMIENTO

El origen de las fuentes de que se sirve el
hombre para su desenvolvimiento cotidiano es el
Ciclo Hidroldgico, o sea, los pasos del agua
carculando durante el transcurso del tiempo a
traves de distintos medios (Fig. 2.3). Tomando
como punto de partida la evaporacion del agua
en la superficte del océano, el agua en estado
gaseoso crrcula con la atmosfera presentando
desplazamientos vertical y horzontal. En ia
atmdsfera se condensa y se precipita
nuevamente a la superficie: tres cuartas partes al
mMisMO 0céano y un poco menos de la cuara
parte a la superficie continental En el océano y
en el continente inicia nuevamente el paso de
evaporacion y en la superlicie continental liena
lagos, se infiltra en el terreno y circula dentro de
&l para aflorar en areas de menor elevacion o
hasta voiver subterraneamente al mar, se retiene
en ia vegetacidn vy finaimente escurre
superficiaimente y forma cauces desembocando
en lagos o vasos de aimacenamiento artificiales
para su regulacion a fin de usarla, o controlar los
caudales de escurnmiento-para su uso; de fa
suparficte del 1eTeno se produce ia evaporacion
de agua que transporta la atmdstera junto con la
gue transpiran los organismos animales y
vegetales y el resto vuelve al mar.




ABASTECIMIENTO DE AGUA POTABLE
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Figura 2.1. Configuracion general de un sistema hidraulico urbano.
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Figura 2.2. Esquema general de un sistema de abastecimiento de agua potable.
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Figura 2.3. Ciclo hidrologico.
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ABASTECIMIENTO DE AGUA POTABLE

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

a) Agua superficial;
b} Agua subterranea;
c) Agua atmosferica y

d) Agua salada

Se recurre a las aguas atmosféricas y a las
saladas muy raras veces y solamente cuando no
existe otra posibilidad ya sea por escasas o de
muy maia calidad las aguas subterraneas vy
superficiales, o tambien en ocasiones por
factores econdmicos. En el caso de las aguas
atmosféricas, tienen el inconveniente de que se
requiere de obras cwiles importantes para
recolectarlas y almacenarias en las cantidades
requeridas, por lo que sdio podran emplearse en
poblaciones muy pequenas. Para las aguas
saladas, la Ingenieria Santtaria 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 resuttan probibtivas en nuestro
medio y soio se apiican en casos excepcionales.

Por lo tanto, hay dos grandes fuenles 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 esié
disponible, sino también de la cantidad y calidad
del agua.

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

removida con relativa facilidad. Generaimente las
fuentes superficiales tienen aguas blandas,; por
estar abiertas a la atmosfera tienen un alto
contenido de oxigeno, el cual oxida y remueve &l
hierro y manganeso en las aguas crudas.
Normaimente las aguas superficiales estan iibres
de suffuro de hidrogeno, 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 cantdad y se
contaminan faciimente por descargas de aguas
residuales; su altta actividad bioldgica puede
producir sabor y olor aun cuando el agua haya
sido tratada. Las aguas superficiales pueden
tener alta turbiedad y color, lo cual requierge un
tratamiento adicional, generalmente tienen
mucha materia organica que forma
trihalometanos (conoados cancerigencs) cuando
se usa cloro para la desinfeccion.

Las fuentes subterraneas estan generaimente
mejor protegidas de la contaminacion que las
tuentes superficiaies, por o que su calidad es
mas uniforme. El color natural y ka8 materia
organica son mas bajos en las aguas
subterraneas que en las superficiales, de alli que
el tratamiento para remocion de color no o
requieren; ésto al mismo tiempo significa que los
trihalometanos son bajos en las aguas tratadas
producidas a partr de aguas subterraneas. Es
menos probable que las aguas subterraneas
tengan sabor y olor, contaminacion producida
por actwvidad bioidgica. Las aguas subterraneas
No son corrosivas porque el bajo contenido de
oxigeno disuelto en ellas, reduce la posibilidad
de que entre en juego la media reaccidn quimica
necesaria a la corrosion,

Las desventajas del agua subterranea incluyenia
comparativa inaccesibilidad de estas fuentes: las
concentraciones de sulfurc de hidrogeno son
producidas en un ambiente de bajo oxigeno y
estas son las condiciones tipicas encontradas en
las aguas subterraneas. Las - caracteristicas
reductoras de estas aguas, solubilizan al hierro
y manganeso, los cuales al entrar en contacto
con el oxigeno durante ei consuma del agua,
forman precipitados que tienden a manchar la
superficie de los muebles sanitarios.
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CAPITULO 2 DESCRIPCION GENERAL DE LOS SISTEMAS DE

ABASTECIMIENTO DE AGUA POTABLE

Una vez que los acuiferos se contaminan, no
existe un méiodo conocido que los pueda
bmpiar. las aguas subterraneas presentan
frecuentemente dureza tan afta que deben ser
ablandadas para minimzar la formacion de

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

Cuadro 2 1 Prncipales diferencias entre aguas superficiales y aguas subterraneas.

CARACTERISTICA

AGUA SUPERFICIAL

AGUA SUBTERRANEA

Temperatura

vanable segun las estaciones

Retatvamente constants

Tutwedad maenas en SUSPENnsION

Vanabies. a veces slevadas

Bajas o nulas

Mmnaral1izacdn

Vanabie en funcOn de
preciprtacon. verudos, &ic

Ios termences. Bajas o nulas

Hero y manganeso
de eutroficaczon

Generalments aussnie exceptc en o
fondc ge los cuerpos de agua en estado

Generalmente presartes

Gas carboncs agresvo

Generaimente ausente

Normalments aussnta O muy bayo

Presente s0l0 en aguas contarmmadas

Presenca frecuents &in ser indce de

Amoriaco
COMammnacon
Sutturo de Hidrogeno Ausents Normaimente presents
Shce Contarudo rnocerado Contarudo normalments slevado
Nitrawos Muy bejos en general Conamao a veces sievedo

Elememos vivos

Bactenas virus, plancton

Ferrobactenas

Oxigeno gsueito

NOormaiments proximo a8 |a saturacson

Normalments auserie 0 muy bajo

2.2 CAPTACION

Las obras de captacion son las obras civiles y
equipos electromecanicos que se utilzan para
teunir 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 localizacién y magnitud. Aigunos ejemplos de
obras de captacion se esquematizan en la Fig.
2.4. El disefo de la obra de captacion debe ser
tal Que se prevean las posibiidades de
contaminacion del agua, para evitarias,

Es necesario desglkosar al ‘térmmw gereral ge
*obras de captacon® en el dispostvo de
captacidn propamente dicho y las estructuras
complementarias que hacen posible su buen

tuncionamiento. Un dique toma. por ejempio, 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 predeterminada de
agua en el sistema, a través del dispositivo de
captacion. Dicho dispositivo puede consistir en
un simple tubo, ta pichancha de una bomba, un
tanque, un canal, una galeria fitrante, 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
cantdad y calidad previstas. Mientras los
requistos pnmordiales del dique son |a
esiabiidad y durabilidad. el méito princpal de
los disposiivos de captacion radica en su buen
funcionarmiento hidraulico.
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ABASTECIMIENTO DE AGUA POTABLE

Las obras de captacién son las que se
construyen para reunir adecuadamente
aguas aprovechables,

Dichas obras varian de acuerdo con la

naturaleza de {a fuente de abastecimiento,
7 suiocalzacion y su magnitud.
PO20 EXCAVADO

POZ0 CLAVADO

POZ0 PERFORADO

! MANANTIAL
- CUENCA DE RECEPCION

, /CA;':A FMPERMEABLE
/’/ SO e

AR | | s ~Z”>\ EVAPORADOR

Figura 2.4. Obras.de captacion.
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CAPITULO 2 DESCRIPCION GENERAL DE LOS SISTEMAS DE

ABASTECIMIENTO DE AGUA POTABLE

2.3 CONDUCCION

Se denomina "linea de conduccidn® a la parte del
sistema constituida por el conjunto  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 gue puede ser un
tanque de reguiarizacion, a un carcamo para una
segunda conduccidn, © a una planta
potabilizadora.

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

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

En Méxco son clasicos tres ejempios 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 cobras del Sistema
Cutzamala. bLa etapa de! acueducto
“Linares-Monterrey™ que empez6 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 conexion a la
Presa de la Boca de 5 km, 113 «um de esta

X ] . BN
cordyociian son datubayia do coacretn, inptades

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

Por su parte, el Sistema Cutzamala, cuyo caudal
es conducido hasta el area metropolitana de la
Ciudad de México, cuenta con 6 plantas de
bombeo, 2 acueductos paraielos de 100 km
cada uno, 2 tunéles con longitud de 19 km.y un
canal cubierto de 7.5 km de longrtud

2.4 TRATAMIENTO

El términc “tratarmiento”, se refiere a todos
aquellos procesos que de una u otra manera
sean capaces de afterar favorablemente las
condiciones de un agua. El tratamiento no esta,
en general, constituido por un sdlo proceso, sino
que serda necesario, de acuerdo con las
caracteristicas propias del agua cruda, integrar
un “tren de procesos” esto €s. una serie de
procesos capaz de proporcionar al agua las
distintas caracteristicas de calidad que sea
necesaric para haceria 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
Hama “potabilizacon® a este tratarmiento y "planta
potabilizadora® & la obra de ingenieria cwil en la
que se construyen las unidades necesarnas para
producir el agua potable.

Son tres los objetivos principales de una pianta
potabiizadora;, proporcionar agua.

1 Segura para consumo humanc

2. Esteticamente aceptable y

3. Econdmica.

En grado significativo, cuanto mas sed protegida
la tuante, seré menor el tratamiento requerido;
asi, dicha proteccion juega un papel primordial
en la consecucion de ks objetivos anteriores.
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La planta potabilizadora puede ser disenada
para tratar agua cruda de cualguier tipo de
fuente Dependiendo de la calidad del agua
cruda y de ia calidad final deseada para el agua
tratada, seran necesarios uno © MAs procesos.
En la Figura 2.5 se presenta un diagrama de
flujo de planta de tratamiento convencional para
agua potable que ncluye la siguiente secuencia
de pasos o “ren de procesos" mezclado,
floculacidn, sedimentacion, filtracion vy
desinfeccion.

Basicamente, la idea del tratamiento es coagular
las particulas suspendidas que causan turhiedad,
sabor, olor y color para que puedan ser
removidas por sed'mentacion y fitracion (ver
Figura 2.5).

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

En el tanque de fioculacion, el agua que
proviene del mezclado rapide se agita
lentamente por un periodo prolongado
propiciando que las particulas coaguladas
submicroscopicas (micro-flocuios) se unan entre
si para consttur aglomerados plenamente
visibles Estas particulas llamadas floculos son
suficientemente pesadas para sedimentarse a
una velocidad rapida o pueden ser removidas de
ia suspension por filtracion A los fenomenos que
se suceden en las etapas de mezclado rapido y
fioculacion se les denomina *coagulacion®,

Del floculador, el agua se pasa a un Tanque de
Sedimentacion, donde se retiene par un tiempo

de 2 a 4 horas. Aqui los grandes floculos se -

sedimentan bajo la accion de la gravedad, para
que, posteriormente sean recolectados como
lodo y pusdon ser tratades y disnunstos fuera
del tanque. ElI efluente del

tanque de

sedimentacion se dinge entonces a la unidad de
fitracion.

La unidad de fittracidon comunmente usada es
denominada Filtro Rapido de Arena, el cual
consiste en un estrato de arena cuidadosamente
tamizada, de 80 a 76 centimetros de espesor
gque se coloca sobre una cama de grava
graduada de 30 a 45 centimetros de espesor,
Los intersticios del estrato de arena son
trecuentemente mas pequenos quelas particulas
de fidculos que tienen que ser removidas.

Cuande el fitro reduce su eficiencia por
abstruccion de los intersticios se le efectia un
retrolavado, para su limpieza en un lapso de 2 a
3 minutos

Durante la coagulacion, sedimentacion vy
fitracion, practicamente todos los solidos
suspendidos, ta mayor parte del color y

aproxxmadamente 98% de las bacterias son
remowvidas. Por seguridad, el efluente debe ser
desinfectado, usualmente por cloracidn. La
desinfeccidn es el paso final en el tratamiento del
agua antes de ser almacenada y distribuida. La
cloracion es particularmente efectiva contra las
bactenas patégenas 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 fuente
de suministro; asi para el agua de no se requiere
elminar sdlidos arrastrados por la corriente,
mediante sedimentacidn; para el agua de lagos
es necesarna remover sélidos arrastrados del
tondo del lago por medio de cribado, y por
uttimo, para el agua subterranea es necesario en
ocasiones eliminar gases disueltos, como el
bibxido de carbono por medio de aeracidn.

El disefio de una planta potabilizadora requiare
de un andlisis minucioso de la calidad de las
aguas y de los procesos, lo cual constituye por
si mismo un curso que escapa a ios alcances de
estos apuntes.
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- AERACION

(ADICION DE SUSTANCIAS

QUIMICAS)

(AGUA SUPERFICIAL) (AGUA SUPERFICIAL) (AGUA SUBTERRANEA)
RIOS LAGOS
SEDIMENTACION CRIBADO
MEZCLADO
FLOCULACION

PRECIPITACION

SEDIMENTACION

FILTRACION
RAPIDA

DESINFECCION

1

AGUA POTABLE

Figura 2.5 Diagrama de fiujo de una plania de tratamiento convencionial para agua podbie.
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ALMACENAMIENTO
Y REGULARIZACION

25

Probablemente, la geénesis de los sistemas
pnmitvos de abastecimiento de agua fue la
necesidad de almacenarla para contar con un
abastecmiento  disponible  cuando  fuera
necesano. El aimacenamiento es un elemento
esencial de cualquer sistema de agua y esta
adquinendo mayos importancia al continuar el
desarrolio, la ampliacion de las zonas de servicio
y otros usos que aumentan la demanda de agua.

Eltérmino "almacenamiento para distribucidn”, se
ha de entender que incluye el aimacenamiento
de agua en el punto de tratamiento, lista para
cistribucion, no asi el embalse de aguas para
proposito de abastecirmniento o de utiizacion a
largo plazo Este ulimo es propiamente un
elemento de las obras de captacion.

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

1 Se logra casi igualar las demandas
sobre la tuente de abastecimiento, los
medios de produccion y la linea de
conduccion y dstribucidn, no
necestando sertan grandes ks tamarnos
0 capacidades tle estos elementos de la
ptanta, :

2 Se mejoran los gastos y présiones del
sistemna y se estabilzan mejor para servir
a los consumidores en toda la zona de
Servicios.

3 - Se dispone de abastecimiento de
reserva en el sistema de distribucion
para el caso de contingencias tales
como la lucha contra incendios y las
fallas ce 3 cornenta clocirion,

Por otra parte, la regularizacion tiene por objeto
transformar el régimen de alimentacién de agua
proveniente de la tuente 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 manana y
por la noche, descendiendo en el mediodia y en
la madrugada (Figura 2.8).

26 DISTRIBUCION

Después de la regularizacion, el sistema de
distribucion debe entregar el agua a los propios
consumidores. Es obwia la importancia del
sistema de distnbucion, si se toma en cuenta
que mas de la mitad de la inversion tota! 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 amplico suministro
de agua potable, cuando y donde se requiera
dentro de la zona de servicio. El sistema debe
mantener presiones adecuadas para los usos
residenciales, comerciales e industnales
normales, al igual que ha de proporcionar el
abastecimiento necesario para la proteccion
contra incendio.

A veces se requieren bombeos auxiliares para
poder servir & las zonas mas elevadas o a los
consumdores mas remotos. El sistema de
dsstribucion incluye bombas, tuberias, vahvulas
de regulacidn, tomas domiciliarias, lineas
principales y medidores.

S! se trata de proporcionar un buen servicio,
cualquier sistema publico de agua debe contar
con medios adecuados de distribucidn. Sin
embargo, no son suficientes tales medios en
forma aisiada; la persona © personas
responsables de la distribucion deben estar
tamiliarzados con los medios y métodos para su
diseno, construccién y mantenimiento, temas
que serdn tratados en los proximos capitulos.
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ALIMENTACION
CONSTANTE

ALMACENAMIENTO
SUPERFICIAL

// l@' ‘
'/ TUBERIA AL SISTEMA
" DE DISTRIBUCION

EMANDA VARIABLE

*

(@)

TANQUE
ELEVADO

" . " ~TUBERIAAL - o ALBMENTACION |il-

DEMANDA VARIABLE SISTEMADE 9% CONSTANTE . [fi{*.
DISTRIBUCION -
() 3 g

Figura 2.6. a) Depdsito Superficial, b) Depdsito elavado.
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Problemas

2.1 Resuelva el crucigrama que se muestra a continuacion,

8 ] 10
4
5
HORI_ONTALES YERTICALES
1. Su contendo &8 Moderado eon BgUES Superfcies y ] JUNID CON VLS ¥ PLEENCION SoN OANEEMoS (f canntes on
NOIMatmernts slevado on SgUES SUDITANeaL. s agarm suportcasios
2. Junt con el herro asta gonMeraiments Drossde on b 7 Mcroorgarmemos que puaden esis! prosentss o ms
aguas subterraneas y ausents an las agues aguas subterraneas.
superficmies, 0 cusl consthuye uUne verniam de aatas a En ias aguas superfcales osth prioamo 8 & sansecon
aguas. dabuo B in sereacion natursl, MIBNt7as que on B agues
3. Se forman cuando se Usa Cloro para in JesrlecoIon en subtrranoas eellh NOTMaTBNS MUBEIRY,
BQUAS CON AB Materth OFJAMICR, KON CARNON IGO0 ] En s aguss supsficmics a8 vermble sagun |es
4 En las aguas superficisies esth presents o enth soincones. En ine aguss subisrances o8 relatvements
. contammadas. En las aguss mibterriness estd constana _
presamts s ser indcs de CONBMINAcION, 10 Producen ef mindrome del niho azut o
5. Es it en ias aguss suttarraness y bis en as agums MtheMOgIohE TS,

superficaies. 0 cual a8 une ventma de emas omas o
NO formas NCusacones.

22 Investigue acerca de la historia de las obras de abastecimiento de agua potable en México. Se
sugiere dividir la investigacion en ios siguientes periodos:

Epoca prehispanica {antes de 1521)

Epoca colomal (1521-1821)

Epocs independienta. Primar periodn (1821-1868) . . -
Epoca independiente. Segundo periodo (1868-1911)

Epoca revolucionaria )

Qaonoo




CAPITULQC

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
patogenos y de sustancias toxicas, y cumpla
ademas con Ios requisitos que se senalan en el
Reglamento de ia Ley General de Salud en
Matena de Control Sanitario de Actividades,
Establecimientos, Productos y Servicios y en la
Norma Oficial Mexicana correspondiente. Las
descargas de excreta de enfermos o portadores
contienen los agentes biologicos que son
responsables de que la entermedad se extienda
por medio del agua; el portador puede no darse
cuenta de que esté infectado. Por estas razones
es muy importante tomar precauciones con el
agua desde que se extrae del medio natural,
hasta que se le descarga de nueva cuenta ya
usada en el ambiente. La Figura 2.1 muestra la
configuracidn de un sistema hidraulico urbano,
que tiene por objeto evitar la propagacion de
enfermedades infecciosas mediante el adecuado
tratamiento y disposicibn de los desechos
humancs y con la potabilizacion de los
suministros de agua.

En la Figura 2.1 se observa que las partes de
que consta un sistema hidraulico urbano son las
siguientes: fuente, captacién, conduccion,
iratamiento  de potabilizacion, conduccion,
regularizacion, distribucién, recoleccion,
conduccion, tratamiento del agua residual y
disposicion. El sistema de abhastecimionto de
agua potable es un subsistema del sistema

hidraulico urbano y estd integrado por los

siguientes elementos (Figura 2.2): tuente,
captacion, conduccidn, tratamiento de
potabilizacion, regularizacion y distribucion, A
continuacion se describe la funcion de cada uno
de los componentes del sistema de
abastecimiento de agua potabie.

21 FUENTES DE ABASTECIMIENTO

El origen de las fuentes de que se sirve el
hombre para su desenvolvimiento cotidiano &s el
Ciclo Hidrologico, o sea, los pasos del agua
circulando durante el transcurso del tiempo a
traves de distintos medios (Fig. 2.3). Tomando
como punto de partida la evaporacion del agua
en ia superficie del océano, el agua en estado
gaseoso circula con la atmdsfera presentando
desplazamientos vertical y horizontal. En la
atmosfera se condensa y . se precipta
nuevamente a la superficie: tres cuartas partes ai
mISMO Océano y un poco menos de la cuarta
parte a la superficie continental. En el océano y
en el continente inicia nuevamente el paso de
evaporacion y en la superficie continental flena
lagos. se infitra en el terreno y circula dentro de
él para aflorar en dreas de menor elevacion o
hasta volver subterraneamente al mar, se retiens
en la vegetacion y finalmente escurre
superficialmente y forma cauces desembocando
en lagos o vasos de almacenamiento artificiales
para su regulacion a fin de usarla, o contrclar ks
caudales de escurrimiento para su uso; de la
superficie del terreno se produce ta evaporacion
de agua que transporta la atmdsfera junto con la
gque franchiran los organismos  animales v
vegetales y el resto vuelve al mar.
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Asi. gracias al cclo hidroldgico, se encuentran
disponibles en !a naturaleza las siguientes
fuentes de abastecimiento.

a) Agua superhcial;

b) Aqua subterranea,

¢) Agua atmoslenca y

d) Agua salada

Se recurre a las aguas atmosféncas y a las
saladas muy raras veces y solamente cuando no
existe otra posibiidad ya sea por escasas o de
muy mala cahdad las aguas sublerraneas y
superhciales. 0 también en ocasiones por
tactores economicos En el caso de las aguas
atmosfencas. tienen el inconveniente de que se
requiere de obras cwiles importantes para
recolectarias y almacenarlas en las cantidades
requerlas, por lo que solo podran emplearse en
pobltaciones muy pequenas Para las aguas
saladas. la ingemeria Santarnia ha desarrotlado
nuevas tecnolkogias que permiten desalarla para
ser utilizada como tuente de abastecimiento de
agua patable pero por su alto costo de
inversion, operacion y mantemmiento, tales
tecnologias resuflan prohibivas en nuestro
medic y 500 5e aphcan en casos excepcionales

Por ko tanto, hay dos grandes fuenles de
apastecumiento de agua potable las aguas
superhiciales y 1as aguas sublterraneas Cadauna
de ellas henen dderentes caractensticas gue
pueden verse en el Cuadro 2.1 Es importante

destacar que al abastecirmento de agua potable”

no depende solamente de que fuente esté
disporuble  sino tambien de la cantidad y caldad
dgel agua

Las aguas superficiales mciuyen nos. 1agos y
acuderos superficiales que no estén confinados,
Aigunas ventajas obwias de las aguas
superficiales son su dispombibdad y que estan
«#sibles. son tacimente alicanzadas para el
apastecimianto y su contaminacion puede ser

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

Las aguas superficiales pueden sanearse cuando
son contaminadas. Por otra parte, las aguas
superficiales son variables en cantidad y se
contaminan facimente por descargas de aguas
residuales; su alta actividad biologica puede
producir sabor y olor aun cuando el agua haya
sido tratada. lLas aguas superficiales pueden
tener alta turbiedad y color, lo cual requiere un
tralamiento adicional, generalmente tienen
mucha materia organica que forma
inhajometanos [conocidos cancerigenos) cuando .
se usa cloro para la desinfeccién.

Las fuentes subterraneas estan generalmente
mejor protegidas de la contaminacion que las
fuentes superficiales, por 1o que su calidad es
mas unforme. El color natural y la materia
orgamica son mas bajos en las aguas
subterraneas que en las superficiales, de alli que
el tratamento para remocion de color no lo
requieren; £sto al mismo tiempo significa que los
tnhalometanos son bajos en las aguas tratadas
producdas a partir de aguas subterraneas. Es
menos probable que las aguas subterraneas
tengan sabor y olor, contaminacién producida
por actividad bioldgica. Las aguas subterraneas
no son corrosivas porque el hajo contenido de
oxugeno disuelto en ellas, reduce la posibilidad
de que entre en juego la media reaccion quimica
necesaria a la corrosion.

Las desventajas delagua subterranea incluyenta
comparatva inaccesibilidad de estas fuentes; las
concentraciones de sulfuro de hidrogeno son
producidas en un ambiente de bajo oxigeno y
estas son las condiciones tipicas encontradas en
las aguas subterraneas. Las caracteristicas
reductoras de estas aguas, solubilizan al hierro
y manganeso, lkos cuales al entrar en contacto
con el oxgeno durante el consumo del agua,
torman preciptados que tienden a manchar la
superficie de los muebies sanitanos.
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Una vez que los acuiferos se contaminan, no
existe un método conocido que los pueda
hmpiar. Las aguas subterraneas presentan
frecuentemente dureza tan ata que deben ser
ablandadas para mimmizar la formacion de

incrustaciones en las tuberias. Las ventajas y
desventajas de las tuentes de agua potable
sublerraneas y superhiciaies se resumen en el
Cuadro 2.2.

Cuadro 2.1 Principales diferencias entre aguas superficiales y aguas subterraneas

CARACTERISTICA

AGUA SUPERFICIAL

AGUA SUBTERRANEA

Temperatura

Vanable segun las estaciones

Aelatvamente constante

Turbiedad, matenas en suspension

Vanabies, a veces elevadas

Bajas © nulas

Mineralizacién

Vanabie en tuncitn de

ot * | Baas o nuilas

precipacon. verbdos, eic

Hierro y manganeso

Generalmente ausente excepic en ef

fondo de 108 cuerpos de agua en estado
de eutrohcacon

Generalmente presentas

Gas carbonico agresmo

Generalmente ausents

Normaimente ausents o muy bajo

Amoriaco

Preserms séio en aguas contarrenadas

Prasenca frecuents amn ser indice oe

CONTaMEracKn

Sulturo de Hidrogeno Ausente

Normaimente presenie

Silice

Conterdo mogerado

Comando normalments elavado

Nitratos

Muy bajos en general

.Comarwdo & veces elevado

Elementos vivos

Bactenas, vrus, plancion

f errobactenas

Oxigeno disuelto

Normalmente proximo a la saturacatn

Normaimente ausente o Muy Dajo

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 ¢ subterranea de la fuente de
abastecimiento. Dichas obras varian de acuerdo
a la naturaleza de la fuente de abastecimiento,
su localizacion y magnitud. Algunos ejemplos de
obras de captacion se esquematizan en la Fig.
2.4. El diseno de la obra de captacion debe ser
tat que se prevean las posibiidades de
contaminacion del agua, para evtarlas.

Es necesario desgiosar al término general de
"obras de captacidn' en el dispostivo de
captacidn propiamente dicho y las estructuras
compternentarias que hacen posible su buen

tuncionamiento. Un dique toma, por ejemplo, es
una estructura complementaria, ya que su
tuncion es represar las aguas de un rig, a fin de
asegurar una carga hidrauhca suficiente para la
entrada de una cantidad predeterminada de
agua en el sistema, a traves del dispostivo de
captacion. Dicho dispositivo puede consistir en
un simple tubg, la pichancha de una bomba, un
tanque, un canal. una gaieria fitrante, etc., y
representa aquella parte vital de las obras de
toma, que asegura bajo cualquier condicidn de
régimen, la captacion de las aguas en la
cantdad y calkdlad previstas. Mentras los
requisitos pnmordiales del dique son la
estabidad y durabilidad, el mérito principal de
los disposiivos de captacion radica en su buen
tuncionamiento hidraubco. )
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Las obras oe captacion son las que se
construyen para reuntt adecuadamente
aguas apiovechables

Drhas obras vanan de acuerdo con i3
A naturzleza de la tuente de abasteciments,
' {Q\ \ L4 Sy focalizacion y su magniud

\ \% TOMA W50z EXCAVADO

f-' \ _ENRIO ’g\ PQZ0 CLAVADO
| '
! \ b — (
‘ \ ‘ PO20 PERFORADO
x\ . .
\ \ ' MANANTIAL
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) |

-

% AGUAS SUBTERRANEAS

Figura 2 4. Obras de captacion.
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2.3 CONDUCCION

Se denomina "linea de conduccion” a la parte del
sistema consttuida por el conunto  de
conductos, obras de ane y accesonos
destinados a transportar el agua procedente de
fa fuente de abastecimento, desde eilugar de ia
captacion hasta un punto gue puede ser un
tanque de regularizacion, a un carcamo para una
segunda conduccion, © a una planta
potabiizadora

Fue precisamente la necesidad de conducir el
agua a lugares apartados. lo que di lugar a los
acueductos de tipc romano La imposibikdad, en
aquellos tlempos lejanos. de conducir el agua a
presion, obiigd a realizar obras de ingerieria,
verdaderas obras de arte, para conducir el agua
por gravedad con pendientes hwirauhcas muy
pequenas, en lorma de canal cerrado o aberto.
El suministro de agua para la antigua Roma
llegaba ala ciudad por diderentes acueductos. ya
en el ano 100 de nuestra era Hace mas de 1800
anos. los romanos tenian mas de 430 kikbmetros
de sistemas de conduccion de agua que
abastecian a loda la cudad

Estos acueductos conducian el agua a traves de
luneles en las montanas y estaban soportados
por enormes arcos de predra en los valles Uno
de los ultmos acueductos romanos, construido
airededor del ano 700 tiene cerca de 100 metros
de altura. Los romanos tambien construian
acueductos en los paises que congquistaban Uno
de ellos, construido en Segovia. Espana, el ano
109 de nuestra era, todavia suministra agua a
buena parte de la ciudad

En Mexico son clasicos tres ejemplos de obras
de conduccion de gran magniud recientes, el
acueducto para la conduccén de las aguas del
Sistema Lerma (60117 km), el acueducto
“Linares-Monterrey” y las obras del Sistema
Cutzamala La elapa dec acueducto
“Linares-Montertrey® que empezo a funcionar en
1984, esta compuesia por una linea de
conduccion de tuberna de 2 10 m de diametro y
i35 km de longlud, mas una conexxdn a la
Presa de la Boca de 5 km, 113 km de esta
conduccidn son de tubena de concreto, inciudas

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

Por su parte, el Sistema Cutzamala, cuyo caudal

es conducido hasta el area metropolitana de la
Ciudad de Meéxico, cuenta con 6 pilantas 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 término “tratamiento®, se refiere a todos
aquellos procesos que de una u otra manera
sean capaces de alterar favorablemente las
condiciones de un agua. El tratamiento no esta,
en general, constituido por un sélo procesas, siNo
que sera necesario, de acuerdo con las
caracteristicas propias del agua cruda, integrar
un “tren de procesos” esto es, una serie de
procesos capaz de proporcionar al agua las
distintas caracteristicas de calidad que sea
necesaro para hacerla apta para su utilizacion.
Cuando el tratamiento gue se le da al agua es
con el fin de hacerla apta para la bebida, se le
llama "potabilizacién™ a este tratamiento y "planta
potabilizadora® a la obra de ingenieria civil en fa
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. Esteticamente aceptable y

3 Economica.

En grado significativo, cuanto mas sea protegida
la tuente, serd menor el tratamiento requerido;
asi, dicha proteccion juega un papel primordial
en la consecucion de los abjetivos anteriores.
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La planta potabihzadora puede ser disenada
para tratar agua cruda de cualquer Upo de
tuente Dependiendo de la calidad del agua
cruda y de la calidad hnal deseada para el agua
tratada, seran necesanos unNo O Mas Procesos.
En 1a Figura 25 se presenta un diagrama de
flujo de ptanta de tratamiento convencional para
agua potable que inCiuye la siguente secuencia
de pasos o “tren de procesos’ mezclado,
floculacion. sedimentacion, filtracion vy
desinleccion

Basicamente, la dea del tratarmiento es coagular
las particulas suspendidas que causan turbiedad,
sabor, olor y color para que puedan ser
remowvidas por sed'mentacion y fiftracion (ver
Figura 2 5)

En el mezclado rapdo. un coagulante tal como
el sultalo de aluminio se agrega al agua cruda y
se mezcla vigorasamente por un corto lapso El
coagulante envuelve ias particulas colodales. las
cuales aumenian de tamano cuando entran en
contacto por etecto del turbulento mezclado. a
eslas particulas colodales unidas por fuerzas
guimicas se les denomina micro- floculos. o
nuclecs de floculo Resufta esencial en esta
etapa obtener una dispersion rapxda y undorme
del coagulante para asegurar unad reaccion
compieta

lloculacion. el
rapxdo

tanque de
mezclado

agua gque
se agna

En el
prtoviene  del
lentamente por  un
propiciandc  que las  particulas coaguladas
submicroscopicas (micro-floculos) se unan entre
st para consttur agiomerados pienamente
visibles Estas particulas llamadas fidculos son
sufickentemente pesadas para sedimentarse a
una velocdad rapda o pueden ser removidas de
1 suspension por filtracxkdin A los fendmencs que
se suceden en las etapas de mezclado rapwo y
lioculacion se les denomina “coagulacion®

Dol oculador, el agua se pasa a un Tangue de
“dhinentacion donde se reliene por un tiempo
e 2 a4 horas Agui los grandes floculos se

~eddimentan bago 1a accion de ia gravedad. para
JHue pwostunormente sean recolectados como
loado ¥ praeddan sef Yratados y dispuestos fuera
el tanitue L otluenie de!  tanque  de

perodo  prolongado

sedimentacion se dirnge entonces a la unidad de
fitracion

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

Cuando el fitro reduce su eficiencia por
obstruccion de i0s intersticias se le efectua un
relioclavado para su limpieza en un lapso de 2 a
3 minutos.

Durante la coagulackn, sedimentacion vy
tltracion, practicamente todos los solidos
suspendidos, la mayor parte del color Yy
aproximadamente 98% de las bactenas son
removidas Por segundad, el efluente debe ser
desinfectado. usualmente por cloracion La
desinfeccidn es el paso final en el tratamiento del
agua antes de ser almacenada y distribuda La
cloracion es particularmente efectiva contra las
bactenas patogenas pero su capacwdad para
destrur amubas y virus es cuestionabile

Pueden verse en el diagrama de la fig. 25
operaciones previas que dependen de la tuente
de suministro; as1 para el agua de rio se requiere
eliminar séhdos arrastrados por la coments,
medante sedimentacion,; para el agua de lagos
es necesaro remover soldos arrastrados del
tondo dei lago por medio de cribado; y por
ultimo. para el agua subterranea es necesarno en
ocasiones elmunar gases disueltos, como el
bioxndo de carbono por medio de aeracion

E! diseno de una planta potabitizadora requiere
de un andlisis minucioso de la caldad de las
aguas y de los procesos, lo cual constituye por
51 MISMO UN CUrso que escapa a los 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

I

DESINFECCION

1

AGUA POTABLE

Figura 2.5 Diagrama de flujo de una planta de tratameento convencional para agua potable.
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2.5 ALMACENAMIENTO
¥ REGULARIZACION

Probablemente, la genesis de los sistemas
primitivos de abastecimiento de agua fue la
necesidad de almacenaria para contar con un
abastectmientc  disponible  cuando  tuera
necesano. £l almacenamiento es un elemento
esencial de cualquier sistema de agua y esta
adquiriendo mayor importancia al continuar el
desarrolio, la amplacion de las zonas de servicio
y otros usas gue aumentan la demanda de agua.

Eltérmino "aimacenamiento para distribucion®, se
ha de entender que incluye el almacenamiento
de agua en el punto de tratamiento, hsta para
distribucidn, no asi el embalse de aguas para
proposito de abastecimiento o de ulilizacion a
largo plazo. Este ultimo es propiamente un
elemento de las obras de captacion

La funcion pnncipal del aimacenamiento para
distribucion es hacer posibie que la planta de
tratamiento de agua siga trabajando durante el
tiempo en el que, en otra forma, los elementos
se encontrarian ociosos. y almacenar el agua
anticipadamente a su necesikdad real, en uno o
mas lugares de la zona de servicio, cercangs a
su consurmidor final Las principales ventajas del
almacenamiento para distnbucion son:

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

2. Se mejoran los gastos y presones del
sistema y se estabilizan mejor para servir
a los consurmidores en toda la zona de
SEMnICIOS.

3 Se dispone de abastecimiento de
reserva en el sistema de distribucion
para el caso de contingencias tales
romo 1a lucha contra incendios y las
lillas de l1a cornente electnca.

Por otra parte, ia regularizacton tiene por objeto
transformar el régimen de alimentacidn 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
consuyme agua en forma vanada,
incrementandose su consumo por la manana y
por la noche, descendiendo en el mediodia y en
la madrugada (Figura 2.6).

26 DISTRIBUCION

Después de la reguianzacion, 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 a distnbucion del agua potabilizada.

Para ser adecuado. un sistema de distribucion
debe poder proporcionar un amplio sumimstro
de agua potable, cuando y dénde se requiera
dentro de la zona de servicio. El sistema debe
mantener presiones adecuadas para o5 usos
residenciales, comerciales e ndustriales
normales, al igual que ha de proporcionar el
abaslecimiento necesano para la proteccion
contra incendio,

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

Si se trata de proporcwonar un buen servicio,
cuaiquier sistema publico de agua debe contar
con medios adecuados de distnbucdHn S
embargo, no son suficientes tales medwos en
forma aslada;, ia persona o© personas
responsables de la distribucion deben estar:
tamiliarzados con los medios y melodos para su
diseno, construccién y mantenimiento, temas
que seran tratados en los proximos capftulos.
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ABASTECIMIENTO DE AGUA POTABLE

ALIMENTACION
CONSTANTE

X

—_——_ ALMACENAMIENTO
" N SUPERFICIAL,
e

TUBERIA AL SISTEMA
DE DISTRIBUCION

/DEMANDA VARIABLE

:

(3}

TANQUE
ELEVADO

— BOMBA
i | { AN
— TUBERIA AL o~ ALIMENTACION
DEMANDA VARIABLE SISTEMADE 9 CONSTANTE
DISTRIBUCION
(b} h
h
: LL

Figura 2.6 a) Deposito Superhcial, b) Depasito elevado.
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Problemas
2.1 Resuelva el crucigrama que se muestra a continuacién.
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22 investigue acerca de la histonia de las obras de abastecimiento de agua potable en México Se

sugiere drndir {a investigacion en los siguientes penodos:

aoo g

Epoca prehispanica (antes de 1521)

Epoca colomal (1521-1821)

Epoca independiente. Primer penodo (1821-1868)
Cpoca independiente Segundo periodo (1868-1911)
Lpoca revolucionaria :
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CAPITULO

8

8.1 GENERALIDADES

Una vez que se dispone de agua potable en el
tanque de regularizacidn, debe ponerse a
disposicion de los habitantes, distribuyéndola
por toda la poblacion, por medio de la red de
distribucion. Un adecuado sistema de
distribucidon debe ser capaz de proporcionar
agua potable en cantidad adecuada y a la
presion suficiente cuando y dénde se requiera
dentro de la zona de servicio.

Las redes de distribucidn se clasifican

generaimente como sistemas en malla, sistemas
ramificados y sistemas combinados (Figura 8.1).
l.a configuracién que se dé al sistema depende
principaimente de la trayectoria de las calles,
topografia, grado vy tipo de desamolio del area y
localzacion de las obras de tratamiento y
regularizacion.

Sisterna rmamificado.

El tipo ramificado de red de distribucidn se
muestra en la Figura 8.1 a. Como se observa, la
estructura del sistema es similar a un arbol. La
inea de alimentacion o troncal es ia principal
fuente de suministro de agua, y de ésta se
derivan todas las ramas.

Aungue estos sistemas son simples de disefar
y construir, no son favorecidos en la actualidad
por las siguientes razones: 1) en los extremos
finales de las ramas se pueden presentar
crecimientos bacterianos y sedimentacidn debido
a estancamiento; 2) es dificil que se mantenga
una dosis de cloro residual en los extremos
muwrios. de la tuberia; 3) cuando ticnon que

DISTRIBUCION

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

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

Sistema en malla

El rasgo dsstintivo del sistema en malla, como el
mostrado en la Figura 8.1 b, es que todas las
tuberias estan interconectadas y no hay’
terminales © 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 desvemaja es que el diseno de
estos sistemnas es algo mas complicado.

Sistema combynado

De acuerdo con las caracteristicas de la zona, en
algunos casos se hacen ampliaciones a la red
de distribucidn en malla con ramas abieras,
como se muestra en la Figura 8.1 c, resultando
un sistema combinado. 3

Este tipo de sistema, tiene la ventaja de permitir
el uso de alimentadores en circuitoc que
suministran agua g una érea desde mas de una
direccion.
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' l ‘ LINEA DE ALMENTACION

a) Sistema ramdicado.

" ALIMEN TADOR

b) Sistema en malla.

AL IME*'TADOR
TRAL

¢) Sistema combinado.

Figura 8.1. Configuraciones del sistema de distribucion.
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B.2 COMPONENTES DEL SISTEMA DE
DISTRIBUCION.

Tubenas

Un sistema de distribucién esté formado por una
red de tuberias y a su vez esta se compone de
tuberias de alimentacidn, principales vy
secundarias; esta designacién depende de la
magnitud de su. diametro y de su posicion
relativa con respecto a las demas tuberias, como
se explica a continuacién:

a} Lineas de alimentacién. Cuando la red trabaja
por gravedad, la linea de alimentacion parte
del tangque de regularizacion y termina en el
lugar donde se hace la primera derivacion. En
esta iinea fluye el tota) del gasto considerado,
por lo tanto resulta la de diametro mayor, esto
sucede cuando se ha de proyectar un soio
lanque de regularizacidn. Cuando haya mas
de uno.habra tantas lineas de alimentacion
como tanques se tangan, pero en todo caso,
la suma de los gastos que fluye en estas
lineas debe ser igual al gasto maxime horarg,
{Figura 82). Cuando el sistema es por
bombeo directo a la red con excedencias al
tanque. las lineas de alimentacion se originan
en las estaciones de bombeo y terminan en la
primera insercion,

b} Tubenas pnmanas, En el sistema de malla,
son las tuberias que forman los circuitos,
localizandose a distancias entre 400 y 600 m.
£En el sistema ramificado es la tuberia troncal
de dondie se hacen las derivaciones. A estas
lineas estdn conectadas las lineas
secundarnas o de relleno.

c) Tuberias secundarias o de relleno. Una vez
localizadas las tuberias de aiimentacion, a las
tuberias restantes para cubnr el drea de
proyecto se les llama secundarias o de

rellena.

d) Tomas dormcihanas. Es la parte de la red
gracias a la cual los habitantes de la

pobiacién tienen agua en su propio predio,

Se recomienda al lector la consulta del
docurinento thulado*Especificaciones para la

seleccion de materiales e instalacidn de tomas
domiciliarias para agua {diametros de 13 a 19
mm)”, elaborado por la Comusion Nacicnal del
Agua.

En las tuberias de alimentacion y en las
primarias, el diametro se determina en funcion
del gasto maximo horaric. El didmetro minimo a
utilzar 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 poiietileno.

La red secundaria no se calcula hidrauiicamente,
Las tuberias secundarias o de rellenc son de 75
6 100 mm de diametro minimo. Sélo en
localidades urbanas popuilares puede ser de 50
a 60 mm. Los materiales son los mismos que
para las tuberias primarias.

Con el fin de reducir al maximo el costo por
concepto de piezas especiales y vaivulas de
seccionamientd asi como para faciltaria
operacion de ia red, se buscara proyectar las
tuberias secundarias a desnivel en los cruceros
intariores de los ciréuitos (red en dos
planos)(Figura 8.4}.

Valvulas.

Los tipos de valvulas comunmente usadas en la
red de distribucion son las de compuerta, de
expulsion de aire y de retencion. En general tres
valvuias de compuerta se usan en las tuberias
que concurren a cruces y dos valvulas en todas
las 1és; sin embargo, para un proyecio en
particular se recomienda estudiar con todo
cudado la situacion de las vatvulas procurando
utilizar el menor numero posibie 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 kos sitios altos
se colocan valvulas de expuilsion de aire;las
vaivulas de retencion se usan para limitar el fiujo
del agua hacia una direccion. En los cruceros
con valvulas debe construirse una caja adecuada
para su operacion, en funcion del diametro,
numero de vélvulas y su ubicacién.




ABASTECIMIENTO DE AGUA POTABLE

TUBERIAS
PRIMARLAS

SECUNDARI

INEA DE
ALIMENTAGION l\

Que (=199

Figura 8.2. Sistema por gravedad
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Figura 8.3. Sistema abastecido dwectamente por bombeo.

Figura 8.4. Tuberias secundarias a desnivel en los cruceros interiores en un circuito, . —
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8.3 PRESIONES REQUERIDAS Y VELOLZIDAD
DE FLUJO EN LA RED

El buen tfuncionamiento de un sistema de
distribucién se juzga con base en las presiones
disponibles para un gasto especificado.las
presiones deberan ser lo suficienternente altas
para cubririas necesidades de los usuarios y por
otro lado no deberan ser excesivas para no
elevar los costos y evitar danar la red interior de
los edificios. Ademas, cuando la presion es
excesiva se incrementan las fugas, lo que
implica un costo no recuperable. Las presiones
que se han de mantener en cualquier punto de
la red deben permitir el suministro de una
cantidad razonable de agua en los pisos mas
altos de las casas y fabricas y en los edificios
comerciales de no mas de 4 pisos. En general,
se adoptan los valores que se presentan en el
cuadroc B.1.

Cuadro 8.1. Valores de presion usuales en
la red de distribucion

Zonas Presion
disponible

{kg/cm’)

Residencial de 2a. 15a20
Residencial de 1a. 20a25
Comercial 25a40
Industrial 30840

En el proyecto las presiones resultantes se
caiculan 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 el caso de
localidades urabanas pequefias se puede admitir
una presion minima de 10 m de columna de
agua. Para el ciculo de la presion maxima se
partird de la elevacion maxima del agua en el
tangue.

£n las locaiidades que presenten cambios
bruscos de su topografia, es comun dividir el
sistema de distribucidn en dos o mas zonas de
servicio, una zona de presion alta y una zona de

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

En cuanto a la velocidad de flujo en la red, para
disefno se recomienda partir de valores
comprendidos entre 1.2 y 1.8 m/s, los cuales sa
ajustaran en cada caso particular.

Para el diseno de la red de distribucion, se debe
disponer de un plano topografico de la
poblacion de escala 1:2000 con curvas de nivel
de equidistancia en los alrededores de 050 m o
por lo menas con cotas en las intersecciones de
las calles.

8.4 DISENO DE SISTEMAS DE DISTRIBUCION
RAMIFICADOS.

El procedimiento a seguir es, en general, el
siguente:

1. Se dmide la ciudad en zonas de distribucion,
atendiendo al caracter de las mismas en:
residencial, comercial e industrial. Resulta
practico colorear las zonas con un cokor
distintc para cada clase, con el fin de
localizarias rapidamente durante el disefio.

2. Se procede a un trazado tentativo, Que tenga
un conducto principal.que se ramifique para
conducir el agua a cada zona o grupo de
zonas de distribucibn y se anctan 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 Tongitud virtual" se usard
exclusivamente para definir qué gasto ha de
circular por cada tramo de tuberia al cual se
le denomina gasto propio. Asl por ejempio,
resulta evidente que un tramo de tuberia que
abastezca predios por un solo lado, como el
A-B de la Figura 8.5, deberd conducir menos
gasto que el tramo C-D de la misma Figura,
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ya que este Ulftimo abastece de agua a
predios ubicados a cada lado del mismo. Si
se trata de una zona con poblacidn
uniformemente distribuida, resulta de lo antes
dicho que sl tramo C-D conducira el doble de
gasto que el tramo A-B. Cormelacionando
gastos con longitudes, es como si el tramo C-
D. tuviera una longitud del doble de la del
tramo A-B, siendo que en realidad, los dos
tramas miden lo mismo. De acuerdo con este
razonamiento expresamos que e! tramo C-D
tiene una iongitud real de 100 metros, pero
que virtuaimente (existencia aparente y no
real) tiene una longitud de 200 metros. Para el
tramo A-B, que solo abastece predios por un
solo lado, la longitud real es igual 8 la
longitud virtual. En resumen:

a) Para lineas de alimentacion Lm,., = 0

b) Para tuberias que abastecen de agua a
predios kcalizados a un solo lado de la
linea;

Lormuae = Laga

c) Para tuberias que abastecen de agua a
predios localizados a ambos iados de la
finea:

Lvarun, = 2 Laga

Sumando las longitudes virtuales tramo a
tramo de la red, se obtiene entonces el
coeficiente de gasto por metro de tuberia g,
con la expresion siguiente:

Qo
9 =
I lvom
donde
q ' = coeficiente de gasto por
metro Vs mj

reat™ 130

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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gasto maximo horario

8]
:
I

sumatoria de las longitudes
J virtuaies de cada tramo de la
red {m]

?f

Obsérvese que si, de acuerdo a como se ha
dvidido la ciudad en zonas, se tienen
concentraciones de poblacion diferentes de
una a otra zona, también el coeficiente de
gasto por metro ha de ser diferente de
acuerdo con ia zona. De la misma forma,
variara de acuerdo con el caracter de la
zona dependiendc de si es industrial o
comercial. Asi pues, los coeficientes de
gasto se determinan usando las dotaciones
"y poblaciones de las zonas a las que
alimenta el tramo considerado.

Se numeran los cruceros que se tengan en
la red.

PRE

9

]

DiOS

-

1

Se caiculan los gastos propios de cada
tramo de la red, multiplicando el coeficiente
de gasto "q" por la longitud virtual del tramo
de tuberia,

Qurope = QX :;U\AR.

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

{8.2)

Se determina el didmetro de los distintos
tramos o secciones del conducto, haciendo
uso del gasto acumulado que deben
conducir, considerandolo concentrado en el
extremo © nudo terminal (Figura8.6).

0 Oy

!
]

PREDIOS

Caso Real

Cn

Idealizacion

Figura 8.6. Consideracion del gasto acumulado del tramo, concentrado en el nudo terminal y caso
real con tomas domiciliarias por cada predio..
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A partir de la expresién

Q = Av
2

y sabiendo que A = T . 5€ tiene:

K3
Qcﬂv
4

despejando d

d.'f_E
myY

considerando una velocdad de flujo de
12 mjs

d=103/Q

en donde

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

d
Q

[

y haciendo una conversion de unidades,
converuante, se tiene.

d.-128/0

donde

(8.3)

d = diametro de la tuberia en pulgadas
Q = gasto acumuiado dei tramo en Is

El diametro obtenido con esta Ulma expresdn,
por ser teorico. debe ajustarse al dametro
comercial mMas aproximaado

Hasta aqui se tendria garantizada la cantidad de
agua. faha garantzar la presion suficiente, para
lo cual se hace lo siguiente;

8. Se determina el nudo de la red con la
presn mas destavorable Este puede ser
aquel al que para liegar s& requera
consumir la mayor pérdida de carga y que
a la vez exista la presion requeridalentre 1.5
y 5 kg/em?®). En general, son puntos de
presson destavorable:

10

a) Los mas distantes al tanque

regularizador

b) Los nudos de nivel topografico mas alto
y

c) Los mas distantes y mas altos,
simultaneamente.

El que presente mayor pérdida de carga
sera el punto mas destavorable que
gobierna el diseno. Las perdidas de carga
pueden calcularse con la férmula de
Manning o con la formuia de Hazen y
Williams,

St este primer diseno no cumpie con las
presiones requerdas, se procede a rectificar
el diseno, variando ios diametros necesancs
o, si es posible, elevando el tanque
reqularzador, )

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

Una vez terminado el diseno, se procede a
dibujar el plano definitvo de la red de
distribucikin, donde debe aparecer:

a) Diametros y longitudes

b} Pwezas de conexidn, valvuias, etc.

c) En cada nudo un circuio con ks
siguientes datos

COTA PIEZOME TRICA

COTA DE), TERRENG

CARGA DISPONIBLE

210
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La simbologia usada en los proyectos para
presentar los planas se reproduce en las Figuras
8.7 a8.11.

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

1.

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

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

Todos los célculos que presuponen el diseno
anterior deben presentarse en forma de tabla, a
libre eleccidn del ingeniero a cargo del disefio.
Se sugiere la tabla de célculo del cuadro 82 ala
cual se le pueden adicionar o restar las
columnas que se considere necesario.

Dimensiones de ios atraques de concreto para las piezas especiales

Diémetro de la | Altra | Lado"A" | LadoB* | Volmen H
pleza especial por atracue |
mm | Pulg cm cm om m J]
578 £3 30 30 30 0.027 1
a2 4 as 30 20 0.022
152 8 40 20 20 0 638
203 8 a5 as 35 0.055
254 10 50 40 as o070
305 12 55 45 3s 0 087
356 14 60 50 as 0 105
408 18 65 55 PPy 0143
a7 | e 70 &0 40 0.168
508 20 75 85 45 0219 T
610 24 8s 7s 50 0.319
762 2| 100 820 55 0485
914 6| 115 105 80 0.725
1067 @2f 1% 120 & 1014
1219 | a5 130 70 1.320

F.F.

CODO DE F.F.

TE Y TAPA CIEGA DE F.F,

Figura 8.7. Direccion de ios empujes y forma de colocar los atraques.

M1
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CRUZ
TE

COPLE T CON SALIDA ROSCADA
CODO DE 90°

CODO DE 45°

CODO DE 22* 30'

CO00 DE 90° PARA P.V.C o 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, poro PV.C.,
come golvonizodo y fierro fundido

ADAPTADOR o fuberia de plastico

o T W LT L et ¢ lodole

TAPON

Figura B.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

CoDO DE 90°

CODO DE 45°

cobo DE 22° 30

CCpTh byt bt

Figura B.9. Signos convencionales de biezas especiales de P.V.C.
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Vdivulo reduclora de presion

Vdlvulo de ohitud

Velvula diviodoro de presion

Vdlvula para expulsion de oire

Volvuio de tiolador

Vdlvula de retencion(check)de I.1. con brido
Vdivula de seccionomiento de {1.con brido
Cruz de t{.con brido

Te de { 1. con brido

Codo de S0* de I. [ con brida

Codo de 45°de {.{. con brida

Codo de 22°30" de {.1.con brido
Reduccion de (.. con brida

Correte de f.f con brida (corto ylorgo)
Extremidod de {.{. con brida

Tapo con cuerdo

Topa ciego de 1.1

Junig Giboull

?1B11T[ (LA%0 Epoue

PIEZAS ESPECIALES G.P.B
Volvul valflez J.J.{con 2 junics universaes G.PB. )
Vohvuko volfiexr B.J. {con unabrida y uno junla universal )
Volvulo reduccion valfiex B.J.(con una brido y uno Junlg universol) ——d
Junig unrversol G P B. —0
Terrwnol  G.P.B, ——C'
Reduccon G.PB-B .B.{con2 bridas plonas) I
Reduccon G.P.B~8.J.{ con una brido Y und junta universal) —|

4

Figura B.10. Signos convencionales de piezas especiales para conexiones,
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Cuadro B.3 Proceso de calculo del ejemplo 8.1.

Crucaro | Tramo q Q D c H Cotas Carga
disponible
Piezom | Terreno (m) '
22 1017.566 | 998.089 18477
g 2220 1251 ] 1487 | 23175 140 { 1031 | 1016.535 | 997 873 18 662
E 2-E jong (o8| 2933 140 { G001 {1016 334 | 997 917 18 617
F 2F | omne |08 | 3873 140 | 0002 [ 1016532 997 813 18.719

Ejempio 8 2

Considerese el diseno de una red abiera para
un traccionamento (Figura 8.13)

DATOS DE PROYECTO.

Poblacion de proyecto B000 habtantes
{unformemente repartida.casa lipo),

Dotacion 150 hab/dia

Coeticiente de vanacion dana 12
Coeficiente de vanacion horarna 1.25

Carga disponible en cada crucero entre 15 y
45 m de columna de agua.

En la primera etapa de construccién, el tanque
*Lagunillas de Rayon" dara servicio solamente a
la zona Axochiapan l,pero se ha contemplado
construir la zona Axochiapan ll con capacidad
para 9000 habitantes en una segunda etapa. Por
estarazon, el tramo 1-2 debera disenarse para la
poblacion  totai (BOOD+ 9000 = 17000

habtantes).

Se instalara tuberia de fibro-cemento.

TANQUE "LAGUNILLAS DE RAYON"

|

138 37— 136
. Bs

-
z
.5

ZONA HABITACIONAL AXOCHIAPAN I

L=IS0

=
®

LONGITUDES EN METROS

120
130 [,w
| =
|
0 :
o i
2 AXOCHIAPAN I
= ©
s &2 3
@ L.a00 33 (a250 4E Le300 HE
| g -
S 8 8 HIO)
S o | o
v @

Figura 8 13 Esgquema del ejempio B.2.




ABASTECIMIENTO DE AGUA POTABLE

Los resultados se presentan en el cuadro 8 4 El
proceso de calculo se hace en contra del sentido

de flujo desde el punto o crucero mas alejade al
tanque de regularizacion

Cuadro 8 4. Hoya de calculo para el diseno de la red aberta del ejemplo 8.2.

Longtu Longitua Hatkanies Gasto Do igliniy Com Cage
T2 | Crcera el T | TP troaarcs | T | | Teoms | Gomerom u:uc[:,o. Puzomeucs | Teneno D‘“:‘“‘
Do A v g g - . iy
t 2 3 . < [ T ] 1] 10 "
158 14 15 150 300 648 0 64g | 2mM 2 25 1128 153 08 136 0 1508
14 .12 14 100 200 432 648 08t | ase | 277 3o D res 152 24 135 0 1F3
12ad 12 200 +00 864 @1 1046 | Bas | 372 40 1170 1530 1390 230t
13811 1 200 200 <32 o 432 187 v 70 2080 150 81 1350 15 8
1Meg n 150 300 1] ax wey [ e | 277 30 1190 152 90 136 0 600
089 19 150 300 649 0 69 | 281 | 24 2% 1120 153 06 15 c 8 06
886 8 300 600 1297 b3 ) @ sl 50 0 1380 154 18 10 2418
Ba6 [] 200 00 [ [} as 3T | 247 24 2 500 153 00 180 15 00
Tatb T too il a3 -] LS - 187 1 2t 1 Gag 154 42 £370 1754
683 [ 250 500 1081 &2r0 Y LN TR L] 0580 155 &6 130 0 2556
583 5 700 200 %] [ a7 | 187 | s 20 2 oR0 154 05 1370 1105
48 [ 100 00 218 0 216 | ob4 124 20 6 280 158 a8 1380 1785
Ja2 3 400 0 4] reoe TRUG | M T2 ¥ 54 a0 G OB 158 14 1300 26 14
Adin? ° 0 9000 XX [ WWOS | 7o (¥
281 7 500 0 0 '899 6999 f NTe| e 120 crs 15723 1300 2123
1 Ie3Me 158 00 140 1800
Columna 1 Se indica ia longrud wirtual Columna 3 Recornendo la tuberia en contra dei

correspondiente al ramo tramos con tomas a
un solo 1ado, L1 = Laca, . tramos con tomas
a ambos [ados, Ly, = 2 Ly, Y €1 tramos sin
tomas L g, = 0

Columna 2. Se indican ios habdantes propios a
los que sirve cada tramo, caiculados cou la
expresion siguiente

Habs
Hab Totales
Propcs = v Virtual osl ramo
P Ve Tod Long

El cocliente teowrs lome  go danomina densidad,
Coatg Ve T

4

y se representa con & Para nuestro ejemplo

5 - 800 5,g N30
3700 m

flujo, los habtantes tributarios son los que se
tenen hasta antes del tramo Por ejempio, el
tramo 15-14 no liene nada antes (cero habttantes
tnbutanos}, mentras que ks habdantes
tributanos del tramo 69 seran ia suma de los
habtantes propios de los tramos 15-14, 14-12,
12-9.13-11.11-8. y 10-9.

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

Columna 5 Se calcula el gasto de cada tramo
con la expresidn

Habs (Col 4) x Dotacion
86400

o x« CVD x CVH

OF  Thwwe

CVD = coeficiente de variacion diana
CVH = coeficiente de varnacion horaria

218
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Columna 6 Se indica el diametro teorico,
caicutado con la ecuacion

D, =128 /O

que supone una velocidad en la tuberia de
1.2 mvs La formula esta en un sistema mixto de
unidades, con Q en l/s y D en pulgadas

Columna 7 Se indica el didmetro comercial, a
crieno del proyectista, ko mas aproximado al
tednco. Para fibro-cemento, os diametros
comerciales son 2, 25 3, 4. 6, 8, 10.etc.
pulgadas

Columna B Se indica la pérdda de carga,
calculada con la {formula de Hazen y Williams,
traducxda a8 un sistema mixto de unidades

X Lagay

am
TP
00177 « C - D7 °

donde Qenls Denpulg. Lenm C =200y H
enm

Columna 9 localzando el crucers mas
destavorable (en nuestro ejempio el 8). se le
asigna una carga dsponbie de 15 m,
obteniendose una cota piezomeétnca de 15 +
138 = 153 {(carga disponible mas cota de
terrenoj y a partr de este Crucero se suman o se
restan, segun sea. las perdidas de carga para ir
obtermendo la cola priezometiica de los cruceros
restantes Por ejempio, Ia cota piezomeétnca del
crucero 6 es la de B (153 m) mas la perdida de
carga del tramo B-6 (2.56 m), resufando de
155.56 m. la cota piezométnca del crucero 6. La
cota pezomeétnica del crucerp & (15556 m)
menos la pérdiia de carga del tramo 9-6
(1.38 m), obteniendose la cota 154 18 m.

" Columna 10. Se indica la cota de terreno en
cada crucero, es un dato que se obtiene de la
carta {opografica de la poblacién

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

COTA PIEZOMETRICA - COTA DE TERREND
= CARGA DISPONIBLE

Si en algun crucero se tuvieran menos de 15m
de carga disponible, significaria que
equivocamos el .crucero mas desfavorabie.
Suponiendo que en alguno de los crucerps
tuviéramos 14 mde carga disponible, tendriamas
gue elevar el tanque un metro para poder tener
la carga disponible minima requenda de 15m. S
esto no fuera posible, tendriamos que revisar los
didmetros para reduct las pérdidas

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

En kos planos de redes de distribucon, cada
iramo se representa con una simbologia de
acuerdo con su diametro. La Frgura 8.14 ilustra
la simbologia correspondiente a ia red de
nuestro ejemplo, basada en los simbokos de la
Figura B 11

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

(130
\&55¢/

Diseno de cruceros

Wtilzando la simbologia de la Figura 8.9, en la
Figura B 15 se presenta a manera de ejempio, el
diseno de algunos cruceros.

g
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Figura B.15. Algunos cruceros del ejempio 8.2.
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8.5 DISENO DE SISTEMAS DE DISTRIBUCION
EN MALLA

El diserio de un sistema de distribucidon-en malla
para uUna nueva area puede mecanizarse COmMo
se explica a continuacién. El analtsis de sistemas
ya existentes se estudia en las siguientes
secciones.

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

2. Basado en la topografia, seileccione la
posibie localzacidn de los tanques de
regularzacion. Si el area a ser servida es
muy grande puede divdirse en vanas
subareas con sistemas de distribucion

separados.

3 Disponer un “esqueleto” de red de
distribucion en malia que muestre ia o ias
lineas de allmentacion

4 Estime el gasto méaumo horario para el drea
o para cada subarea, segun sea, leniendo
en cuenta el crecimento tuturo.

5 Asigne una direccion al flujo en las tuberias
y calcule el gasto propio de cada tramo de
tuberia utiizando el criterio de la longitud
vitual que se sestudid en la seccion 8.4
Cuando se consdera un consumo unfforme,
el gasto propo se estima empleando un
caudal unitano, es deck, por metro de
longntud de tuberia que resulla de dmdir el
gasto maxumo horano total demandado por
la poblacon entre la longtud virtual total de
los circutos prncipales. Si se consideran
zonas de distintos consumos, se calcula
segun su ampiitud, a partwr de un gasto por
unidad de area, distinto para cada zona de
consumo,

6 En torma hcticia. suponer que se interrumpe
la circulacion del agua en unos tramos para
tormar una red abierta, con el objeto de
defins perfectamente cudl tuberia alimenta a

otras. Asi se llegan a definir puntos en los
que ya no existe posibilidad de alimentacion
a otros tramos, los cuales reciben el nombre
de “puntos de equilibrio”.

7.  Acumular los gastos propios calculados en
el paso 5 en sentcio contraro al
escurrimiento, parhendo de los puntos de
equilibno hasta llegar al punto de
glimentacion a la red.

B. Estimar el didmetro de las tuberias utifzando
el gasto acumulado en cada tramo y ia
ecuacion B.3.

9. Usando alguno de los varios métodos Gue
se discuten en la sigulente seccion, analizar
los gastos y presiones en la red de
distribucion. Un analisis por separado debe
efectuarse para cada subérea.

10. Ajuste el didmetro de las tuberias para
corregir imregularidades de presibn en la red.

11. Con los diametros ajustados. reanalice la
capacidad hidraulica del sistema.

12 Anada las tuberias secundarnas o de rellenc.

13. Localice las valvulas necesanas.

14 Prepare los planos de disedo final.

ANALISIS HIDRAULICO DE SISTEMAS DE
DISTRIBUCION

a.6

El propasito del andlisis hidraulico de un sistemna
de distribucion es estimar gastos (inciuyendo su
dweccidn) y la distribucion de presion asociada
que se desarrolia dentro del sistema. Se dispone
de varios métodos para este andlisis entre los
cuales se tienen los siguientes: 1) relajacion, 2)
tuberia equivalente, 3} seccionamiento, 4)
método de! circulo, Slandlisis en computadora
digital y 6) analogia eléctrica.

Las caracteristicas de cada uno de estos
metodas se resumen en el cuadro 8.5.
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Cuadro B.5 Métodos de anahsis de redes de distribucidn de agua

Metodo

Descripcion

De relajacion

Es un procedimiento de ensavo-error en el Que se aplican corecciones

sisternaticas a:
1) Un conjunto de gastos iniciales asurnidos
2) Un conpunto inicial de cargas asumidas, hasta que la red esté balanceada

hidraulicamente (p e) 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.

Las tuberias en una red de distnibucion se reemplazan con una tuberia sencilla de

De ia tubena
equrvalente capacdad equivalente.
De! circulo Las tuberias de un sistema de distnbucion tributarias a un hidrante central o grupo

de hidrantes, se cortan con un circulo y se evalua la capacidad de las tuberias
para cubrir la demanca.

1De anaisis con

Se escriben algortmos para resolver las ecuaciones basicas parg el analisis de
una red de tubos. Los algortmos se resuelven usando computadora. También se

computadora

dispone de programas comerciales para resoltver estos problemas. .
Analogia El sistema de distribuckin es modeladc con componentes eléctncamente
eilectrica equivalentes. Por ejempio. resistencias no ineales se usan para simular la triccion

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

entonces las pérdidas de carga seran proporcionaies a la caida de voltaje

8.6.7 Meétodo de relajacion (Método de
Hardy Cross)

Segun el gasto a lransportar a traves de una
tubena.calculado segun el criteno de la longrud
virtual, se supone un diametro de esta que
postenormente se revisara, para saber si la red
trabaja correcltamente por el metodo de Hardy
Cross, esie se resueive por aproximaciones
suceswas que pueden aplcarse a los gaslos
supuestos en un prncipo © bien a las perdidas
de carga iniciales

al  Méwdo de Hardy Crons o de balanceo de cargas
por correcauon de gastos acumulados.

En este método. los gastos inKiaimente
supuestos se van comgendo mediante una
formula de manera ferativa, hasta alcanzar el
equilibno hdrautico de la red. Para elio se
asignan convencionalmenie, signos positivos a
los gastos gue circulan conforme a la direccion
de las manecillas del reloj y negativos en caso
conirario.

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

H= KQ" (B4)
donde K es una constante que depende de la
tubera y n es una constante comun en todas las

tuberias, n = 185 cuando se apica Hazen-
Wiliams y n = 2 00 s1 se usa Manning

Tomando Q, y Q, de un sistema balanceado
hdraulicamente

Q

Hi

U F H2

Y
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K. Q"

K, Q1

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.

R, =

H, =

Entonces debe aplicarse una correccidn a
valores iniciales Q, y Q,; asi por ejemplo, si H,
< H,. Q, necesita un incremento q quedando Q,
= Q, + gq. mismo que debe ser restado al Q,,
por loque Q; = @, - q.

Si q es la cofreccion real, tenemos que:
H'-H, =0

o bien

K (Q, + Q) % (Q,-q" =0
desarrollando los binomios:

K, (Q"+nqQ,"" + .. a0 -K(Q,"-nqQ,"" +-
Q)=10

Si la pnmera estimacidon de la distribucion dei

gasto ha sido razonable, 4. serd pequeno

pudiendose despreciar los términos siguientes,

Por o tanto-

K‘an+ nK,QO‘”"K,Q;‘"’ nK.‘,qu'” =0

Susituyendo
Hu = Ks Oll\ H2 = K? Oi‘"
KoL B2
Q,
Q" i
K G, ol

despejando:
H -H n (H' Hz)
1 2 - q a: * ‘CT2
H, - H,
- - —g (8.5)
ni— « =%
Q Q

En donde. Q,. Q,  H, y H, tienen los signos
correspondientes{+ & -) segln el sentido del
recorndo.

Generalizando la expresion B.5:

H
n3

q--

ol x

si se usa Hazen-Wililams gqueda.

y aphcando la ecuacion de Manning

Y OH

qe - —=

20c ¥

ol

El niumero de correcciones Que debe hacerse
depende de la aproxmacon del gasio
distribuido en la primera estimacion y del grado
de exactitud deseado en los resulados.

Para efectuar los calculos conviene ayudarse de
una tabla como la que se usa en el siguiente
ejemplo.
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Ejempio 83
Eqguilibrar la red mostrada en la Figura 8 16 b) Representar la red por medio de
por el metodo de Hardy Cross (Balanceo extracciones en los Nnodos una vez que se
de cargas por correccion de gastos) y: haya supuesto la distribucion de fos gastos

aj

230 itsrreyg
0500 00 030000 @
q+ 24.00
8o
ol ©
Sl
il o 178.80
®h—8r 0000
qs 8 50
8lo
N
8|~
ol o
Dr306000

e+ 22 80
78 99 .

D - Drstancia #n metros
0 - Gasto tributanc e caca ramo en Ns/seg
179 20 - Cota oel tertena en metros

Notas
Los gastos tributanos de cada tramo son datos, por o que solo hay que calcular los gastos acumulados.

En el nodo (A) se encuentra un tangue elevado de 20 m de altura del terreno a fa cota de plantdia

Figura 8.16
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Solucidn:

1

Se forman circuitos y se supone un sentido
del escurnmiento en cada tramo, asignando
un signo positivo a! flujo con direccion igual
al de las manecillas del reloj y negativc en
caso contrario (Figura B.17).

Se acumulan gastos de acuerdo al sentido
del recorrido y al critenc del proyectista
(Figura B.17).

Se suponen diametros de actuerdo al caudal
de escurnimiento 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
friccidn por tramo aplicando la tormula de
Hazen-Williams con un coeficiente ¢ =140
(fibro-cemento).

Para facilitar el calculo se usé el cuadro 8.6.
La toierancia de ia variacion de gastos fue
de 0.10 Yseg. y la variacion de cargas de
0 012 metros,; resultado que en la realidad
no es practico alcanzar,

©

*{+) (¢}
q:24 00 q:11.50
Q:130.00 Q:48.00
d1 16 (+)4-) d: 10 (4}
q:16 00 . t20.00
- :25.80 q
1& 10000 %,5300 Qv 36.50
ds 14 .00 @ y de 10
dal2
o= ®f
—=(4) —"{+} ®
q=18.50 q:15.30
-) 0:44.00 {(+)X-) Q:3000
Q:12.20 l d:10 \ de Y (4]
Q:4000 q:15 00
@ dg:8 X Q331,20
deiQ
O3
Qs 22.80
Qa27.80
a:8 ®

q - pasto tributario en its/seg.
Q - gasto acumulado en hts/seg.
d - didmetro supuesto en pulgadas

Figura B.17.
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Cuadro 8.6 Tabla de caiculo del ejemplo 8.3.

CIRCUITO CRUCERO LONG GASTO Q, DIAM H, HJQ, CORRECCION 1t Q,
(M) (s} {puig ) Vs
PROMO COMUN
A
| A.B 500 DO +130 00 16 +1.041 0 0080 +2.5292 +132.529
1 H B E 41231 +58 00 12 +0 782 DOo13s +2.5292 -1.1874 +50 342
1 A.-D 400 00 -100 00 14 -0.882 0 00898 +2 5292 -87 471
' ] D-E 400 DO 44 00 10 1105 0 0251 +2 5292 -0 BBMS -42.365
Im 0264 D 0564
B
n B-C 300 00 +48 00 10 «0 974 0.0203 +1 874 +49 187
f C-F 4Hzn +36 50 10 +0 808 0022y +1874 +37.687
1 ! B-E 412 -58 00 12 0 782 00135 +1874 -2 5292 -50.342
1 v E F 300 00 -30 00 L] -1 209 0 0403 +1874 « 0 PO46 -27.818
I=- 0211 0 0961
D
7] | D E 400 00 +44 00 10 +1105 00251 +0 8045 2 SR «42.365
m v E H 316.23 +27 70 a8 +t 099 0 0387 +0 BM5 «0 9048 +20.580
" D-G 300 00 -40 00 10 0895 0.0174 +0 D45 -39 106
m G-H 500 0¢ -27 80 8 -1 750 0 0629 +0 8045 -28.908
I=- 0240 0 1451
£
hd n E-F 300 ) +30 00 8 +1.209 0 0403 -0 048 -1 1874 +77.818
v F.i 41221 +3120 10 +0 600 00183 0 904t +31.007
v [+]] E-H e 2T T ] 1.0089 0 0397 0 9048 £ BD45 -28.589
v M 316.0 ATT0 8 0 480 0.0271 0 0948 -16. 705
I= +0.23 0 1264
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Cuadro 8.6 Tabla de caiculo de! ejempio 8.3 {Continuacion).

CIRCUITO CRUCERO LONG GASTO Q, H, H.AQ, CORRECCION 2 Q,
(M} V) (Y]
PROPIO COMUN
A
! A-B 500 00 +132 529 +10789 0 0081 +0 6976 +«§33 227
| n B-E 4312.31 +50 342 +D 816 00137 +0 6976 +0 0099 « 60 08O
1 A.D 400 00 87471 £ 8 0 povs +0 6876 98 713
| i bD-E 400 00 42 365 -1 030 00243 +0 6976 01528 -41 B20
I=0072 0 0558
B
il B-C 00,00 +4p 187 +1 019 00207 -0 0399 -49 147
il CF a2 +37 687 +0 855 0 0227 0 0389 L +37 647
] 1 B-£ a2 3 -50 342 088 00137 -0 0299 £ 06876 -60 08B0
It v E.F 300 00 2788 1051 00ara -0 9o 001135 278N
§=0007 0 OBdR
D
m ' D-E 400 Q0 +42 365 «1 030 00242 +0 1528 008976 +41 820
n v E M N6 + 29 589 +1 242 0 0420 +0 1528 anis +29 @28
11} b G 300 00 38 106 -0 866 omro -0 1528 -38 953
h G H 500 00 <26 906 BE "V 00812 +0 1528 -26 153
1= -0040 0 1445
E
v ] E-F 300 00 +27 818 1050 oa37e +0 1136 «0 030G +Tn?
“ v F-1 $12.3 +31 007 +0 508 00142 +0 113 «21 1
H v fl E-H NeD 29 5809 -1 242 0 0420 +0 1135 001528 -25 628
v H -1 N2 -16 705 0 431 0 0258 +*0 1125 -18.502
T w0022 01248
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Cuadro 8.6. Tabla de calculo del ejempio 8.3 (Continuacion).
CIRGUITO CRUCERO | LONG | GAsTO q, H, H/Q, CORRECGION 3 g,
PROMO | COMUN o0 ) w
A
' A-B 50000 | 133227 +1089 0 0082 +0.0564 +133.283
i i & -E 4120 +60 080 +0 834 00139 +0 0564 0.1465 +5999
[ A.D 400 00 26.773 e 0 0095 +0.0564 6.7
H | H D-E 400 00 -4t A20 -t 006 0 0241 +0 D564 -0 1506 41 914
1-0006 | I=00557
8
] B-C 300G DO +40 147 +1017 0 0207 +0 1485 +40.204
i C.F 412.31 +37 647 -0 853 o o227 +0 1485 +37 To4
u . B-E azm -60 080 08 00139 +01485 | 00564 -50 90
0 v E-F 300 00 27 M -1 081 0 0360 +01485 | 00302 -27 pa4
1= oc28 0 0052
o
L] i D E 400 OO «41 820 +1 006 0 (240 +0 1506 -0 0564 ~41.914
m v £.H 3162 + 79 628 -1 245 0 0420 +0.1508 | oo | +207m
m DG 300 00 -38 953 0 661 oo +0.1506 38802
m G H 500 00 26 153 -1 630 © 0600 +0 1508 26.002
Te0040 0 1440
£
] E F 300 00 «27017 +1 062 0 380 +0 0392 0 14565 +27.864
F-l a2 +31 129 «0 500 0.0133 +0.03: +31 160
v = E-H NE3 29628 N1 00420 +00092 | 01508 28.739
v W 3160 16 582 0428 0.0256 +0.0082 18553
I=-0009 0 1249
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Cuadro 8.6. Tabla de calculo del ejemplo 8.3. {Continuacion).
CIRCUITO CRAUCERD | LONG | GASTOD Q, H, HyQ, CORRECCION 4 Q.
{m) {vs) (s)
PROMO COMIIN
A
I A B8 500 00 +133.283 +1.08 0.0082 +0 1017 +133.385
| H] B-E 4123 +58.98 +0.832 0.0139 +0 1017 -0.0237 +60.068
t A-D 400 0O 96 717 0.823 0 0085 +0.1017 B6.615
1 i D-E 400 DO 41 814 -1 001 00241 +01017 -0.0208 -41.833
I=0011 0.0557
3]
[l 8-C 00 00 + 45204 +1.023 0.0207 +0.0237 +49.318
1} C-F 0923 +37 To4 +0 859 0.0227 +0.0237 +37.818
[} I B. £ 41231 -50.99 0 &32 00138 +0.0237 01017 -60.068
H LY E.F 300 00 -27 BG4 -1.054 00avs +0 0237 -0.0851 -27.835
Te 0004 0.0852
o]
m | L-E 400 00 +41 914 +1001 0.0241 +0.0208 01017 +41.833
" L E-H e 20 T - 1254 0.0422 +0.0208 -0.0951 +20.665
m D-G 300 00 368 A 0 657 0.0169 +0.0208 -34.781
L G H 500 00 26 -16813 0.0606 +0.0208 -26.531
I= 0008 01438
E
w E-F 300 00 + 7 BG4 +1.054 0.0378 +0.0951 -0.0237 +27.835
v F 1 41231 +31.180 +0.801 0.0183 +0.0951 +31.265
v m EH 3an 20 7% 1254 0.0422 +0 0951 -0.0208 -28.685
L H. i N6 -18.553 0 424 0.0256 +0.0851 -16.458
I= 0022 0.1248
29
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Cuadro 8.6, Tabla de caiculo del ejempio 8 3. (Continuacion)

CIRCUITO CRUCERO LONG H COTAS CARGA
L] COomP D1sp
PROMO COMUN PMEZOM TERREND
A 1992 179.20 2000
I A-B 500 00 10892 198 108 178 15 16 958
1 u B E “@azn 0 B34 197,274 178 80 18 474
t A-D 400 00 0920 108 280 179 0Q $9 280
1 ] 0-E 400 00 1 006 197 274 178.80 18474
-
B 196 108
1l 8.-C 300 MW 1 (29 129179 179 40 17679
It cF azm 0 864 196 216 179 19 17.025
H } B E a2n 0864 197 274 178 BO 18474
n Y E F 300 00 1 050 196 215 7919 17 02%
D 190 280
W I D E 400 00 1 008 197 274 178 80 . 18474
1] v E-H 1623 1 248 196 026 178 80 17 426
W 0 G 300 00 0 850 197 630 178 90 18 640
w G H 500 00 1 604 196 026 78 80 17 428
#
E 197 274
v n £ F 300 00 1 058 196 115 17918 17 025
v F-1l azn 0 808 95 500 17912 16 400
v W E-H e 1 248 198 026 178 60 17 426
v H-I e B oan 195 009 17912 16 400 H
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CAPITULO 8 DISTRIBUCION

Se compensaron las pérdidas de carga M tramos como extracciones en los nodos
de tal manera que su suma en cada malla gquedando como se Muestra en la Figura
fuera igual a cero, repartiendo et error sélo B.19,

en los tramos no comunes (Figura 8 18)
La Figura B.20 muestra el diseno final de la

Se toman los gastos tributaros en los red con la simbologia correspondiente

A +1.092 +1.029 @

-0.920
W
-0'83@
+0 964

- 1.006

@ +1.006 + 1059
 o\%
2\%
3 A\
- \
o X
]
@ - 1.604
Figura 8.18
©123000 Qs 2400 0:11.50

®

@/ @

® @/ @/
o \@
N

e

Qell.20 Q:s37.80

Qe 4890
@

Qs17.90

Oas Hia/00g,

Figura 8.19.
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RED EQUILIBRADA

203 mm.
250 mm,

305 mm.
356 mm.

406 mm .

(8") —x—x—x—=

(10°) —-—-—- —
(12%) —|—l—|—l—
(14") —+—+—+
(16") —+ —+—+

NUMERO DE CRUCERO ()
LONGITUD DE TRAMO EN METROS D=500.00

COTA DEL TERRENO EN METROS #7912
CARGA DISPONIBLE EN METROS \6.489

Figura 8.20.
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CAPITULD 8 DISTRIBUCION

by 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 meétodo, deben conocerse las
cargas de presxdn en las entradas y saiidas.

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

5igNOS CONtranos

La carga supuesta en loda la tuberiaes H = K
Q' ylacorregidad + h=K{Q+q)"=K(q"+
nq Q"' + |} Endonde h es ia correcoidn de la
carga

Sustiuyendo

H=KQ yHQ=KQ"'

se hene

H.-h«H-ng

Qlx

I 0

en cagda nodo

fal
»
31>

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

I+q@=0X0Q=-Igq

pero

™

o
™
110

nZO . 8 6)

h.-m

Aplicando la ecuacion de Hazen-Wilams

Aplicando ia ecuacidn de Manning

h__1.85}:0
Yy H
200 ¥y Q

hoa -
3 Qm

Ejemnplo B 4

Equiibrar la red mostrada en la Figura 8 .21 por
el método de Hardy Cross (balanceo de gastos
por correccion de cargas). La tuberia es de fibro-
cemeanto

Solucion
Con referencia al cuadro 8.7

1 Secalcula la pérdda de carga en ios tramos
{dferencia de niveles) {Figura 8 22}

2 Se supone que los gastos de entrada a un
nodo tendran signo positivo y los de sahda
negatvo.

3 Se encuentra el gasto en cada tramo.
aphcando la ecuacion de Hazen-Williams,
teniendo como datos C = 140 (fbro-
cemento} L Hy D

4 Se encuentra la correcciOn h con la
ecuacion

. 185 Y 0
Y am

5 Sesuma algebraicamente H + h obleniendo
la H, el proceso se repite hasta alkcanzar
una cofreccion tan pequena como se
quiera

Se encuentra la O compensada. Se hace en
forma arbrraria de tal manera que la suma
de Q sea igual a cero (gastos en el nodo
equilibrados).
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€
=)
C g
{e] {+}
A
) _nFf
N £
i_
+) -
c
F
-}

1e)

e

Correccién hy

-6.798
-€.798 .1,023
-£.73¢8

«4,085%
+&, 085
«4,085% -3.00]

-3.022
-3.023 -4,095
-3.023 +6.798

Cuadro 8.7 Tabla de caiculo del ejemplo 8.4.

Tramo

o B b
[}
Mmoo

TPT
m T )

+ 2.3%2
-18.025
- B.uS2

+16.295

-29.485

-10,182
I

-19.273
«10.182
+18.025

Longitud
(n)

152.00
305.00
549,00

183.00
249,00
671.0¢

274.50
671.00

305.00

«180.217
-230.0+9
- 29.031
« 2,bB&

«287,048
-218.347
- 61,260
- 2,112

-252.481
+ 61,390
«23C.04%
+ 38.958

Ho
b}

- 9
-14

+12.

-33

-16

+]&

L5
.25
+15,

25

20

.55
-17.

.25
-17.

.25

Q]IK

76.
12.
A5
V230

9l

621
763

.B16

1413

il.

6.
12.
31,

-029
058

100
029
163
857

Diametro
pulgada

12
10
6
L

10
10

8
z

10
8

10
L

Qa

1ts/seq.

+1375,
-202.

+19.
+212.

+245,
L2u7

~234

- B1,
- 70,

-230

Lorreccidn hy

«0,415
«0.415
-0.415

-0.436
-0.426
-0.436

-2.260
-2.260
-2.260

-
.

+0
-0

.280

.260

.46
415

kiel:]
632
930
606

516

736
467

260
- B1.
«202.
T

136

632 .

108

0/H

41.017
14,220

2.618
57.855%

20.124
6.982
&£.72%

31.831

14.170

4,725
14.220
33.114

H2

+« 2,767

-15,350

+ B.867
L

+15.859

-29'891

- 8,358
L

-21.533

+ B.358

«15.350
z

234



CAPITULO 8 DISTRIBUCION

Cuadro 8.7 Tabla de calculo del ejemplo 8 4 (Continuacion).

¢ Qz/Hs Correccidn hy Hy G2 03/H3
+196.746 71,104 -0.327 . 2,640 +183,828 75.339
-210.934 13.742 -0.327 -0.110 +15,787 -214.156 13.565
. 29.795 1,360 -0,327 « 8.213 + 28.587 3,481
. 15.607 88.206 - 1.7 92,385
.282.875% : 17.837 -0.441 +15.416 +278.581 18.071
.220.086 7,363 ~0.443 -30.334 -221.841 7,313
- 55,163 £.602 -0.443 -0.110 - 8,81t - 57,125 6.411
+ 7.607 31.802 - 0.386 31,795
-268.061 12,549 L0110 ~21.643 -268.799 12,420
+ 55.183 6.502 +0.110 +0.443 + B.811 + %5,987 £.521
+210.934 13,742 +0.110 +0.327 +15.787 +214,156 13.565
- 1,944 32.793 o 103 32.506
Correccion hy He Q. ¢
Coapensado

+0.035 . 2.475 +185.247 +185.061

+0.03% +0.076 -15.676 -213.04) -213.528

+0.03% + B,24B « 26,553 + 28.467

T 0.559 0.000

+0.022 +15,438 +278.795 .278.667

+0.022 -3p.3i2 -221.754 -221.882

+0.022 -0.076 - 8.813 - 55,785 - 56,78

I - 0.256 £.000

-0.076 -21.719 -269.309 -270.312

-0.076 -0.022 + 8,813 + 56.785 « 56.785

-0.076 -0.035 +15.676 L213.3461 +213.528

b + 0.817 0.000

235



ABASTECIMIENTC DE AGUA POTABLE

L$548.00 :

D+ 10 L 1305 00

' / \-—- 010

Le67I00 D6
E.N.He48.80 (D) —= (®) EnR 31 sC
L1183.00 / s 305 00
0:10 T
® L154900 Ds6

== ENHIGS TS
ENK 26,00 L1152 00
Da12
FLUJO ENTRANTE

ENH 54 50
F1LJJO ENTRANTE

m—p DIRECCION DEL FLUJO

ENH — ELEVACION NIVEL HIDRAULICO (m)
L —_ LONGITUD {m)

D - DIAMETRO { puig)

@ — NODO

Figura 8.21

nn 18.2%

12 20

15 23

©

Péerdidas de carga en los diferentes
tramos

Notla:

Para facilitar el caiculo se usd la tabla
adjunta.

Figura 8 22
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8.6.2 Meétodo de la tuberia equivaiente.

En un sistema de red hidraulica. se deben
balancear ios gastos en cada interseccion y las
sumas de pérdidas de carga entre dos puntos
cualesgusera del sistema deben ser las mismas,
cualguiera gue sea la ruta por la que se
desplace el agua. En la solucidn de problemas
especificos se comprende generaimente, en
pnmer lugar, la simplificacion de disposiciones
intrincadas y su combinacion en una o mas
ineas equivalentes, E| problema que agui se
considera es un circurto simpie, A B C D (Figura

8.23)
Ejemplo 8.5 {Figura 8.23)

Se supone que es recomendable substituir el
circuita A D con una sola longitud equivalente de
tuberia de 24 pulg (610 mm) con un valor de C
= 100 El proceso para la determinacion de la
longtud eguivalente comprende tres pasos
basicos. que se describen a continuacion.

1 Longitud equivalente de tuberia para la rama
ABD

Se supone que hay un gasto de 219.065 U's
a traves de ABD

Para la tuberia AB de 24" con C = 110. ia
perdda de carga resufta.

9 ym

00177435 o*®2 C

.t 219 065 )m 2438 4
Q0177435 « 247" « 110

h = 28%4 m

La perdida de carga en 1219.2 m de tuberia de
t6 pulgadas con C = 100 es

. 219 065 )T 1219 2
00177435 x 16°% x 100

h = 1244 m

Como AB y BD se encuentran conectadas en
serie, la perdida de ABD es iqual a la perdida de
AB mas la pérdida en BD,0 sea:

2894 + 1244 = 15334 m

ta perdida en 1000 metros de tuberia de 24
pulg con C = 100 es ~

s - -
. 219 065 )7 1000 - 142 m
00177435 x 24*%® x 100
Dmwvidiendo la perdida en ABD por 142 y

mutiplicando por 1000, se derva ia longitud de
24 puig. C = 100, equivalente a ABD, o sea:

15334 m

——ee % 1000 = 1079859 m
142 m )

que resulta de:

142 m 15334
1000 m H

2 lLongtud equivalente de tuberia para la rama
ACD

Se supone que se tiene el mismo gaslo de
219.065 I/s a traves de ACD. La perdida de carga
en AC es

h - 219 085 )™ 1828 8

00177435 x 105 » 207"

h =575m

Como puede verse en la Figura 8.23, CD es
ientica a BO, 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 = 1B19 m
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Q : L, = 2438.4m
\ g= 24" , C;= 110
A B
Ly= 1828.8m Ldzi I|261I"3.§r_nloo
- n - 2- 2_
dy=20", C4= 105 !
C D
Ly= 1219.2m
dg= 16", C4= 100 Q
Figura 8.23

Dwvidiendo la pérdida en ACD por la pérdida en
1000 m de tuberia de 24 pulg, C = 100 (1.42 m)
y muliphcando por 1000, se deriva la longitud
equvalenie de tuberis de 24 pulg, C = 100, de
ACD. o sea

1819 m

—_— x 1000 « 12809 B6 m
142 m

3. Longdud eguwailente de tuberia para el
crrcuto AD

Se supone una pérdida de carga en AD de
1524 m

Para ABD. ia longnud equivalente de tuberia
fue de 10798 59 m.

En consecuencia, la pérdida por 1000 m de
tuberia equivalente es

10798 59
1000

=« 10 79859

1524

—— . =141 m
10 79859

El gasto al cual 1000 m de tuberia de 24 pulg, C
= 100, experimenta una pérdida de carga de
141 mes

Q = 0.0177435 ¢ &°® (%’]“‘

141
Q « 00177435 x 100 x 24 7% (___)°*
0 x (1 )

Q= 21856 Us

Para ACD, la longitud equrvalente de tuberia fue
de 12809.86 m.Por tanto ia pérdida por 1000 m
de tuberia de 24 pulg, C =100 es

}_E.'.E.HQm

12.81
El gasto al cual 1000 pwes de tuberia de 24 puig,
C = 100 experimenta una pérdda de 1.19 m es

119 4
Q = 0.0177435 x 100 x 24 7% () 19)m
* ) (3565’

Q=19943 l/s

Por ko tanio, el gasto total {el gasto en ABD mas
el gasto en ACD) es

Q = 21856 + 189.43
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Q=41799 s

La pérdida en 1000 m de tuberia de 24 pulg. C
= 100 a un gasto de 417.99 {/s es

h = 417 99 )7 1000 « 468 m
00177435 » 2278 % 100

Dividiendo la perdida en AD (supuesta
inicialmente de 1524 m)por 468 m vy
multiplicando por 1000, se obtiene la longitud de
tuberia de 24 pulg. C = 100, que eguaie a AD,
o

15324 5000 « 3253 10 m
268

Para comprobar el analisis antenor, es necesano
demostrar que la pérdida de carga en ABD es
igual a ia pérdda de carga en ACD, como sigue

a) LaperdidaenABa2190651/s es2.854 m
La pérdida en BD a 219065 Us es 12.44 m.
La pérdida en ABD es
1244 + 2894 = 15334 m

b} La perdida en AC a 199 43 Us es

- 199 43 )T® 1828 8
0017783 » 105 » 20°®

h,=483m

La pérdda en CD & 19943 Is es

- 199 43 T8 12192
Q0177435 » 100 x 161°

h, = 1045 m
Por io tanto, la perdida ACD es

483 + 1045 = 1528 m

Por lo tanto, como las pérdidas en ABD y ACD
son esenciaimente iguales, el analisis es vahdo

Ejempio 8.6
Para la red mostrada en la Figura 8.24 encontrar

1} El diametro de la tuberia equmvatente {A-D)
de la linea A-B-D.

2) La longitud equivalente de la linea A-C-D s!
se coloca solo tuberia de 87

3} El gakto que puede conducr la tuberia A-C-
D (con un diametro de 107 de tal manera

que sus pérdidas en el punto D sean
iguales a las de la linea A-B-D.

Solucion.

Gastos

Linea A-B-D 150 /s
Linea A-C-D 70 ls

Usar {a ecuacion de Hazen y Willams con C =
140

Calculando las perdidas de carga en las lineas
de tubena consierandoe que las pérdidas en
tuberias en serne se suman, se tienen
a) Linea A-B-D
Tubo A-B L= 30000m D = 12°C = 140
Q= 150 Us
aplhcando H-W (inciso 1.5.3)
H = 3 305 m. pérdida de carga

Tubo B-DL = 40000 mD = 14°C = 140
Q=150 Us

H = 2080m.

Htotal = 5385 m
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@ Ls40000m Dri&” @
L4
”’
rd
rs
rd
”
rd
’I
L300 0O ,f L300 00m
o2 , D8
4
rs
L
’
”
d
-
rd
4
rd
rd
rd
'I
@ L1400 0O 0107 @
Gastos

Linaa A-B-D 150 ha/seg
Linea A-C-D 70 ha/seg

Nota:

Usar ecuacion de Hazen-willams conc = 140

Figura B.24.
b) Linea A-C-D
Tubo A-C L=400.00m D=10"C= 140 S =HA
Q=70001Us
by -] 150
H=2611m a- 5385
00177435938 = 140 « (760 00)"'
Tubo C-D L =30000mD=8"C= 140
Q = 70 00 hs/seqg
H=5805m d=1291"
Htotal = 8415 m Pero como este diametro no es comercial, se
opta por una tuberia de 14, teniéndose:
c) Apicando ia ecuacion de Hazen-Williams

D=7

L= 50000 H = 5385m,
C = 140
Q = DD177435938 x 140 x F* ¥ 5°™

Q
00177435938 « 140 x 5°*

o

o
00177435938 « 140 x §°™

d= 14" L=50000 Q= 15000 m; C = 140

H=2600m << 5.385 por lo que no es tuberia
equivalente.

Optando por una tuberia de 12* se tiens:

d=12"L=50000Q = 15000 m C = 140

H=558m?>5385m

Seendo ésta tuberia de 12° aproximadamente
equivalente a la linea A-B-D.
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2) H=8415m L=7?D= 10" C = 140
Q=701ls
L - B 415 '
‘ 70 ™m
0.0177435838 = 140 x 1079
L ® 1289.535 m

3) bLnea A-B-D: H=5385m, L = 700.00

5385

S «
700.00

Linea A-C-D L=70000m D =10

Q= 00177435938 x 140 x d*® x §°*

Q - 00177435938 » 140 x 107 (.5%5)“

(9]
i

76 499 U's

8.6.3 Meétodo Je seccionas

E! metodo de seccoones tue desarrollado por
Allen Hazen como un metodo rapido para
verdcar Que los diametros de las tuberias de una
red ya disenada sean los correctos. Un
procedimiento similar tue propuesto por Pardoe.
Aungue el metode es aproumado, es
extremadamente ulil en el andlisis de redes de
tuberna s se aprecian sus imtaciones.

Los pasos que s sugiere seguir en el método
de seccion@s son los siguentes’

1 Corte la red con una sene de lineas que
tomen en cuenta la varacion de diametros
de tuberia y caracteristicas de la ciudad  Las
kneas nO henen que ser rectas O estar

regularmente espaciadas.

Es comun que la pnmera sene de lineas
corte a la red a angulos rectos con respecio
a la direccion del flu. Las lineas de corte

b)

adicionales pueden orientarse en otras
direcciones importantes a criterio del
calculista. Si se tiene mas de una linea de
alimentacion, debe usarse una linea de
corte curva para interceptar el flujo de cada
una de ellas, como lo muestra la Figura
8.25.

Estime la cantidad de agua gue debe
suministrarse a las dreas que se encuentran
"aguas abajo" de cada linea de corte.

Estime la capacidad de la red de
distribucién en cada linea de corte o
seccion. Esto puede hacerse como seindica
a continuacion;

" Cuente y tabuie el numero de tubos de cada

diametro que fueron cortados. S&lo deben
contarse aquellas tuberias que proporcionen
agua en la direccion del flujo.

Determine el gradiente hidraulico medio

" disponible. Este dependera de la presion del

sistema y de las vekcidades de flujo
permisibles. Por ejemplo, si una malia plana
es de 10,000 m de ancho en la direccién del
flujo; la presidn disponibie en la entrada de
la linea de alimentacién es 415 kPa (60
Ib/putg®) y la presion minima permisible es
140 kPa (60 Ib/pulg®), entonces el gradiente
hidraulico promedio es 0.0028
[(415-3140)/10,000). Soncomunes gradientes
hidraulicos y velocidades entre 0.001 m/m y
0003 m/m, y 086 a 1.25 m/s,
respectivamente.

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

Determine la diferencia entre la capacidad
requerida y la existente.

Si la capacidad total existente es
inadecuada, seleccione didmetros detuberia
y patrones que compensen cualquier
deficiencia para alcanzar el gradiente
hidraulico reguerido.
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La capacidad del sistema puede
ncrementarse reempiazando las tuberias
pequenas con diametros mayores o
agregando tuberias a la mala. La
experiencia en el diseno de redes ayuda
algunas veces en la seleccion de los
diametros de las tuberias, pero dicha
expenencia no es necesana. 5158 encuentra
capacdad en exceso, los didmetros de
tuberia pueden reducrse usando los
mismos procedimientos.

7. Determme el dametro de la tuberia
equivalente para el sistema reforzado vy
estime la velocidad de flujo.

8 Revise los requenmientos de presion contra
el sistema reforzado.

Ejermpio 8 7.
Aplicacion del método de secciones

Usando el metodo de secciones, analice la red
de distnbucion de agua que se muestra en la
Figura B8.25 Especifique la naluraleza vy
localizacion de cualguier moddicacion que usted
crea que debe hacerse en la red de tuberias y
reanalicela con estas modificaciones Asuma Que
se aplican las siguientes condiciones

1 t a demanda de incendos en el centro de la

zona se& estima usande la siguente
ecuacion

Q - 65 ()7 [1 - 001 (p)*]

Q = gasto en l/s
p = poblacion en miles

donde

Nota. La ecuacidn anterior fue comunmente
usada por el Natonal Board of Fire
Underwriters.

-

2. Dotacion de 416.8 Vhab/dia

3. Coeficientes de vanacion dara y horaria 1.2
y 1.5, respectivamente.

4. Calcule las pérdidas de carga con ia
ecuacdn de Darcy-Weisbach, usando un
valor de  de 0.020,

5 Use solo tuberias de 150, 200, 300. 400 y

800 mm de diametro cuando modifique la
red det sistema de distribucion.

Solucion

1. Modificando la ecuacidn de Darcy-Weisbach
para que adopte ia forma de pendiente y
diametro, se tieng’

h =t

&l s

L
b

ol -~
& <

s -

o
2g A'D

’I L
Q.37 p g
lTr) L]

donde Q = gasto, m’/s
D = diametro de tuberia. m
s = pendente, m/m
g =aceleracion debida a la gravedad,
981 nvs’

7. b *
a8t n ]5 D! §!?

C-lg 0.02)

Q - 24860 D,S’

Por conveniencia, expresamos Q en 10° m*/dia:

Q - 2125 DY &?

Reescribiendo la ecuacidn anterior en términos
de s y D, se obtiena:
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O?
s = (2215 x 1007 =
( x >

1

D« (4667 » 107 )(%)‘

2 Corte la red de distnibucion con una sene de
ineas seccionadas aproximadamente
perpendiculares a la linea de aimentacion
{ver Figura 8.25)

3 Estime la poblacidn aguas abajo de cada
seccon cortada Los valores para las
secciones mostradas en la higura son:

Seccion Poblacion
aa 28.000
bb 23.000
cc 16,500
dqg 9.000
ee 3750

4 Estime la demanda aguas abajo de cada
seccion de core Los valores requendos
son

(nares 'O w'm

haccadr turtetvtr Cormane Foes Tole

G
- » ax na A - e
L] o0 o T % 48 3
L] W L m -
- » oo L 3. ] ma -
- 1w 2 (Y IY

" Basado en demanda de incendio residencial de
63 s

a Consumo domestico

(1 2){1 5)(416 B I/voia)(16.500 h)
10" vm?

Q. -

Q.. = 1238 x 10° m*/dia

bh. Lademanda de incendio de la zona centrai
o de comercio estd basada en. una
poblacion de 28,000 habitantes.

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

P, = presion en la entrada de la linea de
alimentacién (415 x 10° Pa, es dato)

P, = presion minima requerida en el extremo
mas lejano de la red de distribucion =
140 x 10° Pa {20 Ib/pulg®)

L= longitud de la tuberia de alimentacion o
primaria a través del sistema = 9,025 m

2
415 - 140 N/m < 10°

—
¢ . _ 9810 Njm = 0.0031 mim
9,025 m

6 Cuente y-tabule el numero de tuberias de
_cada diametro cortadas por cada seccion.

Por ejempilo, para ia seccion bb:

1 - 0.6 m diametro
1-03

2-02

4-0.15

7. Calcuie la capacidad de cada tuberia
cortada por la seccién bb usando la
ecuacion de Darcy-Weisbach y el gradiente
hidraulico disponible. Por ejempio, para la
tuberia de 0.6 m de diametro.

- 1

Q = 2125 D? s?
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. ) , .
C . 2125 (06)? (0031)? » 3299 x 107 dl
Ia

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

1-06 3299 x 10 m'igla
1.03 5a3
2-02 422
4.015 412

47 17 2 10 m'ida

Sila suma es mayor que la demanda hay
suficiente capacidad a traves de la secoidn
Para ta seccion bb el suministro es mayor
que la demanda (45.390 m*/dia)

8 Calcule el dametro de un tubo sencillo
equrvalente usando la ecuacion de Darcy en
su forma de diametro.

« 0692 m

D-(4%7.i ﬂ:l;
1

107
[O

9 Calcule el gradente hdravlico actual
cuando @ capacdad en la linea de seccion
\guale a la demanda usando la ecuacidn de
Darcy-Wesbach en su forma de pendiente

45 39

s+ 12215 . 107 ) | ] - 000288
0692°

10 Usando el gradiente hdrauhco actual,
recalcule la capacdad en B hnea de
seccion Debe igualar la demanda

-06 3180 x 10" m'xdia

3
1.03 562
2-02 408
4.015 389

45 48 x 10" m'ia

11 Rewvise las velocidades en exceso en fas
tuberias, usando ias capacidades actuaies
del paso 10.

V.(1474.10")_9

DI’

donde

Q = gasto. 10° m’/dia

D = diametro de tuberia, m
V = velocadad del fiudo, m/s
Por ejempio. para la tuberia de 06 m de

diametro

3180]

o6’

Ve (1474 107 | - 130 mus

Si las velocidades caiculadas son muy altas,
podrian ser necesanas modificaciones a la red.

12° Complete los calculos necesarnos para las
seccoones restantes. | os calculos requeridos
para el sistema mostrado en la Figura 824
se resumen en el cuadro 8.8, las seccones
dd y ee tenen capacdad insuficiente
Aunque es posible electuar muchas
modificaciones a la red de distribucion, tres
que corregiran los problemas de capacidad
insuhcente se muestran en la misma Figura
B25 Las secciones dd y ee fueron
recalculadas y los nuevos resultados se
muestran en el cuadro 8.8 como secciones
dd y ee (revisadas).
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Cuadro 8.8,

RESUMEN DE CALCULDS PARA LA APLICACION DEL METODC DE SECCIONES

Velocidad
Decands Tuberias Capacidsd Diédmetro Perdiente Verif. de  cuando
33 e a 5=0031, equivalente cuando ls capacided cap.=dem.
Seccidn 10 my/d No. D (m) 10 m /d (m) cap.=demand., 10 m /d (m/8)
Ba Lh 14 1 0.75 §7.66 0.750 0.00225 49.10 1.29
bb £5.39 -1 0.6 32.9%9  0.692 0.00228 31.80 1.30
T 0.3 5.83 5.62 0.92
Z 6.2 4.23 4.08 .75
& 0.15% &£.12 1.98 0.465
&7.17 45.48
cc 40.52 2 0.4 23.9% 0.687 0.00275 22.5% 1.04
2 0.3 11.66 10.98 0.90
3 0.2 6.35 5.¢8 0.73
1 0.15 1.03 0.97 0.6k
&2.9 40.48
ad 3..89 1 0.4 11.97
i 0.3 5.83 Capacidad
& 0.2 .47imsuficients
2 0.15 2.08
28.13
ee 8.27 1 0.2 2.12 Capscidad
5 0.15 5.6 msuficiente
7.28
. -] 34.80 2 0.4 23.95 0.418 0.00299 23.52 1.08
revissdo 5 0.2 10.58 10.39 0.77
t 0.1 1.03 1.0 0.66
35.5%6 34.92
] 8.27 ¥ 0.2 6.35 0.364 0.00237 5.5% 0.48
revisado 3 0.5 3.09 2.7 0.59
.44 B.25
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8.6.4 Msétodo del circulo.

Este metodo permite tealizar el proyecto o el
estudio de los tubos mas pequenos que forman
las mallas de la red. La Figura B.26(a) muestra
una forma de disposicion de estos lubos, para
cuyo calcule se hacen las siguientes
suposiciones: se desprecia el consumo
doméstico ordinario y sélo se considera la
demanda de incendios. Las manzanas sonde 75
x 150 m. Las arterias principales de! sistema
{que no se ha dibujado en la Figura) cumplen
las recomendaciones del Insurance Services
Office y. por consiguiente, mantienen una
separacion de 1000 m entre si, zonstituyendo,
ademas, su propia maila. Los tubos cortados por
un circulo de 150 m de radio son los que
sumnistran 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 ia presion en
las bocas de incendios no debe ser menor de
1.5 Kg/cm’, si se emplean motobombas.

En la Figura B.26 (a). el circulo conta a 14 tubos,
contando los puntos de tangencia como dos
tubos Si el distrito que se estudie es el mas
densamente edificado de la seccidn residenciat,
sera necesano, para atender a los casos de
incendio. un maximo de 9.5 m’/min Cada uno
‘de los 14 tubos que el circulo corna conducira
0.68 m’ /min, y si tienen un diametro de 15 cm,
1a pércdida de carga serd 5.5 x 10°. Cada tubo. si
el incendo se produce en el centro de la malla
formada por las arterias, tendra un recorrido de
unos 500 m hasta llegar a la arteria que le
suministra el agua. y por tanto, la pérdida de
presion en cada tubo sera de 0.28 Kg/cm®. Para
una presion normal en la artena de 2.8 Kg/cm’
es evidente que la presidn en los hidrantes
praximos al lugar del incendio sera holgada. Una
cantdad desconocida de agua alcanzard la zona
después de recorrer una gran parte del camino
por los tubos dispuestos paralelamente a las
direcciones que van directamente a las arterias.
Con una red de tubos de 15 cm de diametro,
esta cantdad seria, sin embargo, reducida
y.ademas, lademanda normal domésticatenders
a impedir cualquier disminucion considerable de
la pérdida de presion producida por esta causa.

La Figura B.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 didgmetro es
de 15 cm, dara una pérdida de carga de 10 m
por kildmetro, que representa 0.5 kg/cm’ de
pérdida desde la periferia de! circulo hasta los
alimentadores, lo que conduciria a que la-
presion en la boca de incendios alcanzace el
valor de 2.3 kg/cm®. Si las manzanas fuesen de
175 x 175 m la circunferencia solo cortaria a seis
tubos, como indica la Figura 8.25(c) seria
deseable reempilazar algunos de los tubos de
150 mm por otros de mayor tamano para
asegurar que exisien presiones adecuadas en
caso de incendio.

El estudio anterior se ha realizado para una 2ona
residencial de gran demanda. En general, las
demandas para incendios son menoreg excepto
en los distritos de lujo © de negocios, para los
cuales el Insurance Services Office exige que los
tubos sean de 20 cm de didmetro como minirmo.
La disposicion de las redes de arlerias tiene una
gran importancia. Si solamente se dispone de
arterias por los dos lados, unicamente sera
razonable considerar que la totaldad del agua
necesaria llegara a la zona estudiada crculando
nada mas que por la mitad, o las tres cuartas
partes de los tubos que corta la crrcunferencia,
con lo que se incrementaran las pérdidas de
presion haciendo necesanc que los tubos de
eniace con las arterias sean de mayor diamstro.

o o ™ ™ o o
£ %0 — =
Rl A D 8 /] ‘\
o 2l Llallm
R Wipet |\ : /
~ 120 ' k) -
ED M 200 mo'»
-y ! 200
B, /’““t\
Ty
| 200
| s |

El método del circulo para el
caiculo de caudales.

Figura 8.26.
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8.6.5 Analisis con computadora.

La mayor parte de las redes de distribucion se
analizan en la actualdad usando programas de
computadora Al disefar un programa que
resuelva problemas de redes de flujo, deben
satistacerse las siguientes ecuaciones
simuflaneamente a través de la red’

En cada nudo o crucero
20 e = 2 Qe
Para cada circuto completo
IH=20
Para cada tubenia
H = KQ
En los programas de computadora para redes
mas compiejos, las ecuaciones anteriores se
resuelven simuftaneamente usando una o varias

lecnucas de inversion de matrices

Quuza la mayor ventaja otrecda por el uso de las
computadoras es que pueden desarrollarse

muchas mas soluciones a un costo razonabile
para analzar la respuesta del sistema ante la
variacion de entradas. En la actuaidad casi
todas las firmas consultoras cuentan con
programas de computadora. Lo importante noes
solo aprender a correr el programasing
comprender el problema que se quiere resoiver

B8.6.6 Analogia electrica.

El analizador electrico de Mcliroy es de tipo
analogico. Requiere ei empleo de unos tubos de
vacio especiales denominados fluistores, en los
cuales la caida de voltaje es proporcional a la
potencia 185 de la cormente. con o que es
analogo a la pérdida de carga produckda por la
tnccibn en la tuberia, por tanto, se pueden
practicar alimentaciones y cortes de cornente
equivalentes a las alimentaciones y saldas
propuestas para un sistema de distribucion y
registrar k0§ cambios de voltaje. Asimismo, es
posible estudiar los efectos de la implantacidn
de nuevas tuberias reemplazando ks tubaos por
otros equivalentes a lineas mayores.

Problemas

8 1 Para el cwcudo de la Figura P-8.1, caicule la distnbucibn de gastos y la presion en el crucero A
Suponer gue todas las tuberias estan a la mssma cota

0 ‘:J § h
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Y
O Y i
4y A
15 = | WS mom &00 m | X4 mem
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K 17 e
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8.2 Para el circuito de la Figura P-8.2, calcuie la distribuciéon de gastos y la presion en el crucero A
Suponer que todas las tuberias estan a la misma cota.

20 e 5 el un
v
X0 m
405 mm
e
300 m | 205 mm 0 m | 205 mm mm
1000 m @ 500 m =10 mimun
304 mm 205 rm .
t
5m3imn
Figura P-8.2

83 Para el circuto de la Figura P-8.3, calcule la distribucion de gastos y la presidn en el crucero A,
Suponer que todas las tuberias estan a la misma cota, excepto en donde se ingica

x ~30mr

15 m3jmin £ m3/min
N / —

405 mm 405 mm 30 m

I0m 2000 m X0m
35 mm|1000 m 100C mf{ 205 mm 1000 m{ 205 mm

5 m3fmn 19 m3smin 5 m3/min

4 /
/ X5 mm @ 25 mm
X0 m X0 m
Figura P83

84 Con referencia a la Figura P-8.4, disere la red de distnbucikin para el area mostrada. considerando
por o menos dos circuitos y las densidades en habitantes por hectdrea que se indican en cada
manzana Indique la posicion y altura mas conveniente del tanque de regularizacion. Suponga una
dotacon de 200 Vhab/dia y los coeficientes de vanacion diarnia y horaria 1.2 y 1.5, respectivamente,

8.5 Con referencia a la Figura P-8.5, diserie la red de distribucion para el &rea mostrada, considerando
por ko menos dos circutos y las densdades en habitantes por hectarea que se indican en cada
manzana Indique la posicidn y altura mas conveniente del tangue de regularizacion. Suponga una
dotacion de 250 hab/dia y los coeficientes de variacion diaria y horaria 1.25 y 1.45, respectvamente.
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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. O 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 - Comisién Nacional del Agua

CRISTOBAL JAIME JAQUEZ, Presidente del Comité Consultivo Nacional de Normahzacion del Sector
Agua, con fundamento en lo dispuesto por los articules 3o, fraccidn VI, 40., 90 fracaion Xil, 12, 20, 22, 100 y
119 fraccién VI de la Ley de Aguas Nacionales; 10 segundo péarrafo, 14 fraccién X1, 23, 31, 36 y 37 del
Reglamentc de la Ley de Aguas Nacionales, 1o, 3o0. fracciones 1V y XI, 40, 41, 43, 44, 45 y 47 de la Ley
Federal scbre Metrologia y Normalizacion; 28, 31, 32 y 33 del Reglamente de la Ley Federal sobre Metrolegia
y Normalizacidn, 10, 20 fraccidon XXXIinciso a), 40, 41, 42, 44, 45 y 51 fraccion XX1I| del Reglamento Interior
de la Secretaria de Medio Ambiente y Recursos Naturales, y

CONSIDERANDO

Que habiéndose cumplido el procedimiento eslablecido por la Ley Federal sobre Metrologia y
Normalizacion para la glaberacion de proyectos de nermas oficiales mexicanas, el C Presidente del Comité
Consultivo Nacional de Normalizacién del Sector Agua ordend la publicacion del Proyecto de Norma Oficial
Mexicana PROY-NOM-013-CNA-2000, que establece las especificaciones y métodos de prueba sue debe
cumplir la red de distribucién de agua potable para garantizar su hermeticidad y estanquidad, publicado en el
Diario Oficial de la Federacién el dia 23 de enero de 2002, a efecto de gue los interesados presentaran sus
comentarios al citado Comité Consultivo;

Que durante el plazo de sesenta dias naturales, contados a partir de la fecha de publicacién de diche
Proyecto de Norma Oficial Mexicana, tos analisis a los que se refiere el citado ordenamiento legal, estuvieron
a disposicion del publico para su consulta;

Que dentro del plazo referido, los interesados presentaron los comentarios al Proyecto de Norma, los
cuales fueron analizados en el citado Comité¢ Consultivo Nacicnal de Normailizaciéon del Sector Agua,
realizandose las modificaciones pertinentes, mismas que fueron publicadas en el Diario Oficial de la

Federacion el dia 9 de julio de 2003 por la Secretaria de Medio Ambiente y Recursos Naturales, y

Que previa aprobacion del Comité Consultivo Nacienal de Normalizacion del Sector Agua, en sesion de
fecha 20 de junio de 2002, he tenido a bien expedir la siguiente:

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

CONTENIDO
Introduccion
Objetivo
Campo de aplicacién
Referencias

Definiciones



10.

11.

12

13.

14.

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

0. introduccion

La red de distrbucion es la parte de un Sistema de Abastecimiento de Agua Potable integrada por la(s)
tuberia(s) de almentacion, circuitos, lineas abiertas y accesorics, instalados en las vialdades de las
locaildades, por medio de la cual se lleva el agua hasta las tomas domicilianas para su entrega a los usuarios
Su correcto funcionamiento depende de un disefio adecuado, de una seleccidon cuidadosa de los matenales
por utllizar, de mano de obra calificada para su instalacion, de la observancia estrcta de las especificaciones
de construccion, de ia correcta supervision de la gjecucion de la obra y de una operacion y Conservacion
eficiente

La falta de atencion a los aspectos ya mencienados, ongmna la no hermeticidad de fas redes de
distnouctén, lo que puede ocasionar fugas y la incorporacién de otros fludes al interior de las tuberias de
distribucion de agua potable, como son hidrocarburos, aceites, grasas y aguas residuales, entre otros, o que

provoca la contaminacién del agua que se distribuye a les usuanos del servicio

Un aspecto gue impacta en forma considerable en el volumen de fugas que se presentan en la 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 distribucién de agua
potable, con objeto de evitar l0s riesgos antes citados y preservar el recurso, asi come su calidad, es que
sean herméticas

Los esiudios de evaluacion de pérdidas en las redes de distribucién de sistemas de agua potable,
realizados per la Comision Nacional del Agua (CNA), han demostrado que para eliminar las fugas, es
importante tocmar en cuenta los siguientes aspectos

La obra se debe realizar bajo un proyecto ejecutivo aprobado por la entidad local respensable de la ejecucion
de la obra y por el organismo cperader responsable de la prestacion del servicio

Se debe contar con personal calificado en la instalacién de los elementos que constituyen la red de
distribucion



CNA-1995,
2- SCFI,

1-ONNCCE-1999,
8-SCF1-2002,
3/1-SCFI-2002,
4-1991,
5/1-5CF1-2002,
3-SCFI-2002,
3-1999-SCFI,

1-SCFI-1998,

La supervisidn y direccion de |a obra se debe realizar con personal calificado

La operacién y manienimiento de la red de distribucion se debe efectuar acorde con las caracteristicas
necesidades del sistema, asi como con personal calificado.

1. Objetivo

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

2. Campo de aplicacion

Esta Norma Oficial Mexicana, es de observancia cbiigatoria para los concesicnanos y asignatarios de
aguas nacicnales, asi como para el organismo responsable de la prestacién del servicio y/o dependencia local
responsable de la ejecucidn del proyecto, de la instalacion de redes de disirbucién de agua potable ya sean

nuevas ampliaciones y/o rehabiltaciones y para los fabrnicantes de los elementos gue ia integran, de
fabricacién nacional y/o extranjera gue se comercialicen dentro del terntorio nacional

3. Referencias

Esta Norma Oficial Mexicana se complementa con las siguientes normas mexicanas vigentes o las que las
sustituyan:

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

Indusiria de la construccién-Fibrocemento-Tubos-Determinacidn de la estanguidad-Métodos de prueba
(Cancela a la NMX-C-041-1983).

Industria del plastico-Tubos de pofietileno de alta densidad (PEAD) para la conduccién de agua a presion-
Especificaciones. (Cancela a la NMX-E-018-1996-SCFl)

Industria del plastico-Tubos de poli{clorura de vintlo) {PVC) sin plastificanie para el abastecimiento de agua a
presidn-Serie métrica-Especificaciones {Cancela a la NMX-E-143/1-1998-5CF1)

Industria del plastico-Tubos de pohetieno (PE} para conduccidén cde liqudos a presion-Serie métrica-
Especificaciones.

Indusiria del plastico-Tubos de poli{cioruro de vinilo) (PVC) sin plastificante para el abastecimiento de agua a
presion-Serie Inglesa-Especificaciones {Cancela a la NMX-E-145/1-1998-SCFI}.

industna del plastico-Tubos de polictileno de alta densidad {PEAD)para toma domiciliana de agua-
Especificaciones {Cancela a laNMX-E-146-1998-SCFI).

Industria del plastico-Tubos vy conexiones-Conexiones hidraulicas de poli{cleruro de vinilo) (PVC) sin
plastificante, con umén espiga-campana-Serie Inglesa-Especificaciones

Industria del plastico-Tubos y conexiones-Conexiones de poli{cloruro de vinilo) (PVC) sin plastificante, para el
abastecimiento de agua a presion con unidn espiga-campana-Serie métrica-Especificaciones

C



-SCFI-2002,

Industria Hulera-Anillos de hule empleados como empague en los sistemas de {uberia-Especificaciones
(Canceia a las NMX-E-111-1985-SCF| y NMX-T-021-1994-SCFl)

Las normas de referencia y la Manifestacién de Impacto Regutatorio pedran consultarse en el domicilio de

Comité Consultivo Nacional de Normalizacion del Sector Agua, sito en Privada Relox numero 16, piso 3,ala
Sur, colonia Chimabhstac, 01070, México, D F.

4. Definiciones
Para los efectos de |a presente Norma Oficial Mexicana, se establecen las definiciones sigutentes.

4.1 Anillo de hule: elementc elastomérico que se usa como selle en las juntas o uniones de las tuberias
para conseguir su hermeticidad.

4.2 Asignatario: dependencia u organismo descentralizado de la administracion pablica federal, estatat o
municipal gue explota, usa o aprovecha aguas nacionales mediante asignacién otcrgada por la Comision
Nacional del Agua.

4.3 Concesionario: persona fisica ¢ moral que explote, use 0 aproveche aguas nacionales mediante
concesién otorgada por ja Comisién 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, dervaciones, cambios de dirgccion y
de diametro.

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

4.6 Estanquidad: caracterisiica de una red de distnbucién de no permitir el paso del agua a traves de las
paredes de ios tubos, piezas especiales y valvulas

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

4.8 Evailuacion de la conformidad: la determinacién del grade de cumplimiento cen las normas oficiales
mexicanas o la conformidad con las normas mexicanas, las normas Internacionales u otras especificaciones,
prescripclones o caracteristicas, comprende, entre ofros, los procedimientos de muestreo, prueba, calibracion
certificacion y venficacion

4.9 Fabricante: persona fisica 0 moral que fabrica los elementos integrantes de la red de distribucion

410 Fuga: escape del agua por la pared de la tuberia, sus dispositvos de unidn y accesorios Se
considera fuga a partir de un escurnmiento (las zonas himedas ce la pared de! tubo no se consideran fugas).

4.11 Hermeticidad: caracteristica de una red de distnbucion de no permitir el pasc de! agua al extenor a
través de las uniones de sus elementos

4.12 Instalacion de tuberias: conjunto de cperaciones que debe ejecutar el responsable de la instalacion
para colocar la tuberia en los lugares que sefiale el proyecto giecutivo, durante fa construceidn de la red

4.13 Junta: sistema de unién de los elementos y componentes y, en su caso, de las plezas especiales



4.14 Organismo Operador: enfidad encargada y responsable del suministro de agua potabie en cantidad
y calidad adecuada,

4.15 Organismo de certificacion: las personas morales que tengan por objeto realizar funciones de
certificacion, acreditada y aprobada, en fos términos de la Ley Federal schre Metrologia y Normalizacién y su
Reglamento

4,16 Piezas especiales: elementos que permiten realizar conexiones en los cruceros, con tuberias y
valvulas, en cambios de direccion, union de tramos de tuberia de diferente material y diametro. Generalmente

son, codos, tes, cruces, reducciones, extremidades, tapas ciegas y junias Gibault

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

4.18 Proveedor: el fabnicante, propietario, representante, impartador o comercializador del producte,
equipo, maquinaria, matenal y servicio

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

4.20 Red de distribucién de agua potable {Red): es el conjunto de tuberias, pezas especiales y
valvulas, que distnbuyen el agua generalmente desde el tangue de regulacién hasta las temas domicilianas.

4.21 Tapa ciega: disposiivo usado durante las pruebas de hermeticidad a la red de distribucién, cuya
finalidad es tapar los extremos de los tramos de tuberia y poder realizar la prueba de presién hidrostatica

4.22 Toma domiciliaria: instalacion que se conecta a la tuberia de la red de distnbucion y permite el
suministro de agua potable a los usuarios

4.23 Tuberia: union de dos o mas tubos

4.24 Unidad de Verificacidn: la persona fisica o moral que realiza aclos de verificacion, acreditada y
aprobada, en los términes 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 traves de una toma domicifiana.

4.26 Valvulas: accesonos que se utiizan en las redes de distribucion para controlar ei flujo

4.27 Verificacion: la constatacidn ocular o comprobacion, mediante muestreo, medicién, pruebas de
laboratorio, o examen de documenios gque se realizan para evaluar fa conformidad, en un momento
determinado

6. Clasificacion

Por et material, las tuberias se clasifican en:
Fibrocemento (FC)

Poli{cloruro de vinifo} (PVC)

Polietileno de alta densidad (PEAD)

¢}



De cualquier otro material o combinacién de maternales, que puedan tipificarse como tuberia destinada a la
conduccién de agua potabie y que cumpla con una norma de producto

. 6. Especificaciones
6.1 Disefio de la red

La presién méaxima de disefio de [a red de distribucién esta dada por la carga estatica maxima admisible,
ta cual no debe ser mayor a 6,5 MPa (5 kg/cm?).

La construccion de la red se debe realizar con base en un proyecto ejecutive que contemple la presion
maxima admisible de disefio establecida en este inciso, aprobade por el concesionano o asignatario, el
arganismo responsable de la prestacion del servicio y/o la dependencia local responsable de su gjecucién

Verficacién: los responsables del cumplimiento de esta Norma deben conservar ef proyecto ejecutiva y [a
documentacidn que cempruebe que fue aprobado, para justificar en el momento gue se requiera, que el
disefio de la red se apega a lc especificado en este inciso

6.2 Elementos

El conjunto de elementos que forman la red debe garanfizar su estanguidad y hermeticidad, cumpliendo
como minimo con las caracteristicas, especificaciones y métodos de prueba que se establecen en las nonmas
mexicanas de producto (Capitulo 3) correspaondientes y en caso de no existir, con las normas Internacionaies
o extranjeras bajo las cuales se fabriquen

En este sentido, los fabricantes o proveedores de los elementos gue conforman la red de distnbucion

deben obiener el respectivo certificado de sus producios emitido por Ja Comisién Nacional del Agua como

dependencia competente o por organismos de certificacién acreditados y aprobados en los terminos que
estiputa la Ley Federal sobre Metrologia y Normalizacidn

6.2.1 Tuberias
6.2.1.1 Tuberia de fibrocemenio {FC)

Para los tubos de fibrocemento correspende lo indicado en las” NMX-C-012-1994-SCFly la NMX-C-041-
ONNCCE-1999

6.2.1.2 Tuberias de poli(cloruro de vinile} (PVC)

Para |os tubos de poli{ctoruro de virilo) {PVC), corresponde lo indicade en las normasNMX-E-143/1-SCFI-
2002, Industria del plastico-Tubos de peli{cloruro de vimto) (PVC) sin plastificante para el abastecimiento de
agua a presion-Sene métrica-Especificaciones; NMX-E-145/1-3CF1-2002, Industna del plastico-Tubos de
poli{cloruro de vinilo) (PVC) sin plastificante para el abastecimiento de agua a presion-Serie Inglesa-
Especificaciones, sus conexiones deben cumplr con fas NMX-E-223-1996-SCFI, para sistema inglés y NMX-
E-231-SCFI-1999 para sistema métnco.

6.2.1.3 Tuberfas 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-SCFI-2002

6.2.2 Anilllos de hule



En las tuberias de fibrocemento y de poli{cloruro de vinilo} (PVC), a los anillos de hule correspende 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 deberdn cumplir con tas normas internacionales o extranjeras bajo los cuales
se fabriquen.

Verificacién del inciso 6.2 y sus subindices: el concesionario, asignatario, organismo responsable del
servicio y/o la dependencia local responsable de la ejecucidn de la obra, debe conservar copia de los
certificados de producto expedido por un organismo de certificacion acreditado y aprobado en los términos
que esfipula la Ley Federai scbre Metrologia y Normalizacidn, que acrediten que el producto cumple con lo
establecido en la normas mexicanas de producto (NMX) referenciadas en el capitulo 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 recepcidn,
separando el material dafiado gue se considere pueda ocasionar fugas; con los resultados de esta inspeccidn
el responsable deberd elaborar un informe donde se indiquen fos resultados, cual material resultd dafado, asi
como las recomendaciones correspondientes.

Lo anterior se venfica de ta siguiente forma: los concesionanos y asignatanos 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 de distribucion de agua potable, debera conservar el informe
de la inspeccidn visual, donde se indiquen los resultados obienidos, cual material resultd dafiade, asi como las
recomendaciones

6.3.2 En la instalacion de los elementos, se deberan consultar y aplicar los procedimientos recomendados
por los fabricantes, asi como llevarla a cabo con el equipo, las herramientas y métodos de instalacion
establecidos en las normas, manuales y especificaciones de construceién recenocides para tal fin, lo antenor
se debera consignar en la bitAcora de obra que debera !levar el responsable y supervisor de la gjecucién del
proyecto.

Lo anterior se venfica de la siguiente forma. los concesionarics y asignatarios de aguas nacionales, asi
como para el organismo responsable de la prestaciéon del servicio y/o dependencia lccal responsable de la
ejecucion del proyecto de ta instalacion de redes, debera conservar las bitdcoras dg obra donde se consignan
con relacidn a la instalacién de la red, los procedimientos, métodos, equipo y herramientas utilizades en la
instalacién, asi como indicar que corresponden a los procedimientos, métodos, manuales, normas vy
especificaciones de construccion establecidos para tal fin

6.3.3 Los responsables de ejecutar {a obra y el personal que realice la supervisidn yfo que dirfja las
actividades relacionadas con la instalacion de la red de distribucidn, deberan demostrar ante el organisme
operador o dependencia local responsable de la ejecucion del proyecto, experiencia en obras de tipo simitar y
conocimiento de esta Norma, asimismo, el personal debe ser o estar capacitado en los procedmientos y
métodos de instalacidn de redes de distribucidn establecidos en las especificacionas de construccion y/o
recomendados en los manuales y guias de instalacidn de los fabricantes

Lo anterior se verifica de la siguiente forma. los concesionanos y asignatarios de aguas nacionales, asi
como para el organtsmeo responsable de la prestacién de! servicie y/o dependencia local responsable de la
ejecucién del proyecto de fa instalacion de redes, deberad contar y conservar la evidencia documental que



avale el conccimiento de esta Norma, asi como la experiencia en obras similares del personal que realice la
supervision o dirja las actividades relacionada con la instalacién de |a red de distribucién, lo anterior, se podra
comprobar mediante cummculum que contengan la informacion de obras realizadas con anterniondad y datos
que permitan su cemprobacion, asi come con constancias de empresas fabricantes de elementos que avalen
que han recibido capacitacién en los métodos y procedimienios para la instalacion de redes de distribucién o
de orgarusmos operadores en los cuales hayan trabajado en la instalacion de redes.

6.4 Instalacién de tomas domiciliarias
6.4.1 Instalacion durante la construccidn de la red

En este caso todas ias tomas domicilianas que considersn conveniente instalar los concesionarnos y
asignatarios de aguas nacionales, asi como el organismo responsable de la prestacién del servicio y/o
dependencia local responsable de la gjecucion del proyecio de la instalacién de redes, deben de cumplir con
lo establecido en la NOM-002-CNA-1995, y podran ser probadas hidrostaticamente canjuntamente con los
tramos de la red y sus crcuitos, verificando solamente la hermeticidad del conjunto abrazadera-valvula de
insercion, debiendo estar perforada la tuberia de la red de distribucién v cerrada fa valvula de insercién El
ramal y el cuadro de |z toma se instalaran y probaran terminada la construccién y prueba de la red, segun lo
indicado en la NOM-002-CNA-19385, Toma domiciliaria para abastecimiento de agua potable-Especificaciones
y métodos de prueba

6.4.2 Instalacion postenior a la construccion de ia red

En este caso la instalacion de las tomas domiciliarias cumplird con lo establecido en laNOM-002-CNA-
1995, Toma domiciliana para abastecimiento de agua potable-Especificaciones y meétodos de prueba

Verificacion la venficacién de los incisos antenores se realizard de acuerdo a lo establecido en laNOM-
002-CNA-1995, Toma domiciliana para abastecimientc de agua potable-Especificaciones y métodos de
prueba.

6.5 Hermeticidad de la red

Los elementos que integran la red deben garantizar hermeticidad

Una vez instalada la red, ésta debe resistir durante una o des horas, una presion hidrostatica de 1 5 veces
la presion de trabajo de las tuberias, sin presentar fugas o faflas en sus elementos y juntas

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

Para valorar el cumplimiento de esta Norma el organismo operador o dependencia local responsable debe
verificar [a hermeticidad del 100% de la red.

8. Métodos de prueba

Algunos métodos de prugba implican operaciongs peligresas, sin embargo, ne se especifican las medidas
de segundad necesarias para su aplicacidn. Es obligacion de los respeonsables del cumplimiento de esta
Norma establecer los procedimientos aproptados de segundad, asi como determinar el equipo v los métcdos

de proteccion para su aplicacion,

8.1 Hermeticidad de la Red



a)

b)

<)
d)
e}

f

La prueba de hermeticidad, a la que se deben someier todas las tuberias de una red (primarias y
secundarias} s& 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 cen el equipo y material siguiente.

Agua potable

Bomba de émbolo, provista de manémetro previamente calibrado, con la capacidad apropiada para leer en su
tercio medic la presién de prugba y que cuente con division minima de escala de 1 KPa (0,01 kg/cmz).

Crondmetro

Termbmetro

Dispositives para purga de are
Tapas clegas

8.1.2 Preparacién de la Prueba de Hermeticidad

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

Una vez que se tenga terminada la instalacion de un tramo de Ia red (generalmente entre dos cruceros),
incluyendo piezas especiales y valvulas, se procedera a efectuar la preparacion de la prueba de hermeticidad
como se indica a continuacién

La tuberia serd anclada provisionalmente mediante un relleno apisonado de tierra en el centro de cada
tubo, dejando al descubierto las juntas para que puedan hacerse las observacicnes necesarias en ¢l momento
de la prueba, asimismo, se deberd anclar en forma definitiva con atragues de concreto de la forma,
dimensiones y calidad que se sefiale en el proyecto ejecutive Los atragues se construiran en los codos, tes y
tapas clegas, para evitar movimientos de !a tuberia producidos por la presian hidrostatica o por golpes de
arete.

Prelienado del tramo

La tuberia se llenard ientamente con agua, purgando el are entrampado en ella mediante la insercién de
nipie y valvula de globo en la parte mas alta de la tuberia, de manera que el aire acumulado en la parte
supericr pueda eliminarse, por lo que &l llenado se hard a partr del punte mas bajo del tramo.

. Las tuberias deben ser prellenadas con los tiempos especificados en la siguiente tabla:

TABLA No. 1

TIEMPO DE PRELLENADC Y PRESION DE PRUEBA EN CANPO



1

TUBERIA Tiempo de Clase Presién de Presion de
prellenado trabajo en Mpa prueba en MPa
{Hrs.) (kgfcm?) (kg/cm?2)
Fibrocemento (FC) 24 A-5 0,5(5) 0,75 (7,5)
A-7 0.7 (7) 1,05 (10,5}
A-10 1.0(10) 1,5 (15,0)
A-14 1.4 (14) 2,121
(*} PVC 1 C-5 0.5 (5) 0,75 (7.5)
C-7 0.7 (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) 1,85 (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-8 0,60 (&) 0,90 (9)
c-8 0,80 (8) 1,20 (12)
RD-7 (1) 1,4 (14) 2,1{2%)
RD-§ (1) 1,1 (11) 1,65 (16,5)
RO-9 {1} 1,4 (14} 2,1(21)
RD-11 (1) 1,1{11) 1,65 {16,5)
RD-11,5 (I} 0.9(9) 1,35 (13,5)
RD-13,5 (1) 0,9 (%) 1,35 (13.,5)
RD-15(l) 0,69 (6,9) 1,035 (10,35)
RD-21,0 (11 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 15 veges la

presion de trabajo

NOTAS:

Para tuberias con clases supenores indicadas en la tabla 1 la presion de prueba sera de 1 5 veces la presion
de trabajo




a)
b)
c)

Ad)

e)

f)

Las presiones de trabajo indicadas para las tuberias de plastico (PVC y PEAD) cerresponden a temperaturas
de 23°C + 2°C

Las clases indicadas son las consideradas en ias normas de producte NMX, referenciadas en el capitulo 3 de
esta Norma

(1) y (1) Se refiere a los tipos de fa tuberia de polietilenc alta densidad

La prueba de presion hidrostatica se realizard después de haber transcurrido un minimo de 5 dias
posteriores a ta construccién del Glimo atraque y debe efectuarse por tramos, incluyendo piezas especiales y
valvulas Finalmente, se hara la prueba por circuitos a juicio del organismo cperador

8.1.3 Procedimignto de la prueba de presion hidrostatica de la red

Una vez terminado €l tempe de prellenade, se aplicara la presion de prueba de 1.5 veces la presidn de
frabajo de las tuberias, mediante la bomba de émbolo, que se conectara a la tuberia Alcanzada la presion de
prueba, ésta se sostendra durante una a dos horas, agregando si s necesario, la cantidad de agua requerida
para sustituir &f volumen absorkido y mantener la presian de prugba, para posieriormente, revisar los tubos,
las Juntas, valvulas y piezas especiales con cobjete de localizar todas las fugas existentes

Para conocer las canlidades de agua por agregar durante la prueba, se tomaram en cuenta las
recomendaciones dadas por los fabricanies en sus manuales de instalacion.

Si existen fugas, los responsables de la instalacion, deben determinar con sus propios medias, su origen
Los tubos, juntas, valvulas y piezas especiales que acusen fugas, deberan ser repuestos e instalados El
tramo o el circuito se volverd a probar hasta cumplir con los requerimientos de esta prueba. Si el tiempo
transcurride entre la ejecucion de una prueba y oira es superior a las 24 horas, la tuberia deberd ser saturada
{prellenada) nuevamente

8.1.4 Aceptacion de la prueba

La red distnbucién se considera hermética, si después de haber realizade la prueba de presién hidrostatica
a los tramos y circuitos no se detecta ninguna fuga.

8.1.5 Informe de la prueba
El informe de fa prueba debke incluir o siguiente:
Identificacién completa del tramo probado
Identificacién cempleta del circurto prebado
Fecha de ejecucién de la prueba, tiempos y temperatura ambiente

Resultado obtenido de la prueba y comentarios relevantes En caso de falla reportar cémo y dénde se
presenta esta, incluyendo una descripcidn breve de la seccién que falld y de las acciones correctivas tomadas

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

9. Verificacién del cumplimiento



Para el caso de la venficacion del cumplimento de los elementos (punto 6.2), en relacion con las normas
de producto referenciadas en el capftulo 3 de esta Norma, la verificacion podra ser realizada por la Comision
Nacional del Agua o un organismo de certificacidn, acreditade y aprobade en las términos gue estipula fa Ley
Federal sobre Metrologia y Normalizacion y su Reglamento

Para el caso de la venficacion del cumplimiento del punto 6 5, Hermeticidad de la red (en campo), la
verificacidn pedra ser realizada por la Comisién Nacional del Agua o una unidad de verificacién, acreditada y
aprobada en los términos que estipula ia Ley Federal sobre Metrologia y Normalizacién y su Reglamento

10. Observancia de esta Norma

La Secretaria de Medio Ambiente y Recurscs Naturales a través de la Comision Nacional del Agua, sera la
encargada de vigilar el cumplimiento de |z presente Norma Oficial Mexicana, quien promoverd {a coordinacion
de acciones con |los gobiemnos de las entidades federativas y de los municipios, sin afectar sus facultades gue
en la materia y en el &mbito de sus cerrespondientes atnbuciones

El incumplimiente de la presente Norma Oficial Mexicana sera sancionado conforme a lo dispuesto por la
Ley de Aguas Nacionales y su Reglamento, la Ley Federal sobre Metrologia y Normalizacién y su Reglamento
y demas ordenamientos juridicos aplicables.

11. Recomendaciones

En el proyecto gjecutivo de ias redes de distribucion de agua potable, se recomienda emplear

El “Libro I, 1a Seccidn, Tema 4 Redes de Distnbucién”, del Manual de Disefio de Agua Potable,
Alcantarillado y Saneamiento, editado por ia Comision Nacional del Agua, y

Las "Especificaciones generales para la consiruccion de sistemas de agua potable y alcantanllado"”,
Comision Nacional del Agua (CNA), Méxice, D F | 1993

Para la instalacién de los elementos, consultar y aplcar los procedimientos recomendados en fos .
manuates de instalacion de los fabricantes

12. Bibliografia
NOM-008-SCF1-93, “Sistema general de unidades de medida” 1993

“Lineamientos técnicos para la elaboracion de estudios y proyectos de agua potable y aicantanllado sanitang”,
Comision Nacional del Agua (CNA), México, D F 1994,

Manuales de Instalacion del fabricante de la tuberia por utilizar

El "Libro Il, 1a. Seccidén, Tema 4 Redes de distnbucion”, del Manual de Disefio de Agua Potable, Aicantarillado
y Saneamiento, editado por la Comisidn Nacional del Agua, y

Las "Especificaciones generales para la construccion de sistemas de agua potable y alcantanllads”, Comision
Nacional del Agua (CNA), México, D.F. 1883.

13. Grado de concordancia con normas y recomendaciones internacionales

Esta Norma Oficial Mexicana no concuerda con ninguna norma Internacional, por no existir referencia
alguna en e momento de su elaboracion



14. Vigencia

La presente Norma Oficial Mexicana entrara en vigor a los 120 dias naturales postenores a su publicacién
en el Diario Oficial de ta Federacién

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

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 ia Ley Organica de la
Administracion Publica Federal; 40. y 69-H de |a Ley Federal de Procedimiento Administrativo; 13,
apartado A) fraccién I, 118, fraccién Il y 119, fraccion Il de la Ley General de Salud; 41, 43, 45, 46,
fraccion ll, y 47 de la Ley Federal sobre Metrologia y Normalizacion; 28 y 34 del Reglamento de la
lLey Federal sobre Metrologia y Normalizacion; 214, fraccion IV y 225 del Reglamento de la Ley
General 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 cumpiimiento del acuerdo del Comité y de lo previsto
en el articulo 47 de la Ley Federal sobre Metrologia y Normalizacion, se publicd en el Diario
Oficial de la Federacion el proyecto de la presente Norma Oficial Mexicana a efecto que dentro de
los sesenta dias naturales posteriores a dicha publicacién, los interesados presentaran sus
comentarios al Comite Consultivo Nacional de Normalizacién de Regulacion y Fomento Sanitario.

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

Que en atencidn a las anteriores consideraciones, contando con la aprobacion del Comite
Consultivo Nacional de Normalizacién 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. Introduccién

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

Por tales razones la Secretaria de Salud, propone la modificacion a la presente Norma Oficial
Mexicana, con la 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 aplicacién

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-SCF1-1993 Sistema General de Unidades de Medida.

2.2 NOM-012-SSA1-1993 Requisitos sanitarios que deben cumplir los sistemas de J



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 distribucién de agua para uso y consumo.

2.4 NOM-014-S5A1-1993 Procedimientos sanitarios para el muestreo de agua para
uso y consumo humano, en sistemas de abastecimiento de agua ptblicos y privados.

2.5 NOM-112-55A1-1994 Determinacion de bacterias co!iformes. Técnica del
numero mas probable.

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

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

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

3.2 Adsorcidn, remocion de iones y moléculas de una solucién que presentan afinidad a un medio
“do adecuado, de forma tal que son separadas de Ia solucién.

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

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

3.5 Caracteristicas fisicas y organolépticas, las que se detectan sensorialmente. Para efectos
“de evaluacién, el sabor y olor se ponderan por medio de los sentidos y el color y la turbiedad se
determinan por medic de métodos analiticos de laboratorio.

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

salud humana.

3 7 Caracteristicas radiactivas, aquellas resultantes de la presencia de elementos radiactivos.

3.8 Coagulacion quimica, adicién de compuestos quimicos al agua, para alterar el estado fisico
de los sdlidos disueltos, coloidaies o suspendidos, a fin de facilitar su remocién por precipitacion o

¥}



filtracién,

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

3.10 Desinfeccién, destruccién de organismos patdgenos por medio de la aplicacién de productos
quimicgos o procesos fisicos.

3.11 Evaporacion, separacion del agua de los sdlidos disueltos, utilizando calor como agente de
separacién, condensando finalmente el agua para su aprovechamiento.

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

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

3.14 Intercambio iénico, proceso de remocion 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 sintético, 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 la salud del consumidor.

3.16 Neutralizacién, adicion de sustancias basicas o acidas al agua para obtener un pH neutro.

3.16.1 Estabilizacion, obtencion de determinada concentracién de sales y pH del agua, para evitar
la incrustacidn o corrosidn de los materiales con que se fabrican los elementos que la conducen o

contienen.

3.17 Osmosis inversa, proceso esencialmente fisico para remocién de iones y moléculas disueltos
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 tamano.

3.18 Oxidacion, pérdida de electrones de un elemento, ion 0 compuesto por la accién del oxigeno
u otro agente oxidante.

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

3.20 Sedimentacion, proceso fisico que consiste en la separacién 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 captacion, conduccién, potabilizacién, desinfeccién, almacenamiento o regulacion y
distribucion.

- 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 Tabia 1.

TABLA 1
CARACTERISTICA LIMITE PERMISIBLE
Organismos coliformes totales Ausencia o no detectables
| 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
bioldgicos nocivos a la salud gue se deban investigar.

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

"~ 4.1.4 El agua abastecida por el sistema de distribucién 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 poblacién 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 distribucién, durante
un periodo de doce meses de un mismo afio.

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

TABLA 2

! CARACTERISTICA LIMITE PERMISIBLE

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

]
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Olor y sabor

Agradable (se aceptaran aquellos que sean tolerables para la
mayoria de los consumidores, siempre que no sean resultado de
condiciones objetables desde el punto de vista bioldgico o quimico).

|

Turbiedad

5 unidades de turbiedad nefelométricas (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 indigue otra unidad.

TABLA 3

CARACTERISTICA LI-MITE PERMISIBLE‘

Aluminio 0,20
Arsénico (Nota 2) 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

’e

j Cromo total 0,05

| Dureza total (como CaCO3) 500,00

+ Fenoles © compuestos fenodlicos 0,3

| Fierro 0,30

| Fluoruros (como F-) 1,50
Hidrocarburos aromaticos en microgramosi/I:
Benceno 10,00

| Etibenceno 300,00




Tolueno 700,00
Xileno (tres isdmeros) 500,00

! Manganeso 0,15

sl Mercurio 0,001

I Nitratos (como N) 10,00 -

: Nitritos (como N) 1,00

% Nitrogeno amontacal (como N) 0,50
pH (potencial de hidrégeno) en unidades de pH £,5-8,5
Plaguicidas en microgramos/:

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

; Clordano (total de isémeros) 0,20

; DDT (total de isébmeros) 1,00

; Gamma-HCH (lindano) 2,00

i Hexaclorobenceno 1,00

| Heptacloro y epoxido de heptacloro 0,03

I Metoxicloro 20,00

124-D 30,00

Plomo 0,01 -

Sodio 200,00

Sdlidos disueltos totales 1000,00

| Sulfatos (como SO4=) 400,00
Sustancias activas al azul de metileno (SAAM) 0,50

Trihalometanos totales 0,20

i Yodo residual libre 0,2-0,5

5,00

1 Zinc

Nota 1. Los limites permisibles de metales se refieren a su concentracién total en el agua, la cual

i~~luye los suspendidos y los disueltos.

Nota 2. El limite permisible para arsénico se ajustara anualmente, de conformidad con la siguiente

tabla de cumplimiento gradual:




TABLA DE CUMPLIMIENTO GRADUAL

T Limite permisible - Aﬁ:mmw
i mg/l
0,045 [ 2001
0,040 T 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,
metodos que no incluyan cloro o sus derivados, la autoridad sanitaria determinara los casos en que
adicionalmente debera dosificarse cloro al agua distribuida, para mantener la concentracion de
cloro residual libre dentro del limite permisible establecido en la Tabla 3 de esta Norma.

4.4 Limites permisibles de caracteristicas radiactivas.

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

TABLA 4
| CARACTERISTICA LIMITE PERMISIBLE
| B/l
| Radiactividad alfa global 0,56
i
| Radiactividad beta global 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 laboratorio para asegurar su efectividad.

Se deben aplicar los tratamientos especificos siguientes o los que resulten de las pruebas de -
tratabilidad, cuando los contaminantes microbioldgicos, las caracteristicas fisicas y los

constituyentes quimicos del agua listados a continuacién, excedan fos limites permisibles

establecidos en el apartado 4 de esta Norma. g



5.1 Contaminacion microbiologica.

5.1.1 Bacterias, helmintos, protozoarios y virus. Deben desinfectarse con cloro, compuestos de
aro, yodo', ozono, luz ultravioleta; plata iénica o coloidal; coagulacién-sedimentacién-filtracién;

<tracién en multiples etapas.

5.2 Caracteristicas fisicas y organolépticas.

5.2.1 Color, olor, sabor y turbiedad.- Oxidacién-coagulacion-floculacién-sedimentacion-filtracion;
adsorcion en carbdn activado.

5.3 Constituyentes quimicos.

5.3.1 Arsénico. Coagulacion-floculacién-sedimentacion-filtracion; intercambio idnico u 6smosis
inversa.

5.3.2 Aluminio, bario, cadmio, cianuros, cobre, cromo total’y plomo. Coagulacion-floculacién-
sedimentacion-filtracion; intercambio idnico u dsmosis inversa.

5.3.3 Cloruros. Intercambio idnico, 6smosis inversa o evaporacion.
5.3.4 Dureza. Ablandamiento quimico o intercambio idnico.

2.3.5 Fenoles o compuestos fendlicos. Oxidacion-coagulacion-floculacion-sedimentacion-filtracion;
adsorcidon en carbén activado u oxidacion con 0zono.

5.3.6 Fierro y/o manganeso. Oxidacion-filtracién, intercambio idnico u 6smosis inversa.
5.3.7 Fluoruros. Alumina activada, carbdén de hueso u 6smosis inversa.
5.3.8 Hidrocarburos aromaticos. Oxidacion-filtracion o adsorcidn en carbén activado.

5.3.9 Mercurio. Coagulacion-floculacién-sedimentacion-filtracion; adsorcién en carbdn activado
granular u ésmosis inversa cuando la fuente de abastecimiento contenga hasta 10 microgramos/|.
Adsorcién en carbén activado en polvo cuando la fuente de abastecimiento contenga mas de 10
microgramos/|.

5.3.10 Nitratos y nitritos. Intercambio idnico 0 coagutacion-floculacion-sedimentacion-filiracién.

5.3.11 Nitrégeno amoniacal. Coagulacién-flocutacidon-sedimentacidn-filtracién, desgasificacion o
desorcién en columna.

5.0.12 pH (potencial de hidrogeno). Neutralizacion.



5.3.13 Plaguicidas. Adsorcién en carbén activado granular.
5.3.14 Scodio. Intercambio idnico.

5.3.15 Sélidos disueltos totales. Coaguiacion-floculacién-sedimentacion-filtracion y/o intercambio
idnico.

5.3.16 Sulfatos. Intercambio idnico u ésmosis inversa.

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

5.3.18 Trihalometanos. Oxidacion con aireacion u ozono y adsorcién en carbén activado granular.
5.3.19 Zinc. Evaporacién o intercambio iénico.

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 fa autoridad sanitaria competente, para
determinar las acciones que se deben realizar con relacién 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 organismaos operadores de los sistemas de abastecimiento de
agua para uso y consumo humano, y seran aprobados por la Secretaria de Salud a través 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 coordinacién con los gobiernos estatales, municipales, el Gobierno del Distrito Federal,
las Comisiones Estatales de Agua y Saneamiento y la Comision 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 publicacidon en el
Diario Oficial de la Federacioén.

Sufragio Efectivo. No Reeleccién.

México, D.F., a 20 de octubre de 2000.- El Presidente del Comité Consultivo Nacional de
Normalizacién de Reguiacién y Fomento Sanitario, Javier Castellanos Coutifio.- Rubrica.

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
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SU POTABILIZACION".

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

GUSTAVO OLAIZ FERNANDEZ, Director General de Salud Ambiental, por acuerdo del Comité
Consultivo Nacional de Normalizacién de Regulacién y Fomento Sanitario, con fundamento en los
articulos 39 de la Ley Organica de la Administracion Publica Federal; 30. fraccién X1V, 13 apartado
A fraccion |, 118 fraccion li y 119 fraccién I de a Ley General de Salud; 38 fraccion Il, 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 fraccidn V
de! Reglamento Interior de |a 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 transmisién de enfermedades gastrointestinaies y otras, para lo cual se
requiere establecer limites permisibles en cuanto a sus caracteristicas bacterioldgicas, 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 aplicacién

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

eferencias

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 Adsorcién: Remocidn de iones y moléculas de una solucion gue presentan afinidad a un medio
solido adecuado, de forma tal que son separadas de la solucién.

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

3.4 Caracteristicas bacteriolégicas: Son aquellas debidas a microorganismos nocivos a la salud
humana. Para efectos de controf sanitario se determina el contenido de indicadores generales de
contaminacion microbiolégica, especificamente organismos coliformes totales y organismos
coliformes fecales.

3.5 Caracteristicas fisicas y organolépticas: Son aguellas que se detectan sensorialmente. Para
efectos de evaluacién, 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 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 Coagulacién quimica: Adicion de compuestos quim-icos al agua, para alterar el estado fisico de
los sdlidos disueltos, coloidales o suspendidos, a fin de facilitar su remocién 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 Desinfeccién: Destruccién de organismos patdégenos por medio de fa aplicacion de productos
guimicos o procesos fisicos.

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

3.12 Floculacién: Aglomeracion de particulas desestabilizadas en el proceso de coagulacion
guimica, a través de medios mecanicos o hidraulicos.

3.13 Intercambio iénico: Proceso de remocion de aniones o cationes especificos disueltos en el 3
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: Concentracidén 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
a la salud del consumidor.

15 Neutralizacién: Ajuste del pH, mediante la adicién de agentes quimicos basicos o acidos al
agua en su caso, con la finalidad de evitar incrustacion o corrosién de materiales que puedan
afectar su calidad.

3.16 Osmosis inversa: Proceso esencialmente fisico para remocidn de iones y moléculas disueltos
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 tamario.

3.17 Oxidacidn: Introduccidn de oxigeno en la molécula de ciertos compuestos para formar éxidos.

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

3.19 Precipitacion: Proceso fisico qUe consiste en la separaciéri de las particulas suspendidas
sedimentables del agua, por efecto gravitacional.

3.20 Sistema de abastecimiento: Conjunto intercomunicado o interconectado de fuentes, obras de
captacion, plantas cloradoras, plantas potabilizadoras, tanques de almacenamiento y regulacion,
~arcamos de bombeo, lineas de conduccién y red de distribucidn.

4. Limites permisibles de calidad del agua
4.1 Limites bermisibles de caracteristicas bacteriolégicas

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

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

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

'_os resultados de los examenes bacterioldgicos se deben reportar en unidades de NMP/100 ml
Jumero mas probable por 100 ml), si se utiliza la técnica del nimero mas probable o UFC/100 ml
(unidades formadoras de colonias por 100 ml), si se utiliza !a técnica de filtracién por membrana.



4.2 Limites permisibles de caracteristicas fisicas y organolépticas

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-cobalto.

Oior y sabor Agradable (se aceptaran aquellos que sean tolerables
para la mayoria de |0s consumidores, siempre que no
sean resultados de condiciones objetables desde el
punto de vista biclégico o quimico).

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

4.3 Limites permisibles de caracteristicas quimicas

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

TABLA 3
CARACTERISTICA LIMITE PERMISIBLE
Aluminio 0.20
Arsénico A 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 CaCO3) 500.00
Fenoles o compuestos fendlicos 0.001
Fierro 0.30
Fluoruros (como F-} 1.50
Manganeso 0.15




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
Heptacloro y epdxido de 0.03
heptacloro

Metoxicloro 20.00
24-D 50.00
Plomo 0.025
Sodio 200.00
Solidos disueltos totales 1000.00
Sulfatos (como SO4=) 400.00
Sustancias activas al azul de 0.50

metileno (SAAM)

Trihalometanos totales 0.20

Zinc 500

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

4.4 Limites permisibles de caracteristicas radiactivas

~ontenido de constituyentes radiactivos debera ajustarse a lo establecido en ia Tabla 4. Los
limites se expresan en Bg/l (Becquerel por litro).



TABLA 4

CARACTERISTICA LIMITE PERMISIBLE
Radiactividad alfa global 0.1
Radiactividad beta global 1.0 )

5. Tratamientos para la potabilizacion del agua

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

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

5.1 Contaminacién bioiégica

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

5.2 Caracteristicas fisicas y organoiépticas

5.2.1 Color, olor, sabor y turbiedad.- Coagulacién-floculacién-precipitacién-filtracién; cualquiera o la
combinacion de elios, adsorcién en carboén activado u oxidacion.

5.3 Constituyentes quimicos

5.3.1 Arsénico.- Coagulacién-floculacién-precipitacion-fitiracion; cualquiera o la combinacion de
ellos, intercambio idnico u dsmosis inversa.

5.3.2 Aluminio, bario, cadmio, cianuros, cobre, cromo total y plomo.- Intercambio idnico u Gsmosis
inversa.

5.3.3 Cloruros.- Intercambio i6nico, dsmosis inversa o destilacion.

5.3.4 Dureza.- Ablandamiento quimico o intercambio idnico.

5.3.5 Fenoles o compuestos fenodlicos.- Adsorcién en carbén activado u oxidacién con ozono.
5.3.6 Fierro y/o manganeso.- Oxidacion-filtracidn, intercambio idnico u 6smosis inversa.

5.3.7 Fluoruros.- Osmosis inversa o coagulacion quimica.

5.3.8 Materia organica.- Oxidacién-filtracion ¢ adsorcidn en carbdn activado.



5.3.9 Mercurio.- Proceso convencional: coagulacién-floculacién-precipitacion-filtracion, cuando la

fuente de abastecimiento contenga hasta 10 microgramos/!. Procesos especiales: en carbon

activado granular y 6smosis inversa cuando la fuente de abastecimiento contenga hasta 10

microgramos/l; con carbén activado en polvo cuando la fuente de abastecimiento contenga mas de
2 microgramos/I.

5.3.10 Nitratos y nitritos.- Intercambio idnico o coagulacién-floculacién-sedimentacion-filtracion;
cualquiera o la combinacién de ellos.

5.3.11 Nitrégeno amoniacal.- Coagulacidn-floculacion-sedimentacion-filtracion, desgasificacion o
desorcidén en columna.

5.3.12 pH (potencial de hidrogeno).- Neutralizacion.
5.3.13 Plaguicidas.- Adsorcion en carbédn activado granular.
5.3.14 Sodio.- Intercambio idnico.

5.3.15 Sdlidos disueltos totales.- Coagulacién-floculacion-sedimentacion-filtracion y/o intercambio
ionico.

5.3.16 Suifatos.-Intercambio idnico u dsmosis inversa.

3.17 Sustancias activas al azul de metileno.- Adsorcién en carbén activado.
5.3.18 Trihalometanos.- Aireacidon u oxidacion con ozono y adsorcidon en carbon activadp granular.
5.3.19 Zinc.- Destilacién o intercambio idnico.

5.3.20 En el caso de contingencia, resultado de la 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
poblacién.
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7. Concordancia con normas internacionales
Al momento de la emision de esta Norma no se encontrd concordancia con normas internacionales.

8. Observancia de la Norma 0
[ed



Esta Norma Oficial Mexicana es de observancia obligatoria en todo el territorio nacional para los
organismos operadores de |0s sistemas de abastecimiento publicos y privados o cualquier persona
fisica o 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 coordinacién con la Comisién Nacional del
Agua, en sus respectivos ambitos de competencia.

9. Vigencia

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

Sufragio Efectivo. No Reeleccion.

México, D.F., a 30 de noviembre de 1995.- El Director General de Salud Ambiental, Gustavo Olaiz
Fernandez.- Rubrica.

Fecha de publicacion: 22 de noviembre de 2000
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16.

17,

18.

(en m/seg}, donde v es la velocidad a una
distancia y, desde un plano que queda a la
mitad de la distancia entre las dos placas,
Encontrar una expresion para la funcion de
cortiente y dibujar las lHineas de corriente.

. En 1m flujo bidimensional alrededor de un

cilindro circular (Fig. 1040}, el gasto eptre
ifneas de corriente es de 0.31/seg. A una
gran distancia desde el cilindro las Hneas
de corriente estidn separadas 5mm vy, €n un
punto proximo al cilindro, estén separadas
3mm. Calcular la magnitud de la velocidad
en esos dos puntos,

Si la distribucién de velocidades en un duc-
to cilindrico estd dada por v/vy = 1 — (r/ry)",
donde r, es ¢l radio del ducto y v, la velo-
cidad en la pared, enconirar el gasto y la ve-
locidad media V, como funciones de v, ¥ n.

Describir el flujo dade por las siguientes
funciones de corriente:

aj w=—20y

b) w=10=x

c) ¥=5x—B6Gy
d) =22

Pada la funcién de corriente: ¢ = y — x, de-
terminar

19.

20.

cinemdtica de los liquidos

a) Las componentes v,, v, de la velocidad
en (0,0) y (2,1);

b} el gasto entre las lineas de corriente que
pasan par £50% puntos.

Dado el campo v, =2y; v, = 2; determi-
nar la funcidén de corrienie para este flujo
y esquematizar el aspecto de las lineas de
corriente, en €l semiplanc superior, haciendo
que la constante en la funcién de corriente
sea igual al cerc.

La distribucidn de wvelocidades en la des-
carga de una hilera de 4labes se muestra
en la fipura. Suponiendo que Ia velocidad es
uniforme en la direccidn perpendicular al
plano ilustrado, calcular la velocidad media
y el gasto por unidad de ancho.

. Problema 20

g

ECUACIONES FUNDAMENTALES DE
LA HIDRAULICA

4.1 Aspeclos generales

4.1.1 Principios basicos en el anslisis

En la mecdnica de fluidos los métodos de anélisis 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 continuo, a saber:

a}-Conservacion de la materia (principio de continuidad).
b) Segunda ley de Newton (impulso y cantidad de movimiento).

¢) Conservacién de la coergia {primera ley de la termodinadmica).
d) Segunda ley de la termodindmica.

El principio de la conservacién de la materia o del transporte de masa
permite derivar la primera ecuacion 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 que actiian 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 ecuaciones : la primera (componente es-
calar segin el flujo) llamada de la energia, permite calcular las diferentes
transformaciones de la energfa mecénica dentro del flujo y las cantidades
disipadas en energia calorifica que, en el caso de los liquidos, no se apro-
vecha. La segunda, de tipo vectorial llamada del impulso y cantidad de
rtovimiento, 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, ademds, la inclusién de leyes termodindmicas referentes
al transporte de calor debido al flujo y, para ello, el principio de Iz con-
servacién de la energia permite derivar una ecuacién que relaciona la
presién, densidad, temperatura, velocidad, elevacién, trabaje mecdnico y
Ia cantidad de calor comunicado al flujo (o el que éste cede). Esta ecua-

m



112 ecuaciones fundamentales de la hidraulica

cion admite simplificaciones importantes
al analizar el flujo de liquidos, al punto en
gue se obtiene la misma ecuacion de ener-
gia que resulta de la ecuacién componen-
te de la cantidad de movimlento en la
direceion del flujo. La segunda ley de
ia termnodindmica tiene menos inlerés en
el flujo de liguidos.

Puesto que el interés principal de este
libro es estudiar el escurrimiento de l{gui-
dos, se considera suficiente la obtencion
de las tres ecuaciones fundamentales de
la hidréulica a partir de los dos primeros
principios y es el objeto de este capitulo.

4.12 Flujo con potencial

Otro método aplicado a la solucion de
problemas en la dinamica de fluido§ y
que s¢ presenta en el capftulo 10, consiste
en la elaboracién de un modelo matemai-
tico basado en considerar la existencia de
un flujo con potencigl. Para este tipo
de flujo la hipdtesis consiste en tratarlo
como irrotacional, lo que constituye la
base de la hidrodindmica clsica, una rama
de la mecénica de fluidos que ocupt la
atencitn de eminentes matemdticos como
Stokes, Rayleigh, Rankine, Kelvin'y Lamb.
En una gran cantidad de problemas préc-
ticos de interés en la hidriulica, esta su-
posicién puede ser aceptada debido a que
el agua posee una viscosidad muy pequena
y se acerca a la condicion de flulfio 1dea!.
En otros problemas, es necesario consi-
derar los efectos viscosos ¥ estudiar las
Fuerzas de Friccion originadas por la tur-
bulencia que acompafia al movimiento.
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
la conduccién {cambios de direccidn, am-
pliaciones, reducciones, etc.); también se
utiliza en 6rganos de cierre {valvulas,
compuertas, etc.) para regular el gasto.

Esa parte de la energia de ia corriente se
trapsforma en otro tipo de energia que
en los problemas de hidraulica se consi-
dera como energia perdida en el movi-
miento y, por supuesto, €5 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,
comnplementar o substituir el andlisis en
aquellos puntos en que la solucién mate-
matica se torna imposible o muy comple-
ja, a tal grado que para obtenerla, sea
necesario conceder hipétesis simplificato-
rias; éstas, ademds de restar generalidad
a la misma, pueden lltegar a falsear resul-
tados al punto en gue ellos no tengan
semblanza alguna con la situacidn real
del problema.

Debido a su importancia, la feoria de
la semejanza, bdsica para el método ex-
perimental, §e' presenta en el capitulo 5.

4.2 DMétodos de analisis

I.os métodas de analisis en la mecéni-
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 incise 4.1.1.

En el andlisis lagrangiano los principios
hasicos se aplican a una cantidad definida
de materia gue ocupa cierta region del
flujo ¥ que recibe el nombre de sistema.
Este puede cambiar de forma, posicién 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 sera
predecir el estado del sistema, esto es,
determinar sus propiedades siguiendo su
movimiento en ¢ espacio dentro del flujo.
Se utiliza invariablemente en la mecanica
del cuerpo rigide donde ¢l sistema se co-
noce como cuerpo libre y en la termodins-
mica donde se le llama sistemma cerrado.
Aunque a primera vista parece razonable
utilizar el andlisis lagrangiano, éste se
aplica sélo en casos especiales debido a la
dificultad fisica y matemadtica para iden-
tificar los sistemas de fluidos, a medida
que pasan por las distintas configuracio-
nes de frontera. Ademas, el tipo de infor-
macién suministrada por esta forma de
an4lisis no siempre es el que se necesita,

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

En el analisis se considera el intercam-
bio de masa, energia y cantidad de movi-
miento, a través de las fronteras del vo-
Iumen de control que puede ser de tamaiio
diferencial o de magnitud finita. EI pri-
mer tipo ha sido tradicional en la mecdni-
ca de fluidos cuando se aplica a volime-
nes de control de tamaiio muy pequeiio
—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, ¥,z), observando el mo-
vimjiento instantdneo de una particula del
fluido de masa diferencial representada
por el punto considerado.

Al aplicar la ley de la conservacién de
Ia 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. I8. En este
capitulo se presentan la ecuacidn diferen-
cial de continuidad y las ecuaciones del
mrovimiento para un volumen de conirel
diferencial orientado segiin una linea de
corriente; tienen utilidad posterior en la
solucién de algunos problemas locales de
flujo. S5in embargo, el intento de una inte-
gracién general torna 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, mas que a las variaciones
de un punto a otro.

La integracién aproximada de las ecua-
ciones del movimiento dentro de una vena
liguida, simplifica Ia solucién y equivale
a utilizar voliimenes finitos de control. El
procedimiento consiste en suponer que
el movimiento de un liguido —en cual-
quier conduccién— se estudie como si
fuera upa vena liquida limitada, tanto en
el caso de conducciones forzadas o a pre-
sién (tuberias) por las paredes rigidas de
frontera, como en e} caso de conducciones
abiertas (canales): en parte por paredes
rigidas y en parte por la superficie libre
del liquido en contacto con la atmésfera.
En estas condiciones, la frontera de la
vena liquida admite cierta deformacion
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-
teristicas del flujo (velocidad, gasto, pre-
sién) 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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duccién y las magnitudes de dichos pro-
medios concentrados en el centro de gra-
vedard de la seccién. De este modo, hay
variacién de los mismos sélo en la direc-
cién del movimiento general y en el tiem-
po, aun cuando existan cambios en el
area de una seccién a otra (que pueden
también depender del tiempo). La direc-
cidn en que ocurre Ia variacidn no es ne-
cesariamente rectilinea sino a lo largo del
eje del conducto, Esto equivale a estudiar
el escurrimiento sobre la linea de corrien-
te hipotética que coincide con dicho eje, y
los valores medios de las caracterfsticas
en un punto sobre el mismo serdn repre-
sentativos de la seccidn que contiene al
punto tratado, mediante términos correc-
tivos que tomen en consideracién la dis-
tribucién real de velocidades en'toda la
seceién.

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 v 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 capftule 8 correspondiente
a la teorfa de la resistencia al flujo se dard
mayor importancia a esta manera de cla-
sificar los flujos. Analogamente, puesto
que las ecuaciones obtenidas 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 aplicacion en estas ecuaciones.

En la ‘deduccién de las mismas, las
pérdidas de energfa antes mencionadas
se tomaran en consideracién empleando
una fuerza de resistencia, que comprende
las Fuerzas viscosas y de friccion, sujeta
a una valuacién empirica o semiempiri-
ca. Su impertancia y efectos se expopen

en los subsiguientes capftulos. 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 evaltian sus efectos.

4.3 Ecuacion de continuidad

4.3.1 Principio de ronservacién de la ma-
teria

De acuerdo con éste, de la 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
v el resto sale del volumen. Si el volumen
que se estudia es de forma y magnitad
constantes (volumen de control), el alma-
cenaje no puede ser indefinido.

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

" el principio de la conservacién de la mate-

ria, aplicado a un volumen de control fijo
completamente arbitrario dentro del fiu-
jo, se expresa en la forma siguiente:

Cantidad neta de masa
gue atraviesa la superficie
e frontera del volumen,
en la unidad de tiempo.

Rapidez de variacidn
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 finito, de lo cual se deriva la
llamada ecuacidén de continuidad.

4.3.2 Ecuacidn diferencial de continuidad

Si bien esta ecuacién no tiene mucha
aplicacién en los problemas de flujo uni-
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Figura 4.1. Derivacién de la ecuacién diferen-
cial de continuidad.

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

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

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

Opve

e dx, .

donde el subindice x indica la componente
de la funcién pv seglin 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: ’

Spvs
. —dx)d —
(pva+ % 5z x)dy dz

apv.n
ax
an.l

= dx dy dz

— (v~ 1% dx)dy dz =

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

OpVy

dx dy dz;

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

BPV.
oz

dx dy dz.

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

G}
——(pd :
o (pdx dy dz);

de tal manera que el principio de conser
vacidn de la masa establece lo siguiente:

Dpvs Opvy
dx dy d
x x dy dz -+ oy

"

dx dy dz +
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aPVz
0z

+

dx dy a'z+%(pdx dy dz) =0

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

ey opvy OpVs or
+ =0
ox + ay oz * ot

(4.1a)
O bien, recordando que

dpve opty pvs
+
ox + oy 9z

div (p¥) =

3

la ecuacién anterior también se expresa
en la forma

. e, '
div pv -+ a—r: =0 (4.1b)

Las Ecs. (4.1a y b) son dos formas de
expresar la ecuacién diferencial de conti-
nuidad, que es la m4s general para un flu-
jo compresible no permanente ; admite las
siguientes simplificaciones:

a) Flujo compresible permanente

(2p/0t = 0}
div(pv) =10 (4.2)

b) Flujo incompresible no permanente
(p = constante)

¢) Flujo incompresible permanente
ap
{p = constante, vl 0)
divy=10

igual que la Ec. (4.3) para un flujo
incompresible, sea 0 no permanente.

Problema 4.1. Un {lujo incompresible per-
manente, con simetria axial respecto del
eje z (Fig. 4.2), est4 limitado por una su-
perficie solida (con la misma simetria)
cuya forma estd definida por la ecuacitn
z1® = b(r, radio medido desde el eje z, v
b una constante) y tiene un campo de ve-
locidades dado por las componentes en

coordenadas cilindricas: v, = ar; v _= 0;
ve=—2az. 8

a) Demostrar que se satisface la ecua-
cidn diferencial de continuidad.

b} Determinar la expresién para el gas-
to a través de la seccidén herizontal 4-A
y de la seccidn cilindrica B-B.

¢) Determinar la velocidad en el punto
P(r=2z=15m) cuando Q = 10.64 m*/
seg {Ref. 20).

[0 24
Figura 4.2. Flujo del problema 4.1.

Selucion &). El| campo de velocidades,
definido en coerdenadas cilindricas, equi-
vale a las siguientes expresiones en coor-
denadas cartesianas

Va=4ax
Vy=ay
Ve =—2az

Resulta entonces gque

1 oy Ay e % Fbck ey F g e T
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divv=a+a—2a=0

esto es, se satisface la ecuacién 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 seccion horizontal
A:A, el gasto es

Vbiz
Q=—J2nr(-2az)dr
o
Vbjz

Q=4naz ; =2nab

[+]
Para la seccion cilindrica B-B se tiene:
b/r?
b/
Q= 2nr(arydz=2nar*[z]
a
13
Q=2nakb
¢} Para el punio P:

b=2zr*=15%x225=3375m?

y, considerando el valor de (, se tiene en-
tonces que

a= ..g_. = ._..ﬂ_— = (0.502 seg—?
2ab  2x3.1416 x3.375

por tanto, la magnitud de la velocidad
en el punto P, es:

V=V TR = aVE T AZ =
= 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 cudles son rotacio-
nales (tipicas de un fluido viscoso) y
cudles irrotacionales (tipicos de un fluido
no viscoso)..

al ve=(x—2y)t; vy=—(2x+y)t

b) ve=xcosy; vy=—2xseny
¢) Ve=aty; Vy=X—¥
d) ve=lnx+y; Yy=x y—i

X
e) Elflujo indicado en el problema 3.2a.

Solucién a). En todos los cases la ecua-
cién a satisfacer es la (4.3):

ove aV'
=1; = —1
ox oy
dive =t—t=0
avv____zt; avn=m2t
ox Y
(rotv]l, =0; [rotvly=0; I[rotv],=
_ av._av.)
?x oy
[rotvl, = —2¢4+2r=0

E! flujo es no permanente, incompresible
e irrotacional.

Solucién b).

ove 2xcos ovy 2x
—_—= ; ——=.—2xco0s
ox 7 oy ¥
div ¥ == O
avv al’.
— = —2seny; —— = — x%se
ox J oy ny

[rotvl, = (x> — 2)seny £ 0
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El flujo es _
rotacional.

-manente, incompresible y

Solucion ¢).

.ai=1; avv-_——l; divv =10
ox oy
EE"_=1; P 1 rotv=0
éx oy

El flujo es permanente, incompresible e
irrotacional.

Solueidn d}.

e L aVv = x 1
x  x Iy %’
dive = x

no satisface Ia ecuacién de continuidad,
por lo cual no puede existir un flujo in-
compregible con el campo de velocidades
propuesto.

Solucién e). En el problema 3.2a se de-
mostro que el flujo es rotacional para el

campo de velocidades propuesto. Ademds: -

ove . va_ . . _
% =4A; ?};—_—A, divy =0

luego, el flujo es permanente, incompre-
sible y rotacional.

4.3.3 Ecuacién de continuidad para una
vena liquida

La vena lquida mostrada en la Fig. 4.3
esta limitada por Ja superficie 3 (que ge-
neralmente coincide con una frontera séli-
da, o por ésta y una superficie libre) y por
las secciones transversales 1 y 2, normales
al eje que une los centros de gravedad de

ectaciones fundamentoles de la hidrdulica

todas las secciones. Las velocidades en
cada punto de una misma 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 volumen elemental de 1#-
quido —mostrado en la Fig. 4.3— 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, dohde
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:

2 (pVA)
p VA4 T ds
oleVA) 4

—pVA=
P 35

¥, la rapidez con que varia la masa dentro
del mismo, es 9 (p A ds)/dt. Por tanto,
el principio de conservacién de la masa
establece que

2(pVA) d
os

[}
— (pAds) = .
s ey (pAdds) =0 (44

Figura 4.3. Ecuacién de continuidad para
una vena liquida,

o,
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Sin cometer practicamente error se pue-
de aceptar, en la mayoria de los proble-
mas, que la longitud ds del elemento
de volumen considerado, no depende del
tiempo. Este puede salir de la derivada
del segundo término de la ecuacién an-
terior y simplificarse con el que aparece
en el primero, de lo cual resulta:

B (pVA) n 2(pd)
os ot

=0 (4.58)

Recordando gue p, ¥, A son funciones
de s y ¢, al desarrollar las derivadas par-
ciales indicadas se obtiene:

oV oA op
—_— Ve— b VA——
pA 3 + 55 + 3 +
oA op
il ——— 4.5b
+Paz +Aat {4.5b)

o bien, con V = ds/dt:

714 24 ds DA )
A sl Wil
g os ( os dt + ot
2p ds op
- e | =0 4.5
A( o5 dt * ot ) (45¢)

Dividiendo la Ec, (4.5¢c) entre p A y recor-
dando el desarrollo de la derivada total,
resulta entonces:

oV 1 dA 1 dp
> VA e vy

(4.5d)

Dy=031m

que es la ecuacién de continuidad para una
vena liquida donde se produce un flujo
no permanente y cempresible, Un ejem-
plo clasico de su aplicacién lo constituye
el problema de golpe de ariete. En pro-
blemas de flujo no permanente a super-
ficie libre (tr4nsito de ondas de avenida
en canales y de mareas en estuarios),
donde se considera que el liquido es in-
compresible, desaparece el dltimo término
de la Ec. (4.5d).

5i el escurrimiento es permanente las
derivadas con respecto a t que aparecen
en la Ec. (4.5a) se ¢liminan v esta ecua-

ci6n resulta:
a(pVA)

= 0 (4.6a)

o bien,

p V A = constante (4.6b)
Si, ademads, el fluido es incompresible :

V A = constante (4.73)

Esto significa que es constante el gasto
que circula por cada seccién de la vena
l{quida 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 muestra
la bifurcacién de un tubo circular que tie

— Ve
7 Dp=010m

D
— M
1, = 0w

Figura 4.4. Flujo en la bifurcacién del problema 4.3.
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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 4 y D; el
gasto total; y el gasto en cada rama de
la tuberia.

Solucion. La ecuacion de continuidad
(4.7) aplicada a la vena liquida, conside-
rada en la Fig. 4.4, conduce a que:

3 3
J'I.’DA J'[Da
V =V
4 4 B 4
de donde
Vi= 060(0'30 : = 2,40
4=060| 5= ) =2 m/s.eg

En forma analoga:

2 2 2
nlly JID(,' J'[Dp

V =V
5 o3 + _Vp Y

0.30\? 0.1043
V _ i — - . — =
f 060(0.05) 27 (0.05)

=216 —10.8 = 10.8 m/seg

El gasto total es

;
¢

2 2 2

nDa Jl’Da SID_D

Q=1V =V V. -
4= L + Vo 3

Q = 2.4 X 0.785 X 00225 = 0,042 m*/seg

El gasto por el tubo € es entonces

2
a

Q¢ = Vo =270 x 0.785 x
X 001 = 0.021 m®/seg

¥, el gasto por el tubo D, el siguiente:

2
Qo =Vp s

= 10.8 x 0.785 x
% 0.0025 = 0.021 m?¥/seg
Esto es, el gasto total vale

Q=0Qo+ Qo =0021 + 0021l =
= 0,042 m¥/seg

que comprueba el resultado anterior.

Problema 4.4 En la contraccién del duc
ta, mostrado en la Fig. 4.5, encontrar la
relacidén gque debe existir entre J ¥y 5 para
proporcionar una aceleracion uniforme de
la seccién 1 a la 2. Suponer que el flujo
es permanente y unidimensional (Ref. 12},

Figura 4.5. Esquema aclaratorio del
problema 4.4.

Selucién. Considerando que e] 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 (Ec. 3.5a):

()

¥, para ser uniforme a lo largo de la con-
traccion, se requiere que sea constante,
Integrandoe resulta
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=C s+ (g

N"S

donde C, ¥ C, son dos constantes que se
obtienen de las condiciones de frontera,
a saber:

v
para 5=0; V=V C=—
VeV
= M = V H C = —
para s=L 14 2 1 3L

Luego:
s
V= (V—V,*) A + Vi

Por otra parte, de la ecuacién de conti-

nuidad
d 2
v=() v

2
1/2=(j‘)v1
2

que, substituidas en la ecuacidn anterior,
resulta

dyt

d-l

dz? s :
Ve =( dl* ViEi— v&)r A
2

y, de agui, la relacién buscada es:

‘/
d_‘—dl &

4.4  Eeuacion de la energia

4.4,1 Ecuaciones del movimiento

Si no se incluyen los efectos termodina-
micos en el flujo ni la adicién o extrac-
cidn de energia mecédnica desde el exte-
rior {bomba o turbina), es posible derivar
las ecuaciones del movimiento -——aplica-

bles al flujo de liguidos— a partir de la
segunda ley de Newton. Para ello es ne-
cesario considerar las fuerzas que se opo-
nen al movimiento, las cuales desarrollan
un trabajo mecanico 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
liquido, en la forma dF = dmt 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 liquida
en flujo unidimensional. La derivacién de
dicha ecuacién corresponde a las condicio-

" nes particulares del movimiento segin el

sistema natural de coordenadas explicado
en el subcapitulo 3.3 al derivar las compo-
nentes de la aceleracién dadas por las Ecs..
(35), 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 ¥ binormal, que actiian sobre
el elemento liquido (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, p, p, ¥ (velocidad, presién, densidad, es-
fuerzo de friccion). Las componentes de
las fuerzas que actian sobre el elemento
en la direccidn +s son las siguientes:

a) La fuerza de superficie resultante de
un gradiente de presiones en la direccién
del movimiento ; para Ia direccién positiva
de la coordenada curvilinea s (Fig. 4.6b)

es:
1 9p )
_—— d —
(p 75 % n db

1

o5
op
5

ds dn db
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™A

(aotmal piingipal)

Distribucian de la
velocidad v (1) a lo kaigo de n

r, Radio de curvalyra
en et punte

Centro de curvalura
en el punto »

r‘ Nivel de referencia

Figura 4.6 n). 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 friccidn 1, el cual varfa unicamente en
la direccién n dado que en la inmediata
vecindad del punio P no hay variacién de
la velocidad en la direccién b. Esta fuer-
za es:

(1_i ot dn) ds db = 2 du dsdb
2 Pn on

¢) La componente de la fuerza de cuer-

po, debida al propio peso del elemento.
Con cos B = 9z2/0s, vale:

—pgds dn dbcosB = —pgds dndb%:—-

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
aceleracidn dada por la Ec. (3.5a). Puesto
gue en todos los términos que representan
fuerzas aparece el volumen del elemento
ds dn db, resulta entonces:

__op ot
os on

0z
—pg?]ds dn db =
=p -a—s(—i— +_a—t— ds d?ldb

Dado que p ds dn db representa la masa
del elemento, si los términos de la ecua-
cién anterior se dividen entre aquella,
cada término representara una fuerza por
unidad de masa. Resulta entonces que
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(p+%%ﬁ—dnjdxdb

pg ds dn db

Nota: Las dimensiones del elemento son ds, dn

valores medidos en P.

(oot 2Edsrdnat

os

I 2t
_?_E)Td";lmdb

! ap
p—- ?deldsdb

y db, medidas a través de su centro; v, P, p¥yrlos

Figura 4.6 b). Componentes de las fuerzas que actian sobre el elemento.

1 op +_1_ or  °r _
g oS p on gas -
I} v’) v
=S W2 )t (48)

ésta es la primera ecuacidn diferencial del
movimiento. El primer término es debido
al gradiente de presiones en la direccion
de la linea de corriente; el segundo, la
fuerza de resistencia causada por la fric-
cidn interna y que induce la disipacién de
energfa; el tercero, la fuerza de peso (to-
das estas fuerzas son por unidad de masa);
finalmente, el cuarto término (segundo
miembro) es el cambio de energia cinética
(aceleracién convectiva) que experimenta
la unidad de masa a lo largo de la linea
de corriente; v, el dltimo, la aceleracion
local de la misma.

La Ec. (4.82) se ha derivado por simpli-
cidad para un elemento de Area trans-
versal constante. Sin embargo, el mismo
resultado se obtiene si el elemento es di-
vergente (Ref. 12).

En la misma forma se establece el equi-

jibrio dindmico del elemento, ahora en la
direccién de la normal principal a [a lipea
de corriente, sobre la cual la componen-
te de la aceleracién esta dirigida en sen-
tido negativo de n y est4 expresada por la
Ec. (3.5b) y donde, adem4s, no existe fuer-
za de friccidn. Resulta:

_w _ o2
™ dn ds db — pgds dn db o =
= —»-Lds dn av

donde r es el radio local de curvatura
de la linea de corriente. Dividiendo entre
¢ ds dn db, se tiene:

13 o
P _ g0 =——— (48b)

g on gan

La Ec. {4.8b) permite determinar la dis-
tribucién de la presién en 1a direccién de la
normal principal de la 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 gue la linea de corriente
sea de curvatura despreciable (r = ), el
segundo término de la Ee. (4.8b) vale cero.

Finalmente, del equilibrio dindmico se-
gun la direccion de Ia binormal, resul-
iatia:

—————g——=0 (48c)

debido a que ay = 0 Ec. (3.5c). La ecua-
cién {(4.8¢c) es vélida para el flujo perma-
nente o no permanente ¥ sus términos
también 1epresentan a fuerzas por unidad
de masa.

Si se trata del flujo de liquidos los efec-
tos térmicos no tienen influencia en p
v, ademds, es comutn que los cambios de
P ¥ 7, con la posicién del punto, sean mas
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 la forma:

° p)_ oz 2 r)_
as(p gas+an(p =

2 v? ov
-AF( 5 )+_—’at (4.93-)
9 i)_ oz v 4.9h
on (p & on r (4.9b)
° p) oz
—— )] —g—=——=0
= (P = (4.9¢)

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):
wl(7)e-

—grad( +gz)-!—

V2
= grad (—?«) 4rotvxvy av (4.9}

44.2 Ecuaciones del movimiento sobre
una linea de corriente

Es importante el poder efectuar la in-
tegracién de la Ec. (49a) a lo large de
una lfnea de corriente. Sin embargo, debi-
do al cardcter tensorial del esfuerzo de
friccién t, dicha integracién es compleja
s5i 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 expresardn ahora fuerzas por uni-
dad de peso. Hacienda esta operacién con
¥ = p g, y ordenando, resulta:

9 T 1 ov
— (=) == (410
* on (Y) g o ( »)

8i, ademnas, los términos de la ecuacion
anterior se multiplican por ds, los resul-
tantes expresaran los trabajos mecanicos
realizados por las fuerzas {por unidad de
peso) a lo largo de la linea de corriente, o
bien, las energias equivalentes (también
por unidad de peso):

2
»—i-(z+%+~1—)ds+

o5 2g
[ 1 1 ov

+— |- )ds=2—"— .
on (Y) g g ot ds (4.10b)

La integracitn de esta ecuacién scbre
una linea de corriente conduce a que:

r "z_j 0 (‘) -
Z+Y+ P o Ay ds =

1]‘ v
=C(t)—— Y ds
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E! término —I 2
: on

como la energia, por unidad de peso, uti-
lizada para vencer las fuerzas de friccion
¥ que se transforma en energia calorifica
no aprovechable en el movimiento. Por
esta razdn se considera una pérdida de
energia que se designari por k.. De esta
manera, la Ec. (4.10) seréd:

T .
-—-) ds se interpreta
Y

P ;L 2 s
T4 — +2—+kf () o
(4.11)

donde C(#) es una constante de integra-
cién que es funcién ‘micamente del tiem-
po. Esta es la ecuacidn del movimiento
para una linea de corriente en un flujo
de un liquide real (rotacional) no perma-
nente; asimismo, relaciona las diferentes
transformaciones de la energia por unidad
de peso a lo largo de una misma linea de
corriente, Su forma diferencial, equiva-
lente a la Eg. (4.10b), es

a( r v )_ 1 v
35 Z+T+_Zg +hr = g_at

(4.12)

La Ec. 4.11 admite las siguientes sim-
plificaciones :

a) Siel flujo es permanente, 1a integral
de la Ec. (4.11) desaparece v C(t) = C,
(constante).

v2
kP ih=C  (413)
Y 28
b) Si en el flujo, ademas, ne hay fric-
cidn, la Ec. (4.13) toma la expresion:

V!
v L, (41)
Y 28

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
integracidn para el caso en que las lineas
de corriente fuesen rectas o de curvatura
despreciable, en un flujo permanente. Para
este caso, r= o« 0 muy grande y dicha
ecuacion es:

(L) =
Sl +ez) =0

Por tanto, la integracién en la direc-
cién de la normal a la linea de corriente
conduce a:

Tp + z = constante {4.15)

lo cual ‘significa que la presién se distri-

"buye de manera hidrostatica en la direc-

cién de la normal principal, Un resultado
andlogo se obtiene para la componente en
la direccién de la binormal.

4.4.3 Ecuacién de la energia para una
vena liquida

El considerar que los valores de z, p, p,
hr y v, sobre una linea de corriente ideal
que coincidiera con el eje de una vena li-
quida, fueran representativos de cada sec-
cion, no implicarfa un error apreciable y
la Ec. (4.12) serfa igualmente valida
para la vena liquida de la Fig. 4.3. Esta
consideracion es suficientemente precisa
pot lo que respecta & los términos que
contienen las cuatro primeras magnitudes,
pero serd menos exacta en lo que se re-
fiere a los que contienen a v. En efecto;
al existir una distribucién de velocidades
en la seccién, que ademds se aparta del
valor medio ¥ (Fig. 4.7), se comete un
error en el cidlculo de dicho valor medio.

Puesto que en las ecuaciones (4.11) y
{4.12) el término v?/2g representa la ener-
gia cinética que posee la unidad de peso,
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Distnbrcion umforme

/_segﬁn la media v

|
— Distribucidn real

—

Eje de la vena 1

de yelocidedes

]
i

=]

Figura 4.7. Distribucién de velocidades en una seccién,

Ia gue corresponde al peso del liguido que
atraviesa el drea dA en la unidad de tiem-
po serd: y v dAv*/2g. En la misma forma,
la energia cinética que posee todo el peso
del ltquido que fluye a través de una sec-
cién de la vena liquida, en la unidad de
tiempo, es y VAaV?/2g, donde a corrige
el error de considerar el valor medio de
la velocidad. Se debe entonces satisfacer
lo siguiente:

2
R

vi
YVA=H ——yvdA
4 2g

Puesto que y representa el valor medio
del peso especifico en toda la seccién, re-

sulta que
1 v "
a = 'A—J““A (-]7-) dA (416)

Por un razonamiento analogo con el dl-
timo término de la Ec. {4.12), se tiene

finVA:jj vaovdA
Fl

B = %ﬂi (%)2 dA  (4147)

Los coeficientes o« v f se conocen como
creficientes de Coriolis ¥ de Boussinesg,
respectivamente. Con estas correcciones
la Ec. (4 12) resulta as{:

P

.._a_(_. +Z+a v h )_
35 \y 5 +fr )=
1 afv
=2 5 (4.18)

que es la ecuacidn diferencial de la ener-
gia para una vena liquida, llamada tam-
bién ecuacidn dindmica. Si esta ecuacién
se integra enite dos secciones, 1 y 2 de
Ia vena lquida, se obtiene:

v V.2

" 1 EE a
ZL+Y+‘11 78 —Zz+y+“2 22 +
2 1 [2e(pv)

Y 2V
+11+g ey ds (4.19)

.

es decir, la ecuacidn general de la energia
2
para una vena liguida, donde X i, 1epre-

1
senta la disipacién de energia interna del
flujo, entre las secciones 1 y 2, que ade-
mds, incluye la constante de integracién
C(t).

4.4.4 Ipterpretacién 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 interpretacién {isica
de los diferentes términos que interviehen
en ella. El andlisis de cada uno de sus
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términos muestra que corresponden a los
de una longitud o carga. El término z,
medido desde un plano horizontal de re-
ferencia, se llama carga de posicidn; p/y
es la carga de presion; o V*/2g la car-

2
ga de velgcidad; :ﬁ he la pérdida de
2 apv

1
carga y -—j ds la carga corres-
g 1

t

pondiente al cambio local de 1a velocidad.

La Ec. (4.19) establece las relaciones
entre las diferentes transformaciones de
la energia mecénica del liquido, por uni-
dad de peso del mismo [F L/F]. La carga
de posicién es la energia potencial; la
carga de presién es la energla correspon-
diente al trabajo mecdnico ejecutado por
las fuerzas debidas a la presidn; la carga
de velocidad es la energia cinética de toda
la vena liquida; la pérdida de carga es la
energin transformada en otro 1ipo de ener-
gta (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 la velocidad
es la energfa utilizada para efectuar di-
cho cambio.

a} Sielflujo es permanente, =0

v la Ec. (4.19) se reduce a la expresién:

I Ve Pa
Lt —F o —— =+ —
1t 1 22 2 + Y -
v 2 (4.20)
+ g -}-zhr
2g 1

b) Si, ademas, no hay pérdida de ener-
2
gia, § hr = 0y los coeficientes o, = oy = 1,

la Ec. (4.20) adopta la forma llamada
ecuacicn de Bernoulli para una vena li-
guida, esto es:

14 Vlz_
Z;+T+ Zg =

2
=nt o (421)

V2
¢) SiH=2z+ L4 + 4 —- representa la
Y 2g

energia por unidad de peso que tiene el li-
quido en una determinada seccidn, la cual
es medida desde el planc horizontal de
referencia, la Ec. {4.20) se simplifica asi:

E
Hy=Hy + Th (4.22)

En una determinada seccidn la energia de
un volumen v del lquide, respecto ‘del
planc horizontal de referencia, es:

E=vyHv

y, por definicidn de energia v potencia, en
esa seccidn esta 1ltima vale:

dE du
P ="

Ademsis, por definicién de gasto, la ener-
gta del liquido en la unidad de tiempo,
esto es, su potencia, vale

P=vyQH (4.23)
donde:

¥ peso especifico del liquido, en kg/m®;

H energia total respecto del plano de re-
ferencia, en m;

(Q gasto en la seccién considerada, en
m*/seg;

P potencia del liquide, en kg m/seg.
et

Esto es, si se rultiplican ambos miembros

de la Ec. (4.23) por ¥ Q, para el flujo per-

manente, esta ecuacién se puede también

expresar en la forma
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2
P1=P2+2Pr (4-24)
1

Una interpretacidn fisica de cada uno de
los términos de la Ec. (4.19) para una con-
duccidn 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 seccién la energfa de
la corriente,

2. La linea de cargas piezométricas o
gradiente de cargas de presién, une los
puntos que marcan en cada seccién la

suma de las cargas z + LA por arriba del
Y

plano de referencia.

De acuerdo con estas defliniciones la li-
nea de cargas piezométricas estd separada
de Ia linea de etiergia, una distancia ver-

diente a cada seccién. Al mismo tiempo
se pueden hacer las siguientes generaliza-
clones.

1. Lalinea de energfa no puede ser hori-
zontal o con inclinacion ascendente en la
direccién del escurrimiento, si el liquido
-es real y no adquiere energfa adicional
desde el exterior. La diferencia de nivel
de ia linea de energia en dos puntos dis-
tintos representa la pérdida de carga o di-
sipacidn de energfa por unidad de peso
del liquido fluyente,

2, La linea de energia y la de cargas
piezométricas coinciden y quedan al nivel
de a superficie libre para un volumen de
liquido en reposo (por ejemplo, un depé-
sito o0 un embalse).

3. En el caso de que la linea de cargas
piezométricas quede en algiin tramo por
debajo del eje de la vena liquida, las pre-
siones locales en ese tramo son menores
que la presidn cero de referencia que se

2 e . .y
tical o —Vz— + L j 24 ds, correspon- utilice (comunmente la presién atmos-
’ P
2g g Jr ot férica).
_ 4 Enerpia total en fa seccion 1
i’f_ B ' s ety :_:: ——— _[:‘_Llnea \de ensrgha ! 3 e
S I ‘--"'"---_._ _.-----"“‘-__ 1
. I i =1 3 Vv
I N
T g7 ol
2 !
Y A
2 2
-1T— Linea de cargas [
I piezométricas
Eje da la
conduccibn P
z, ¥
Plana hortzontat
de referencia L
Iy b

Figura 4.8. Interpretacién de la ecuacién de la energia para una conduccion forzada.
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En la Fig. 4.9 se muestra la disposicién
de las lineas de energla, vy de cargas piezo-
métricas, de una instalacién hidroeléctrica
doode el flujo es permanente; la turbina
aprovecha la energia disponible Ho,». 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:

2 3

Vv
2y =2, + G —— + S hy 4
2g 1

2
+ 2 h + Has (4.25)

En la instalacién hidroeléctrica la turbina
queda generalmente muy préxima a la sec-

2
cidn 2 v el término ?h.- es despreciable,

Por lo que respecta al término H., » éste
se ha empleado en la Ec, (4.25) como una
energia cedida o afiadida al flujo y tiene
las dimensiones de una longitud. En efec-
to, por definicién de potencia (Ec. 4.23)
tenemos que:

P
Hu,b"_'——-

YQ

Enesgia total en 1a seccién 1

es la energia neta por unidad de peso
gue cede o se transmite al lignide por
efecto de 1a mdquina; tiene signo positivo
en la Ec. (4.25) cuando el liquido cede
energfa (turbina) o negativo cuando la
recibe (bomba). Afin mas, si P, es la po-
tencia nominal de la mdquina y n su efi-
ciencia, entonces

Py
o= (4.26a)
si se trata de una turbina; y
P,
Hap = — — (4.26b)

si es una bomba.

En el caso de una conduccidn a super-
ficie libre en escurrimiento continuo (k-
gura 4.11), con lineas de corriente de cur-
vatura despreciable y paralelas, es mds
adecuado medir Ia carga de posicién des-
de el plano de referencia hasta el punto
mas bajo de la seccion transversal, esto
es, hasta la plantilla del canal. La carga
de presion coincide con €l tirante y de la
seccién, es decir, con el desnivel enire

—— Linea de energia

[— Nrvel de referencia

%—- Linea de cargas piezométricas

1

I3 2

Figura 4.9. Lineas de energia y de cargas piezométricas en una instalacion hidroeléctrica.
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Linea de cargas piezométricas Linea de energia
_t [_ ’
e i Tk
Hyy

I

it Bomba

H
Y5 L |z
T . re _?‘_/ ' rNiveI de referencia

1 “ a b 2

Figura 4.10. Lineas de energia y de cargas

la superficie libre y la plantilla, siempre
que sea pequeiio el Angulo B de inclinacién
de la plantilla, Esto equivale a considerar
que la distribucién de presiones es hidros-
tdtica y que no existen componentes de la
aceleracién normales a la direccién del
fHujo.

Linea de energla

Plantilla

Hivel de referencia 3\

Figura 4.11. Cargas de posicion, presién y de ve-
locidad en un escurrimiente 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 6 >10°,
la carga de presién es distinta y se evaita

piezométricas en una instalacion de bombeo.

t:omo-ﬂ = dcost, en que d es el tirante
Y

medido en direccién perpendicular a la
plantilla del canal ; o bien, siendo y cos =

= d,-E = ycos?0, donde ¥ es el tirante
Y

medido verticaimente. De este modo, la
suma de las cargas de posicién, presién y
velocidad es

-
H=z+dcos0 + — (427a)
2g
o bien

Ef!
H=2+ ycostl +¥ {4.27b}

donde V representa la velocidad media en

" la seccidn perpendicular a la plantilla

correspondiente al tirante d.

La pérdida de energia que se produce
al escurrir un liquido real puede deberse
no solo al efecto de friccion entre las par-
ticulas del liquido y las fronteras que con-
finan a la vena Hquida, sino —ademas— al
efecto de separacién o turbulencias indu-
cidas en el movimiento al presentarse obs-

T

RN
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tdculos o cambios bruscos en la geome-
trfa. El primet tipo de pérdida se conoce
como pérdida de energia por friccidnm;
es proporcional a la longitud de recorrido
¥ suele adquirir gran importancia en es-
tructuras largas. El segundo tipe de pér-
dida se conoce como pérdida menor y se
concentra en el sitio mismo en que se ori-
gina.

4.5 Eeuacién de la cantidad de movi-
miento

La ecuacion 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 movimiento
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 cambio del vector

x

lineal cantidad de movimiento de la masa
de fluido, es decir:

d {Mv)
dt

F= (4.28)

Las fuerzas externas son de dos tipos:

a) Fuerzas de superficie que actian so-
bre la masa de fluido y, a su vez, pueden
ser (subcapitulo 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-
sién comprende, ademds de la presidn es-
tatica, la dindmica ejercida por el flujo.

Fuerzas Fr, tangenciales a las fronteras
de la 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 gue fluye en la unidad de tiem-
po, a través de un elemento de superficie
dA de la que encierra al volumen de con-

Figura 4.12. Derivacién de la ecuacidn de la cantidad de movimiento para un volumen de control,
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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 drea del elemento de super-
ficie; su direccién normal al mismo ele-
mento; ¥ —por convencién— positivo si
se dirige hacia afuera del volumen., Por
tanto, p¥ * dA es positivo si el fluido sale
del volumen, dado que el producto escalar
tendria ese signo, y negative en caso con-
trario.

La variacién en el tiempo, de la canti-
dad de movimiento a través del elemenio
dA, serd entonces

pv (v - dA)

En cualquier instante Ja masa de un ele-
mento diferencial es pdv, donde la’ densi-
dad del elemento depende del instante que
se considere v de la posicion del mismo
dentro del volumen de control. La canti-
dad de movimiento de dicho elemento de
volumen serd entonces: v p dv,

El cambio total de la cantidad de movi-
miente en el tiempo, en todo el volumen
de control, sera entonces:

(4.29)
+ %j.‘ljvcvpdv

La Ec. (4.29) aplicada al volumen de
fluido —de la Fig. 4.12— fijo respecto
de un marco de referencia, conduce a que

F,,+FT+FO=§§ ve(v dA) +
&g

(430)
# g Wl vee

o sea, la ecuacién de la cantidad de mo-
vimiento para un volumen de control fijo.

51 en esta ecuacion se considera que el
Hujo ocurre vnicamente 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:

IIAvadA =“'Apuﬂam -

vofb ] () v

donde P es el mismo coeficiente de correc-
cion de la Ec. (4.17). De este modo, la
Ec. (4.30) resulta asi:

Fp+Ff+Fv=E(PQﬂV)+

2
Sl || R

Hlamada ecuacidn de la cantidad de movi-
miento, y es la mas general que pueda
obtenerse para un volumen de control fijo.
El término E{pQ8Y) 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 wltima
integral representa la variacién que en el
tiempo experimenta la cantidad de movi-
miento de Ja masa contenida en ¢l volu-
men de control. Si el flujo fuese unidi-
mensional ¢l cuerpo libre estudiado serfa
comao el que se muestra en Ia Fig. 43y la
integral de [a Ec. (4.31) se podria calcular
como sigue:

° [5)
o .”j‘vcvp Y ot »U“'ruvp Ads

o fpasf] 2
=9 | pds|} vaa=-2_ d
at LP 2L e J,79E

(4.31)

——r e e

ot e
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¥ la Ec. {4.31) para el flujo unidimensio-
nal serfa

Fot Fr+ Fo=2(pQBV) +
(4.32)
o) B

+_—ar LFQJS

Si el flujo es permanente la integral en
las Eecs. (4.31) y (4.32) vale cero. Si ade-
mds de permanente es incompresible, p es
constante y la Ec. (4.32) resulta:

Fy+ Fr+ F.=pZ(QBYV) (433)

ecuacién vectorial que obviamente se pue-
de escribir a través de sus componentes,
a saber:

Fpo+ Fro + Fea = pZ(QP V) (4.332)
Foy + Fry + Fou = pZ(QPV,) (433D)
Fpe + Fre + Fe = p Z{Q P V.) (4.33c)

La Ec. (4.33) serd la ecuacién de la can-
tidad de movimiento de mayor aplicacién

en este libro; para elle 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 liquido.

b) Las fuerzas de superficie Fp y Fr se
consideran acciones debidas a la presién
v 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
presidn éstas pueden ser de tipo estatico
v dindmico y, en ocasiones, conviene se-
pararlas en la forma:

Fp = Fpa + de

Las fuerzas debidas al esfuerzo cortag-
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, serdn
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
porcién de la superficie de control; se
considera aplicado en el centro de grave-
dad y en la direccién normal a las porcio-
nes de drea de la 5C. De esta manera, cada
producto QBV que integran el término
Z(QPYV) de las Ecs. (4.31) 6 (4.33) serd
un vector con la misma direccion que V
y con el sentido que lleva el flujo al pasar
sobre la porcién de 4rea analizada. Ade-
més del signo que les corresponda en la
suma, segin la direccién y sentide 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, B representa el coefi-
ciente de Boussinesg para corregir el
efecto de considerar una velocidad media
en lugar de la verdadera distribucién de
velocidades sobre [a porcidn de 4rea.

4.6 Sobre la aplieacién de las ecuaciones
de la energia y de la cantidad de
movimiento

Las ecuaciones de la energfa y de la can-
tidad de movimiento se aplican de ma-
nera diferente y, 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 ecnacién de la cantidad de
movimiento es vectorial y engloba fuerzas
totales y condiciones externas —sin tomar
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en cuenta . ambios internos de ener-
gfa— la ecuacion de la energia es por el
contraric escalar ¥ 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 eleccidn entre ellas depende
que sean las fuerzas totales o la energia
del fiujo la que se necesita en la solucién.
En otros casos, por el contrario, la pa-
turaleza del problema es tal que resulta
necesario usar las dos ecuaciones si-
multdneamente para estudiar la solucién

- completa.

En generzal, cualguiera que sea el sis-
tema de ecuaciones por usar, éste se de-
berd plantear entre secciones finales con
condictones de frontera perfectamente de-
finidas, es decir, entre aquellas secciones
de la conduccion en las que se conozcan
con exactitud los valores de la energfa de
posicion, de presién y de velocidad y, por
lo misma, la energfa total.

Estas secciones son las siguientes.

a) La superficie libre del liquido, en un
recipiente al cual se conecta el conducto.

b) La seccién final de un chorro des-
cargado por un chiflén a las condiciones
atmosféricas (o dentro de un espacio lle-
no de gas a presion constante).

c} Secciones intermedias de una con-
duccion a las cuales cenfluyen o se bifur-
can ramales, donde la energia sea comdn
para todas las ramas,

También es conveniente conocer la im-
portancia de los coeficientes de Corioiis
y Boussinesq que afectan, tanto a la ecua-
cién de la energia como a la de la cantidad
de movimiento, Dada su magnitud, por
las Ecs. (4.16) y {(4.17) se observa que ésta
depende principalmente de la forma que
tiene la distribucién de velocidades en la
seccidn considerada:

Suponga que la distribucién de veloci-
dades en una seccién cualquiera de mna

vena liquida es como la 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 Ja me-

dia. mds una fraccién de la misma, se

puede escribir que:

v=V 4+ kV=(4+kV

en que —1 < &k £ 1, siendo k& una funcién
de punto.

Figura 4.13. Distribucién de velocidades
en una seccidno.

Entonces, el coeficiente de Coriolis vale:

LG
- IJL(I + k) dA =

=iﬂ (143k+35 4 k0)dd
A n

o bien,

il
o =1 +'Ij Ade'i‘
(4.34)

szl a5 waa

Por otra parte:

4l
V;[ AVdA=

J‘L(l + k)YdA = A4 J]“k d4

A

It

sobre Ia aplicacion de las ecnaciones ’ 135

Se deduce que la integral ﬂ k dA debe

A
valer cero, Ademds, para k<1, k*=0;
asf resulta que

ax= 1+ Ai.U k*dA (4.35)

A

En la misma forma, p resulta:
1 2
- I”A“ + k)2 dA =
=i_“ (14 2k + &) dA =
A dda )
i
=1+ ffpan

Si se combina esta ecuacién con la (4.35),
se deduce que

a—1

B=1+—

y es suficiente calcular o para-conocer de
inmediato a fi.

Se observa que por ser k < 1, los coefi-
cientes @ y f 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 « vy P se aproximan a 1; ¥
en casg contrario (escurrimientos lami-
nares), & y p alcanzan los valores méximos
de 2 y 1.33, respectivamente. Sin embar-
go, en el caso de escurrimientos lami-
nares, Ia carga de ‘velocidad es pequeiiz
en comparacién con las restantes.

La evaluacién de los coeficientes @ y §
requiere, obviamente, el conocimiento pre-
vio de la distribucién de velocidades en
cada seccién; en la mayoria de los pro-
blemas de hidriulica los escurrimientos
son turbulentos ¥y es comtn counsiderar
gue o= f = 1. Sin embargeo, debe tenerse
presente que es posible inducir con ello

(436)

Figura 4.14. Seccién transversal de un rio.

un error de consideracién, sobre todo en
aquellos escurrimientos, aun turbulentos,
en que existan problemas locales de se-
paracién o de otra indole, que modifiquen
completamente €l perfil de velocidades
respecto del uniforme.

A menos de ser indispensable, es commin
suponer que ambos coeficientes valen 1
¥ que son m4s imporiantes 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 AA
(Fig. 4.14) v, tanto la magnitud de Ia
velocidad media como la de los coeficien-
tes, se puede determinar por incrementos
finitos en la forma aproximada

V= -—-1— 2 wAA (4.37)
A =1
1 n
a = 2 'W' AA{ (438)
A VS Yl
1 n
p = T v2AA (4.39)
A V2 el

donde # es el ntimero de elementos AA,
elegidos. Es mds, si los incrementos de
area AA,, son todos iguales, las ecuaciones
anteriores se simplifican a la manera si-
guiente:

vV

1

o5 (4.40)
n [ |
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am 3 (441)
n 3@ =1

SRR R (4.42)

p=—m Z v :

4.7 Disposilivos de medicion y de aforo

4.7.1 Sondas de presién, tubos de Pitot
y de Prandil

Existe una serie de aparatos y dispo-
sitivos para la medicién de las caracteris-
ticas de un filujo, como presién, veloci-
dad, gasto, etcétera, cuyas mediciones se
interpretan con base en las ecuaciones fun-
damentales.

Cuando se desea medir !a presién o la
velocidad en un punto del interior de un
liguido en movimiento, se presenta la di-
ficultad de que la introduccién de cual-
quier aparato, dentro del escurrimiento,
produce distorsiones del flujo en el sitio

b) Tubo de Pitct

mismo donde se desea efectuar la 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
seccion del conducto. En el caso de que
se desee medir la presién en un punto
dentro de un lfquido, se utiliza la sonda
de presidn (Fig. 4.15a), que consiste en un
tubo doblado en dngule recto, con orifi-
cios de entrada en la rama horizontal cor-
ta, localizados a una distancia igual a tres
veces el diametro del tubo a partir del
extremo ojival del mismo,

Un tubo doblado, como el de la figu-
ra 4.15b, se conoce como tubo de Pitot ) si
el extremo abierto del tubo se coloca en
un punto dentro de un liguido en movi-
miento, en direccién normal a la corrien-
te, la diferencia de niveles Ak entre las
ramas verticales de un mandmetro de
mercurio (o bien directamente de un

a) Sonda da presidn

Tubo de Pdat

Sonda de presin

d
PT|—-:0¢-—«

) Tubo de Prangil

Figura 4.15. Medidores de presién y vglocidad.
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tubo piezométrico) mide la carga total
L + —-vj—, en el punto considerado.
Y o 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 deterininar a partir de la ecuacién
de Bernoulli aplicada sobre una linea de
corriente horizontal, a saber:

v,2

1
2g

Pa=p+Y

Para que se satisfaga el equilibrio estdtico
con el manémetro de mercurio, se debe
cumplir:

r2=YmAh+vh

donde yn es el peso especifico del lguido
en €] manémetro.

De esta manera se conoce p,, midien-
do i y Ah, ¥ se puede determinar v, si se
mide también la presién estatica p,.

Un aparato que permite hacer la medi-
cidn 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,*/2g. Para satisfacer el equilibrio
estdtico, entre las columnas del liquido ¥
del mandmetro, se debe cumplir con lo si-
guiente:

U/ /N
Y 2g Y

P P s
Y Y

Pero, ademds, p; = p; + YmAR ¥ por un
proceso de eliminacién tenemos que:
, Len

3
_pL.{.ﬂ._:ﬁﬁLf.(_Yl-_l)Ah
Y 2g Y Y

¥y con p, = p, se tiene ademds

\,Zg Ah( —1 )

Por ejemplo, se desea determinar la velo-
cidad del agua en un punto, mediante un
tube de Prandtl, donde se ha registrado
una diferencia de niveles en-el manéme-
tro de mercurio (y»= 13595 kg/m?),
Ah =89cm.

De la tltima ecuacidn se obtiene

.595
Y = J19.6 X 0.089(131 — 1):

= 4.687 m/seg

4.7.2 Molinete y rotdmetro

Otro dispositivo para medir la veloci-
dad del agua en conductos de grandes di-
mensiones es el molinete hidrdulico, que
consta de una hélice pequeiia 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 senales:
luminosas a una limpara o actsticas a un
audffono.

El molinete se calibra previamente en
un canal de aguas tranquilas de manera
que se tenga una curva que relacione el
nimero de impulsos registrados, con la ve-
locidad del flujo. Este dispositivo es de
gran utilidad para el aforo en conductos
forzados de gran diametro o en corrientes
naturales. Del conocimiento de la distri-
bucién de velocidades en la seccién, se
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Flujo
-

/ Barra de sostén graduada

Cuerpe fuselado

Figura 4.16. Molinete hidriulico.

puede determinar la velocidad media, €l
gasto, los coeficientes de correccion a y B,
etcétera.

Un medidor de lectura directa de Ja ve-
locidad es el rotimetro, mostrado en la
Fig. 4.17. Consiste de un flotador conte-

Fiotador

Enlradal—u

Figura 4.17, Rotdmetro.

nido dentro de un tubo transparente, de
didmetro variable desde la entrada hasta
la salida. Por la ecuacién de continuidad,
el gasto que entra al tubo es

Q=A4V.=AV

donde A. ¢s el drea del tubo a la entrada;
Ve la velocidad del flujo en la misma: A
el area variable del tubo transparente; y
V la velocidad. La velocidad V del flujo
—dentro del tubo~~ cambiara con el 4rea
del mismo al ascender o descender el flo-
tador, estrangulando el Area en gque se
encuentre.

Conocida la geometria del aparato se
puede calibrar en ]a fabrica, de tal 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 paralele al primero. Para
asegurar que el flotador no se adhiera a
las paredes del tubo transparente se cons-
iruye con upa 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 electrénico para medir la velocidad
de un flujo. Dentro de ellos se encuentra
el anemdmetro de placa caliente, de gran
sensibilidad y precisién.
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4.8 Pérdida debida s una ampliacién
brusca de seccion. Férmula de Borda-
Carnot

La ampliacién brusca de la seccién en
unt tubo trae consigo una pérdida de ener-
gia por efecto de la separacién del liquido
de las paredes y la formacién de grandes
turbulencias, que es de indole diferente
a la de friccion. Para calcular la pérdida
se usan las tres ecuaciones fundamentales
de la hidraulica.

Para la aplicacién de las ecuaciones se
considera el volumen de contral limitado :
aguas arriba por la seccidn 1 dentro ya
de la zona de ampliacién ; aguas abajo por
la seccién 2 suficientemente alejada de la
ampliacién donde ya el liquido ha recupe.
rade una distribucién uniforme de las ve-
Iocidades ; y lateralmente por la pared del
tubo (Fig. 4.18).

En la seccién 1 actda la presién p, y la
velocidad mediz del liquido es V,. La pre-
sign total en esta seccién estd compuesta
por la suma de las presiones sobre la su-
perficie central de drea A, mas la corres-
pondiente a la zena de separacion. En la
seccién 2 dominan la presién p, y la velo-
cidad V,.

Considerando una distribucién unifor-
me de velocidades y esfuerzos de friccién

cero, de la ecuacidn del impulso y canti-
dad de movimiento resulta:

PrA;—pady = %Q(Vz"‘ Vi)

0 bien

(443)

Pr—pa
¥

_ 1Q _ ___Vz _
—'E'A—z(vz V1)—E-(Vz Vi)

Por otra parte, de la ecuacién de ener-
gia enire las secciones 1 vy 2, se tiene
que:

P V2 D2 vVl
—te e = ——— < L Al
Y 2g Y + 2g +an

Podemos escribir que la pérdida de ener-
gia vale ;

— Vﬁ_vﬂ
Ahr‘: 141 U2 + 1 2 (444)
Y 2

Substituyendo la Ec. (4.43) en la (4.44)
se obtiene:

Va Vv,
Ah = V.,— V. - 1
= (Vo— V1) 37

—_.
PITIITTEIN] e e e T
g }@%‘}j{‘\ Npp—-,
ANy - ——%

P T e T T,

Figura 4.18. Ampliacidn brusca de la seccidn.
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Al simplificar, la pérdida de energia resul-
ta finalmente:

(Vl - 1,2)2

Ahr = 2g

{445a)

Fsta ecuacidn se conece como farmula de
Borda. Del principio de continuidad.

Vv AV
1—A12

y la Ec. (4.45a) se transforma a
A

Al = ( 2

A,

En aquellos casos en que no existan datos
mis exactos para calcular una pérdida de
energia local, se puede usar la ecuacién
de Borda para obiener un resultadoe apro-
ximado. Esto puede hacerse extensivo a
los flujos a superficie libre.

(4.45b)

Problema 4.5. Considere un flujo lami-
nar bidimensional y permanente, entre
dos placas paralelas horizontales (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 v el eje z verticai.

a) Determinar la distribucién del es-
fuerzo tangencial y de velocidades sobre
el eje vertical : las velocidades maxima y
media; el gasto por unidad de ancho;
y los coeficientes e y B, para el caso en que
U=0.

Figura 4.19. Flujo laminar entre placas
paralelas,

b) Un amortiguador consiste de un ci-
lindro de 7 cm de didmetro, dentro del
cual se desliza un émbolo de & cm de lar-
g0, con un espacio entre ambos de 1 mm.
El cilindro estd lleno de aceite cuya vis-
cosidad es de | poise. Caleular la veloci-
dad del pistén y el gasto del aceite cuan-
do actda sobre el pistén una fuerza de
18 kg.

Solucién a) Para el flujo permanente
2v/at = 0. Por continuidad 3v/ax =0,
para cualquier valor de x, siendo v = f(z).
Si las placas son horizontales, 9z/2x = 0.
Con esias consideraciones la Ec. (4.9a),
aplicable en este caso, se simplifica en la
forma

op ot
ox + 2z

=0

For otra parte, de la Ec. (1.1):

T= ov
")
por lo que
ap oy
a5 Thom =0 {a)

Ademas, puesto que las lineas de co-
rriente son rectas y, por lo mismo, su ra-
dio de curvatura es infinito, va que
2z/8z = 1, de la Ec. (4.8b) resulta que

O P yay
2y

cuya integracion da:

p=—vyz+f(x)
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Esto significa que la distribucién de pre-
siones coincide con la presion hidrostatica
en la direccidén normal al flujo, Por tanto,
2p/ox es independiente de z y puede escri-
birse como dp/dx.

De este modo, al integrar dos veces la
Ec. (a) resulta

dp &
Ix ?—uv+C‘,z+C,

Con las condiciones de frontera: para
z=0,v=0yparaz =g, v= U, se obtienc

_ Uz az dp )
V=T T n dx (1__ (b)

Por definicién, la velocidad media es:

_1 ar iz az dp _
V_'?L [T_ 2 dx (1——)]:12

U a® dp ()
LS ——_—— c
2 120 dx

y el gasto por unidad de ancho:

Ua a' dp
= = e — ——— —_— d
4=Va=—r—prg- @

St 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 = U z/a, ¥ la veloci-
dad media ¥ el gasto unitario son V = U/2
v q = Ua/2, respectivamente,

Cuando dp/dx 5= 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 parabdlica de acuerdo con la Ec. (b}:

= (CE)e-) ©

La velocidad maxima se presenta para
2=a/2yvale

v = a? ( dp)
e ™ Ep A dx

Por lo cual, la Ec, (e) también se puede
expresar as{:

v=4v -iu-i) (f)

mix a a2

De las Ecs. (c) ¥ (d} la velocidad media
y el gasto por unidad de ancho son

2 2
V = a (_._di = —y
120 dx 3

~m (- 2)
=T dx
Para el segundo tipo de flujo, la ley de dis-

tribucion de velocidades se escribe tam-
bién en la forma:

v z 2 )
v 6 (;- T e
De la Ec. (4.16} el coeficiente a es
a a
oz 216 (1 . z_) dz =
a a?
21 4
=22 -+(3) -
T
+%9—GJP
a a

Integrando y tomando limites resulta que

2 .
a = -1—6 = 1543
140

En la misma forma, de la Ec. (4.17) se
puede calcular B:
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. 2 2
p= J (._z..u-—zi—) dz:.i
a Jdo \a a 5
Solucion b) Debido al movimiento, el acei-
te es forzado a fluir entre las paredes del
cilindro y del pistén. El espacio entre am-
bas paredes es muy pequeiio si se compara
con el didgmetro del pistén, razén por la
cual el flujo puede ser tratado como si
las superficies fueran paralelas.
La presién sobre la superficie del pis-
tdn vale

po 4P _ 4x 18000

A2 XY 468 g/em?
xd 31416 x 49 gfcm

y el gradiente de presiones sobre la longi-

tud del pistén de 8 cm es

d, 468 :
b~ - =~ 58.2 g/cm?®

Suponiendo —inicialmente— desprecia-
ble la velocidad U del pistén, con p = I
poise = 0.00102 gseg/cm? de la Ec. (d)
resulta:

a® dp
Q=Bg=(ad) (-——-12“ T ) =
0.001 x 58.5
=31416 x 7 (—————)
* "\ T3 % 000102

Q = 105 cm?®/seg

La velocidad aproximada del pistén es
enterices

Q “105

V= U:——:—-———.__
! 4, 0785 x 49

=2.73 cy/seg

con este valor de U, de la Ec. (d) el incre-
mento de gasto es:

omra(%2) -

73 X
= 31416 X 7 (LX_UL) -
2
Q = 3 cm?/seg

y el gasto total de aceite:
Q=105 + 3 = 108 cm®/seg

Por ultimo, el valor final de la velecidad
del pistén serd:

108

==
Ve 0.785 x 49

= 2,81 cim/seg

Problema 4.6. Determinar la velocidad
media y los coeficientes ¢ ¥  en un con-
ducto cilindrico donde se produce: a) un
escurrimiento laminar cuya distribucién
de velocidades sigue la ley

v fi-(x) ]

b} Un escurrimiento turbulento cuya dis-
tribucién de velocidades sigue la ley

' r\ ¥ i
v= vmh (1 - E) = vmh(i)

En ambos casos v, es la velocidad en
el eje del tubo; R el radio del mismo; y
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

gl =(5)
V_;l}-i{nv“‘i‘l ?{_

La ley de distribucién de velocidades se
escribe en la forma:

s3]

El coeficiente o:

v

nmix

2nrdr=
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R
IS SL SIS

Figura 4.20. Esquema ilustrativo del problema 4.7.

o= el Toms
()T (-45)

De la Ec. (4.36) el valor aproximado de
Bes

"2—1
f=1+

=133

Solucién b) La velocidad media V, resul-
ta de su definicién, a saber:

R
ARV = an vrdr
o
donde r = R—y, dr = — dy. Haciendo
caso omiso del signo menos, se tiene que:

B ¥ 117
RV = vamh jo (R—y)(-f—l-) dy =

R oemoam gy
vamhjo R ¥ H—Rﬁ)dy

resolviendo la integral resulta as{:

V:'—-‘Vm

60

ix

La ecuacién para la distribucidn de veloci-
dades puede expresarse como

v 60y )’”

V40 ('R’
El coeficiente de Coriolis o resulta de la
Ec. (4.16):

1 pE60 )n y\" i
a = —...Td{2 Jlu (-—-—-49 (-R—) andr =

60 a l IR y)!ﬁ
2(49) 7, ”)(R ds
0= 1.06

Esto es, un valor préximo a 1.
De la Ec. (4.36) el valor aproximado de
B es

Problema 4.7. En iina seccién de una tu-
berfa cilindrica (0.46 m de diametro) se
midieron las velocidades que se anotan en
la segunda columna de la tabla que se
muestra abajo —contra las relaciones r/R
en la primera columna— donde r es €l ra-
dio del punto en consideracién y R el
radio de la tuberia. Determinar la veloci-
dad media v los coeficientes e y f.
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RN "

(_ﬁ_) m/seg vt 1t
0.05 1.615 2.608 . 4.212
0.15 1.610 2.592 4173
0.25 1.605 2.576 4.134
0.35 1.590 2.528 4.020
.45 1.585 2.512 3.982
a.55 1.560 2434 3.79%6
0.65 1.545 2.387 3.688
0.75 1.505 2.265 3.409
0.85 1.420 2016 2.863
0.95 1.280 1.638 2.097

Total 15315 23.556 36.374

Solucion, Observe en la tabla que iguales
incrementos de la relacién (r/R)? signi-
fican iguales incrementos de dreas Adg;
asi, es posible la aplicacién de las Ecs.
(440), (4.41) y (442).

Con 1 = 10 la velocidad media es

15315
i0

v

= 1.53m/seg

Los coelicientes o y f, como sigue:

36.374
w2
*® o x 157 - OIS
23.556
o0
0% 1530 = 1008

De acuerdo con la Ec. {4.36), f§ seria:

1.015—1

=1
B + 3

= 1005

que es practicamente el mismo valor antes
obtenido.
Si el 4rea del tubo es:
A =0.7854 X 046® = 0.1662 m?

El gasto en la tuberia sera:

Q=VA=153 x 0.1662 = (.254 m*/seg

Problema 4.8, Una bomba se utiliza para
abastecer un chiflén que descarga directa-
mente a las condiciones atmosféricas el
agua tomada desde un depdsito (como se
muestra en la Fig. 4.21); la bomba tiene
una eficiencia 1 =85 % y una potencia
de SHP cuando descarga un pasto de
57 It/seg. Bajo estas condiciones la pre-
sién manoméirica fefda en el punto 1 es
t = 0.05 kg/cm®. Determinar la linea de
energfa y la linea de cargas piezométricas,
asf como también indicar los valores nu-
méricos de las elevaciones de las dos li-
neas, en lugares apropiados, tomando el
valor de @ = 1 {Ref. 17).

Solucién. La velocidad media en la tu-
berfa y en el chiflén; y las correspondien-
tes cargas de velocidad son:

N LN TP ;
VoS T ohas v oo - LEl4m/see
Ve (1814)
S A 0168
2 9.6 68 m
0 0.057 = 3.226 m/seg;

=\0.785 % 00225
v (3226)
-2g 196

=0.531m

Si la lectura de la presion manométrica
en el punto [ es p; = 0.05 kg/cin?, la carga
de presion en ese punto {inmediatamente
antes de la bomba) es:

4
o 005X o
» 1000

De acuerdo con la Ec. (4.26b) (1 HP =76
kg m/seg), la bomba incrementa la ener-
gla del liguido en la cantidad siguiente:
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Linea de energia

Elev. 1000 m

D=020m
Figura 4.21. Instalacion del problema 4.3.

MPx76 085x5x76

H = 7@~ 1000 x 0057

= 5.667m

La elevacidn de la linea de energia {E;)
y de cargas piezométricas (E,) en diferen-
tes puntos del conducto es: '
Punto 0, E: = 10m;
E, = 10 ~ 0.168 = 9.832 m,

Punto 1, E; = 8.54+0.54+0.168=<9.168 m;
E, = 9.168 —0.168 = 9m.

Punto 2, E: = 9.168+5667=14835m;
E, = 14.835 — 0.168 == 14.667 m

Vs
Punto 3, E; = 13.36 + —z-g—- = 13891 m;
E;, = 13891 —0.168 = 13.723 m.

Las pérdidas de energfa en cada ira-
mo Son.:

Linea de cargas piezométricas

v: f Elev. 13,36 m

1
deUal,%h,: 10 —9.168 = 08332 m;

L]
de2a3, 521 hr = 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) estdn conectades 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-
que inferior. El gasto que transporta la
tuberfa es de 0.128 m%/seg. Determinar:
a} la pérdida de carga total {energia dis-
ponible para ser disipada); &) la presién
que existe en la seccidn, a Ia mitad de la
tuberfa, si dicha seccién se encuentra a
Iz misma elevacién que el nivel del tan-
que inferior, siendo que la mitad de la
energia disponible se pierde desde el tan-
que superior hasta dicha seccidn.
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’ £, = 0 1aimosiénca)

{atmosférica)

Figura 4.22. Esquema de la instalacidén del problema 4.9.

Solucion a) Considerando que o, = o, = 1,
la Ec. (4.20) de la energia se puede apli-
car entre los tanques 1 v 2, con el planc
de referericia coincidiendo con la super-
ficie libre del tanque 2:

2
374+0+0=0+0-+0+2h
2
%hr=37m

Esto es, el desnivel total de 37 m se con-
sume en pérdidas de energia.

Solucién b) Sj el drea del tubo es:
x
4 = —(025)" = 00491 m"

la velocidad media en el mismo vale

0.128

= ——— 2.
» = 00wl 607 m/seg

En la misma forma, la Ec. {4.20} apli-
cada ahora entre el tangue 1 y la seccidn 3
{con ARy = 18.50 m entre ambos), permite
calcular la presién py, como sigue:

(2.607)*

4
(4} = -
37+0+0=0+ T+ 96

+ 18,50

Efectuando operaciones y despejando pg,
resulia que

ps = 18153 kg/m? = 1.815 kg/cm?®

Dicha presién, obviamente, cambia si camr-
bia z,.

Problemn 4.10. a) Un chorro de agua es
descargado desde un chiflén con un dia-
metro efectivo d = 0.075m y una veloci-
dad V = 23 m/seg. Calcular la potencia
del chorro.

b) Si el chiflén es alimentado por uaa
tuberfa desde un almacenamiento cuyo
nivel se encuentra 30 m arriba del chiflén,
calcular la pérdida de energia en la con-
duccidn y la eficiencia de la misma (fi-
gura 4.23},

Solucion a) El gasto descargado por el
chiflén vale:

Q= %d’ V = 0.785 (0.075)% x 23 =

=0.102 m?/seg

v la energfa total en la base del chiflén es
igual a la carga de velocidad en la bo-
quilla:
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Figurn 4.23. Tuberfa y chiflén.

(23)
19.6

H=£= =2im
2g

La potencia del chorro en el chiflén, de
acuerdo con la Ec. (4.23), vale

P, = 1000 x 0.102 x 27 = 2 754 kg m/seg
¥ su equivalente en caballos de vapor es:

P = 2754

= 36.72CV

Solucién b) La potencia teérica que debe
proporcionar el sistema, para H = 30 m,
¥ el mismo gasto, es ’

Py = 1000 x 0.102 x 30 = 3060 kg m/seg

y la eficiencia del sistema es entonces:

B, 2754
= 3

n=90%

La pérdida de energfa es Ak = 30 —
— 27 =3m.

Froblema 4.11. El ancho de un canal rec-
tangular abierto se reduce de 1.80m a
1.50m y la plantilla se eleva a 0.30 m de
la primera a la segunda seccidn (Fig. 4.24).
El tirante en la primera seccidn es de
120m y la caida en el nivel de la super-
ficie libre hasta la segunda seccidn es de
0.08 m. Determinar el gasto Q, de agua
en el canal, despreciando las pérdidas de
energia,

“Az=080m

v @ Nivel de referencia 2 é

Figura 4.24. Flujo en la contraccién de un canal.
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Solucién., "El drea hidraulica en las sec-

ciones 1 y 2 es:

A4, =120 x 1.8 = 2.16 m?;
Al = 4,666 m*

Ay, = 1.50 % 082 = 1.23 m?;
A2 = 1513 m*

De la ecuacién de Bernoulli resulta que

2 2

vy Vy
S -2
¥+ 22 T+ ¥+ 2%

pero
Q Q
Vy=—— V,=
PTUA T A
entonces
5 &
+ ——= Az —
Wt A HECRETYY:
Despejando Q
2842 A7
Q= W(}’1“AZ”—J’2)

De acuerdo con los datos

[19.6x1.513x4.666

= \ 16150 (1.20—-0.30-0.82)

Q = 1.874 m*/seg

Problema 4.12. E| agua fluye en un ca-
nal rectangular de 3m de ancho como se
muestra en la Fig. 4.25. Sin considerar las
pérdidas de energla, calcular el tirante en
la seccidn 2.

Solucién. E] &rea hidraulica, la carga de
velocidad y el gasto en la seccién 1 son:

A =3%x120=36m"
Vi 4%
28 196

Q=49 X 3.6 = 1764 m*/seg

= 1.23m

De la ecuacién de Bernoulli resulta que

PR L
1T N Zg-y!“fg—

2

Vi
24 4 120 + 123 = ~=
+ 1204123 = 3y o -

Y
o bien

¥4

¥+ =483m

e
T 2g (302

Figura 4.25. Flujo en la cafda de un canal.
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Con los datos y, ordenados los términos,
se obtiene la ecuacién

y —483y2 + 1764 = 0

la cual, por la regla de signos de Descar-
tes, posee dos rafces reales; es decir, son
los tirantes representados por:

Y2 = .65 m
¥, =473m

que satisfacen la ecuacién. Sin embargo,
el valor correcto debe ser y, = 0.65m,
pues éste es menor que ¥, lo cual ocurre
al acelerarse el liquido cuando pasa de la
seccion 1 a la 2. La explicacién de la exis-
tencia de dos tirantes se aclarard debida-
mente en el capitulo 3 correspondiente a
la energia especifica, en el Vol. 2.

Problema 4.13. Para el chorro de liquido
que se muestra en la Fig. 426 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 atmésfera,
se tiene que p; = p, y la ecuacion de Ber-
noulli {con A = 0) aplicada entre el pun-

to 1 en la descarga del chiflén v otro
arbitrarioc 2, sobre la misma linea de
corriente, es

v Va?
7+ Z—g- =25+ “"2? (a)

y de esta ecuacién
V=V 2z (g—z,)=V,*—2gy (b)

Ademds, si x representa la distancia hori-
zontal entre 1 y 2; y la distancia vertical
con los subindices x y y; las componentes
de la velocidad media: v 8 el dngulo de
inclinacién en la salida del chorro respec-
to de la horizontal; entonces para encon-
trar a ¥ en términos de x y 8 se deben
usar las Ieyes de la cinemadtica. Las rela-
ciones enire las componentes de veloci-
dad en los puntos 1 y 2 estan dadas por

Vo, =V,
Vo, = Vi, — 81
Las coordenadas del punto 2 son
x=V,t
y=Vy,t—tgf

Eliminando a ¢ de las ecuaciones anterio-
res, se obtiene para y la ecuacién del
perfil del chorre que es de forma para-
bélica, a saber:

i l Nivel de referencia

Figura 4.26. Trayectoria de un chorro libre.
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Vi, e g =
Vi, 2 V3

y= {(c)

Pero V,/V,, = tan 8; y Vlf = V,2cos® 0.
De este modo, la substitucién de la ecua-
cién anterior en la Ec. (b) conduce a:

o gx’
V,—‘lvl —2 (xtanﬂ—zvlnmsga)
(d)

Cuando B = 0, las dos ecuaciones anterio-
res se simplifican 2 la forma siguiente:

;:, (e)

1

J’z—i
2

En tales ecuaciones se puede substituir
V, por Q/4,. 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 que 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 Angulo de inclinacién 0 = 607, a
una velocidad V, == 6 m/seg, calcular la
ectacion del chorro y la distancia’ hori-
zontal requerida para que toque el piso
a 0.90m abajo del chiflén, asf 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:

Viy=V,co50 =6 x05=3m/seg
V,, = V;sen 8 = 6 x 0.866 = 5.196 m/seg

¥, con estos resultados, la ecuacidn del
perfil del chorro es

5.1

9.8 x?
X — —_
3 2 9
y=1732x - 0,544 x?

Para y = — 090 m resulta que
7 —3.184x— 1654 =0

La distancia x a la que el chorro toca el
piso es

x = L3 + +/(1.59) + 1654 = 3.63m

La velocidad del chorro para x = 3.63m:
y = — 090 m se puede obtener de la
Ec. (b) o de Ia Ec, (d) (es mas sencillo
utilizar la primera).

V=V(67 —19.6 (— 090) = 7.32m/seg

LI
Problema 4.14, La Fig. 4.27 muestra la
descarga de un recipiente cuyo nivel per-
manece constante. El tubo vertical con el
cual se efectiia la descarga posee un es-
trangulamiento a la altura z,. Determinar
las condiciones necesarias para que exis-

ta flujo del recipiente R a la tuberia.

Solucién. De acuerdo con la ecuacion de

Bernoulli, para el tubo principai la ecua-
cidn siguiente vale:

Pa Vo’ _ D
Zo‘f‘—Y +—"'—Zg —Zs+—;—+ i
Vo DPs Ve (a)
TRty

donde p, representa la presién atmosférica
del lugar. Esta ecuacidn se puede también
escribir en la forma siguiente:

T AP At v i At Y
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Vl

_I%

b =
ﬁ':-i;-—_l—:fﬁ‘":z

AL '-:—q’

ﬂ :_ Nivel de energla

Ve A,

Figura 4.27. Instalacién del problema 4.14.

e — Ve V’S_VB
Pe— B _ Y (z—2) (b)
¥ 2g

Por otra parte, de la ecuacién de conti-
nuidad resulta que
VA VA

Ve = L Vu:Ao

con lo cual, la Ec. (b) se transforma a

Po—Pe & (A’_Az)_ _
Y | 28 \42 AS (=)
(c)
Ademads, de la Ec. (a) se obtiene
i v v
AT

¥. por tanto, en la Ec. (c) tenemos:

_ 2
Pa Pe H( A

U2

Y
(d)
AT A3
Puesto gque A,>> A, entonces (———--—-—— H
q p~" Ae Az Aoz)
Pa—
> (; por tanto, para que —r— >0,

€s necesario que

H(Az 4 )>(z.,—z.)

A7 Af
Pa—De _—
El hecho de que ———— > @ significa
Y

que ..2'_.. < i
Y

; es decir, que en el es-

trangulamiento se produce una presi6n
por debajo de Ia atmosférica. Si en esta
seccién se comecta un tubo que comuni-
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que a otro recipiente lieno de agua, hasta
el nivel z, se formard un gradiente por

efecto de la presion --p'—<--'-::— El k-
quido alcanzard la seccign estrangulada si
la diferencia de cargas de presiénu
es mayor que Az = Z.— 2, O Sea se ‘:i_ebe
cumplir:

Pa— Pe
Y

> Az

Si se substituye esta condicién en la ecua-
cién (d), despreciando A%/4,?, resulta

A2
H ('A_,F-) —{zy— 2z} > Az
o bien, debe cumplirse que
A J Az + (7, — z.)
A' = -'__H—"_‘_"_ (e)

La ecuacién anterior indica la relacion
que debe haber entre las Areas, para que

Orficio de
llgnado
N

Véalvuta
P

Manémetro

A 1a bomba

T

se produzca succion en el estrangulamien-
to. Ademis, la carga de succién maxima
Az queda limitada por el hecho de que
las presiones menores que la presién de
vaporizacion (seccion 1.7} originan bur-
bujas de vapor de agua que pueden con-
ducir a la separacién de la vena liguida
de las paredes del tubo. Se puede suponer
en la practica 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 comin, como los
atomizadores de liguides y, dentro del
campo de la ingenierfa, la lamada bomba
eyectora, cuya instalacién se presenta en
la Fig. 4.28. La bomba se hace funcionar
antes de abrir la valvula de descarga v,
una vez que en el mandmetro de vacio
se lee la presién negativa y se alcanza la
carga de succién necesaria, se procede a
efectuar dicha maniobra.

Problema 4.15. Las pilas de un puente
estan separadas una distancia, centro a
centro, de 6.10 m. Aguas arriba, cerca del
puente, el tirante es de 3.05m y la veloci-
dad media de 3.05m/seg; vy en una sec-

v
Anles de abrir [a valvula s2 aranca
la bornba y se lee en ! mandmelio
de vatio la presin negatwa
necesana

Corte 2 havé; del
disposilive eyector A

Figura 4,28. Instalacién de una bomba eyectora en un pozo.
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"‘-"*._":.—".-;'L.',_E
1, =305 m/seg g
— 3 &
= =
I B R o
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Figura 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 rio y las pérdidas de friccidn,
encontrar el empuje dindmico 'Fp sobre
cada pila (Fig. 4.29).

Soluciéon. Se elige un volumen de con-
trol —con ancho de 6.10 m normal 2 la
cotriente— y limitado por las secciones 1
y 2 de la Fig. 4.29, El gasto que entra por
la seccién | y sale por la 2 es:

Q = 6.1 X 3.05 x 3.05 = 56.745 m*/seg

por lo que la velocidad en 2 serd :

56.745
V = —_—m— = .
2= 7% 15 3.208 m/seg

Suponiendo que en las secciones 1y 2
la distribucién de presiones es hidrosts-
tica, de la ecuacién de la cantidad de mo-
vimiento (4.33) (Fr = 0) aplicada en la
direccién de la corriente resulta que

Y B y? Y B y)?

N B

=—Y‘Q(V2_Vz)
g

Subétituyendo datos y despejando F,, re-
sulta entonces:

_193%‘_6'-1_ (3.05% — 2.90°) — F, =
0
- %L'é?_, 56,745 (3.208 — 3.05)

F, = 1807kg

En la ecuacién anterior se ha consi-
derado la accidn de la pila sobre el agua.
El empuje del agua sobre la pila es de la
misma magnitud pero en la direccién in-
dicada en la Fig. 4.29.

Problema 4.16. Como se muestra en la
Fig. 4.30, los tirantes a una distancia pe-
quefia, aguas arriba y aguas abajo, de una
compuerta deslizante que descarga agua
a un canal horizontal, son y, = 240m y

——T—

=
!
|

-]
|
|
[ I
| !
L
u‘u "

Figura 4.30. Compuerta del problema 4.16,
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¥, = 0.60 m. El canal es de seccidn rectan-
gular de 3.00 m de ancho.

a) Despreciando las pérdidas, calcular
el gasto que descarga la compuerta,

b) Determinar el empuje total P, sobre
la compuerta.

Solucion a) De la ecuacidn de Bernoulli
se tiene que:

V2 V2
240 + —— = 060 + =2
2g
2 2
Ve — Vi = 1.80
2g 2g

De la ecuacién de continuidad, por otra
parte:

IX24V,=3x 06V,
y entonces
Vv 2 If 2
2 16 1

2g 2g

Por tanto, con los resultados de ambas
ecuaciones, resulta que

sz ‘V'12 _ 15 Vﬂ

! —180"
2g 2g 2g

luego entonces

80
Vi= " Zg(]l—s-) = 1.534 m/seg
Q= AV, =3x24x1534 = 11.04 m¥/seg
Solucion b) De la Ec, (2.15) las fuerzas
totales por unidad de ancho sohre las sec-

ciones 1 y 2, debidas a Ia presién (supues-
ta hidrostatica) son:

Aplicando la ecuacién de la cantidad de
movimiento para el volumen de control
de ancho unitario [imitado por la plantilla
del canal, Ia superficie y las secciones 1
y 2, ademids con f§; = §, = 1, se obtiene:
3 2
Y%'—Y'%—Pn=%q('v9—v1)

donde g.es ¢l gasto por unidad de ancho;

estoes, V = 4 y, por tanto, da
y

P.= Y(J’I_—J_a) _iﬂf_(l__i)
2 E \¥:2 ¥y

11.04

Substituyendo los datos, con g = 3=
= 3.68 m%/seg/m entonces:

(5.76 - 0.36)

Pp=1000} —8mmm——§ —
2

2 1

1000 x (3.68) ( 1 )= o73kg
9.8 060 240

y el empuje total es
973 x 3 =12919kg

En el capitulo correspondiente a orilicios
v compuertas {capitulo 6) se comprueba
que para una compuerta deslizante, en
funcién de la abertura el tirante es

vo=Cea
Vi 0.60
= oe—— = = 0198
&= T oell

Suponiendo que la distribucién de pre-
siones sobre la compuerta es hidrostatica,
el empuje total vale

o 2
b 1000(2‘42 098) 3 _ 3025 ke
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es decir, mayor que el calcnlade como
fuerza hidredinamica,

Problema 4.17. Para un chorro de agua
incidiendo sobre una placa inclinada un
dnguio 0 respecto de la direccién del
chorro (Fig. 4.31a), se desea conocer la
fuerza dindmica ejercida por el chorro
contra la placa.

Solucion. Para un chorro libre, la presién
estdtica es la misma en todos los puntos
de contacto con la placa; de este modo,
Tas 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. 4.31a, la fuerza que la placa impo-
ne al flujo, en la direccién normal a la
misma, se puede determinar de la ecua-
cién de la cantidad de movimiento (4.33),
para f = [, que es:

F=onVosenB=-;_Q,,VosenB (b)

Luego, la fuerza del chorro sobre la placa

es igual y de sentido contrario. La fuerza
dindmica en la direccién del chorro con
Q, = A, V,, seri asi:

Fl=F55nB=lQoVosen’e=
1

V 2
=2v4, 2'; sen? 8 (c)

Se puede calcular la reparticién de los
gastos @, y Q, por la aplicacién de la ecua-
cibn de la cantidad de movimiento en
la direccidn tangencial a la placa sobre la
cual no existe fuerza de friccién. Esto es:

(p GV, —pQ,V,) —
—pVyQycos8 =0 (d)

La ecuacion de continuidad indica que

Q=105 + O, (e)
Tomando en consideracion las Ecs. (a) y
(e) en la (d), resulta que:

Q,=-~QZL(1+0050) (3]

Qz=%—(l—cosﬁ) (g).

a) Incidencia de un chorro contra una placa.

b) Incidencia de un chorro normal a la placa.

Figara 4.31.
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Figurns 4.32n. Incidencia de un chorro contra
una placa circular.

5i el chorro incide en direccién normal a
la placa, 8 = 90° {Fig. 4.31b}); de las ecua-
ciones anteriores se obtiene:

Vol

FoFem 4 QuVo=274 (h)
g 2g
Q,
QI_QE_Z_

Si la placa es redonda y pequefia, y el
chorro incide normalmente sobre su cen-
tro de gravedad, todas las particulas de
apgua saldrdn con el mismo angulo (h-
gura 4.32a). La fuerza total gue la placa
le impone al chorro vale

=iQU(Vo—V.]cosﬁ) =
8

Vel
2g

=2v4 (1—-cost) ()

Cuando la desviacién se haga a un dngu-
lo 8 > 90°, la fuerza dindmica aumenta;
es el caso del cangilén de una rueda Pelton

(Fig. 432b) donde la fuerza F, de la ecua-
cién (i) vale: ’

F=_;.Q0V,,(1—cos9) =

Figura 4.32b. Ipcidencia de un chorro contra
un cangilén.

Yo (1—cos®)  (j)

=2‘(A.1 2g

El valor maximo de F se obiiene para
8 = 180, de lo que resulta:

2

Y 14
F= 2Fg—Q°V0=4\(A[. 2; (k)

Esto es, lo doble de la fuerza para el
chorro narmal a la placa (Ec. h).

Los valores de F, obtenidos con estas
ecuaciones, apenas difieren de los medi-
dos experimentalmente, Las diferencias,
segiim Reich, son del orden de 4 a 6%
(Ref. 9).

Por ejemplo, se desea calcular Ja fuerza
ejercida por un chorro de agua con velo-
cidad de 30 m/seg vy un gasto de 1.3 m?/
seg, sobre una placa, con un dngulo de in-
cidencia 9 = 60°. Determine la fuerza:

a) cuando la placa no se mueve;

b) cuando la placa se mueve en la direc-
cidn del chorro con una velocidad de

- 15 m/seg,

a) De la Ec. (b}

F= % % 1.3 x 30 X sen 60" = 3446 kg
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Figara 4.33. Fuerzas en un cambio de direccién y de seccién.

De las Ecs. (f) y (g) el gasto se reparte en
la forma siguiente:

1.3
Q= — (1 + cos 60°) = 0.975 m*/seg

1.3

Q= = (I — cos 60°) = 0.325 m?/seg

b) Al desplazarse la placa con velocidad
de 15 m/seg, la velocidad efectiva de im-
pacto es

V=30—15=15m/seg

La fuerza normal es entonces:

15
F X 3446 = 1723 kg

T30
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 tuberfa
mostrado en la Fig. 433, el liquido Hega
con velocidad V¥, a través del 4rea A;'y
sale con velocidad V, a través del drea 4,,
después de cambiar de direccién segiin el
dngulo 0. Se desea determinar [a fuerza F
impuesta por €l tubo al liquido, para mo-
dificar las caracteristicas del movimiento;
asi{ como F, y F,, sus componentes en las
direcciones x y y indicadas.

Selucién.  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 €l son los empujes totales en las
secciones (1) y (2), ademas de la fuerza F
repartida sobre la superficie lateral. Asi,
para la direccién x, se tiene que:
—Fo+ Ay —p,Aycosl =

= pQ (Vycos 8 — V) (a)
y para la direccidén v, sera:
—F, + pyAysen® = pQ (—V,sen & + 0)
(b)

Entonces, la resultante F es:

F=VFET R = |0 (v, +
+ Vf——ZVlecosﬂ) +
+ PP AR+ R AR —
—2pps A Aycos 0
+2pQ [P ViA +
+ o VoA — (12 Vidy +
+ PV 4) cos 9]%"2 (c)

Pero, de la ecuacién de continuidad, re-
sulta;
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1000 0.226 _
—F=pQ(V,— V) —p A, = 5 % V. = o = 1279 m/seg
x 0.159 (20,25 — 2.25) — 2.07 x 10¢ % L = (?5;017 = 482 m/seg

% 0.0708
F=11735kg

Problema 4.20. Calcular la fuerza dina-
mica del agua al fluir en la bifurcacién
{Fig. 4.35), la cual estd contenida en un
plano horizontal. Despreciar las pﬁrdldas
de carga.

Soluciénr. Las dreas en las tres seccio-
nes son:

A = % (0.46)* = 0.1662 m?
14
A, = T (0.15)? = 0.01767 m?
o
Ay = vy (0.30)® = 00707 m?
las velocidades respectivas, las siguientes:
0.567

L Y
Vi~ ez m/seg

Q, = D226 m3 ey

0>

=17 hpjem? @‘

Aplicando la ecuacién de Bernoulli, en-
tre las secciones 1 y 2, resulta que

4 v’ _ Pz v

¥ 2g ¥ 2g

V 2_V2
Pa=pmn+ Y(l—zgfz_): 17 x 10¢ +
(3.41)!—(12.79)2]
103[—
+ 9.6

7. = 0925 x 10*kg/m?

Con la ecuacion de Bernoulli, entre las
secciones 1 y 3, se obtiene py

14 V,? s LS

¥ 2g Y 2z

ot (Vl’—Va=)=1.7><10‘+
Pa —\ o+ —Zg
' (3.41)’—(4.82)‘]
+ 16 9.6

s = 1641 X 100 kg/m?

Q, = 0341 m*/sey

0, = 0567 m?fseg

Figura 4.35. Bifurcacidn 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 :

Fe= %(— Q. V,cos60° + Q, V,c0545°) —
— (py 4, cos 60° — pg A, cos 45°)

Substituyendo valores, resulta:

ice ’
Fao =5 [—0226 X 1279 (05) +

+ 0.34] x 4.82 (0.707)] -
— [0.925 » 10* (0.01767) 0.5 —
~— 1.641 x 10*(0.0707) 0.707}
Por tanto:
F. = 7086 kg
Anilogamente, proyectando las fuerzas
segin el eje y, ademas de considerar el

cambio en cantidad de movimiento, se
tiene:

F = %[—H Q. V, sen 60° —

— s Vysends® —(—Q, V:)]—
— (—p Ay + py Ay sen 60°
+ py A, sen 45°)

Substituyendo valores, se obtiene lo si-
gujente:

I
Fy= 9—0; [— 0.226 x 12.79 (0.866) —

~ 0.341 x 482 (0.707) + 0.567 x
% 341])— [— 1.7 x 104 (0.1662) -
+ 0925 x 10 (0.01767) 0.866 -+

+ 1.641 % 10¢ (0.0707)0.707]

De dende

F, = 1687 kg

La fuerza dindmica total es:

F = \/F.z + F2

F = 1830 kg
Problema 4.21. En la instalacion de gran
velocidad, mostrada en la Fig. 4.36, calcu-
lar el momento flexionante en los puntos
Ay B, asi como la presién 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 Y.

Solucién. El drea de la boquilla del chi-
flén y de la tuberia son, respectivamente ;

A: = 0.25 X 0.07 = 0.0175m?

A= % (0.30)2 == 0.07068 m?

El gasto es
Q = 40 x 0.0175 = 0.700 m%/seg
¥ la velocidad media en Ja tuberfa:

0.700

*="0.07068

=9.90m/seg

También, las cargas de velocidad son

Ve (40
Ve (990)

2¢ " 196
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Figura 4.38. Flajo del problema 4.22,

je I sobre Ia pila por unidad de longitud
de la misma, atendiendo a las modifica-

ciones que sufre la distribucién de velo-
cidades.

b) Definido el coeficiente de arrastre
por la ecuacidn:

D

Cp = ——nu
T TTavid

calcular su magnitud en términos de d/a
y el valor que tendrfa si d/a— 0.

Soluciéh a) De acuerdo con la ecuacién
de continuidad se debe satisfacer que

vea=v,(a—4d)+2v, d
Vo

d
1._2

Vy =

a
Obviamente, la velocidad media en las sec-
ciones 1-3 y 24 debe ser la misma, es
decir:

V=

y el gasto por unidad de profundidad:

Vo d.

Para la seccidn 1-3 la presién media
es py v los coeficientes e« = B = 1, por te-
ner una distribucién uniforme de veloci-
dades. Para la seccidn 24 la presion media
es p ¥ los coeficientes a y B, distintos de
uno, por lo cual es necesario calcular su
valor. Para la zona central la velocidad
se distribuye seguin la ley lineal siguiente:

Vo x

2 (1—i‘f-)
a

v para las zonas laterales es constante, es
v,
P24
a
Resulta més sencillo calcular primero B,
a partir de Ia Ec. (4.17)}, como veremos

v =

decir, de valor: v =

. z
B:»i— j” Yo 5 dx +
0 2vad(1»—-—)
a
Y] Vo ?
+j L (1_ zd)] d
£g ol "
ﬁ 2 [ 1 jzd d a/Z
=) ] ]
a(l——_zfi_)z A M
a
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Efectuada Ia integracién con los limites
sefialados, resulta entonces que

3—sd
a

b=y
3(1—-—
a

y de la Ec. (4.36), un valor aproximado
para @ es:

e=3p—2 ™

Usando la ecuacién de la energia {con
Xk, = 0), aplicada entre las dos ecuacio-
nes, se tiene a

Po Vo' N . vy?
Y 2 ¥ 2g
y de aquf:

vy2
p=po+P—2—'(1—“)

Finalmente, de la ecuacién de la cantidad
de movimiento, aplicada en la direccién
del flujo y al mismo VC, se tiene lo si-
guiente:

poa—pa—D = pvga(Pv, — Vo)
substituyendo el valor de p, calculado an-
terjormente, resulta
v
poa—pua—p—~5--a(1 —a)—D=
=pva(f—1)
o bien

a 1
pera(p-2ot

y con @ = 38 — 2, se obtiene

1 1
_D=onza(i""‘2—ﬁ)

Substituyendo ahora f, calculado anteriot-
mente, y haciendo las simplificaciones ne-
cesarias, se tiene finalmente el empuje:

l—3i

D=2pv2d ¢
ERAS (1 24\
a

Solucién b) De acuerdo con la definicion
indicada para el coeficiente de arrastre,
éste vale

d

4 1-32
Co=y (j‘“z?r)—
—).

Si d/a— 0, esto es, si el ancho a es muy
grande, entonces

Cn—)-s—

2
D—>—3—-pv.,’d

Conviene comparar estos valores con los
obtenidos experitnentalmente, para un ng-
mero de Reynolds comprendido entre 104
v 10° en el subcapftulo 11.4. Observe que
en este problema ha sido necesario utili-
zar las tres ecuaciones fundamentales
para un volumen finito de control.

Problema 4.23. El rociador mostrado en
1a Fig. 4.39 suministra agua que es descar-
gada tangencialmente desde los chiflones,
en los extremos opuestos de un brazo cuya
longitud es de 2R = 0.60 n y gira alrede-
dor de su centro. La velocidad relativa
de descarga V en el chiflon es de 6 m/seg
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d?z + 2g I P-a’ra t=0,z=z_ ; entonces, en [a solu-
di? i cidn,

es decir, la ecuacién diferencial que rige
el fendmeno,
La solucion general es del tipo:

z = Asen(wt) 4 Bcos (wt)

donde A y B son dos constantes y w =

2
= _I—g es la frecuencia de la oscilacion.

En efecto, Ia ecuacién diferencial se satis-
face con esta solucién, a saber:

d
d—: = Awcos{wt) — Bwsen (wt)
a7z '
—E = A w? sen (wt) — B w’ cos (o)
Por tanto:

— Aw?sen (wt) — Bo?cos wt -+

+ Aw’senwt + Bwlcoswt =0

Si el periodo de una oscilacién es T =

2

i T
= - = 2 \/-2— ,para t = e entonces

z=0y,enla sofucién.

wl 4
W == — =

4 2
X . R
sen — =1 ¥ cos — = 0, entonces 4 = 0
2 2
y la solucién se reduce a

z2=Bcos(wt)

Parat = 0,z = 2z, ¥, de la ecuacién an-
terior, B = z_;,; la solucion final es:

2= 4, COS ((.l)f)

Siendo la gréfica de oscilaciones una cose-
noide (Fig. 4.41).

Tj4 T

—]

Figura 4.41. Grifica de oscilaciones del agua en un tubo U,
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PROBLEMAS

1. Resuelva los siguieates incisos:

a) Explique los principios bisicos en el ani-
lisis del flujo de lquidos.

b) ¢En qué consisten los métodos experi-
mentales?

¢} Explique el concepte 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 incornpresible Ia
componente v, de la velocidad estd dada
por v_ = Ax% + By2 g} Encontrar la ecua-
cién para la componente v, suponiendo que
eny =0; v =0 para todo valor de x. &) ¢Es
el flujo irrotacional?

L]

8. 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, = a2 d} v

Figura del problema 6.

7. Por el interior de un gran conducto circular
de 0.3 m de didmetro fluye agua con velaci-
dades que siguen la distribucién sefialada en
la figura, segiin la ley v = 0.0225 — /2 (en m/

-Y
x2 + y2
Hve=2x52

b)v,=6x+xy e}

Vg =

c) v, =22+ x

4. Considerando la definicién de las componen-

tes de velocidad, y haciendo el desarrollo de
las dertvadas, demostrar que la Ec. (4.1a)
se puede escribir en la forma:

d,

-L + P dive =0

dt

5. Un fluido compresible fluye de tzl manera

que el vector velocidad, en cada punto, es
proporcional a su vector de posicién r res-
pecto del origen del sistema coordenado
{¥ = kr). De 12 ecuacién de continuidad del
problema 4, detetrminar la ley de variacién
de la densidad con el tiempo. Cealcule la
constante de integracidn, considerando que
Para ¢t =0, P = po

6. En el difusor circular —mostrado en la fi.

gura— el flujo de la seccién 1 a 1a 2 es per-
manente e incompresible y se puede suponer
unidimensional. Calcular dV/ds y 1a acelera-
cién V(dV/ds) en funcién de s, V,, d; y 6;
hacer una representacidn gréfica de V/V,
y de (VdV/ds) / (V2/d,), contra s/L.

,=2d,

8

seg). Determinar la velocidad media con que
el agua sale por las tuberfas de 005 m de
didmetro,

N my

005 m 8—> v
1

Figura del problema 7.
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ANALISIS DE SISTEMAS DE TUBOS

9.1 Introduccion

En este capitulo se hace una presentacién detallada de los métodos
de aforo v de analisis de sistemas de conductos a presién, que van desde
el tubo unico hasta el de redes de agua potable. El anéalisis se realiza uu-
lizando las ecuaciones de continuidad y de energfa, tomando en consi-
deracién las pérdidas por friccidn y locales, cuya forma de cuanii-
ficacién ha sido presentada en el capitulo 8. Dicho analisis se refiere
tinicamente & caso de flujo permanente,

9.2 Dispositivos de aforo en tuberias

El gasto en la seccién de una tuberia se puede medir indirectamente
con dispositives de aforo, en el sitio en el que se desea conocer. Los més
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 venturimetros consiste en producir un estran-
gulamiento en la seccién transversal de la tuberfa, el cual modifica las
presiones. Con la medicién de ese cambio es posible conocer el gasto gue
circula por la seccidén; el estrangulamiento de ésta es muy brusco, pero
la ampliacién hasta la seccién original es, por el contrario, gradual.

En la Fig 9.1 se presenta el corte longitudinal de un venturimetro para
una tuberia, con algunos detalles sobre su geometrfa. En [a deduccidn
de la férmula se supone despreciable la pérdida de energia, ademas de
que los coeficientes a de correccidn son iguales a 1,

323
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RN V- T
. h - _-!l._ mrad_i_dz' ;elgia
L B Distribueitn de an=2
Y . £ Dreslones T Yo
= [4
- : TP-M Y MWansimetro de mercuria
Dy~ - e T N 25a7e
5 : . -~
: -
2]} 2 g

Plang de referencia

AP Frrr Ty

Figura 9.1. Venturimetro en una tuberia.

Con z, ¥ 2, como cargas de posicidén de
las secciones | y 2, respecto de un plano
de referencia cualquiera, la ecuacién de
Bernoulli resulta ser: ’

Py vy? _ P vy
Z1+-§"+—2‘g——zz‘| T+‘2—g(9.1)

Por otra parte, de la ecuacién de continui-
dad, tenemos que

Vy 4,
4,

Con 4 =(z1 + %—)—(zg + E:—) ; substi-

tuyendo la Ec. (9.2) en la Ec, (9.1}, se

obtiene :
2gh
Vs ————
2 ‘/ 1—( A2 )S

A

V= (9-2)

¥ en términos de la deflexion en el ma-
németro de mercurio, el gasto es

C.A4, _—

RN s,

Cu Ay

Para corregir los errores cometidos, en
la no inclusién de la pérdida de carga y
que a; = @, = 1, la ecuacién anterior se
afecta de un coeficiente C,. Ademds, con:

= ‘;i _(“

B |
donde mm =2 es el grado de estrangu-
1
lamiento, se obtiene finalmente:

. Cy
)* TVi—nt

(9.3)

Cy

Ag
4,

Q=0 14342 g Ah(%— I) (94)

Por un andlisis dimensional {ver apén-
dice A), se demuestra que el coeficien-
te Cs depende del grado de estrangu-
lamiento m., de los efectos viscosos ¥y
rugosidad del tubo, contenidos en los
términos de pérdida de energfa y, ademds,
del tipo de venturimetro, Valores tipicos
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Figura 9.2, Coeficiente Cy4 para un venturimetro (Ec, 9.4).

medios fueron determinados experimen-
talmente y se presentan en la Fig. 92a
(Ref. 30), la cual muestra que C; depende
de m v de R, hasta el limite fijado p. r Ia
linea LI/, a la derecha de la cual, C: es
independiente de B, y dependiente sdlo
de #1, como se presenta en la Fig. 9.2b.
En estas figuras el niumero de Reynaolds es

v, D,
v

R, =

donde D, es el didgmetro de la seccidén
estrangulada, V, la velocidad media en
la misma, y v la viscosidad cinemitica del
liquida.

Problema 9,1. Un venturimetro tiene un
difdmetro a la entrada D, = 015 m ¥y
un didmetro en el estrangulamiento D), =
= 0.075 m, La deflexidn en el mandme-
tro de mercurio es de 0.5 m. Calcular

el gasto para una temperatura del agua
de 100,

Solucién. El peso especifico 'del mercu-
rio es ym = 13 360 kg/m® y la viscosidad
cinemiatica del agua a 10°C es v =
= 0.013 cm?/seg.

El 4rea de las secciones transversales
vale:

1l

A,
4,

7/4 % (0.15)% = 001767 m?
n/4 x (0.073)* = 0.00442 m?

It

El grado de estrangulamiento es igual a

A
m= A: = 0.25

Considerando inicialmente que C; es
independiente de R,, de la Fig. 9.2b se ob-
tiene que Cs = 1.009. De la Ec. (9.4) re-
sulta entonces:
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Q=1.009 % 0.00442 \}19 60. 15(ﬂ_1)
Q=0.0271 m®/seg

Para este gasto, la velocidad en la sec-
cidn 2 seria asf:

Q 0.0271
Vo= — = e = §,
= A, T G.oosaz - o13misee
y el niimero de Reynolds:
7.5
R =2 _ SBX = 3.54 x 10*

v 0.013

Con este valor de R, y con m = 0.25, se
obtiene el mismo valor Cs = 1.009 de la
Fig. 9.2a, lo cual comprueba el resultado
obtenido para Q = 0.0271 m®/seg. En caso
de que se hubiera obtenido un valor dis-
tinto de Cq4, en la Fig. 9.2a, con este nuevo
coeficiente se corregiria el gasto y se ob-
tendria otro R, hasta ajustar todos los
valores.

9.2.2 Diafragmas

En tuberias donde se permita una gran
pérdida de energfa para efectuar el aforo,
se puede utilizar un diafragma para es-
trangular la seccién (Fig. 9.3). Este con-
siste en una placa, donde se practica un
orificio de 4rea A, la cual se inserta
dentro de la tuberfa 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-
nouili para las secciones 1 y 2 de la
Fig. 9.3 son

Ag

V, =
1 Al

Vy

— | —

Figura 9.3. Diafragma en una tuberfa.

Con substituciones anslogas a las del
venturimetro, el gasto tedrico es;

ey

Con los coeficientes de contracecién
Cs = Ay/A, v de abertura Ca = A,/4,, de
la ecuacién anterior se obtiene :

_ CeCy A, ng(pl—pz)
'\/1 — CP2 a2 ¥
Al incluir el ceeficiente de gasto C. y
medir la diferencia de presiones, en tér-
minos de la deflexién Ak, en un mandme-
tro de mercurio, el gasto real es final-
mente;

Q=c A.\/ngh(_—_i) (9.5)

El coeficiente C; depende no sélo de la
geometria del diafragma y de la rugosidad
de las paredes, sino también del nume-
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Figura 9.4. Diafragma tipo VIM y coeficientes de gasto (Ref. 39).

ro de Reynolds que incluye el efecto de
viscosidad del [lujo. De la figura 94 se
pueden obtener los valores de Cg para ¢l
diafragma estdndar tipc VDI (Verein
Deutscher Ingenicure). Para este tipo de
diafragma, las tomas piezométricas deben
guedar localizadas 2.5 cm, antes y después
de la placa. Se observa que para R, = 105,
Cq es practicamente independiente de R,.

9.2.3 Toberas

En el caso de tuberias con didmetros
mayores de 30 cm, se emplean toberas en
lugar de diafragmas. Dos formas comiin-
mente usadas se muestran en las Figs. 9.5a
y 9.6, La primera ha sido estudiada y sus
dimensiones especificadas por Ia Verein
Deutscher Ingenieure; su forma elimina
el coeficiente de contraccidn haciéndolo
igual a uno. Esto es, las dimensiones del
orificio coinciden con las del 4rea con-
traida de la Fig. 9.3 y vale la Ec. (9.5)
con la tinica salvedad que A,=A, y Co=1.
De la Fig. 9.4b se puede obtener el valor
de C; en la ecuacidn siguiente:

Q=0C4A, ngAh(—— 1) (9.6)

Para la tobera de la Fig. 9.6, C; varia
aproximadamente entre 095 para R, =
= V, Dy/v = 10° hasta 0.98 para R, = 1{¥,
a partir del cual conserva constante este
ultimo valor.

Para lograr 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 y —de
por io 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 0.10 m
de didametro. El manémetro diferencial de
mercurio marca una deflexién de 0.25m y
la temperatura del agua es de 15°C.

Solucién. De los datos se obtiene que
Ay == 0.007851m?, A, = 0.01767 m?; y para
agua a 15°C v = 0.0114 cm?/seg vy A./4; =
= 0.444. Suponiendo inicialmente que Cq4
no depende de R,, de la Fig. 9.5b C¢=1.056
y de la Ec. (9.6) el gasto vale:
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Figura 9.5. Tobera VOI y sus coeficientes de gasto (Ref. 51).

Q = 1.036 x

% 0.00785‘/19,6 x 025(1_31'59_ 1)=

= 0.065 m%/seg

entonces :
Q 0.065
V, = —- = e—e—— = 3.
1= = goier — 268 m/see

¥ el nimero de Reynolds es

R = VaDs _ 36815
T TV T T 00114

= 4.84 X 10°

De Ia Fig. 95b resulta que Cs es efecti-
vamente independiente de R, y el gasto
es 0,065 m¥/seg.

9.24 Aforador de codo

Otro tipo de afarador es el llamado de
codo v consiste en medir la diferencia
de presiones que se genera entre el intra-
dds v el extradés de upa curva en uma
tuberia. En la Fig. 9.7 se detalla la dispo-
sicién de las tomas piezométricas.

E! gasto se obtiene de la ecuacién:

G=CKAV2gAh (9.7)

donde A es el drea de la tuberia; Ak =
h, — h, la diferencia en cargas de presién
(expresada en metros de columna de
agua) entre el extradés y el intradds; gla
aceleracion de la gravedad; C: y K son
cocficientes sin dimensiones (el primero
de gasto y el segundo de forma) que de-
penden de la relacién R/D radio del codo
a didmetro del tubo, de acuerdo con la
tabla 9.1.
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S

P Dy ~—=——14 D, —+
Figurn 9.6. Diagrama de una tobera,

TABLA 9.1. Coeficientes K para el aforador
de codo, segin Addison {Ref. 31)

R/D <, K
10 1.23 0570
1.5 1.10 0.697
1.50 1.07 0.794
175 145 0580
2.00 1.04 0.954
225 103 102
250 1.03 102
275 102 114
3.00 102 1.20

9.3 Conducto sencillo

Es el mds sencillo de los sistemas, Con-
siste de un conducto iinico zlimentado 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 friccién.

En Ia Fig. 9.8 se muestra el comporta-
miento de las lineas de energia y gradien-
te hidraulico, para el tubo que conecta
dos recipientes; ambas lincas interpretan
el significado fisico de los términos en la
ecuacién de la energia. En la Fig. 4.10 se
presenta el sistema alimentado por una
bomba.

Para el anslisis del conducto sencillo se
utiliza la ecuacién de continuidad y la de

Figura 5.7. Aforador de codo.

energia: La primera establece la invaria-
bilidad del gasto en cualquier seccién i
del conducto; a saber:

Q=AtV¢

La segunda establece la constancia de la
energia entre dos secciones transversales
1 y 2 del conducto, para lo cual se acepta,
usualmente, que el coeficiente @ en dichas
secciones valga uno. Esto es:

21 4% [ V2

&t s+ =5+
S P R
2 2
+ %h: + 2k
1
donde

2
?h; = suma de [as pérdidas de friccidn

F;, en cada tramo de la seccién 1

ala2;
2

X Iy = suma de las pérdidas locales que
1 ocurren de la seccién 1 ala 2 de-
bidas a entrada, cambios de sec-
cién, 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 friccién o aguas abajo del punto donde
se produce la pérdida local. Por esta cau-
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Plano de referencia
Reduceidn

V,:
H = Eh,+ Eh, + e
4
Linea de cargas piazométricas
.~

Figura 9.8. Conducto sencillo.

sa, la ecuacién de la energfa contendri
ios valores de la velocidad, en distintas
secciones del conducto, mismos que se
pueden substituir por la velocidad, en un
s6lo tramo, utilizando la ecuacién de con-
tinuidad.

Si en el sistema de la Fig. 9.8, el reci-
piente de aguas abajo no existe, es decir,
si el conducto descarga libremente a la
atmosfera, el desnivel H se mide como
la diferencia de niveles entre la superfi-
cie libre en el depésito superior y el cen-
tro de gravedad de la seccidn final del
tubo. En cualquier caso, dicho desnivel
serd:

2

V.
H=Sh+Zlh+——
2g

donde V;2/2 g es la carga de velocidad en
la seccién final del conducto, considerada
coma energia final en el caso de descarga
libre, o como pérdida en el caso de des-
carga a otro recipiente. Se presentan dos
tipos de problema:

a) Revisidn. Conociendo H, la geome-
tria y rugosidad del tubo, se desea calcu-
lar el gasto.

Bolucidn, Supuesto que se desconoce la
zona de flujo (laminar, transicién o tur-
bulente) en la que trabaja el tubo, Ia ve-
locidad y los coeficientes de pérdida son
incégnitas. Sila seccidn 1 se elige dentro
del depdsito 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:

Vﬂ
H= (zl+.p_l+ 1)_(22.},&):
2g Y

v, 2 2
=— - Bh+ T
2g 1 1

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 gue:
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VE
H:__’..+
L Va 22 )
=2 +
+-(f1D 2g F "D 2z
oLy + K, — vy + ~-)
( 2g T T2g

y debido a que V, A, = Vi 4y, entonces re-
sulta:

T T
B D, Dy Af
K, 2 Ad
+ ...+ K1 A Fl + A =z +
la velocidad en la seccién final vale
v, = ‘/ - :: g H _
¥ 4 t K a )
1+ l—l( D; A: A Al‘:
(98)

vy el gasto:
Q=V, A

Puesto que se conoce &/I4, se puede
estimar un valor para cada fi, por inspec-
cién del diagrama de Moody, asi como los
K: Con dichos coeficientes, substituidos
en la Ec. (9.8), se determina el gasto;
de éste, Vi=4 Q/n D; y con los nimeros de
Reynolds, se obtienen nuevos valores fu
El proceso se repite.

b) Disesio. Conociendo H, la geometria
(con excepcién de uno de los didmetros),
la rugosidad y el gasto, se desea calcular
uno de los diametros (con mas de un
didmetro como incégnita, la solucién es
imposible).

Solucion. Igual que el problema anterior
—se utiliza la Ec. (9.8)— estimando f y D
desconocidos, que se substituyen reitera-

damente hasta obtener el gasto. Este pro-
blema es poco comun.

Por ejemplo, en el caso de una tuberia
de diametro constanie y pérdidas locales
despreciables, de ]la Ec. {9.8) vemos:

~ a2gH
4fL/D°

s 8 LQ7?
D= -
«g:chf

510.0827 L Q?
V2L os)

también en el nimero de Reynolds, nos da

VD 401 _C
R,=__=_Q_= :

v av DD
en el que se conoce a
C, = 4Q/nv

La solucidn consiste en los siguientes
pasos:

a} Se estima un valor de f (por EJem-
plo 0.02).

b) Se calcula D de la Ec. {9.9).

c) Se calcula R, de la Ee. (9.10).

d) Con R,y £/D, del diagrama de Moo-
dy, se determina un nuevo valor de f.

e) Con el nuevo valor de f se repite el
procedimiento hasta que ésta no cambie
en mas de dos ciclos sucesivos.

Problema 9.3 .En Ja Fig. 99 se presenta
una tuberia horiZontal, para la descarga
de fondo, de una presa con una deriva-
cién lateral, Los datos son: H, = 150m,
La=20m, L, =60m, [, =40m, D, =
=4m,Dy=3m.D,=2m, 4, = 1257 m?,
A, = 7.07m? A, = 3.14m? Ap=120m?*;
rejillascon s/b = 0.1, C, = 167 y 8 =70°;
en la valvula de mariposa Ay = 30 m?®,
ancho de escotaduras b/h=0.2, rugosidad
de] tubo £ = 0.5 mm,
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Figera 9.9. Descarga libre del desagiie de fondo del problema 9.3,

Determinar el gasto @ 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 valeres presentados en
el capitulo 8, como sigue:

1. Rejilla. K =0.073 segin la Ec. (8.14),
reducide con A,/Ax = 00262, resulta en-
tonces: K, = 0.00005

2. Reduccidn después de la rejilla. Se
usa el criterio del cono equivalente.
Los diametros equivalentes son:

Dy — «4 A& _Jmom
D.78s 40
T
Dy = ‘} -
0755 6.19m

DR'— N
6=2ang tan = 2 angtan (.1545 =

It

17°34'
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De la tabla de pérdida por reduccidn,
K = 0.19, con A,/Ay = 0.105, se redu-
cea: K, = 0.0021

3. Entrada. Para forma de trompeta,
K = 0.08; con A.,/A, = 0.25, se redu-
ce a: Ky = 0.005

4, Escotaduras. Para V > 2 m/seg,
K = 0.05; con A;/Ax = 0.105, 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: Ky = 00031

6. Pérdida por bifurcacicn, De la tabla
para separaciéon, K, = 0.04 (cerrada la
derivacion lateral); con A,/4, = 0.25, se
reduce a: K, = 0.0025

7. Pérdida por reduccion. Con 8 entre 4
v 5%, se elige K =0.019; con A,/4, = 0.445,
se reduce a: K, = 000376

8. Cambio de direccidn, Con 8 = 30°,
e/D, == 0.5/3000 = 1.67 x 10— y R/D=2;
de la Fig. 8.16a, C,=0.18 y de la Ec. (8.19)
tenemos:

30
K =018 x — = 0.06
X % 0.0
Con A,/A;=0.445 se reduce a: Ky = 0.0119

9. Vdlvida de aguja. Con C, = 096,
K = 0.08507 y con A,/A; = 1.0, tenemos:
K, = 0.08507

10. Friccion en la zona de entrada, Se
considera cero; K, = 0.

11, Friccicn en el trama de longiiud Ly,
g/D, = 1.25 x 10~*; y con R, grande, del
diagrama de Moody f,=0 0125y f, Ly/P,=
= (.188; con A4,/A, = 0.25, se redu-
ce a: K, = 001175

12. Friccidn en el tramo de longitud I,
£/Dy=1.67 x 104y f, = 0.0132, {L,/D, =
= 0.176; con A,/4, = 0445, se redu-
cea: K,, = 0.03485

Total: X K = 0.16063

De la Ec. {9.8), la velocidad a la sali-
daes:

2_#19 .6 x 150

= 50.3 m/se
1.16063 /sce

y el gasto:
Q = 503 x 3.14 = 158 m%/seg

Ia pérdida total de energia en toda la
conduccidén es

Finalmente:
h =2081m

Problema 9.4. La instalacion hidroeléc-
{rica, con la geometria mosirada en la
Fig. 9.10, abastece a una casa de maqui-
nas un gasto de 8.98 m%/seg. La instala-
cion consta de una galeria con acabado
interior de cemento de 3.00 m de didme-
tro, una camara de oscilacién y una tu-
beria de acero soldado, nueve, de 1.50m
de didmet1o. Determinar: a) la carga neta
sobre las mdquinas: ») la potencia
neta —en kw— que produce el sistema, si
las maguinas tienen una eficiencia de un
82%; c) la eficiencia de todo el siste-
ma; d) el nivel de la superficie del agua
en la cdmara de oscilacion que, para las
condiciones de tlujo permanente, actia
como un simple tubo piezoméirica.

Solucién a). Las 4reas en la galeria y
(uberia son, respectivamente:
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Figura 9.10. Instalacién hidroeléctrica del problema 9.4,

Ay = 0.7854 (3)* = 7.069 m?
A = 07854 (1.5)* = 1.767 m*

¥ las velocidades:

8.98
p = m- = 127 rn/seg
8.98
Ve= = 5,
"= T 77 5.08 m/seg

La ecuacidén de la energia, entre una
seccidn dentro del vaso y la de salida de
la tuberia, es:

2
20 =1703 4+ 2+ Y 43y
Y 2g

La carga neta sobre las miéquinas es
entonces

Vﬂ
B Y 1587 — Sh
3

Debido a que la longitud de los tubos
es grande, las pérdidas locales se con-
sideran despreciables respecto de las de
friccion.

El nimero de Reynolds, en la galeria
para agua a 13°C (v=1.145x 10—° m®/seg),
es:

127 x 3 x 108
R°—T=3'33X 10#
y en la tuberia:
508x1.5x108
Ry = —————— = 6.66 x 10°

1.145

De la tabla 8.1 y del diagrama de Moo-
dy, tenemos que:

para la galeria: € = 1.5 mm,
£/ = 0.0005, § = 0.0169;
para la tuberia: £ = 0.075 mm, I
¢/D = 000005, f=0011.
Las pérdidas de friccién seran:

4500 (1.27)°

hyy = 0.0169 3 108 = 209m
860 (5.08)° ‘

hﬂ = 0.011 X*i“""g— 9.4 = B30m
E2h=1039m

"y la carga neta:
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Hy, = 1587 — 1039 = 1483l m

Solucién b). La potencia neta del siste-
ma vale:

P=nnyQH, = 082x1,000x809§:x148.31
P = 1092 0955 kg m/seg

En caballos de vapor:

P=1_°927;]?ﬂ= 145613CV

En kilovatios:

P= _14 3613 = 197843 kw
0.736

Solucién ¢). La eficiencia de todo el sis-
tema es la relacién, entre la potencia neta
v la que se produciria con la carga bruta,

al no ocurrir pérdidas en la conduccidn -

y en las méquinas.
La carga bruta es

Hy = 329 — 1703 = 1587 m
y la eficiencia del sistema:

_MmyQHy M Hs
= = =

YQ Hy H,

- 082 x 14831

=0.766; 76.6 por ciento.
158.7

La eficiencia de la conduccidn resulta ser:

vOH, 148.31

"= OH, | 158.7

= 0.935;

93 5 por ciento.

Solucidén d). De la ecuacidn de la ener-
gia, entre el vaso y la seccién de la gale-
ria en la base de la cdmara de oscilacién,

con kg, = 2.09 de los calculos anteriores,
resulta entonces:

Vol
329 = N.C. 4 —— + by
2g

2
(1'276) — 209 = 326.828 m*

NC. =329 —

Problema 9.3. El sifén mostrado en la
Fig. 9.11 consiste en un tubo de acerc
soldado, de rugosidad & = 0.15 mm, con
una descarga de 1000 lt/seg; el radio de
las curvas es R = 1.5D. Determinar el
didmeiro comercial necesario y la carga
de presién en el punto S,

Solucion. En un primer tanteo, al des-
preciar las pérdidas locales, se supone
f=00i6.ConL = 1026 myH =3 —
~— 0.6 = 2.40 m, de la Ec. (9.9} resulta:

0.08 Ox1®
D= ‘/M 0.0i6 =05 m

2.4

Puesto que considerar las pérdidas lo-
cales implicaria seguramente un didme-
tro mayor, se supene que D = 0.60 m, por
lo que el drea del tubo seria

A= %(0.6)"- = 02827 m?

* Debido a gque el flujo dentro de la galeria
se encuentra en la zona turbulenta, es posible
emplear las férmulas de tipo exponencial o
logaritmico. Por ejemplo, con N = 34 en la
férmula de Kozeny, la pérdida de emergia en
la galeria es:

V2L
{886 log D + NI* D
(1.27)2 x 4500
[8.86 log (3) + 3412 = 3

que es inferior al obtenido con la formula de
Darcy.

Fy, =

= 1655 m



336

87°
+ 5.00

0
+ 3 OA

1Ty

analisis de sistemas de tubos

+ 900
] M

g He6e

0w

Figura 9.11. Sifén del problema 9.5.

y la velocidad -

Ve —— =3
02877 - oA m/ser
Para la pérdida por friccién, el nimero
de Reynolds aproximado parav = 1.145 x
X 10° m*/seg, es el siguiente:
354 x 0.6 x 10°
R =-— = K
. 1145 1.855 x 10*
Con /D = 0.00015/0.6 = 0.00025, del
diagrama de Moody f = 0.0148 y el coefi-
ciente de pérdida por friccién, resulta;
L 0.0148 x 1026 .

f——:

) 08 = 2.531

Si se considera como coeficiente de
pérdida por entrada, K, = 008 y, de la
Fig. 8.16a C, = 0.206, entonces de Ia ecua-
cidn (8.19) los coeficientes de pérdida por
curvatura son:

Curvaa 87°: K, = 0.206 3—; = 0L20

Cutvaa 30°: K, = 0.206 % = 0.07
Total: 027

entonces,

L
1+f——D + K, + K, = 3.881

y con A,/A; = 1, de la Ec. (9.8), vemos
que:

19.6 x 2.40
V= J——-——»—— = 348 m/seg

3.881

siendo el gasto:
Q = 0.2827 x 3.48 = 0.984 m*/seg

0 sea, como es 1.5 por ciento menor que
el gasto deseado, el didgmetro necesario
es de 0.60 m.

La carga de presién en § se calcula de
la ecuacitn de la energia entre 4 y S, asi :

300=900+ 2+
Y 2g

X (1 +fL/D+ K, + K.)

fuego entonces,

Vﬂ
LYV
Y 2g

X1+ fL/D+ K, + K.)

donde L es ahora 82.60 m, y K, tinicamen-
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te es de la primera curva. Por tanto, los
coeficientes de pérdida por friccién, en-
trada y curvatura respectivamente son:

L 82.6
— = 0,014 — = 2.
f T & x 06 04
K, =008
K, =0.20

siendo la suma total igual a 3.32. Por tan-
to, la carga de presién en el punto S vale:

P (348)2

— = — 5600 — 332 = —805m
¥ 6 19.6 X

De lo anterior, resulta en S una carga de
presidn inferior a la atmosférica, préxima
a Ja de vaporizacién del agua (subcapi-
tulo 1.7) y no recomendable.

Problema 9.6. Una bomba de 25 CV de
potencia y 75 por ciento de eficiencia,
debe abastecer un gasto de 6 m®/min de

agua, a 10°C, a un recipiente cuyo nivel
se encuentra 10 m arriba del cdrcamo de
bombeo. La tuberia de conduccién es
de fierro fundido con incrustaciones (& =
= 0.76 mm), con una longitud de 100 m,
tres curvas de radio R = 5D {dos de 45°
y una de 90°) y una vialvula con K, = B.
Determinar el didmetro necesario en la
tuberia,

Solucién. La potencia suministrada por
la bomba a la tuberfa es:

P=75x075x25= 1406 kgm/seg

¥ la carga de bombeo para Q = 6/60 =
= 0.1 m%/seg, la siguiente:

1,406

A 406
1000 x 0.1 m

H,,:-—-P =
Ya

Como se dispone de esta energia, inne-
diatamente después de la bomba, de la
ecuacién de la energfa resulta gue

todo con bridas

coda con brdas

8 =45

Vilvula b= 15
K. =8 codo €on brigas
+
1 Jed| ——— -
Circamo PP o
Bomba

Figura 9.12, Instalacién del problema 96.
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v: LW

06 =104 — 4 fo ——
14 tog s T
Ve V2
KU_' L Bt
+ 7z +K 37

406 =,-£—(1"}-fL/D+Ka+Kv) (a)

Igual que en el problema anterior, se re-
suelve por iteraciones. Después de efectuar
varios ciclos, se propone I = 0.254 m cuya
drea, velocidad y carga de velocidad son:

A= -E- (0.254)* = 0.05065 m?

V= _0_1__ = 1.974 m/seg
0.05065
V2
—=019m
2g

El numero de Reynolds para v =
= 0.013] cm?/seg es:

a
R, = 1.974 xl();‘!]54 x 10 - 3827 % 10°

y para ¢/D = 0.076/25 = 0.003 del dia-
grama de Moody, f = 0.026, se obtiene:

L 0.026 x 100
— = ———— = 1024
f D 0.254

De la Fig. 8.18, para codos a 45°, C, = 0.16
y para % 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:

/ 12.6 X 4.06

= = 2m/s
Vi rosr s /seg

siendo ¢l gasto:

andlists de sistemas de tubos

Q = 2 X 0.05065 = 0.102 m*/seg

entonces, el didgmetro de 254 mm es el
adecuado.

Problema 9.7, Una bomba extrae agua
(v = 00112 cm®/seg) desde un cédrcamo
v la entrega, a un tanque elevado, por una
tuberia —de 381 m de longitud y 102 mm
de didmetro— de f{ierro fundido y asfal-
tado (Fig. 9.13). La tuberfa de succidn es
vertical de 1.73 m de longitud y esta equi-
pada con una véalvula de pie. El tubo de
descarga contiene dos codos regulares con
bridas R/D = 14, una valvula check y
una vélvula de compuerta. Determinar
la carga de succién h, (antes de la bom-
ba), Ja carga de bombeo ks y la lectura
en el mandmetro del lado de la descarga
pe, cuande el gasto sea de 757 lt/min.
Calcular fa potencia en CV, de la bomba,
si ésta tiene una eficiencia de 80 %.

Solucién. Tuberia de succidn, Para D =
= 102 mm, de la Fig. 84 ¢/D = 0.0012,
para fierro fundido y asfaltado. La velo-

cidad y el nimero de Reynolds en el tuboe
es:

Lo AX0IST ‘
= SO (D102 oM m/seg;
Vo
—z—g——. . m
1544 % 102
Ry = ———— =1,
; S 141 x 10°

Del diagrama de Moody, f = 00225 y
la pendiente de friccidn:

0.0225

5= 9102

% 0.12 = 0.0265

El coeficiente de pérdida en la valvula de
pie es K = 0.8 (Fig. 830) y la pérdida
correspondiente :
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ELEV. 8315 m o

Tanque abierto

) -H\Ampllamén brusca

- Bim
(CDd0~R=l4 on i
= la

8083 m

Vilvula CHECK

Hm

< Vihla de pie

Vilvula de compuerta

Py Martmetia de presién en la descarga

Codo~R=14 cm

— Toda {a tubesla es aueva, de 102 mm y Derro fundido y asfaltada.

Figura 9.13. Instalacién referente al problema 9.7

b, =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:

hy = (8.73—732) + 0.0265 x 1.73 +
% 0096 = 1.552m
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 = 0.0265 % 381 = 10.1¢m

los coeficientes de pérdida en los acceso-
rios se obiienen de las Figs. 8.18 y 8.30.

Codo regular con bridas (90°),

. K =03} x 2 = 0.62
Valvula check con bridas,
K =200 2.00
Valvula de compuerta con bridas,
K = (.17 0.17
Salida (Ad/A4,),
K = 1.00 1.00
K =379

y Ia pérdida de energia por los accesorios:

h =379 x012=0455m
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La bomba debe elevar el agua desde la
altura de 8.73m a la de 88.15 m. La carga
de bombeo sera;

ha = (88.15 — 8.73) + 10.10 +
+ 0455 = 89.975m

La carga de presién del lado de la des-
carga y en el punto donde estd colocado
el manémetro, serd igual a la carga ests-
tica mas la pérdida de friccién en la des-
carga menos la carga de velocidad. La car-
ga estdtica es 80.83 — 2,14 = 78.69 m. Las
otras cantidades han sido calculadas an-
teriormente ; por lo tanto, la carga de pre-
sién requerida es 78.69 + 045 + 10,10 —
~—0.12 = 89.12m. Para calcular la carga
de presidn al centro del manémetro sera
necesario considerar la conexién wertical
de altura igual a 0.61 m. La lectura en el
mandmetro sera: .

pe _ 89.12—061
¥

1000

= 885Im; ps=8.851 kg/cm?

La carga total de bombeo es igual al des-
nivel entre los dos tanques, mas las pér-
didas totales en la conduccidn, a saber:

H, = 80.83 + 0.0265 x 1.73 +
+ 0.096 + 10.10 4 0455 = 91.527m

¥ la potencia que debe proporcionarse a
la bomba, Ia siguiente:

_ Yy Q H:
731

1000 x 6.757 x 91.527

= 75 % 60 X 0.8 = 1920V

Problema 9.8. En una tuberia horizontal,
de didmetro D, 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 (1t/seg). Calcular la pre-
sidn p en el extremo cerrado del tubo si su

longitud es [ = 600m; su didmetro D =

=15cm; n=20; g =1 li/seg, y la pre-
sién en el extremo inicial es de 0.5 atm.

Solucidn, Como el gasto total en el tubo
es ng, la velocidad a la entrada resulta:
V., = 4 ng/n D* = an,siendo o = 4g/n D*;
velocidad que se reduce despuéds del pri-
mer orificio a V, =a(n—1) y después
del i-ésimo orificioa Vi = aln— (i —1)],
porlocual Va=ay Va+ 1 =0

La distancia a entre cada arificio es’

a=1/(n+ 1).
La pérdida de friccién para el tramo
ies:

_ a Vi _ aq? T 2
hs-fiD—"i—g——ﬁzg’*—-—ﬁgu (i—1)]

e ._"‘;qu.j -

Figura 9.14, ‘Ilustracion referente al problema 9.8,
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Como f no cambia, la pérdida total de
friccidn serd:

fauﬂ " i
E{,rﬁig.l ’1‘-..- ng lgi [f’l—(!—l)]2
puesto que:

n

Zln—(=DF =%+ )20+ 1)

resulta que:

4 14!

3’12 n(2n+1)

r=

Substituyendo a g=aD*V,/4n, en la
ecuacién anterior, se obtiene;

1ftm( 1)
Hi = 14+ —
=3 D 7N Y an

Ya que (fIV,?/2gD) es la pérdida por
friccion en todo el tubo, en el supuesto
de que no se hicieran las derivaciones,
para # grande, resulta entonces:

1
Hi=H
3

Con los datos proporcignados: g = 1
lt/seg, [ = 600 m, D = 15cm, n = 20y
f = 0.03, se obtiene H; = 2.677 m.

La carga de presion en el extremo
cerrado del tubo se calcula de la ecuacién
de energia, siguiente:

Vﬂ
LA Sy
Y lg ¥

Con V,=1na=1.132 m/seg, p/v=2.389 m
La ecuacién de energia, entre un punto

en el orificio de entrada y el punio i {con
C; velocidad de descarga del orificio i},

conduce a que

o v 1 2 > c? f a

= ==+ %
¥ 2g ¥ 2g D
LI Va
x = —
-] 2 a + 2 g

donde:

Vi = a[n— (m— 1)]
K=3

por lo que entonces:
2 a
et =2 o —p) +vi—3va—flax
» ‘ i
i
X 2 [n—(m—1)])* (a)
ahora resulta:
L3
EZln—(m—1)1F =
=]
i
=Zl(n+1P—-2m(n+1)+ nfl=
n=}
=iln + 1)’»~‘2(r1-|ri)Em-l-Em2

=]

puesto que:;
e i
oy M= ?(: +1)

: 1
oZ P (R 1) (2E 4 1)

se obtiene asi:

..El [n—(m—1)12=
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6n{ntl1—i)+

I
6
+i(2i—3) 4+ 1 = Sns

por lo tanto, resulta;

2
Ci =?(pl—m) + a? {n?—

—34n—(i—~ 1)]=—f%8ﬂ,4 (6)

El didmetro di del orificio i se determi-
na de

ndi?
1

q= C, (C)

Puesto que ¢ = 4 g/n D? = (.0566 m/seg,
de la Ec..(d} se pueden obtener las velo-
cidades C, correspondientes a los orificios
desde i = 1 hasta 20; de la Ec. (¢} los

didmetros de los mismos. Los calculos
se indican en Ja siguiente tabla.

i 5,1 Cpenm/seg d,encm
1 400 9.392 1.164
2 761 9.085 1.186
5 1 630 8.191 1.247
10 2 485 7.263 1.34
15 . 2815 6.894 1.35%
20 2 870 6.845 1.364

9.4 Sistema de tubos en paralelo

En ocasiones resulta necesario derjvar
varios ramales de un mismo tubo (figu-
ra 9.15), para lo cual se pueden presentar
dos casos:

1. Se conoce la pérdida enire 4 y B y
se desea determinar el gasto en cada
ramal.

2. Se conoce el gasto total ¥ 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 energias que existan en 4
y B. El primero no ofrece dificuliad 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 energfa vale:

Ve

AH = K;——
i p (9.11a)
por lo que:
2 AH
Vi=g =" (9,
i 2 2.11b)
donde ;
L
K = fi"F‘— + T Ky
siendo el gasto:
=AW {9.12)

Figura 9.15. Sistema en derivacidn.

Para el segundo caso, se supone la exis-
tencia de una tuberfa (ficticia) que trans-
poria e} gasto total, equivalente a todos
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los ramales, con una pérdida en la misma
dEAH, = AHI = AHa = ... = AH“

Al substituir las Ees. (9.11b) y (9.12)
en la de continuidad, cbtenemos:

Q=0Q,+Q% +... + Qu

y al simplificar, resulta:

bé_ 5 B
VK, K
o bien:
K, 1 ?

— = |——— (9.13)
o ly 2(D3/ VKD
o sea, la condicién de equivalencia entre
los conductos, en los que se elige un valor
arbitrario para D, o K, y €l otro se calcula
con la Ec, (9.13); luego entonces,

Vel 8K,

AH = Kp—m = — %
’Zg 3"13Dai g

Substituyende la Ec. {9.13), resulta:

2
AH = 8 2 (914

[rc él (D‘z/\/_@]-.. f

Una vez que la pérdida AH se conoce,

L.D.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 presion 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:
Ly=400m, L, =180m, Ly =50 m, L, =
=400m; D, = D, = 200 mm, D, = D, =
100 mm, f, = f, = 0.02, f; = f, = 0.025.
Calcular la presién p necesaria en el reci-
piente A, para que el gasto Q, = 40 It/seg.
Despreciar las pérdidas locales.

Solucién. La pérdida de energia entre los
puntos C y B se determina con el gasio
en el tubo cuatro. Eligiendo como plano
de referencia la elevacién de la superfi-
cie libre en los dos recipientes, de la ecua-
cidn de la energia entre A y B, se tiene:

V2
2~ am), + (8H), + —2
¥ 2g

el 4rea, la velocidad y la carga de veloci-
dad en el tubo cuatro son:

A =4,=07854 (0.2)* = 0.03[4 m?

2
Ve L8 osam
2g  19.6

Ly Dy fo B

L, Dy f I

Figura 9.16. Sistema de tubos del problema 99.
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Como unicamente se considera la pérdida
por friccién, de la férmula de Darcy-Weis-
bach, tenemos:

400
AH)Y, = 0.02 — A = 3.
(AH), = 0.0 0.20x0083 3306 m

v, de las Ecs. (9.11b) y (9.12), resulta:
Qs = 0.7854 (0.1)* % ’

w of 196 x3.306x0.1

— 3
0055550 =0.01791 m*/seg
Q, = 0.7854 (0.1)* x

19.6%3.306%0.1

=(.0094 m?
00w 1a0 o009 mY/seg
conduce a un gasto total, igual a

Q, = 0.040 + 0.01791 4 0.0094 =
= 0.06731 m®/seg

La velocidad, carga de velocidad y pér-
dida en el tubo 1 son:

Ly Dy fy
/ //—L,, 0w fi

_ 006731 _
1= Goaig C lam/ses;

VP48 o

g 19.6 oom

400 )

finalmente, la carga de presién en el reci-
piente A, vale:

% =936 4 3.304 + 0.083 = 1275m

o bien,

1.275 kg/cm?

Problema 9.10. FEl sistema mostrado en
la Fig. 9.17 tiene la siguiente geometria:
H=2dm;L =L, =Lz =L, = 100m;
Dy =D,=D, =100mm; Dy = 200 mm;
ademds, f; = fp = f, = 0,025y f, = 0.02;
el coeficiente de pérdida en la valvula
K, = 30. Calcular los gastos en cada tubo,
despreciando las pérdidas locales.

|

=l

c

J L, D. f.) —."_—_:

Ly Dy fy

TR

Figura 9.17. Tuberfa del problema 9.10.

Solucién. La pérdida de energia entre B

redes abiertas 345
Ve Ve o o
24=K,—+ 119202 + K, -~ + —
1 7g Q, % 3 + Ta

v C estd dada por la Ec. (9.14). Como en
los tubos uno, dos y cuatro, tnicamente
hay pérdidas por friccién, resulta enton-
ces:

L, 100
= f, 2% 0025 — = 25
K, sz2 0025 =
K, =K, =25

En el tubo tres, {enemos :

002 x 190 | 30— 40
X oz T3

Para la Ec. (9.14}, nos resulta asi:

» D 001 004

y 2 2 L2 000833
=t /K, /25 /40
3 Diz_] L4 x 0.00833)2 =
{mml \/K{
= 0.000685

De la Ec. (9.14}, por otra parte:

8

1Y S —
0.000685 x 98

2=1192Q8

Ademés, con P, = D,, en la ecuacién de
continuidad, obtenemos:

A _( DN VR Ve

2¢g \D / 2g 2

ve Q. _

2g  2g(nDi/ay
Q)

= Ky = 828 Q 2
19.6 (0.7854 x 0.01)* '

De la ecuacién de la energia entre 4 y D,
nos da:

Substituyendo términos:
24 = (2 X 25 x 828 + 1192 + 828) Q,°
24
S
s 73490 0.0235 m®/seg

La pérdida de energia entre B y C, sera
AH = 1191 {0.0235)? = 0.658 m

Para el tubo 2, lo siguiente:

2
0,658 = 2522
2g
V, = ‘IM = 0.718 m/seg
25
Q, = 0.7854 x 0.01 x 0,718 =

= 0.00564 m*/seg

En la misma forma:

Q, = 0.7854 x 0.04\)12'6"’:0_0'65_8 -

= 0.01784 m?/seg_
y como comprobacién :
Q = 0.00564 + 0.01784 = 0.02348 m¥/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 despuds
para formar circuitos. Los extremos fina-
les de las ramificaciones pueden terminar
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]
l!{[
]

10 1
8 9

11!

Figura 9.18. Bjemplo de red abierta,

en un recipiente o descargar libremente a
la atmdsfera.

Un ejemplo de red abierta se esquema-
tiza en ]a Fig. 9.18. De acuerdo con los
niveles de los distintos recipientes y la
longitud de los tubos, se deberd conocer
o suponer la direccién del gasto en los
diversos tramos.

De la ecuacién de la energfa, entre el
recipiente superior y los extremos de los
tubos, resulta entonces;

Vi !
11_(314‘ --j—-)z S h (9.15)
2g =1

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 la seccién final, si el tubo descarga a
la atmésfera; el subfndice j corresponde
a las caracterfsticas hidraulicas en el pun-

to j. El término E h es la suma de las

pérdidas de energm de los tubos que se
encuentran en el recorrido, desde el pun-
to 1 hasta el extremo f; toma signo posi-
tivo para & en aquellos elementos en que
la direccién del gasto coincide con la di-
reccién del recorrido y negativo en caso
contrario.

Por ejemplo, para el extremo 7, la Ec.
(9.15) es:

V’l: N
Zn—\lz + £V z = Ky + Mgy + By
y de acuerdo con la direccién supuesta de

los gastos en la Fig. 9.17, para el extre-
mo 13, se cbtiene:

Via®
g2y + 28 = Ry — By — hgys
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donde fy representa la suma de las pérdi-.

das locales y de friccidn en el tramo que
va del nudo 7 al nudo ;.

Ademas, en cada punto de ramificacién
(nudo) se satisface la ecuacién de conti-
nuidad, siguiente :

Q=0 (9.16)

y se establece 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 seréd un sistema de tantas ecuaciones,
del tipo (9.15), como extremos finales ten-
ga la red; y de_ tantas ecuaciones de! 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 disefic de una red

en la que se conoce su geometria y los
gasios de cada tubo, se deberan elegir
—por lo menos— (/-m) didmetros de tos !
tramos que componen la red (#, namero
de exiremos finales), para evitar la inde.
terminacién del problema, ya que las ecua-
ciones de nudo se convierten en identi-
dades.

—

Problema 9.11. Determinar la magnitud
¥ sentido de los gastos en los tubos que
forman el sistema mostrado en la Fig. 9.19.
Los tubos son de fierro fundido, con 15
afios de servicio (N de Kozeny = 30} y tie-
nen la sigutente geometria :

D, = 0.55m L, = 680m
D, = 060m L, = 520m
Da=0.80m Ly = 800 m

Solucion. Primero, es necesario suponer
un sentido de los gastos en el nude D y

Figura 9.19. Sistema de tubos dei problema %.11.
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luego resolver y comprobar esta suposi-
cién; por ejemplo, se acepta que 4 y B
alimentan a C, esto es:

Q1+02=Qa

Por otra parte, siendo la pérdida por fric-
cién la vinica importante, b, seri la pér-
dida en el tubo 1; (h, + Ah) en 2, v hy
la pérdida en 3. Esta ultima en el supues-
to de despreciar la carga de velocidad en
el tubo tres.

De la férmula de Kozeny se obiiene:

n
& _TDl (8.86 log Dy + N) L, —n,

h.+AhD

2

0, = %-D;(B.Bé log D; + N)\’
Q= ?Da (8.86 log Dy -+ 1\1)\/,’.’.5_1)a

de la geometria del sistema, h = 20 m,
hy = 50 — h, Ademas, las constantes son:

D, =055m; D,*=0303;
C,=886logD, +30=277; D?2C,=8393

D,=060m; D2=0360;
C,=2804; Dj2C,=10.08

Dy=080m; D,®°=0.640;
Cy=29.14; D2 Cy=18.65

Por lo tanto, las tres altimas ecuaciones,
substituidas en la de continuidad, con-
ducen a:

+ D2 Gy

prC, \/D1

«Da(hlzﬁh) D”C,J (sol-;h,)

que con valores de las constantes resulta;
By? — 66k, + 91493 = 0
de ahf que:
h, = 1981 m

lo cual significa que si existe ralz real
de la ecuacién y que, por lo tanto, es
correcta la suposicién del sentido de gas-
tos en el nudo D.

Con este valor cbtenemos los siguien-
tes:

Q, = 0834 m*/seg
Q; = 1.696 m®/seg
Q, = 254 m®/seg

se puede calcular Vg%/2 g, a saber:

Vi 16 Q7
= =130
5 = Wagpg = 1306m

y corregir los resultados anteriores. En
efecto, la dnica modificacién se hace en
la ecuacién para calcular Q,:

Q = 2D (8861og D, + N

(50 — A, — 1.308)
Iy *

Planteando nuevamente la ecuacién de
segundo grado, ésta resulta ser:

B —64.01 by + 859 = 0
h, =1916m

Q, = 0.818 m*/seg

Q, = 1.682 m?/seg

Qg = 2.517 m%/seg

3
redes abiertas . 319
Problema 9.12," Una tuberia principal A4, = 16 205 Q.*
abastece al sistema mostrado en la figu- y
ra 9.20; en el punto de unién el manéme- ¥ también
tro M marca una presién de 4.3 atm. Las — 16 205 Q,®

caracteristicas de los tres tubos son igua-
les: I, = 210m, D = 100 mm, f = 0.025.
Calcular la carga h para que el gasto ali-
mentado al recipiente B sea de 5 lt/seg,
con las tres valvulas abiertas.

Solucién. El drea de los tubos es:

A = 0.7854 (0.1)? = 0.007854 m*

la velocidad y carga de velocidad del tube
que conduce el gasto Qp son:

0.005
= = se
Vs = G g7asd — 0037 m/see

2

1%
=2 —00207m
2g

las velocidades en los otros tramos son
las siguientes:

U~
a 2 a
v = 0.00785¢ 730

¢l coeficiente de pérdida por friccién es el
mismo en los tres tubos:

L 210
K; }‘D 0025 01

de la ecuacién de la energia, entre A y B
(pa/y = 43m), se tiene que

43 =h + 52

43 = h + 43406 Q2 + 1.11 (a}

ahora, entre A v C, tenemos:

B

Vi Vs
43 = 525-— 4 (525 + 1)
2g 2

o bien
8 52.5 % 16 205 Q.4
- 196
‘..-.Q',

Figura 9.20. Instalacién del problema 9.12.
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53.5 % 16 203

198 aF (b)

Ademas, de Ia ecuacidn de centinuidad,
resulta

Q4 = 0005+ Q, (¢
Q4% = 0000025 4+ 001 Q, + Q2 (d)
En el sistema de Ecs. {(a), (b} y (d), exis-
ten tres incégnitas: ki, Qu y Q.; si substi-

tuimos la Ec. (d) en la (&), obtenemos:

43 = 43 406 (0.000025 + 0.01 Q: + Q2) +
1+ 4423302

43 = 1.09 + 434 Q. + 43406 €12 + .
+ 44 233 Q2

QA+ 0.00495 Q, — 0.000478 = 0
la solucion de esta ccuacién sera:

Q: = — 0.002475 == 0.022

El signo menos no tiene significado fisico
por las condiciones en las que se planteé
el problema, por lo tanto,

Q. = 0.0195 m¥/seg

Substituyendo este resultado en la ecua-
cién (¢), nos da

Q4 = 00245 m*/seg
finalmente, en la (a), resulta que
h=1584m

Problema 9.13. En la Fig. 9.21 se pre-
senta una red abierta y su geometria. Se
desea que los gastos sean: Qg = 25 lt/seg,
Q; = 30 lt/seg, hacia los tanques C y D
respectivamente y que Q, = 11 It/seg
desde la bomba. Determinar los diame-
tros Dy, D, v D, necesarios para que se
satisfagan las condiciones impuestas. Fl
factor de friccién en todos los tubos es
f = 0.014 y los tanques A y B abastecen
aCyD.

e m
— 4 =
+ L, = 2850
' ™ 1, =A400m
D, =17 D. =3
Ly=1070m 77
0, =7
E Ly = 600m
¥ D,=020m
U0 m L,=5{m
== Dy=0.10m
T Bomba
P=6HP
n=T139

Figura 9,21, Red abierta del problema %.13.

redes

Solucion. La carga producida por la bom-
ba es

_ yQ Hp
76
76qP 76 x073x6
Hp = = = 303m
TN 1000 x 0.011

De la ecuacién de continuidad en los nu-
dos, los gastos son:

y = Q, + Qg = 0.055 m®/seg
Q1 = Qg - Qg = 0.044 m"/seg

Las velocidades y cargas de velocidad, en
los tubos, son las que siguen:

v 0.044 _ 0.056
Y7 70,7854 D2 T D2
v,  (0.056)* 0.000i6l
2g  196D4 T DS
- 0.011 i
V, = ————————— = 1.4 m/seg;
* = 97854 % 001 /seg
Vot
~ =01lm
2g
0.055 0.07
V, = = N
3= 0. 7854 D D m/see

Vet 0.00025
2g Dyt

v, 0.0% _0.0382
*T 07854 D2 0 DE
Ve 0.000074
2g D#
0.025
= 0,796 m/seg;

5~ 07854 x 0.04
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V 2
2g

La ecuacién de la energia entre F y C, es
como sigue:

600
=15. 014.—+1
Er 1500+(00140.2O+ )X
x 0.0323 = 16.389 m

La ecuacion de energia entre F y D, es:

0
Er= 16.389:]5.00+(0.014 %H) %

% 0.000074
by

0.000414  0.000074
A X

1.389 =

Esta ecuacidn se satisface para D, =
La ecuacién de energia entre B y E,
como se indica:

500
. = 014 —=10.1
303 + 0.1 = Epg +_0014D.10

Ep=304—-70=234m
La ecuacion de energia entre A y E, es:

2850 0.000161

Q.00 = 234 0.014 ————
3 * D, Db

"’, 0.00642
6.6

D, = = ¥0.000973 = .25 m

La ecuacidn de enerpia entre E y F, serd:

1970 0.00025

3.4 = 16389 + 0.014
2 16.389 + D, K
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% 0.0059 — Qu gasto que va del nudo j al nudo i
a = J*'?.Oll = V0.000983 = 0.25m (negativo si llega al nudo i y posi-

9.6 HRedes cerradns
9.6.1 Planteamiento del problema

Se conace como red cerrada aquella
en Ja cual los conductos que la componen
se cierran formando circuitos (Fig. 9.22).
Es el caso de las redes de distribucion 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) Ecuacién de nudo. Por razones de
continuidad (Ec. 9.16) en cada nudo se
debe satisfacer que:

z Qu+ Q=0
jei

parai=1,...,n (9.17)

donde

L

tivo si sale);

@ gasto que sale o entra al npudo {
{con la misma convencién de sig-
nas),

El simbolo jei se lee: “para todos los
nudos f conectados al i a través de un
tubo”. Por ejemplo, si el sentido de ios
gastos fuera el mostrado en la Fig. 9.22,
la Ec. (9.17), para el nudo 3, indicaria
que

st+Qn4+Qan_ng+Qa=D

donde el gasto Q, es conocido.

b) Ecuacién de pérdida, La pérdida por
friccién en cada tramo esta dada por la
férmula de friccién correspondiente, don-
de al substituir la velocidad expresada
por la ecuacidén:

4y

Viy=s ———
i D;{ﬂ

H,

Figura 9.22, Ejemplo de red cerrada.
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resulta:

hy = ay Q¥ (9.18)

donde ay es una constante del tramo ij.
Por ejemplo, si la férmula de friccidn es
la de Darcy-Weisbach, se tiene;

8 fu Ly

Iy =
K J'tngsu

QNU

Esto es, N = 2, y entonces:

8 fy Ly

T QNU
n? g Dsu

i

en cambio, si fuese la de Hazen-Williams,

Ly

ay = (0279 Cuy D, 8158
La utilizacién de las Ecs. (9.17) y (9.18)
para la solucion de una red, conduce a
un sistema de ecuaciones que es posible
resolver, por un méiodo de iteraciones o
con computadora —con base en la esii-
macién 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. Estimacion de los valores fi,.

3. Estimacion simultdnea de valores de
Quy hy.

Se presentardn aqui las dos primeras
que son las méds comunes. La tltima es
poco frecuente, para la cual se utiliza el
método de Mcllray, presentado en la re-
ferencia 52.

Con el fin de hacer posible el cileulo,
la aplicacién de los métodos de jteracion

se limita a redes de abastecimiento de
agua por grupos; a conductos de disiy-
bucién principal de redes locales en for-
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 cualquiera se eligen
circuitos elementales como los formados
en la Fig. 9.22 (por ejemplo, el circuito
2-7-5:3-2 mostrado en {a Fig. 9.23} en los
cuales se conocen los gastos Q. 0Q,...,0
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 el
recorrido que se elige para llegar de uno
2 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 direccisn
del gasto en el tramo coincide con la del
recorrido ; y negativo en caso contrario,

El recorrido completo en cada circuito
elemental {partiendo y llegando al mismo
nudo) implica que:

E hu=0

R (9.19)

donde & es el nimero 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 ejemplo, el sentido de las manecillas
del reloj.

La Ec. (9.19) es Hamada ecuacién de
circuito y vale para todos los circujtos
elementales de la red.
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Figura 9.23. Circuito elemental en una red cerrada.

Para proceder a la solucién, primero se
estitnan los gastos en los tramos, hacien-
do que se satisfaga la ecuacién de nudo
con los valores estimados y los ya cono-
cidos. §i +AQ es una correceidn 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 Ec. (9.19) implica que:

Bog + Mgy — hgy — by =
= gy (Qrz + AQY + ag (Qy + AQ)¥ —
— 53 (Qgs — AQYF — a2y, (Qp, — AQ) = D

Por un desarrollo en forma de binomio,
donde se desprecian términos de orden
superior, resulta entonces:

AQ = — are Q¥ + ags Q¥ — -
N (am QN'.?_:!:l +ag, Qy;r: +
— ass Q%53 — Az G2

+ aaa QN;; + a&ﬂ Qxﬁj

o bien, en el caso general, tenemos:

[
] ?(ﬂu QNJI Qu)
AQ = —

. :E[ o ] (9.20)

donde el gasto Qy y la correccién AQ son
positivos cuando su sentido coincide con
el de recorride del circuito en el sentido
de las manecillas del reloj, o negativo en
caso contrario, La 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 como
del tipo y tamafio de la red, pero especial-
mente del nimero de tramos que se unen
en cada nudo. Mientras que en redes pe-
quefias se alcanza una buena aproxima-
cién con tres o cuatro iteraciones, en re-
des grandes se suelen necesitar de treinta
a cincuenta. La computadora hace répi-
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damente el célculo, y ello ros facilita un
ahorto considerable de tiernpo.

La convergencia del método se puede
acelerar si el valor de la correccién AQ en
cada paso s¢ multiplica por un factor
(que varia entre 0.50 ¥ 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
Ios tubos.
2. Gastos que entran o salen de la red.
Se desean saber:

1. Los gastos de todas los tramos.
2. Las cargas de presidn en los nudos
de la red.

La secuela de pasos se explica a conti-
nuacién, aunado con las columnas de una
tabla auxiliar, cuando el calculo es ma-
nual (Prob. 9.14, tabla 9.2).

1. Divisién de la red en circuitos ele-
mentales {Cols. 1 y 2). Registro de los
valores conocidos (Cols. 3 y 4} y célcula
de las constantes a {Col. 5).

2. Primera esiimacién del gasto en to-
dos los tramos {Cal, 6). El signo de Q
seT4 positivo si se estima que sigue el sen-
tido de las manecillas del reloj en el re-
corrido del circuito, y negativo en caso
contrario.

3. Multiplicacién de los valores de a por
los gastos correspondientes en el primer
circuito (Col. 7) en valor absoluto.

4. Multiplicacién de los productos a|Q|
de la Col, 7, por los gastos Q correspon-
dientes del primer circuito, obteniendo la
pérdida h, cuyo signo corresponde al atri-
buide al gasto Q (Col. 8).

5. Suma algebraica de Zh = 24, Q¢ en
el primer circuito (Col. 8). .

4. Suma absoluta de los valores de a: Qu
en el primer circuito {(Col. 7).

7. La correccion resulia de:

T aQ
Tlmel

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 cdlculo en los siguientes circuitos
se hace en la forma indicada en los pasos
3 a 8, hasta terminar la primera etapa de
distribucién en toda la red.

10. Se hace la suma de los gastos esti-
mados, més las correcciones, y se realiza
una segunda etapa en la misma forma.

11. El célculo finaliza cuando las correc-
ciones AQ alcancen el grada de correccién
deseado.

8i se consideran como incdgnitas los
didmetros y los gastos de cada tramo, una
vez calculados éstos se pueden obtener las
cargas de presion, en cada nudo, a partir
de las férmulas de pérdida. Para una red
compuesta de k tramos y m nudos, el mi-
mero de incégnitas es entonces:

I=2k

AQ = —

Para el calculo de las [ incdgnitas, existen
E ecuaciones disponibles. Las de nudo
proporcionan mt — 1 ecuaciones, ya que
la ecuacién para el dltimo nudo resulta
de las anteriores. Las de circuito propor-
cionan [ ecuaciones para [ circuitos ele-
mentales.

Se considera que el mimerc de circui-
tos es:

l=k—m+1
v el numero de ecuaciones:
E=(m—1)+(k-m+1)=1%k

De la comparacién eatre [ y E resulta que
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TABLA 9.2. Proceso de cdlculo del Prob. 9.14
1 2 3 4 5 6 7 8 9
] L ax10—2 Qxin alQ] aQrx108 AQx 1M
Circuito Tramo mm m seg?/md  mB/seg seg/m2 m ma/seg
1-2 200 1000 727 +25.0 182 +4545 —13
24 150 800 28.20 +16.0 451  +7220 ~13
1 4.3 125 500 48.25 —10.0 483  —4825 —13+12
31 200 800 5.81 25,0 145 3630 ~13
1261 43310
+ 3310
A= e ——— = —
Q 2 x 1261 13
46 125 500 48.25 +11.0 531 +5845 —1.2
5-5 125 500 48.52 — 9.0 435 —3910 —~1.2
I1 53 150 500 17.65 —15.0 265 --3970 w12
34 125 500 4826 +100+13 545 +6160 —12
1716 +4125
+ 4125
M= — =
e 2 x 1776 12
10 1l 12 13 L) 15 16 17 1)
Q x 103 al|Q| aQ2 x 108 AQ x 108 Q x I(s a|Q} a2x]03 AQ x 103
ma/seg seg/m? m m3/seg  mb/seg seg/m2 m md/seg mi/seg
+23.7 172 +4080 —05 4232 2 169 +3910 00 +00232
+147 415 + 6085 —05 +142 400 +5680 —00 +0.0142
—10.1 488 —4920 05401 —105 508 —5325 -00+00 —0G0H0S
—-263 153 —4010 05 268 156 —51606 —00 —0.0268
1228 +1235 1232 +105
+ 1235 + 105
A)=— =05 = —— =
@ 2x 1228 e 2% 1232 00
+ 98° 474 + 4645 —01 + 97 469 +4350 —-04 +10.4057
—10.2 492 —5020 —01 103 7 497 —3120 —00 —0.0103
—162 286 —4630 —01 163 288 —4685 0.0 —0.0163
+10.1+0.5 512 + 5430 +01 +105+00 507 +5325 00 +0,0105
1764 + 420 1761 + 70
+ 420 + 70
AQ=——— =901 AQ = e ——— = —00
@ 2 x 1764 e 2 % 1761
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se deben escoger m de las incégnitas para
resolver el problema; esto es, los didme-
tros o los gastos,

Problema 9.14 La red mostrada 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 acero)} y
para N = 2.

250
M7

{ !
50 ll,‘lcg\ s ltfseg

1 QD:EUDmm 2
L

= 1000 m b
20 Y
268 # = 200 mm i50
268 L= B00m 147
D =125mm
5(L=500m4 15 1t fscg

D=15om } HOl 195 mm
L=500n ) 01| 7 - 50m

50| Mool IVIBEE g

162} |03 _] g3

5103 af 17
Siijseg & ?_:;3: TN 20/

Figura 9.24. Red del problema 3.14.

Solucién. Se presenta en la tabla®2 y en
la Fig. 9.24 se muestran los diferentes
ajustes que experimentaron 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 Cornish para el balance
de gastos (Ref. 6)

Son conocidas las cargas de presion
en los nudos a los cuales llegan gastos
(—Qy), o salen gastos ( +Qg). Se desean
obtener dichos gastos y las pérdidas en los
tramos o las cargas piezométricas en
los mismos (Fig. 9.25).

Figura 9.25, Designaciones para las condiciones
de nudo en el método de Cormish.

Las pérdidas en los tramos hy se esti-
man inicialmente y se corrigen por itera-
ciones, a partir de los gastos que llegan o
salen del nudo.

La condicién de nudo implica que se
satisfaga la Ec. (9.17).

Por otra parte, si hy representa la pér-
dida de energia en el tramo del nudo j
al {; v Hi la carga piezométrica en el
nudo i, se tiene:

VE YN
Qu = (%) =Cy (H—H) (9.21)
donde
! 9.22
Co= oy OB

Por lo tanto, el sistema de ecuaciones
(9.17) es el siguiente:

/N
E(-Ei"—) + Qu=0, para i=1,...,n
ret™ ay
{923)

Si AH, es la correccion de la carga piezo-
métrica en el nudo i, en alguna etapa de
la iteracién, la ecuacién correspondiente
a ese nudo seria:

5 ( by + AHy

iEi dyy

)w .



TABLA 9.3. Solucion del problema 9.15

1 2 3 4 5 6 7 8 9 10 il 12
Nudo Tramo 2] L ax[0—3 h Qx 108 (Qx 108)/h Ah h Qx1e (Qx1;2)/h
seg2 msa m2 m3 m2
Nr. Nr. mm m m —_
md seg seg seg seg
2 1-2 200 1000 7.27 -=5.0 —26.2 4 5.2 405 —4.5 —24.9 4+ 5.53
3-2 125 300 28.95 +3.0 +10.2 + 3.40 0.5 +3.5 +11.0 + 3.12
4-2 150 500 17.65 +3.0 +13.0 + 4.33  40.540.4 +3.9 +14.9 + 3.82
— 3.0 42,97 4 1.0 +12.47
2(—=3.0) 2{4-1.0}
Ay = — " — - T
2 12.97 * 03 Ay 12.47 02
4 2-4 150 300 17.65 —3~0.5 —14.1 4 4063 0.4 —3.940.2 —14.5 + 3.92
54 150 306 10,59 +1.0 + 9.7 4+ 970 —0.4-0.4 40,2 + 4.3 +21.50
6-4 125 500 48.25 +3.0 + 7.9 4+ 263 —0.4 42,6 + 7.3 -+ 2.81
- + 3.5 +16.36 — 2.9 +28.23
2(+3.5) 2(—2.9)
=———————=—04 = ————— —
al 16.34 0 AH, 28.23 +02
5 35 125 500 48.25 —1.0 — 4.6 + 460 0.4 —0.6 -~ 3.5 + 5.83
4-5 150 300 10.59 —1.040.4 — 7.5 412.50 40.4 —0.2-.0.2 — 6.1 +15.25
6-5 125 300 28.95 +2.0 + 8.3 4+ 415 404 +2.4 + 9.1 + 3.719
— 3.8 4235 — 0.5 +24.87
2(~3.8) 2(=0.5)
AH = e~ —~ 4 - =0.
¢ 21.25 +0 Ay 24.87 oo
13 14 15 16 17 18 19 20
Nudo Tramo Ah Ry gx108 {Qx108)/h, Ah Ry Qx108 (@ x 1) /4,
m3 m? m? m2
m Im
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 +0.2 +3.3 +10.7 + 3.24 +.1 +3.4 +10.8 + 3.18
42  40.240.2  43.5 +13.8 + 3.94 +0.1-0.1 +3.7 4-14.5 + 3.92
- 0.9 +12.58 + 0.1 +12.58
_ 2(—0.9) _ _ 2(+0.1} _
AHZ_——W_+0.1 AHz._—W_O.O
4 24 —0.2 —3.540.1 —14.3 + 3.97 +0.1 -3.5 —14.1 + 4.03
54 —0.240.0 +0.4 + 6.1 +15.25 +40.1-0.1 +0.4 + 6.1 +15.25
6-4 —0.2 +2.8 + 7.6 + 2.7 0.1 +2.9 + 7.8 + 2.89
— 0.6 +21.93 — 0.2 +21.97
2(—0.5) _ 2(~0.2) _
8H = — —— =101 MH = ——— =100
5 3-5 0.0 —0.6 — 3.5 + 5.83 +0.1 —0.5 — 3.2 + 6.40
45 0.0 —0.4-0.1 + 6.9 +13.80 +0.1 —0.4 — 6.1 +15.25
6-5 0.0 +2.4 + 9.1 + 3.79 +0.1 +2.5 + 9.3 S+ 372
— 1.3 23,42 0.0 +25,37
2(—1.3) 2{0.0) _
8Hy=— =+ 01 Ay = — s 00

gce

FOqnRy op spulalae op fISRoUL

FOPDLLIGD fIPIL
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hy + AH, VP
- (_—) -
jei\ hg/Qf +

AH, ¥
b Qq(l + ! ) + =0
fel hy

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,

Por lo tanto, la correccién de la carga de
presién en el nudo { es:

J+a=0

A+ E Qy
Jet
AHy= —N| ———— 9.24
! Z(Qu/his) (9:24)

Jet

La iteracién termina hasta que se satisfa.
ce en cada nudo la ecuacién de continui-
dad (9.17).

El problema se presenta como sigue:

Datos conocidos

1. Longitud, didmetro y rugosidad de
los tubos,

2, Cargas de presi6én en cada nudo.
Datos que se desean

1. Los gastos que legan o salen del
nudo,
2. Las pérdidas de carga en los tramos.

La secuela de pasos se explica a conti-
nuacion, 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. Designacion de los nudos y asig-
nacién de las direcciones de los gastos
{Cols. 1 a 5).

2, Determinacién de los valores de ay,
(Col. 5).

3. Primera estimacién de las pérdidas
en los tramos (Col. 6); se pone el signo
negativo a la pérdida correspondiente a
los gastos que llegan al nudo, y positivo
en ¢aso contrario.

4. Divisiones de las diferencias en las
cargas de presién My, a través del adecua-
do valor de ay. De la raiz de los cocientes
resulta el gasto Qy = Vhy/ay; el signo
pertenece al de Ay (Col. 7).

3. Suma algebraica de los gastos Q en
cada nudo (Col. 7).

6. Cdlculo del cociente Qy/fy (Col. 8).

7. Suma de los cocientes Qy/hy en un
nudo (Col. 8).

8. Célculo de la correccién AH, (con
N = 2) mediante la ecuacién;

Qi+ Z Qy
Jet

AH{ = —2] ———— ___
) T (Qulhy)
JEl

N

Este valor se suma algebraicamente a
todas las diferencias de cargas de presion
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 (Cal. 10).

10. El calculo del segundo nudo —y de
los siguientes— se realiza en ja misma
forma como en los pasos del 5 al 10; se
contimia el cdlculo con el primer nude
para la segunda correccidn, hasta lograr

que los gastos no cambien y su suma al-
gebraica valga cero.

Problema 9.15. La red mosirada en la
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Fig. 9.26 especifica las cargas de presién
en los nudos 1, 3 v 6. La carga de pre-
sién H, queda determinada por el reci-
piente alimentador, mientras que las car-
gas Hy y H, en los sitios de derivacidn,
quedan determinadas por las presiones de
aprovisionamiento necesarias. Puesto que
se cenocen las dimensiones de los ira-
mos y de las cargas de presidn, en los
sitios de entrada y salida, el sistema se
debe calcular por el método de compen-
sacién de gastos. Las constantes de fric-
cién se calculan por la férmula de Kutter,
para m =020y N = 2.

H, =+ 2500m
i

2124m
2150m 241 6m
2455 m 21 &m 1= 5Mm
H, =211 "m N
2153 m > 2= 2 1 p=16m
=915
My =2l tm L= t00m b = 5i0m
L=smm | P 150w D= 135 mm
D=1 mm | L =500m
=195
Iy=+226m ) = 125 nin

=+ 2330

i
¥oim 51_/_{5 5\
Hl4m = 3otm

Q.= H,=ZlI5m D=12%mm R=?

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 Solucién de redes mediante compu-
tadora digital

Diferentes procedimientos de solucidn
con computadora se han planteado en el

analisis de redes de agua patable (Ref. 53).
Las dificultades en la solucién consisten
principalmente en que los sistemas de
ecuaciones resultantes neo son lineales.
También se trata de encontrar un proce-
dimiento de convergencia acelerada en
el calculo de los valores finales de la red

" Se parte de una red cerrada, tan general
como la esquematizada en la Fig. 9.22, de
la que se conoce su geometria (longitu-
des, didmetros, factores de friccién de
todos los elementos), asi como los gastos
extraidos de la red y concepirados en
los nudos. Deben satisfacerse las condi-
ciones de frontera —que pueden ser los
niveles piezométricos especificados en
ciertos nudas— ¥y que corresponden a
tanques de nivel constante.

E| problema consiste en determinar las
cargas piezomeétricas en cada nudoe; éste
queda solucionado si se resueive el siste-
ma de ecuaciones (5.17). La Ec, (9.21) se
escribe en Ia manera siguiente:

o = L 1y i IH;-"'Hll
o bien
(Hy— H)
Qu - Cu TH;;TP_]/T— (9-25)

que directamente proporciona el signo del
gasto, de acuerdo con la convencién esta-
blecida: negativo si llega al nudo y posi-
tivo si sale de &1,

El sistema 9.17 queda entonces asi:

(H;— Hi)
5 oY [H, — H—~ +
parai =1,...,n (9.26)

formado por m ecuaciones con las n in-
chgnitas H,,. ., H.; j puede tomar va-
lores de 1 a m, siendo 11 el nimero total
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de nudos (variable) unidos al i por me-
dio de un tubo, incluyendo los de cargas
piezométricas constantes. E| simbolo jei
se lee: para todos los tubos j que Ilegan
al nudo 1.

El sistema no es lineal y para su solu-
cién es comun 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:

f(H, ..., H) =0
Se suponen valores iniciales H; de las in-

cégnitas, que forman asi el vector si-
guiente :

H, =(H,, Hy... ,H..)
1 1 1 1
el cual es necesario corregir mediante el
vector de correcciones AH

2. Se calculan, con los valores de H,.
los de las funciones #;; a saber:

i (i)

¥ el jacobiano de las funciones fy, defi-
nido como sigue:

" of @, af ]
oM, BH. 7 oM.

Rl 1 1
ol of. /.
2H, 2H, T o,

3 1 1
2fe ofu B
o, BH. T BH.

- 1 bl 1 J

3. Con el vector de correcciones de los va-

lores Hi, inicialmente supuestos, tenemos
que

AH = (AHI, AH,, ..., AH..)
1 1 1 1

y con el jacobiano, se forma el sistema li-
neal siguiente:

of ol oh [l
AT A 7 | N F
1 1
afn afu
o, 2H, "HJ I
e 1 — - =
(9.27)

cuya solucién permite obtener los valores
de las incognitas, para una segunda eta-
pa de iteracién:

H, = H + 3IL
] 1 1

4. Se repite el procedimiento y obte-
nemaos :

=H + Akll. (9.28)

k-1

hasta que los valores de f; sean cerp o
menores que la aproximacién deseada.

Sin embargo, el método cldsico de
Newton-Raphson conduce ——en muchos
casos— a una lenta convergencia; en oca-
siones & una divergencia, lo que consume
tiempo de mdquina.

F. Gonzédlez v 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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Méxica, han propuesto una modificacion al
método clasico de Newton-Raphson, que
retine 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-
nuacién.

En cualquier etapa de la iteracién el

vector H; define un punto en un espacio n
k

dimensional. Ademés, los valores de la
serie de funciones {, (I;I‘), obtenidas a

partir de H;, corresponden a errores en ,
) x

la solucién que implica la aceptacién de
I, como valores finales de las incégnitas.
k

La suma de los errores cuadrdticos deter-
mina la funcién gque sigue:

F = éaf,z(fh) (9.29)

la cual seria cero si H; fuese la solucién
3

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 iteracidn, el vector

AH, sefiala una direccién sobre la cual
k-1

la funcién F decrece. Sin embargo, la me-
jor convergencia se logra si, en lugar de
aceptar la magnitud total de la correccion
AH, como en la Ec. {9.28), se acepta una

magnitud proporcional a ésta. Es decir,
que

H = H, + a, Al {9.30)
k —1 k-1

donde a, se escoge de tal manera que la
funcidn F sea minima en la direccién
dada, que puede adoptar valores compren-

didos en el intervalo 0 < a, &, donde L
puede ser incluso, mayor que 1.

Para encontrar a4, que hace minima
a F sobre dicha direccidn, se utilizé el
método de bisqueda directa en una direc-
cién de Fibonacci, que reduce al minimo
el tiempo de célculo (Ref. 54).

El hecho de que la funcién F decrezca
hasta un mfnimo, en la direccion de] vec-
tor /{Hl;, implica que dicha funcién sea

unimodal dentro del intervalo ¢ < a, € L;
esto es, hay un ntimero 0 € a, < L tal, que
F decrece estrictamente para a < g, y c1€-
ce estrictamente para a 2 a,.

Por induccién se puede demostrar gue
la cantidad NF (comprendida en el inter-

valo L) para la cual se produce el minimo
de 7, es:

NF.=NFn 1+ NFa_s; n22 (931)

donde NF, = NF, = 1.

Los NF, son los numeros de Fibonacci
cuya secuencia se puede generar de la
Ec. (9.31) en la forma:

23
12

1 45
1 35813213455 .....

H =
NF» =
de tal manera que NF; > 10000. La
Ec. {9.31) también se escribe asi:

NE, +‘NF,...2
NFo_, NFo2

Es posible demostrar que NFx/NF._; se

aproxima al valor (\/5+1)/2=1.62 cuan-
do n es grande y, por lo tanto,
NF,_4s/NF._, se aproxima al valor 0.62.
Esto se puede ver a partir de la secuencia
de mimeros antes generada, para n = 10;
por lo tanto, los dos primeros valores a,
¥ @, se deben elegir a una distancia 062 L
de ambos extremos del intervalo.
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F
- -
0 1 2 3 a 1 2 Ta
I__U.!B L, } 0.62 L, —]
i, “"‘{ '.. 062L, LN ) '
}

b) |—_Ll
"_—'—Ll_.__——-l

Figura 9.27. Minimo de la funcién F.

La técnica de bisqueda de g, 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 pruesa con los valores a=0,
i, 3,4, 5,..., etc., calculando simultinea-
mente el valor de Ia funcién F (Ec. 9.29)
para determinar el intervalo [, en que
se encuentra el minimo. Por ejemplo, en
la Fig. 9.27a se observa que dicho minimo
se encuentra para 1 < a < 2 y la magni-
tud del intervalo L, =2 — 1 = |.

2, Se repite el mismo procedimiento
del paso anterior; ahora para a, = [ +
+ 038L;, ay =1+ 0.62L, (en este caso
4 = 1) y se calculan los valores de F, y F,
correspondientes. 8i F, < F, {(como en
la Fig. 9.27b) el nuevo intervalo I, es:

L,=062L =062 % 1=0562

medido desde g = 1, hastag = 1 + 0.62 x
XL =1+062x1=162.

S5i, por el contrario, F; > F,, el nuevo
intervalo es también: L, = 0.62 L, = 0.62,
pero medido ahora desde a=140.38 L=

=140.38 x 1 =1.38, hasta a=14+L=1+
+1=2,

:'5. Suponiendo que hubiese resultado el
primer caso (F, < F,), se repite el mismo
procedimiento para los siguientes ;

@ =1+40381, =

.

=1+ 038 x 0.62 = 1.2355

tdy = 1 + 062 Lg =
=1+ 062 x 0.62 = 1.3844

y se calculan los correspondientes FiyF,
Suponiendo ahora que F; > F,, el nuevo
intervalo es I, = 06271, = 0.2 X 0.62 =
= (L3844, pero medido a partir de
@ = a, = 12356 hasta a = 1.62.

4. El procedimiento se repite tantas ve-
Ces-Como sea necesario, hasta encontrar
@y 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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Lectwsa de datos

Gélculo del valor de F en
funcidn de &

i €l nimero sl
de iteraciones es mayor
que &l maximg

permitida ?

3+ El valor

Con los dltimos valores de H
oblenidos, cilculo de gastos,
veloeidades, pardidas & impresidn
da resultados

de & es 1gual
acenm?

H|

Célculo del jacobiano y da
los valores f,

!

Solucidn def sistema
lineal para encontrar AH,

|

Calcula de o, f21 que mmimice

F=Zp Q‘:+" Af)
H

_ H, . AH
yo T k"

L

Figura 9.28. Diagrama de blogues del programa en computadora digital, para la solucién de
una red cerrada,

9.7 Diametro econgmico

En la mayoria de los sistemas de tubos
es necesario conocer de antemano toda

su geometria para proceder a su anal-
sis. La seleccién del didmetro es [a que
admite més variantes en la solucién, de-
bido a que puede hacerse con base en un
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mayor nimere de criterios. Sin embargo,
el mas importante es quizd el de la eco-
nomfa, tanto en el monto de la inversién
inicial en el sistema, como en el de con-
servacién y operacidn.

El didmetro mds econdmico, de cada
uno de los tramos componentes del sis-
tema, seri aquel para el cual es mfnima
la suma de los costos de Ia instalacidn,
conservacién y servicios. Los costos de
la instalacién incluyen los propios en el
disefio, conservacién e instalacién, para
la obtencién del sistema. Los costos de
conservacion y servicio incluyen los
correspondientes al personal y materiales
necesarios para mantener en servicio el
sistemna, ademds de los costos de la ener-
gia para el mismo, como en el caso de
una planta de bombeo. Los tubos de gran
didmeiro ocasionan una pérdida de fric-
cién més pequefia pero son mas costo-
sos; con los de menor didmetro sucede
lo contrario.

El didmetro mas econémico serd aquel
de minimo costo total, como se muestra
en la Fig. 9.29.

En una instalacién hidroeléctrica, cuya
tuberia tiene varios tramos de didmetro
¥ longitud distintas, el didmetro mas eco-
ndmico en cada tramo se puede calcular
de modo aproximado por las férmulas de
Bundschu (Ref. 43):

D = ¥0.052 Q2 para H,<100 m

I} = ¥0.052 Q% 100/Hy para Ha2100 m
donde

D didmetro més econdmico, en m;

Hy  carpa que depende de la bruta o

lotal H y que vale (Hy = H + 15

a 20}, cuando HK100m; y (Hy=

= 1.1t H + 20) cuande & > 100 m
(todas las cargas en m).

Q: gasto méximo alimentado a las
turbinas, en m®/seg.

Didmetra mis
econdémico

|

|

]

!
Costa de !
conservaciin y 1
1

1

i

1

b

Costos totales

—FT

Costo
h.'h.al
Diametro cel tebo

Figura 9.29. Didmetro mas econdmica.

En el caso de una instalacién de bombeo
se puede admitir, en forma aproximada,
que el costo de un comducto es ¢ DL,
donde ¢, es el costo por unidad de digme-
tro y longitud. El costo de la instalacién
es &y P; donde ¢, es el costo por unidad
de potencia (CV) instalada y P dicha po-
tenicia,
El costo total del sistema serd :

C=¢ DL+ P

Substituyendo a P por su valor y despre-
ciando las pérdidas locales, se tiene:

16 f Qe
H+—r
vol# + L
C=¢DL+c¢
751

Al derivar e igualar a cero, resulta:

dc
o Talbt
vQ 16f 2( 5)
“75n 25w LS\ ) =0

y la segunda derivada es positiva d2C/
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dD?* = 0, lo que resulta una condicién de
minimo, a saber:

czyl16x5] c ¥
pP=2t g " T2l
cxnfiTSug’QE K‘clnm
——
1clnf\/0
D =EK\Q

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 hecho de adop-
tar la férmula de Bresse equivale a fijar
una velocidad media econémica:

4040 _ 4
n®¥ zKWQ =K*

V=

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 Marquardt
(Ref. 55):

D=V KvVQ
donde

K coeficiente de Bresse;
D diametro econémico, en m;
(3 gasto, en m*/seg;

ntimero de horas diarias
de servicio real

24

Un criteric mas sencillo consisle en es-
pecificar la velocidad mds econdmica en
el tubo, de acuerdo con los datos de Rich-
ter (Rel. 43} vy que se indican en la ta-
bla 94.

TABLA 9.4. Velocidad media més econdmica
en tuberfas, en m/seg

Tuberias de succién en bombas cen-
trifugas, de acuerdo con la carga de
succidn, longitud, temperatura del
agua (< 70°C) 05at

Tuberfas de descarga en bombas 15a 2

Redes de distribucién para agua po-
table e industrial

Tubertas principales 1a2
Tuberias laterales 05a07
Tuberias muy largas - 15a1

Tuberfas en instalaciongs hidroeléctri-
cas con turbinas
Con inclinacién y didmetro pequefio 2 a 4
Con inclinacidén y didmetro grande 3.6 a 8
Horizontales y gran longitud lal

Prohlema 9.16. Sea una tuberia formada
por u tramos rectos de igual longitud L
v diferentes diametros D. Se supone gue
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 gque debe soportar (k cons-
tante). Deseamos encontrar la ley que
cambia el didmetro D del tubo, con la
carga de presién H, si el costo de la tu-
beria debe ser el m#4s pequefic posible.
La pérdida de energia en la conduccion
debe permanecer constante.

Solucién. El costo de n tramos de igual
longitud es:

K=kL £ D&H;
=1

La pérdida de energia en un tramo es
de 1a forma siguiente:

L v
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donde Q es el gasto y C una constante. La
pérdida total de energia por friccién para
los n tramos es:

n n 1
hy = igl ]1; =C (gl ‘D—In

Pueslo que I debe permanecer constante,
para el caso extremo K = min, con

..i‘.. _ ._L_ =0,

C {m=l D‘5
siendo h/C constante.

Utilizando una constante o de propor-
cionalidad, tenemos:

oo 4o 3 )
_— —_— 2 -} =0
aD‘K+a C I—JD‘H

2kLH¢Dc+5CID(_u=0

H I = constante

Problema 9.17. La regla de Adams, obte-
nida de la experiencia, indica que el dia-
metro econémico de una tuberia —en una
instalacién hidroeléctrica o de bombeo—
debe ser tal que los 2/5 del coste inicial
del tubo, por unidad de lengitud y por
afio, sea igual al costo de la pérdida de
potencia resultante debida a la f{riccién
en el tubo. Fundamentar tedricamente di-
cha regla.

Solucién. 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
tuba, 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 importancia, los cuales dependen
de D?,

La pérdida de potencia (P =vyQh),
debida a la friccién en el tubo, es propor-
cional al gasto y a la pérdida de friccidn.
En primer lugar es preporcional a V D*
¥, en segundo, a V*/D, por lo cual la poten-
cia perdida por friccién es proporcional
a ¥® D. Puesto que V es proporcional a
1/D* el costo de dicha pérdida K, por
unidad de longitud del tube, es- igual
a C,/D3,

El costo total:

G

K=C 4=

debe ser minimo, para lo cual se procede

con el criterio de la primera derivada, es
decir:

C, 2K, —5K,
26D -5 =0 = o
0 s€a
2
Kzz-"é_Kx

PROBLEMAS

1. Calcular el gasto en la tuberfa, mostrada en
. la Tfigura, sin comsiderar las pdrdidas de
energia

Uy,
iy

Figiira del problema 1.
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2, El sistema de bombeo, mostrado en la fi-
gura, debe tener una presidn de 0.4 kg/cm?
en el manémetro, cuando la cavitacion es
incipiente en la entrada de ]a bomba B
(p =« 0.8 kg/cm?).

Al

D =50 mm

Tubo de
descatga,

D =100 mm

Figura del problema 2,

Calcular 1a longitud que debe tener la tu-
beria para satisfacer esta condicién de ope-
racidn, si el factor de friccidn § = 0.83. ¢Qué
potencia suministra la bomba &l fiuido?
¢Qué tanto por ciento de esa potencia se
utihza para compensar las pérdidas? Para
el chiflén considere C, = 0.98.

3. Para medir el gasto de agua en un conduc-
to de .20 m de didmetro, se instala un dia-
fragma normal de 0.10 m de abertura, para
el cnal —con un mandmetro diferencial de
mercuric— se mide la diferencia de presio-
nes, antes y después del diagrama. Hacer
un esquema acotado de la instalacién y esta-
blecer la curva que relacione el gasto, en
1t/seg, con la lectura en mm del mandmetro
diferencial.

4, a) Calcular el didmetro de la tuberfa de ace-
ro, soldadoe y nuevo, indicada en la figura,
para que el gasto sea de 45 m3/seg con las
valvulas totalmente abiertas. b} Determinar
la abertura de la vdlvula de mmariposa en el
caso de quz se desee un gasto de 25 m3/seg.
La rejilla consiste de placas de 3.8 cm de
espesor ¥y 15 cm de peralte; la velocidad
frente a ellas es de 0.60 m/seg. Los coefi-
cientes de pérdida en las vélvulas abiertas
son: K, = 00i (compuerta); K, = 0008
(mariposa}.

H=40m

—F

Vélvuta da
compuerta

Figura del problema 4.

5. La velocidad del agua, en una tuberfa de
152 mm de didmetro, se espera que varfe
entre 0.6 ¥ 1.5 m/seg. El intervalo corres-
pondiente a f se estima que estd entre 0,022
¥ 0018, A partir de estos datos, encontrar
una expresidén exponencial para la pérdida
de friccidn, por cada 1000 m de longitud de
tuberia, del tipo h, = CO™, donde C es una
constante.

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 y 15 cm de peralte. En la
estacién 0 + 61294 la tuberia se bifurca para
descargar mediante dos vdlvulas de chorro
hueco, de 260 m de didmetro, contra una
estructura amortiguadora. Determinar el
gasio que descarga la obra de toma con
las vdlvulas totalmente ablertas y tuberia
de acero soldado.
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capitulo 1 9

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 modificade bruscamente.

' LINEA DE CARGA ,,%— " Figura 19-2
_'__..:_ v _-1:";_ _—E-_:_T , ) yeo ‘ 2. La limina n, enseguida, debido a los esfuerzos internos y a Ia elasticidad del tubo,
= - =] tiende a salir de la tuberia, en direccion a! deposito, con velocidad — ¥, ocurriendo
— I ‘ﬂ% | = | lo mismo sucesivamente con las liminasn — 1,n —2,...,4,3,2, 1.
: Mientras tanto, la limina 1 habia quedado con sobrepresién durante ¢l tiempo
Figura 19-1 ?. r_ 2L -
==

En el caso del cierre de una vilvula, a fuerza viva con que el agua estaba animada se
convertiria en trabajo, (Fig. 19-1) determinando en las paredes de ia tuberia presiones
superiores a la carga injcial,

siendo T llamada fase 0 periodo de ia'tuberia y C Ia velocidad de propagacion de la
onda, generalmente denominada celeridad.

Existe, entonces, esa tendencia del agua a salir de la tuberia, por la extremidad
superior. Como la extremidad inferior del tubo estd cerrada, habra una depre.
sién interna. En estas condiciones — V es convertida en una onda de depresion,

Tyt D dad

mV = ft,

Sit=0, se produce el cierre instantineo y considerando que el agua fuese incom-
prensible y la tuberia no fuese elistica, la sobrepresitn tendria un valor infinito.

En la prictica, el cierre siempre lleva algiin tiempo, por pequefio que sea y la energia
que va a zbsorberse se transforma en esfuerzos de compresion del agua y deformacion de
las paredes de la tuberia

; 3. Debido a la depresion en la tuberia, €l agua tiende a'ocuparla nuevamente, volvien-
do a la vdlvula las Jiminas de encuentro, esta vez con la velocidad ¥. Y asi sucesiva-
mente. (Fig. 19-3).

En las consideraciones hechas mds arriba, fue despreciada la friccion a lo largo

4 de la tuberia, que en la prictica, contribuye para la amortiguacion de los golpes su-
cesivos (Fig. 19-4).

rEL

[
SOBRE PRESION [*—

ha _L@ ®

I R

19.2, MECANISMO DEL FENOMENO

La tuberfa representada en la Figura 19-2 estd conduciendo agua a una cierta velocidad.
Considerando a lo largo de la masa liquida varias porciones, que se denominarin laminas,
se verifica lo siguiente:

1. Con el cierre de la vdlvula R, la ldmina 1 se comprime y su energia de velocidad (ve- . PRESION @ 2
locidad V) sé convierte en energia de presion, ocurriendo simultdneamente la dilata- M= ESTATICA DEPRESION
cidn del tubo y esfuerzos internos enla limina (deformacitn eldstica). Lo mismo su- .
cederd enseguida conlalamina 2, 3,4, . . . etc., propagindose una onda de presion.
hasta la limina s junto al depésito.

Figurg 19.3 Figura 19-4

TN



..<5. CELERIDAD

La velocidad de propagacion de la onda puede ser calculada por la conocida formula

de Allievi,
‘ C = 9900 _
[483 + k2
4
s = Enisayad :
.80 = - —— Calcg!ad:
T / peiieg
| ’
| l
g ._.J’__.m ]
L |
- 40} !
- a0 L == _35% SE S8
) o z Ej ’ -)5 6 }'- s
fa) Tiempo en segundas
Tiempo de cierre = 0,04 5
Q = 0,00506 I/s
N s 200
Y
. igg \ ——1— —_\‘

\ —
- /00 [—T_"' i ‘i/# —J

_.'/i_ ~—— Ensayad o] Vi

il

Cambio de presidn en la vilvula, pees

y —=~=Calculadai ]
1]
- 200 L 1
) T K] 3 ¢ i lsl l [; _g
".(b) Tiempao en segundos
Tiempo de ciarre = 1/s
Q=0,01206 I/
== Ensayado
—— - \4 ——~ Calculada |
_j:\\, N ' Lj\ 3
3 RS
RN S T .\ LN ]
B _4,1,_ .V.wﬁ_._r.____ r_—.A_\/ 3
1y ) !
2 ¥ 4 ] & 7

i) Trempo en sequndos
Tempo de cierre = 3 5
Q== 0,01206 14

F|,-_J“um 19.5 \_"olifimmunua. eaperimendales de| wol
:ln-Am‘;g Creek, S, de 4alifurnia, Fdison C Condr
CEOG0 puest J3 = B9 pam 2 0157 ¢
Ry O 1) Hictass ) )

pe de ariete realizadas en la instalacién
o diciones: 11 = 92 m (301,6 pies). L = 923 m
= 1 40 segundos (Appled Flurd Wochanies. A r

PR

il

5

"]T"

|3 pa wed Gk i

en la cual ’ . . -
¢ = celeridad de la onda, m/s;
D = didmetro de los tubos, m;
e = espesor de los tubos, m;
k = coeficiente que tiene en cuenta los médulos de elasticidad.
10!0
_‘E— 1

para tubos de acero, k = 0,5;
para tubosde fierro fundido, k = 1,0;
para tubos de concreto, k=350,
para tubos de asbesto-cemento, & = 4,4;
pata tubos plisticos, & = 18,0.
En el caso de tubos de concreto armade, toméindose K = 0,5, se considera un espesor
representaiive para los tubos, obtenido por la expresion

1 ¢
e = t'm(E + — fk)s
m e,

en la que
e = espesor represeniativo;
em = espesor medio distribwido de Jos hierros;
ey, = espesor de los tubos;

m = caoeficiente prictico (valor aproximado = 10).

Para tuberias jndeformables £ = oo, resultando C = 1425 m/s, que es la celeridud
en el agua.

La celeridad , generalmente del orden de 1 000 m/s, algunas veces llega a ser un tercio
de este valor.

La Tabla 19.1 presenia valores para celeridad

RS}

Tabla 19-1. Valores de la celeridad € = ,

[T B h
N v

D Acero  Fierro fundido Concreto
¢ LR L [ S L 4]
Toswm o sun nas 2475
Hiy [ TR 2
i) Tty b s
250 1324 A2 Vs
0 ERRIR [ el
P80 AL [IRR] -
14 ST ne BRALE
141 RIIUN o 4554
120 i MR 8%
10y U KRR ST
ot [dd ATHY R
043 11187 e et
Rl 11583 gy AR
40 11978 Loy oL
Al 12474 P HRT EAT
0 12964 11979 A
10 13sa 1 | 2964 s
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19.4. FASE O PERIODO DE LA TUBERIA. CLASIFICACION Y
DURACION DE LAS MANIOBRAS DE CIERRE

Se denomina fase o perfodo de la tuberia el tiempo en que la onda de sobrepresion va
y vuelve de una extremidad & otra de 1a tubersa.

T= % = fase o periodo de la tuberia,
siendo I = longitud de la tuberfa;
C = velocidad de propagaciéin de la onda (celeridad).

Cuando la onda Hega, al regresar, ella cambia el sentido, haciendo de nuevo e} misma
recorrido de ida y vuelia en el mismo tiempo T, pero con signo contrario, bgjo la foerma de
onda de depresion (Fig. 19-3).

El tiempo de cierre de 1a vilvula es un importante factor. Si el cierre es muy répi-
do, la vilvula quedard completamente cerrada antes de actuar la onda de depresién. Por

otro lado, si !a vilvula es cerrada lentamente, habri tiempo para que la onda de depresion
actiie, antes de la obturacidn completa.

De ahi Ia clasificacion de las maniobras de cierre.

7= tiempo de maniobra

Si r<%.

c
maniobra rapida
Si T > E '
C

maniobra lenta

. . . . 2
La sobrepresion médxima ocurre cuando 1a meniobra es rdpida, esto es, cuando 7 < TL
(todav{a no actud la onda de depresion).

19.4.1. CIERRE RAPIDO. CALCULO DE LA SOBREPRESION
MAXIMA

La sobrepresién mdxima, en ¢l extremo de la linea, puede ser caleulada por la expresion |

| 14
n =LY /— "%
) g . . EXTREMIOAD

Figura 19-6
siendo ¥ la velocidad media del agua y 4, e! aumento de presién en m H, 0.

A lo largo de la tuberfa la sobrepresion se distribuye conforme el diagrama de la Figu-
ra 19-6.

19.4.2. CIERRE LENTO. FORMULA DE MICHAUD, VENSANO
En el caso de la mamobra lenta en que
2L
> =,

[
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se puede aplicar 1a férmula aproximada de Michaud, que considera la propercién de la ve-
locidad con Tft, (vdlida para maniobras con variaci6n lineal de velocidad).

hy=—t,

a g T

V= velocidad media del agua m/s;
h, = sobreptesion o aumento de presibn, mH, O,
C = celeridad, m/s;

. 2Ly
T = periodo -_?.s,

7 = tiempo de maniobra, 5.
Pudiéndose escribir egt.v
%
h, = v S, ORIGEN
g T L EXTHEMIDAD
b L
h = _._ZLV Figura 19-7
a gT

A lo largo de la tuberia la sobrepresion se distbuye conforme indica ¢l diagrama 19.7,
La férmula de Michaud también puede ser aplicada para la determimacién del tiempo

de cierre a ser adaptado, con el fin de que la sobrepresion no sobrepase determinado Iimi-
te preestablecido. .

La férmula de Michaud lleva a valores superiores a los verificados experimentalmente.
Sin embargo, todavia viene siendo aplicada en la prictica por ser mas segura.

19.5. OTRAS FORMULAS Y TEQRIAS

Diversas férmulas han sido aplicadas para estimar la sobrepresion.

El fenémeno del golpe de ariete es muy complejo y su estudio envuelve varias conds-
ciones ¢ innumerables variables. Con la finalidad de facilitar su analisis, pueden ser hechas
- algunas simplificaciones que dan origen a teorias o expresiones aproximadas
Una de esas teorias es denominada abreviadamente ineldstica, por el hecho de admitir

- condiciones de rigidez parala tuberfa e incompresibilidad para el agua. Segiin Parmakian,

N , . L
esta teoria da resultados aceptables para maniobras relativamente lentas, cuando T > ~— -

300

Tabla 19-2. Golpe de ariete, principales tearfas y farmulas

Autor Formula
LV
Michaud, Yensane h, =
-1
iy I
h =
de Sparre " gT Ly
2gTH

-
Taorfa ineldstica (Johnson, et al ) 4, = EEJW’“ Vi JagHI T ¢ DV

Teorfa eldstica (Allievi, Gibson, Quick) Vea Nomogramas
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4
La teoria elgstica fue desarr

ollada por Allievi, Gi ;
.. i ibson
aplicacion existen nomogramas ) » Quick

¥ procesos grificos.

Simhbolos.
h, = sobrepresién o gumen i
tod 0
%} ':‘ longitud de 1 tuberia, (r)n; = Presin. m de eotumna de s
= Velocida‘d_ media del agua, m/fs;
g = :.celerac:on @e la gravedad, 9,8 m/s?;
[ lempo de cierre de ia vilvela, en la extremidad, s;

Carga o presidn inicial, m.

EJERCICIO 1941, Tuberia de acera con 27 ge didmetro (700 mm), e = 1/4~

It

250m, ¥'=13,60 mfs,7=21¢ carga
o= 50 m, relacién Dfe =108, celeridad ¢ = 980 m/s.

. 2L 2 % 250
PBI’IOC!0= e e
A 585 = 0,51s.

{como 7> T'tenemos una maniobra lenta),
a) Sobrepresién maxima (Michaud, Vensana).

b _2><250><3,60

ot
1

T T 9gxar = %m
b) de Sparre.
: b= 2% 250 x 3,60 1
a 98 x 2.1 250 x 3.60 =78m.

_—— W
2x98 x 21 x50
c) Teoria ineldstica (Férmula de J ohnson).

Lo 250 x 360
* T ZTx 987X 50 x 22 1290 X 360 +

+ /4 x 987 %507 x 217 7 3302 % 3607 = 67m

d) Alljevi
Se calcula
P vV - 980 x 3,60
Se calcula el 29H 2 x98 x50 = 60,
tiempo relativo , T 2,1
de manicbra = T 051 4

Enla interseccidn de 7= 4 ¥ P = 3,60 se encuentra H + h,

50+ b, .
TS =235k, =50 x 235250 = 675 m.

= 2,35,

19.6. CONDICIONES DE EQUIVALENCIA

Para el caso de up conducto en serie,

? constituido de tra; de longi
L. un col : mos de longitudes £, /.,
mge ui,vc;m dreas h}t'irauhcas diferentes, 4 ,, 4, ¥ As. .., se puede considerar u:; cotdy
quivalente de didmetro uniforme, de extension /, ¥ secci6n 4 e
. t
L:Ll +3ﬂ+bﬂ+...
A, As

¥ otros. Para facilitar s

FRY

el

i

l ';g’g%
Q,,(E

O

Siemnpre que un conducto de didmetro uniforme es constituido por tramos con celen-
dades difeientes, se puede determinar la celeridad de una tuberia equivalente, por la expi®
sion siguiente.
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Ly
e

L_L L
c~c te

(¥

=L+ L, + L.

[

19.7. GOLPE DE ARIETE EN LINEAS DE DESCARG:

Ei caso mds impartante de golpe de ariete en una linea de descarga de bombas accio-
nadas por motores eléctricos, se venfica luego de una inferrupcion de ruergia eléctrica.

En este caso, debido a la inercia de las partes rotativas de los conjusitos elevadores. -
mediatamente después de la falta de corriente, 1a velocidad de las borubas comienza a dis-
munuir, reduciéndose rdpidamente el caudal La columna liquida cominia subienda por la
tuberia de descarga, hasta el momento en que la inercia es vencida por lo sccion de
la gravedad. Dusante este periodo se verifica una descampresion en el interioe de la tuberia.

Enseguida, ocurre la inversion en ef sentido del flujo y la culumna frquids vuelve a las
bombas.

No existiendo vilvulas de retencidn, las bombas comenzarfan, entonces, a funcionat
como 1urbinas, girando en sentido contrario.

Con excepcian de tos casns en que la altura de elevacion es pequeiia, con descanga bilne,
en las lineas de bombeo son instaladas vilvulas de retencidn o vélvulas check, con el

objete de evitar el retorno del liquido a través de fas bombes.

2 / 2 3 L 5 &5 rd &
I S [
T ¢ iy SN e, b =2 o
AN NSSaESSSIss== 8
RN N N i Ay A A s
- < 1 ~—4 A =
=, AN %@q Doty P18 % GRAFICA DE ALLIEVS
e} i - ot
s - A ]: 5(\ Q =P “ Las lineas diagonales
g ] \\/\ \\ 5 D = gruesas dan la
3 N — +h
a \ > s PP 25 | o relacién
0 !\l _.\“(\ }6’ A4 ‘; : Ho
20 \ H’\/ 7‘.‘! /\>\ i 2 Las l{neas a trazos
':t T IX’ X /—(% = w numeradas 1,2 etc , den
_ ] los intervalos de tiem
| 0 20 in s 4 po
& 4 "/\! N X ->'f AN AN 0 hasta atcanzarse ln presian
Hi AT 7 P
0 i /\/ 9 /L *\< N~ o mixima
% l Il ) /'\‘ 0 b "\ NN \{J-S 18 g Tiersjo tzlative de maniobry 7f
I: 5 llI ,] ..\/ /"f)( /"'}'< EN \  mia P
T AR IS TS
A el o= N
-~ LAY
s B
il L 'ﬁi"—’& A B
20l L g I Ll L8 L8
% 1z 13 14

Figura 19-%
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. «- . Lacorrente liguida, al retomar a Ia bomba, encontrande la vélvula de retencién cergy, i
1\)'_2." da, ocasiona el chogue ¥ la compresidn del fluido, 1o cual dz origen a una onda de sobge.
== presion (golpe de ariete). :
Si la vdlvula check funciona normalmente, cerrindose en el momento preciso, ¢ *
golpe de ariete no alcanzard el valor correspondiente a dos veces la altura manométrica,
Si, al contrario, la vilvula check no cierra tipidamente, la columna liquida teto,. *
nard, pasando a través de 1a bomba y con el tiempo, pasard a adquirir velocidades mads altyy
s elevandose considerablemente el goipe de ariete, en el momento en que la vilvuta funcione
N (pudiendo alcanzar 300% de la carga estitica, dependiendo del tiempo de clewre), -
L El cdlculo riguroso del golpe de ariete en una instalacion de bombeg exige el conogi.
tienito previo de datos relativos a los sistemas de bombeo, que influyen en el fendmeno:

4 — Golpe de axiete

pog

-
i
-3

,m H,0

- 5
Ty e ARG ALy UL
o 2007 eooymm

108

Bl
3

3,

CASOS
ESPECIALES

i

a) El momento de inercia de las paries rotativas de la bomba y del mator (kg X m2);

b} Caracteristicas internas de la bomba (efectos sobre la disipacion de energia, funcio.
namiento como turbina);

et

¥
=

s g
]

50

c) Confdiciones de 1a bomba en la rama de descarga y comportamiento de la onda de
preéién.

ALTURA MANOMETRICA MAX

Antes de adquiridas y conocidag las bambas, apenas se puede hacer una consideracidn
del polpe de ariete, con base en datos admitidos (zproximadaos).

El célculo del golpe de ariete, generalmente es hecho por el proceso grifico de Bergeron,
Schnyder y Angus. El libso Water Analysis, de J. Parmakian (Prentice Hall Inc., New York,
1955), presenta una exposicion general sobre el fendmeno.

Con el objeto de limitar ¢l golpe de ariete en las instalaciones de bombeo, pueden sex
tomadas Jas siguientes medidas de proteccion:

30 40 30 iz r) 200 300 400 500 750
2a

Q.CAUDAL MAX 1/s
Figura 19-9. Seleccion de vélvulas Blondelet

B R o S P ST .
AR R AT e 5

e T

lw

ji {mi 4 tolerado
ilcula del volumen de las cAmaras 58 hace fijandose el valor limite q;:b?::i; otore
B ?1& ariete. Los métodos de cilenlo usushmente adop.tados,'son eDid0s ot
s : goslginet Sﬁosinetg y Parmakian {al respecto, ver el trabajo del ingen .
o ; ° breco de 1959}
i iotn L'geu,n.” 2, febreco ‘ -
Publf;dolen 1;:::5:33 comprimido son mds indicadas para las ;E;:.smr\es‘ ‘?; :;:de o
\os. E1 i itar la falta o pe
i igi te para evitar :
as exipen una vigilancia permanea e e et
Ezzx:ggz EEI; necesgaria i instalacion de un compresor para ahastecer el aire §
i .
do por diselucién en el agua.

a) Instalaciones de vdlvelas de retencion o valvalas check, para cierre, de buena
calidad;

b} Empleo de tubos capaces de resistir la presion mdxima prevista (genaralmente dos
veces Ia presibn estitica); .

c) Adopcién de aparatos que limiten el golpe, tales como vdlvulas de alivio, ete.;
d) Empleo de cdmaras de aire comprimido;

¢) Utilizacidn de dispositivos especiales, tales como la instelacién de volante en los con-
! juntos elevadores. R

f) Construccion de cimaras de compensacién o pozos de oscilacion.

g

erTifaid

R

S5

et B e et SRR TR L

i 19.7.1. VALVULAS BLONDELET. VALVULAS DE ALIVID

Las vilvulas contra golpes de ariete, del tipo Blondelet (Fig. 19-11), son fabricadas en
Francia, por la Sociedad Pont-A-Mousson y en el Brasil por la Compafifa Ferro Brasileiro,
La Figura 199 posibilita su seleceidn en los casos mds comunes. Vilvulas semejantes,
son fabricadas en e} Brasil por [a C{a. Metalirgica Barbard.

19.7.2. CAMARAS DE AIRE COMPRIMIDO

Las cAmaras de aire comprimide son depdsitos metélicos con aire y agua, dispuestosen
la parte inicial de las tuberias de descarga.

En lz primera fase del golpe de ariete (descompresion), el aire se expande y la cdmara
cede una ciesta cantidad de agua a la tuberfa, atenvando el golpe negativo. Durante (a se-
gunda fage (sobrepresion), la cdinara pasa a recibir agua de la tuber{s, comprimiéndose el
aire, se reduce en parie, Ia tendencia a sobrepresiones altas. El otificio exisiente entre la cé-

mara y la tuberfa debe ser proyectado de manera que proporcione mayor resistencia a la
entrada del agua en la cdmara que en la salida.

MANOMETRO

LENTRADA

SALIDA

-

L Figurs 19-10

SR 2zt
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Tabla 19-3. Vilvulas de alivio, contra gaipes de anete.
Datos practicoy {Goldon- Anderson)

Caudales de In Ifmea Tamano de Ya valvula

Menor dedflis

] TSmm (37
o 125 100 mm (47)
T 00 150 m (671
SRy " 200 mm 8y
500 w07
T Tw Wommir)
T w 350 mm (147}
T S ammne)
YT 50 tm [18°)
T e swmmeon
Tisan G (s )

L& compafira [ugzszoll-Rand recomiceda ) tpo indicado en la Figura 19-10 para insta-
{aciones no iy grandes

Una capacidad correspundignte de 10 a 20 <. para et covdal méxima de funcionamien-
to de la tuberr: es camderady sutisfaciorio, y cuando sea conveniente se pueden emplea
dos dephsitos

1973 TOLANTES

Con e empleo dn vulantes s busca aumentar convenienternente, el momento de iner-
cia de las partes solabvas de las indqwinas, prolongdidose el iempo que se gasta en parar

El valante podid sener la masa suficiente para, con sy mercia  convertir 1a manwbra ra-
pida en maniobra lenia,

Este dispositiva de gran seguridad es aplicolde en los casos en que las lineas de des-
caiga son relativamentc cortas {al respecte conselia el articnlo del ingenieio J Chabot.
publicedo en la revista 7 e, 0 ° 7. jutio de 1960).

19.8 MEDIDAS GENYRALES CONTRA ¥ GOLFE DE ARIETE

El golpe de arirte o< combarslo, en la prdctica, por varias medidas.

3y Linuigerdn Qo e cedocdind o las tuberias, conforme fus indicade Tabla 13-4,

b} Cherve fenta de 1fendas o Tegrsiros, censtruccidn de piezas que no permitan ha obs-
truecion muy ripia

o) Ermnplen de ralvides o disposiqeos mecineos sspeciales, vilvalas de alvo. por ¢jens
pla (Fig. 19-1 1), cuyvee descargas inpiden valores excaswos de presion.

d) Fabricacion de sbos co espeser aunicilade, leniepdo en cuenta $a sobreprofian
adinitida

ed Construcardn Jv poses o aseilecion (surge lenksy capaces de absother los gol-
pes. primitiendy la oscilandn del agua Fipanas 19-12 % 1915 Esta solucion =3
sduplada sienipre que g condyciones topogrificas sean faverables v las altuvas
geemdtricas peguefius. Lo puzos de osciiacion deben ser lncalizados tan pidse-
mos tomoe sea pesible de Ty casa de mdguinas,

|
¢
!

q03 — Golpe de atiate

i i
Eitla st I

N nr‘l

Ty T
) i

Figura 19-11. Vilvula contra gn'l-
pe de ariete de fabricacioil Brasi-
lefia. (a) Coctesia dt_a‘Ammfarp;{—-
Eng. Ind. y Compahia Lida.. a0
Paulo (b) Cortesia de Cowmpaiiia
Metaldrgica Barbard, Sao Paulo

POZO DE
AIRE COMPRIMIDO

CASADE

MAQUINAS \

19-12 Figura 18-13
Figura 19-

proporconen el amortiguanien{o de

i i imi i
¢ camaras de aire comprimido q et

nimiento de estos dispositivos requiere ¢
| aire comprmido en las cimaras.

f) Instatacion d
fus golpes (Fig 19-13). £l !ﬂ-antﬂ
dados, para que sed mantenido &

ducto de acero, con 500 m de longitud, 0,80 m de didmetro ys
de 250 m. La vilvula Jocalizada en el ?unt? nm' y
determimar ta sobreposicion maxung, Li

EJERCICIO 19-2. Uncon :

4 sujeio a una carg
12 yum de espesor, esta suje : :
bayo es cerrada en 8 8. Definur el tipo de maniobia y

velocidad nedia euia tuberia es de 3 mfs.
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Para la tubersa considerada, Ia celeridad seri
9900
C=——r—rr————— = 1095 m/s
0,800

483+ 05 0012

{valor esle que podria ser obtenido en 1a Tabia 19-1).

Figura 19.14

Por lo tanto, el tiempo de-cierre es mayor,

T=8s5> 091s
y la maniobra se considera lenta,
En este caso, !a sobrepresion
1095 x 3 091
hﬂ__g,T—xT_38’]m'
Presion total * = H + h, = 250 + 38,1 = 288,1 m.

Figura 19-15. Pozos de oscilacidn construi- Figura 19-16. Sistema de bombeo de poten-
dos en una ]n:tportante instalacién hidoeléc- cia media, equipado con un volante {Cortesia
trica de América de] Norte (Cortesia de Harza  de Sulzer).

Eng. Ca ).

capitulo 20

CONDUCTOS EQUIVALENTES. CONDUCTOS
MIXTOS. PROBLEMAS DE LOS DEPOSITOS

20.1. CONDUCTOS EQUIVALENTES

Un conducto equivalente z otro, o a otros, es aquel capaz de conducir Ia 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-
ralelo.

En la prictica, se determina el didmetro o la extensién de un conducto equivalente con
el objetivo de estudiarse la sustitucién de tuberias o, para simple efecto de cdlculo.

20.2. UN CONDUCTO EQUIVALENTE A OTRO

Considerandose dos conductos con el mismo coeficiente de rugosidad, el primero de
didgmetro ), y longitud L, y el segundo, de didmetro D y longitud L, para que el segun-
do conducto sea equivalente al primero es necesario que, la pérdida de carga total /1 sea
la mismia para el mismo valor de cauual (.

Para la pérdida de carga se puede escnbir

s, - K¢’
=%
siendo K una constante.
La pérdida de carga total serd
KQ?L .

hf = SfL = —’3"—D
Para el primer conducto,

y para el segundo,

Igualdndose estas dos expresiones para asegurar la equivalencia de los conductos.
i
' /

Ry
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40 =\ .oval de hidraylica

Dividiénd ose porg.

- d 2
dz + =P + d VE =
Py 2g
Y como pg =

7 {peso especitj o
ti'ne- 1€o), dividiendo todos [og term:
S términos por ds (g :
-ujdy dZ) 5 s
dzyge

VZ
+ 3y constante

e \\

_ capitulﬁ‘ 5

HIDRODINAMICA: GENERALIDADES, TEOREMA DE
BERNOULLI

5.1. CAUDAL © DESCARGA

Se llama caudal o descarga, en una determinada seccion. el volumen de liquido que
atraviesa esta seccion en la unidad de tiempo.

En el sistema prictico de unjdades, el caudal se expresa en m> /5.

Frecuentemente, sin embargo, se expresa el caudal en otras unidades, miltiplos o sub-
multiplos, Asi es que para el cdlculo de tuberias es comin el empleo de litros por segundo,
fos perforadores de pozos y fabricantes de boinbas cominmente se refieien a litros por
hora.

5.2. CLASIFICACION DE LOS MOVIMIENTOS

Uniforme Acelerado
No untforme Retardado

I Permanente

Movimiento l Variado

Movimiento penmanente es aquel cuyas caracteristicas (Fuerzas — Veloaidad — Pre-
sién) son funcién exclusiva del punto y no dependen del tiempo. Con el movimiento per-
manente gl caudal es constante,

Las caracteristicas del movimiento veriado, ademds de cambiar de puato a punto, va-
rian de instante a instante, o sea, son funciones del tiempo.

El movimiento permanente es uniforme, cuando la velocidad media permanece cons-
tante a lo largo de 1a cortiente  En este caso, las secciones transversates de ia cornente son
iguales. En el caso contrario, el movimiento permanente puede ser acelerado o retardado.

Unrio puede servir como ilustracidn. Hay tramos regulares en que el movimiento pue-
de ser considerado permanente vy uniforme. En otros tramos {estrechos, 1dpidos, etc}, el
mavitniento si bien es permanente {czudal constante}, pasa a ser acelerado. Durante las
crecientes ocurre el movumniento variado: el caudal se altera.

12) {b)
Figura 5-1. {a) Uniforme. @, = @2; A, =A44; ¥V, = V,. (U} Acelerado, @, = @2; Ay
+A;; Vi FVa. (¢} Movimiento variado. @y #@4; 4, F4,; V, ¥V,

Nota del Revisor Téenico: En Méxjeo también se utiliza el termine Gasto como equi-
valente a Caudal.
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REGIMENES DE FLUIO

L2 observacion d i
e los liquidos en imi
; . movimie g
miento de gran importancia: nto nos lieva distinguir dos tipos de movi-

a) Régimen Laminar

k) Régimen Turbulento

ﬁ IR A
— BIREY

(a) Figura 5-2 (b)

B = -
CO“ el [é imen l nunar, la tr ol t m I SOn blern de
en iahunar ] ayectonas de IES artic ll S en QViImnenio b d

‘lﬂ]das y no se entrecruzan. !

El régimen tu
rbulento se caracteri
cteriza por el movine
nto desordenado de {
partfculas.

5.4. LINEAS Y TUBOS DE CORRIENTE

En un Iiquid ;
L 0 en movimi - .
segim Ia velocidad del h_ou:jxl];:ento, se consideran fineas de corriente las lineas orientad
ticul . quido y que gozan de la propiedad d entacas
ulas del fluido. piedad de no ser atravesadas por par-
En cada punto d
€ una corri . ;

mada de una velocidad ¥ linI'rll’ente. pasa, en cada instante £, una particula de fluido ani
instante £ considerado . Las {neas de corriente son, pues, las curvas, que. en &l : ‘0 o
Por definicid , ¢ mantienen tangentes, en todos los punto ’l o 1y

" 10n, estas curvas no pueden entreécortarse P s, a las velocidades V.

mitiendo que el ¢ .
ampo de velocidad V :
de corriente . 1da sed continuo, se :
0 L , vede
Los tub N :ino una figra imaginaria, limitada por lineas depcor i C?ﬂsldemr un tubo
os de corriente, siend riente.
o formado ' .
de no poder se ’ s por lineas de corri
ra ; ; ertte, goza

. travesados pot particulas de fluido: sus gozan de la propiedad
impermeables. - paredes pueden ser consideradas

i y I ales, consti Llye
1 cofriente, ¢ a im i
1 tube de N ensiones tran infini i
{ i b d nt |1. 3 (. es {1 Sve. Sajes Sean IIIfIﬁ]tCSLlTl l S, i

st P
Cl gra lh ad n ﬂl € tudlo el “UJO de los llqutd
Estos conceptos son de ran ut d 4] S d as.

Ve

Figura 6-3 P
igura 5-4

;
o

i

10
i

ans rate A A

i
!
!
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5.5. ECUACION DE LA CONTINUIDAD
Considerandose el tramo de un tubo de cornente, indicado en ia Figura 5-4, con sec
cronesdd Y dd, ¥ velocidades respectivas ¥,y ¥, la cantidad de liquido de peso espe:
cifico ¥y que pasa por 11 primera seccin, en unidad de tjempa serd
AW, =7, Vidh
un grait nlunero de tubus de

Una corriente de diniensiones finitas seria integrada pot

cortiente, de modo que:
W, =y, § Vit =y A Fr.

donde ¥, es la velocidad media en 1a seccion.
Para la otra seccidn tendriarmos:
7 — 1.
W, = 1242 Vo

Tratindose de movimignto permanente, la cantidad de [iquidu que entra en la seceitn

A, 1guala alaque sale por 4z,
71A1V1 =724 Fz-

¥ todavia, practicamente, si el liquido fueia considerado ncompiesible 71 = 72

Ali7| =A2F;2A

De un modo general.
g=A,V, =42 i’, = AF = constante

EED

donde @ = caudal (s}
I = velocidad media en la geccion (m/s).

A = area de I seccion de o {m?}.

I

Fsta ecuacidn es de gran importancia €n todos los problemas de Hidiudinanues

eisa tuberia de Jdes

ud econimuca pari Ui ex
fas bombas es de 450

EIERCICIO 5-1 S verifico que la velucid
debe ser sunumstrado por

carga es 1,05 mjs El caudal necesatio que
m?fh Determmat el gigmetro de la lines.

4 3
450 mIheid _ g 195 m3/s 0 125 Ifs.

60 x 60
o _ Q _ 9\125 2
g=AV.-A =7 =70 0.119m",
. < 0119
1 opr=0119m® . D= 4x 0l .39 m
4 n
erciales:

En el mercado se encuentran los siguientes didmetros coiv

0,35m 6 350mm a4 .-
040m 6 400 mm (16"
045m & 450mm (18"

A = 0.0962 m*
A= 01257 m’
A =0.1590 m?

-
| i

e AR
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Aaépténdose 400 mm(16"), 1a velocidad 1esultard:

Es el didmetro que mids se aproxima aia condicidén economica. 8i fuese adoptado el did-
metro inmediatamente inferior (350 mm), la velocidad se elevaria a 1,30 my/s, aumentan-
do la potencia de las bombas v el consumo de electricidad.

EJERCICIO 5-2. En un edificio de 12 pisos, el caudal mdximo probable, debido al uso

de diversos aparatos, en una tuberia principal de distribucidn de 60 mm de diametro, es
de 7,5 Ifs.

Determinar Ia velocidad del flujo.

0,00283
Esta velocidad es perfectamente admisibie.

5.6. TEOREMA DE BERNOULLI PARA LIQUIDOS PERFECTOS

La Figura 5.5. muestra parte de un tubo de corriente, en el cual fluye un liquido de
peso especificoy. En lag dos secciones indicadas, de dreas 4, y 42, actlian las presiones p,
¥ P2 vy las velocidades son, respectivamente, ¥, y V5.

Las particulas, inicialmente en 4, en un pequefio intervalo de tiempe, pasana 4’
snientras que las de 4, se mueven hasta 4, . Tedo ocurre como si en ese intervalo de tiem-
po el iquido pasase de 4, A4, hastad, 4',.

Serdn investigadas apenas las fuerzas que producen trabajo, dejindose de considerar
aquellas que actian normalimente a Ia superficie lateral del tubo.

De acterdo con el teorema de las fuerzas vivas, * variacion de la fuerza viva en siste-
1ha iguala el trabajo total de todas las fuerzas que actlian sobre el sisterna”.

Asi, considerdndose la variacion de la energia cinética (% M Vz) :

1
)

1 1

Mng_dfMlyi =7MV2.

i
A A

RNy

'—‘—"‘ds,}-———-

PLAND DE REFERENCIA

Figura 5-b
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y la suma de los trabajos de las L
tratarse de liquido perfecto) serd:

i

dades, teorema de Bernoulli s

Siendo el liquido incompresible:
yA dS; = yA,dS; = y Vol
fuerzas externas (eMpuje ¥ gravedad — no hay friccidn por

p A,dS, —pyAadSy + y Vol(Z,~ Z3)

jdentificando:

Iy 2 b Yyl v = (P, - Py Vol + yZ =2 Vol
— Vol ¥y —7 1
2.9 g

de modo que, simplificando:

Vi Vi_e Pz -7,
29 29 vV ¥

Es el conacido & importantisimo tepiema de l?na_rmlJ_ul::E,l
ue puede ser enunciado asi; “A lo largo de cualquier _mo-
ge cgrrieme ja suma de las alturas cinéticas (V2/2g), piez

i s constante” .
étrica y poterncial (Z)e —
me"]]il lf(:g{'zr)na de Bernoulli no es otra cosa que el principi

v ¢ e o oS de
de 13 CONSETvacion de energla. Cada uno d los térm

ecuac Ie ent { i T ]gl :
la ecuacion pl‘es aunato ma de ene a

= enerpia {cinética),

Il

energia de presion 0 piezométrica;

Figura 5-6 — Bernoulli

N ql’t‘z D.;Jis

energia de posicion 0 potencial.
’ et1os
da uno de estos términos puede ser expresado en m

stituyendo lo que s¢ dencruna carlga

g ca
ortante notar qu de ¢
i Técnico), CON

{unidad lineal del sistema M. K. 8 —

v T—I’r—si —» m(carga de velocidad o dimamica);

2g = “m/s?

P E@; —» m (carga de presion);
Y kg/m ’ . . oz .
z = m - m{carga geométrica o de posicion)

i formas de energia.
jdri : echian estas diferentes 1 o
B e o arr aprovechan la energia de posicton

e agus &n por arriba (Fig. 5-7),

Las ruedas de agua con admisk

(carga geométuica).

E ruedas Pelton se U 1zd Ia efnelg ed cclon de ChOfl'O 11‘(1'.11*
ia cinética m l al 5
I laS eda 1 ianie 1a 1

dos que inciden sobre las paletas (Fig.5-8).
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5.7. DEMOSTRACIONES EXP
DE BERNOULLJ

En 1875, Froude
noulli.

Uno de eilos consiste e
de un tanque de nivel constapte.

Instaldandose
también es mayo

Como las sec

la carga total (sumg de las alturas),

Otro experimento curi
su idealizador.

al segundo deposito Figura 5-10.
La presion gjercida por el liquido
admile yue corresponda una altura hy

presentd intelesantes e

It una tuberia horizontaj

r la carga cinética, results
clones son conocidas, se puede verifi

Figure 5.8

ERIMENTALES DEL TEOREMA

xperimentos ilustrativos del teorema de Ber-

y de didmetro variable, que parte

ndo menor carga de presion.

icar ia distribucion Y la constancia de

050 comnsiste en los depésitos que todavia llevan el nombre de

ol 8
g : 47 — Hidrodindmica: generalidades, teorema de Bernoulli
N
;’g Por el teorema de Bernoulli, tomdndose e} eje de las boquillas como referencia:
i} 1&; Vi
B =L =—24h,=H.
% % + h, 2 + h,
3; Construyéndose la seccion 4, de manera que:
vi_
29
>
‘.
CHORRO
—‘ - Figura 5-10
’ ) (o sea: la seccidn A, puede ser tal, que toda la carga [ sea reducida a energia cinética), re-
- sultard i, = O y la presion, en este punto, serd la atmosferica.
it En estas condiciones, los depdsitos podrin ser separados, apartindose las boquillas: el
: agua continuara pasando de un depdsito a otro sin escapar al exterior.
EJERCICIO 5-3. El agua fluye por un tubo, indicado en la Figura 5-11, cuya seccion varia
del punto 1 al punto 2, desde 100 cm? hasta 50 cm?. En I la presién es de 0,5 Kg/em? v
la elevacion 100, al paso que en el punto 2, la presion es de 3,38 Kgfcm? y la elevacion
' 70,00. Calcular el caudal en litros por segundo.
: vioop vi.ooe
. 1 A T & URVIR S RN o S P
; > Wty T T Ty ?
¥ 5000 kg/m? vZ 33800
b Ty + 100 = 2 4+ S - 0.
2 2¢ * 1000 kg/m 2 T 1000
100,00 - y2 |
-1 0= =24 33,8 + 70.
ra00 29+5-}-10 2g_{ 6+
Vi p?
; —2_ 1 _105-1038=12
| g 2
i Figura 5-11 ViI-V¥2=2x98x12=2352
i Como la seccidn en el punto 1 tiene un drea dos veces mayor que la del punto 2, el
: caudal, siendo el mismo, 1a velocidad en el punto 2 serd dos veces mayor; de acuerdo ala
ecuacién de la continuidad.
Q=A,"V, =4, V, . V, =2V,
Sustituyendo:
4v2_y¥? = 23,52,
23,52
V, = 5 = W 1,84 = 28 m/s,
f Q= AV=4,V, =00100 x 2,8 = 0,028 m?/s (o = 28 Ifs).
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EJERCICIO 54. De un pequefio dique parte una tuberia de 250 mm de didmetro, con po-
cos metros de extension, habiendo después una reduccién a 125 mm; del tubo de 125 mm,
el agua pasa a la atmosfera bajo la forma de chorro. El caudal fue medido, encontrindose

105 lfs.

Calcular: la presion en la seccion inicial de la tuberia de 25
¢n el dique y la potencia bruta del chorro liquido.

Figura 5-12
- CHORRO

Y TaRRA R

1 = m = 2,08 m/s.
0,105
2 = a‘m = 832 m/s.

Luego, la presion se calcula ast:
P 8,32* 2.08% .
Y.~ 196 g~ +0 020 =330m:

De la musma manera se calcula la altura dei agua:
2
H=2420 3304020 = 350m.
Yy 29

La potencia del chorro serd:

Potencia = — - =45cv.

EJERCICIO 5-5. Una tuberia vertical de 150 mun de didmetro presenta en un pequefio
tramo, una seccién contraida de 75 mm, donde {a presion es de 1 atm, Tres metros arriba

de este punto, la presion se eleva a 21 1b/pul®. Fig. 5-13.

Calcuiar la velocidad y el caudai,

Sila velocidad en la tuberia propiamente dicha, es 7y, la velocidad ¥, en la gaiganta,

serd superior.

0 mm;: la altura del agua &

/ 49 — Hidrodinam)ca: generalidades, teorema de Bernoulli

AV, = A2y
/l[ Y /
v, =74:x v, =4Y,
2
ﬁ+&+; =i—/—2+&+:2.
9y WY
2
vi (4" 0
i 3= —1 4+ 103 + 0.
5 + 147 + g
22
Y 77 =28 003,
2g ) 29
15V%
2g

V.= 22_3‘”?;5_‘_"‘_7'_4 = 3,10 m/s.
: i3

v, = 4V, = 12,4 m/s, .
Q =A== 00177 x 3,10 = 0,055m /s.
. i y a fluye a
EJERCICIO 5-6, En un canal de concreto, ¢l firante es de 1,20 rgél e; ia"g:;'lca;d):] :
ana velocidad media de 2,40 m/s, hasta un ciertolpt{nto; dom(ileé(;:lem; (;)espremando, u
oci duciéndose el tirante 2 Y, .
iocidad se eleva a 12,00 m/s, re : - . o
;)sihles pérdidas pot friccién, detenninar la difelencia de nivel entre las dos partes
canal. (Figura 5-14).

14,

viom Vi iy z

A NI < S T G 4 ==+ s

i Ay 5 PETE T ?

| VfF0+(.+120)=E§+0+0.6U,

| 7 OOy

| 2,407 _ 1200 + 060
Te 1 =g T

d— — —p=2tpst
! Luego;

030+ 120+ y=740 + 0,60,
p=800-150= 6,50 m.

Figura 5-13
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+8. EXTENSION DEL TEOREMA DE BERNOULL| A LOS CASOS PRACTICOS

En la deduccion del teorema de Bernoulli fueron formuladas varias hipétesis:

a) El desplazamiento del lig
cia de la viscosidad,

b) El movimiento es permanente;

¢) Ei flujo se produce a lo larg

0 de un tubo de corriente (de dimensiones infinitesi.
males);

d) Elliquido es incompresible.

La experiencia no confirma ri

gurosamente el teorema de Bernoulli,
fluidos reales se apartan del mode

debido a que Jos
lo perfecto. La viscosidad ¥ la friccidn

ia forma de calor).

Por eso se introduce en la ecnaci

n de Bernoulli un término correctivo g (pérdida de
energia o pérdida de carga).

riin

29y

ey &

v .
‘Vmaxs,’,
Plano de referencia % 74y /"/
// // s —'—"_j
O
Figura 6-15 -Figura 5-18

Ademis de |a correccidn citada, otra debe ser mencionada: I deduccién fue formula-
> considerindose determinada velocidad
ndiciones, lo que se tiene 0 €s una velocidad (nica y si

una distribucion de velocidades. De ahf upa correccién para el término Viize.

72 (72
a5+ﬁ+a=mﬁ+ﬁ+a,
ecuacion en la cual; gy 2 ¥
@ = coeficiente de correccidn (coeficiente de Coriolis),
¥, = velocidad media en Ia seccién = Q/4, .

uido se realiza sin friccion: no fue considerada [a influep.

capitulo 6

FLUJO EN ORIFICIOS

6.1. CLASIFICACION DE LOS ORIFICIOS

Desde el punto de vista hidrdulico, los orificios son Perfomciones}'g?m]:ir;he]13:]&]:";13i -
forma geomeétrica y perimetro cerrado, hechos por debajo de l:'1 sulla;r u:l;e pore del Jan
las paredes de los depdsitos, tanques, canales o tuberfas. Las a‘;e
fl:;tzrlla superficie libre del liguido constituyen los vertedores (Fig. 6-2),

: ' i -2 B n vertedor
Figura 6-1 Ilusiracién de un orificio Figura 6-2 Esquema de u

Wi ctlan-
s b 1011na cat circuolares, re
ifici [AS1ICHUUS tELIBHLY B2 vuvi
Los orificios pueden ser ¢ : : ' e
fares, etc, Teniendo en cuenta sus dimensiones relativas en pequefios 3,; g s quela
e . : : _ ‘
i f“S :1 considerados pequefios los orificios cuyas dimensiones son mucho tm ores
. i i ical i inferior a un terc
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NORMA OFICIAL MEXICANA. NOM 014-SSA1-1993

"PROCEDIMIENTOS SANITARIOS PARA EL MUESTREG DE AGUA PARA USQO Y CONSUMO
HUMANO EN SISTEMAS DE ABASTECIMIENTO DE AGUA PUBLICOS Y PRIVADGS"

FILIBERTO PEREZ DUARTE, Director General de Salud Ambiental, por acuerdo del Comite
Consultivo Nacional de Normalizacion de Regulacidn y Fomente Samtario, con fundamento en
fos articulos 39 de la Ley Organica de la Administracion Pablica Federal; 38, fraccién 11, 45, 46
fraccion II y 47 de la Ley Federal sobre Metrologia y Normalizacidn; 8o. fraccidn IV y 25
fraccion V del Reglamento Interior de la Secretaria de Salud.
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Apendice normativo

0 Introduccién

Fsta Norma Oficial Mexicang ofrece una guia detaliada para el muestreo de agus para uso y
consumo humano en los elementos. de un sisterma de abastecimienio, on los cuales os
necesarto establecer vigilancia y control en fa calidad de! agua.

Es necesario aclarar, que siendo las instalaciones de los diferentes sistemas de abastecimiento
de una gran diversidad, en ocasiones es necesario aplicar criterios propios por parte del
personal de muestreo, para cumplir con los requisitos sanitarios presentados en esta Norma.

1 Objetivo y Campo de Aplicacidn

Esta Norma establece ios procedimienios sanmitarios para el muestreo de agua para uso y
censumo humano en los sistemas de abastecimiento piblicos vy privadoes, incluyendo aspectos
bacteriologicos y fisico-quimicos, asi como criterios para manejo, preservacion y transporte de
rmuestras.

2 Referencias

NOM-AA-89/1 “Proteccion al Ambiente, Calidad del Agua-Vocabulario Parte 1",
NOM-AA 89/2 "Proteccian al Ambiente, Calidad del Aqua -Vocabulario Parte 2",
NOM-BB-14 "Clasificacion y Tamafios Nominales para Utensilios de Vidrio Empleados

en Laboratoro”,

NOM-Z-1 "Sistema General de Unidades de Medida - Sistema Internacional de
Unidades (S1)",

NOM-7-13 "Guia para la Hedacdon, Fstructuraadn y o Presentacidn de las Normas
Ofhiciales Moexicanas”,



3 Definiciones

3.1 Muestroo.~ Las achividades desarrolladas pars obfener volUmenes de agua en oun siio
determinado del sistema de abastecnmiento, de tal manera que sean representativos, con ol
proposito de cvaluar caracteristicas fisicas, quimicas, y/o bacterioldgicas.

3.2 Sisterma de abastecimiento.- El conjunto intercormnunicado o interconcctado de fuentes,

obras de captacidn, plantas cloradoras, pfantas potabilizadoras, tangues de almacenamiento y
regulacion, carcamaos de hombeo, lingas de conduccidn v red de distribucién,

4 Material, Reactivos y Equipo de Muestreo

4,1 Envases para toma de muestra.

4.1.1 Para analisis bacteriolégico.- Frascos de vidrno de boca ancha con tapén essmerilado o
tapa roscada, o frascos de polipropiieno; resistentes a esterilizaciéon en estufa o autoclave o

bolsas estérles con clerre hermético v capaadad de 125 6 250 mil,

4.1.2 Para andlisis fisico-quimico.- Envases de plastico o vidrio inertes al agua de 2 t de
capacdad como minimo, con lapones del mismo material gue proporcionen cierre hormaético.

»

4.3.3 B material del envase, asl como o velumen de muesita requerido vy el métode do
preservacian para fa determinacion de los diferentes pardmetros, deben ser los sofialados on o
Apéndice "A" Normativo.

4.2 Termometro con escala de 10 a 1100C.

4.3 Potencidometro o comparador visual para determinacidn de ph.

4.4 Comparador visual para determinacion de cloro residual,

4.5 thslera con bolsas refrigerantes o bolsas con hielo,

4.6 Agua destilada o desionizada.

4.7 %olucidn de hipoclerito de sodio con una concentracidn de 160 mg/l.

4.8 Torundas de algoddn

5 Preparacion de Envases para Toma de Muestras

5.1 Rara andlisis bactenoldgico

5.1.1 Toma de muestra de agua sin cloro residual.- Deben asternhzarse troscos do muestreo on
estuta a 1700 C, por un Bempe minimo de 60 min o on autoclave a 1200 C durante 15 min.
Antes de fa cstenlizacidn, con papel resistente a ésta, debe cubnirse en forma de capuchdn ol
tapdn daol frasco,

5.1.2 Toma de muestra de agua con cloro residual,- Deben esterilizarse frascos de muestreo
en estuafa & 1709 €, por un tiempo minimo de 60 mun o en autoctave a 1202 C durantie 15 nun,
los cuales deben contener 0.1 mi de tiosuifato de sodic al 3% por cada 125 m! de capacidad
de lus mismoes. Debe colocarse un papel de proteccién al tapén del frasco en forma similar & la

indicada en 5.5, 1.

5.2 Para analisis flsico-quimico. Los envases deben lavarse perfectamente y enjuagarse a
continuacién con agua destilada o desionizada.

6. Procedimiento para Toma de Muestra

fi 0 Frare andhiss barterioldgico,



6.1.1 &n bomba de mano o grife del sistema de distribucidn,

Ft oagua de los gnfos debe provemr directamente del sisterna de distribucidn. Ne debe
cfectuarse toma de muestra en grifos que presonten fugas entre el tambor y o cuelle, va que
ol agua puede correr por la parte extenor del grifo ¥y contaminar la muestra. Deben removerse
fos accesorios o aditamentos externos como mangueras, boguilias y filtros de pldstce ¢ hule
antes de tomar la muestra.

6.1.1.1 Debe limpiarse el orificic de salida con una torunda de algeddn impregnada de solucidn
de hipoclonto de sodio con una concentracion de 100 mg/l,

6.1.1.2 Debe dejarse correr el agua aproamadamente 3 min 0 hasta asegurarse que el agua
aue contenian las tuberias ha sido vaciadsa totalmente.

6.1.1.3 Cerca del onficio de salida, deben quitarse simulténeamente el tapdn del frasco v el
papei de proteccidn, maneidndolos como umdad, evitando gue se contaminen el tapén, o al
papcl de proteccion, o el cuclo det frasco.

6.1.1.4 Debe mantenerse el tapon hacia abajo para evitar contaminacian y procederse & tomar
i@ muestra sin pérdida de tiempo v sin onjuagar el frasco; se debe dejar el espacio hbre
requeride para la agitacién de la muestra previa al andlisis {aproximadamente 10% de
volumen del frasco). Cfectuada fa toma de muestra, deben colocarse ¢l tapdn v el papal de
proteccién al frasco.

£.1.2 En captacién de un Cuerpo de agua superficial 0 tanque de almacenamiento.
©.1.2.1 Deben lavarse manos y antebrazos con agua vy jabén,
&.1.2.2 Debe quitarse el papel de proteccidn evitande gue se contamine, y

£.1.2.3 Sumergir el frasco en el agua con el cuello hacia abajo hasta una profundidad de 15 a
30 oy, abnr y enderezar a continuacidn con el cucllo haoa arriba {(on todos 1os casos doebe
ovitarse tomar la muestra de la capa superfical o del fondo, donde pucde haboer nala o
socimento v en el caso de captacidn en cuerpos de agua superficiaies, no deben romasse
muestras muy proximas a la orilla o muy distentes del punio de extraccion); s exisle cormente
en @l cuerpe de agua, la toma de muestra cdebe efectuarse con la boca del frasco en
contracorriente. Clecluada la loma de muestra debe colocarse el tapdn, sacar of frasco del
asqua v colocar el papel de proteccidn.

£ el caso de tanques de almacénamiento, st no es posible {a toma de muestra como se indca
en este punto, debe procederse come se mencions en 6.1.3.

6.1.3 BEn pozo profundo.

$5.1.3.1 Si of poze cuenta con grifo para toma do muestra, debe procederse como en 6.1.1,
$5.1.3.7 Si ol poro no cuenta con grifo para toma de muestra, debe abrirse la vabvuala de una
tuberia de desfogue, defarse corror ef agua por un minime de 3 min, vy a continuaadn se
procede como en 6.1,.1.3 y 6.1,1.4,

6.1.4 En pozo somero o fuente similar,

£.1.4.1 Cuando no es posible tomar la muestra con la extension del brazo, debe atarsg al
frasco un scbrepeso usando el extremo de un cordel mplo.

6.1.4.2 Deben guitarse simultdneamente el tapdn v el papel de proteccidn, maneidndolos
como umdad, evitando aue se contaminan ¢l tepdn, o el papel de proteccidn, ¢ el cuello de
fFrasco,



6.1.4.3 Debe mantenerse el cuello del frasco hacia abaje v se procede a tomar a8 muestra,
bajando el frasco dentro del pozo, y desenrollando el cordel lentamente, evitando que el frasco
togue las paredes del pozo.

6.1.4.4 Ffectuada la toma de muestra, deben colocarse el tapén y of papel de proteccidn al
frasco,

6.2 Para andlisis fisico-quimico.
El volumen de muestra debe tomarse como se indica en el Apéndice "A" Normativo.
6.2.1 En bomba de mano o grifo del sistema de distribucidén o pozo profundo.

6.2.1.1 Debe dejarse correr el agua aproximadamente por 3 min o hasta asegurarse gue el
agua gue contenian las tuberias ha sido vaciada totalmente.

6.2.1.2 El muestreo debe realizarse cuidadosamente, evitando que se contaminen el tapén,
boca e interior del envase; se requiere tomar un poco del agua que se va a analizar, se cierra
el envase y agitar fuertemente para enjuagar, desechando esa agua; se efectua esta operacion
dos o tres veces, procediendo ensequida a tomar [a muestra.

6.2.2 En captacién de un cuerpo de agua superficial, langue de almacenamuento, pozo somero
o fuente similar, debe manejarse el envase siguiendo las indicaciones comprendidas en
6.1.2.1,6.1.2.3,6.1.3.1 vy 6.1.3.2, en su caso. .

7 Manejo de Muestras

7.1 Las muestras tomadas como se indican en el punto 6 deben colocarse en hielera con
bolsas refrigerantes o bolsas de hielo para su transporte al laberatorie, de preferencia a una
tempearatura entre 1os 4 y 100C, cuidando de no congelar fas muestras.

7.2 Fl penodo méximo gue debe transcurrs entre 1s toma de muestra y ol andlisig ¢s:

7.2.1 Para andlisis bacternolégico & horas,

7.2.2 Para andlisis fisico-quimico, el periodo depende de la preservacion empleada para cada
parametre como se indice en ¢f apéndice "A" Normativo.

8 Identificacion y Control de Muestras

8.1 Para la dentificacion de las muestras deben etigquetarse los frascos y envases con ia
sigulente informacion:

B.1.1 Némero de registro para identrficar ta muestra, v
B.1.2 Fechay hora de muestreo.

8.2 Para el control de la muestra debe Hevarse un registro con los datos indicados en la
etiqueta del frasco o envase referida en el inciso 8.1, asi como ia siguiente informacion:

8.2.1 Identificacion del punto o sito de muestres,
8.2.2 Temperatura ambiente y temperatura del agua,
8.2.3 pH,

8.2.4 Cloro residual,

8.2.5 Tipo de andlisis a efcctuar,

8.2.6 Tacmca do preservacion emploada,



8.2.7 Observaciones relativas a la toma de muestra, en su caso, v 8.2.8 Nombre de la
persona que reaiiza 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
contaminacian:

9.2.1 Puntos muertos,

9.2.2 Zonas de baja presidn,

9.2.3 Zonas con antecedentes de problemas de contaminacion,

9.2.4 Zonas con fugas frecuentes,

9.2.5 Zonas densamente pobladas y cén atcantariltado insuficiente,

9.2.6 Tanques de almaceramiento abiertos y carentes de proteccidn, y

9.2.7 Zonas periféricas del sistema mas alejadas de las instalacianes de tratamiento.

9.3 Debe haber una distribucidn uniforme de los puntos de muestreo a lo largo del sistema.

2.4 Lous punios se localizardn dependiendo del tipo de sistemas de distribucién y en proporcién
at numero de ramales.

9.5 Debe haber como minimo un punte de muestreo inmediatamente a la salida de las plantas
de tralamiente, an su caso,

10 Bibliografia

10,1 Standard Methods for the Examination of Water of Wastewater. Seventeenth Edition.
APHA, AWWA, WPCH,

10,7 Instructivo parn la Vigilancia y Certificacion de la Calidad Samtaria del Agua para
Consumo Humanoe, Comision Interna de Salud Ambtental vy Qeupacional. Secrctaria de Salud,
1987.

10.2 Guias para la Calidad del Agua Polable. Volumen 2 Organizacidn Panamericana de la

- Salud. 1987,

11 Observancia de la Norma

11,1 Esta Nerma es de observancia obligatoria para los encargados de los sistemas de
ahastecimiento de agua para uso y coensumo humano en sus programas de control de calidad,
asi como para tas autoridades sanitarias competentes en jos programas de vigilancia de la
calidad del agua.

11,2 Lta vigilancia del cumplimiento de esta Norma, corresponde a la Sscretaria de Salud v a
los gobiernos de las entidades federativas en sus respectivos ambitos de competoncz on
coordinacidn con la Comisidn Nacional del Agua,



12 Vigencia

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

Sufragio Efectivo. No Reeleccion,

Méxice, D.F., a 3 de junio de 1994.- El Director General de Salud Ambiental.- Fitliberto Pérez

Duarte.-Ribrica.

APENDICE A NORMATIVO

'DETERMINACION MATERIAL VOLUMEN PRESERVACION TIEMPO  -MAXIMO
DE ENVASE [MINIMO (mi) ALMACENA-MIENTO

Algabinidad total p,v 200 Refrigerar de 4 ajl4d
10° C y en Ila
agscurdad

Ars{enico B,V 200 Refrigerar de 4 a|l4 d
10° C vy en la
nscuridad

Bano BV 100 Refrigerar de 4 alZ8 d
10° C vy en |la
oscurndad

Boro D 100 No requiere 180 d

Clanuros p,.v 160G Adicionar NaQll alid d
pH>12;  refrnigerar
de 4 a 10" C en la
ascuridad,

Cloro residual p,v R Analizar -
inmediatamente

Cloruros P,V 200 Refrnigerar de 4 al48h
10° C vy en la
pscurnidad

Color D,V 100 Refrigerar de 4 aj4Bh
10° C y en la
oscuridad

Conductividad AT 200 Refrigerar de 4 al28d
10 C vy en la
nscuridad

Diéxido de carbone o,V 100 Analizar -
inmediatameante

Dureza total p,v 100 Refrigerar de 4 ajldd
100 € y en la
oscuridad

Fenoles D,V 300 Adicionar hZsod a|28 d
pH<2 vy refrigerar
deda10°C

Fluoruros p,v 300 Refrigerar de 4 a|28d
10° C

Fosfatos v 100 Enjuagar el envasej48 h
con  acido  nadtrico
1:1.
Refrigerar de 4 a
10° C

Magnesio o,V 100 Refrigerar de 4 a|Z28 d

100 C




Metales en general P,V 1000 Enjuagar el envase|180d
con HNO3 1 + 1;
adicionar HNQO3 a
pH«<2; para
metales disueltos,
filtrar
inmediatamente vy
adicionar HNO3 a
pH<2

Nitratos p,v 100 Refrigerar de 4 al48h
19 C y en la
oscuridad

Nitritos p,v 100 Refrigerar de 4 a|48h
10° C v en Ila
oscuridac

Nitrogeno amoniacal WAY 500 Adicionar H2504 a |28 d
pH<2 vy refrigerar
de 4 a 16° C y en
la oscuridad

Nitrdgeno organico D,V 500 Adicionar H2504 a|28 d
pH<2 refrigerar de
4 a3 10° Cyenla
oscuridad

Olor - -—- - Detectar -
inmediatamente

Oxigeno consurido en|p,v 300 Refrigerar de 4 8148 h

medw acido 10° C y en la
oscuridad

pH D,V --- Analizar ---
inmediatamente

Plaguicidas S 1000 Refrigerar de 4 a|7d
10° (; adicionar
1000 mg/l; de
acido ascérbico, si
se detecta cloro
residual.
Extraidos los
plaguicidas con
solventes el tiempo
de almacenamiento
maximo sera 40
d{ias.

Sabor - o Detectar
inmediatamente

Sodio p,v 100 Refrigerar de 4 a|28d
10° C y en ia
oscuridad

Sdlidos D,V 1000 Refrigerar de 4 al7 d
10° C vy en la
oscuridad

Sulfatos P,V 100 Refrigerar de 4 a|28 d
10° C vy en ia
oscuridad

Sustancias activas al|p,v 200 Refrigerar de 4 a[48 b

azul metileng 10° C vy en ia
oscuridad

Tempoeratura Y o Determinar -

inmoediatamoente




Trihalometanos ] 25 Refrigerar de 4 a
10 C vy en la
oscuridad
Turbicdad (oY 100 Refrigerar de 4 a|4B h
10 € vy en ia
oscuridarl
P pléstico
pii potencial do hidrogeno
5 vidric enjuagado con solventes organicos; interior de ia tapa del envase recubierta con
trfldn

v vidrio
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capitulo 29

MEDIDORES DE REGIMEN CRITICO - MEDIDORES
PARSHALL

29.1. INTRODUCCION

La medicidn de caudales o gastos en conductos libres y particularmente en los ca-
nales abiertos, constituye sm duda una de las méds importantes cuestiones de la Hidrduh-
ca aplicada.

Innumerablesson los dispositivos y métodos que vienen siendo empleados con ese fin,
cada proceso, aplicindose especificamente a ciertos casos, se limita por Jo tanto, a deter-
minadas condiciones, que vuelven ventajosa su aplicacion.

El objeto de este caprtulo es el estudio de los denominad os medidores de régimen cri-
tico Tales medidores pueden consistir en un simple estrangulamiento adecuado de una sec-
c10n, en el descenso o en la sobreelevacién del fondo, o aiin en yna combinacion convenren-
te de esas singularidades, capaz de ocasionar el régimen critico.

En particular, serdn tratados los medjdores Parshalt, cuya aplicacion se viene generali-
zando cada vez mis.

La palabra canaleta, empieada por algunos para designar dispositives, como el Passhall,
parece no definir bien lo que se tiene a la vista: ademds 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 ripidos, recibe las aguas de lavado, el agua de una fuente, ete.

Es por eso que se prefiere escnibir medidores Parshall, o aforadores Parshall en lugar de
canaletas Parshall ’

Los medidores de régimen critico también han sido designades como canales Venlun,'
Venturt flume, Venturikanal, denominaciones que no son consideradas muy adecuadas,
pues podrian dar la impresién de medidores semejantes, en principio, a los conocidos tubos
Venturi, esto es, medidores que se basan en la determinacién de dos cargas o daos niveles. Pa-
ra los medidores de régunen critico es suficiente una dnica medida de nivel.

19.2. TEORIA DE LOS MEDIDORES DE REGIMEN CRITICO

En el estudio generalizado de los canales. se comprueba que, para determunadas condi-
ciones existe en un canal un tirante limite estrechamente relacionada a los dos regimenes
de flujo: el lente y el rapido. Es el tirante eritico.

Considerandose la Figura 27-1 y llamdndose £ la energia especifica en el canal aguas
arriba, se puede escribir

F4
E=-—+7Y. )

469 — Medidores de régimen critico — medidores Parshall
. . cendo
El tirante critico es aquel para el cual el valor de esta expresion es un minimo. Sien
la seccion rectangular y de ancho unitario,

E = R A e I
Substituyéndose, ‘
]
1
I

E= —2-32?5—+ Y |
g =2 EY-T)
q =2 EY-T) @ i |1 P
i Jj-"(ﬁf —~ Yy (2EY —3Y") =0, —
2 h

H=

2EY —3Y*=0 Figura 29-1
2E =37, s
ocurriendo, en este caso, laaltura critica
Sy, )
==Y,
‘Etfn 2 ¢

Substituyéndose este valor en la ecuacién (2),

3
q = 29(3— Y:—'Yi)v
¢=|%r-uqr=Jo%,
2. -

=L
_ e ()
Y=

i i serd Q0fd
Para una seccion de anche d cualquiera, la descarga por unidad de anchura Q/d,
resultando para la expresion de arriba, la ecuacion clbica de fa forma

3 QZ (5)
H = /E’E

2 2,73
4 Q =d ch .
i6 i6 inuidad nos
Por otio lado, aguas arriba en una secclon de ancho D, la ecuacitn de la cont
,

da:

Q= VDY
.W=§%~ (©)

Sustituyendo los valores obtenidos en (3),(5) y (6),enla ecuacion (1), se encuentra,
dig Y? _ 3 v
Y+pryigg—2 o

v d? 3 )
Y+ 5pry =7 e
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Liamando 'i =

¥, estu es, 1a relacipn o i6
. e contr ignd
Gvatmons accion, y designdndose como myz, tespec.
Dt
- = = 1
y d r !
Iy
=7,

Y
iente aspecto:
3., ¥4
¥ q? }c + z_Dl:j—Y"z— = {).

La ecuacién (7) se presenta cog el sigu

Multiplicando los dgs miemb 20

108 de il b

: esta ecuacion por Ty obtiene

D% 32 o g2
TR =0
Im~3mz 4+ 2° = 0, o ann
3
- 2Z=3mz 3+ Im =
scuacton elbica de la forma "=h

23 -3pz 4+ 2g = g,
™ que p v q son positives y 52 gt

{a raiz que conviene sers

=277 cos(ﬂO“ + _‘2‘?_),

0 en nuestro caso

n - arg cos._L

7 =2 meos e __ VM
3 .

© a1in
= %—cos B ¥arccosr
Bxe {5} se obtiene 3 {8}
¥ como O =4y, /gr,,
¥
[
~E=z o V=g
se exiclentta 1 c=27,

O =322y / .
© entonces, - ¥/ gr:

S Q= kdy / 2g¥Y. {4
1ula clasica de tos vertedores, en |a cual &l coeficrente & representa: -

*3/2
k=22
N
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(z* tiene ef valor obtenide). Por lo tanto & es un coeficiente que depende de Ja relacién de
estrechamiento, cuyo valor es constarte para cada vertedor.

29.2.1. LIMITACIONES DE L4 TEORIA

En este estudio fueron considerados: la energla especifica constante, tirantes de agua
correspondientes a fas cotas piezomélricas, canal sin sobreelevacion del fondo.

Sobre el tema,el ingeniero argenting A. Balloffet realizd investigaciones completas, ya
divulgadas en un estudio de gran valor*. En experimentos de laboratorio, el coeficiente
prictico de cotteccion ha sidd encontrado alrededor de 0,95.

29.3. VENTAJAS DE LOS MEDIDORES DE REGIMEN CRITICO

Ademas de la facilidad con que pueden ser construidos, estos medidores, presentan ven-
tajas que tienen sus propias caracteristicas hidrdulicas: una sola determinacién de cargaes
suficiente, 1a pérdida de carga es reducida, no hay obsticulos capaces de provocar la forma-
cibn de depdsitos, elc.

29 4. MEBIDOR PARSHALL. DIMENSIONES

Es un medidor que se incluye entre los de régimen critico, siendo idealizado por R. L.
Parshall, ingeniero del Servicio de lirigacién del Departamento de Agricultura de los Esta-
dos Unidos. Consiste en una seccidn convergente, una seccitn de paredes verticales parale-
125 lamada parganta y una seccidn divergente, dispuestas en planta, como muestra la Figu-
ra 29.2.
’ 2{35 medidores Parshall son indicados nominalmente, por el ancho de la garganta; asi,
un Parshall de 9 pulgedas mide 0,23 m en la menor seccién transversal.

Ei fondo a nivel en la primera seccidn, es inclinado en {a garganta con un declive de 9
vertical: 24 horizontal, cualquiera que sea su tamafio.

En la seccién divergente, e] fondo es ascendente a razdn de | vertical: 6 horizontal en
el caso de Jos medidores de } 2 8 pies, Para esos medidores, la diferencia de nivel entre aguas
arriba v el extremo aguas abajo es de 3 pulgadas (7,6 cm).

———
2 4 w ¢
8 £ 6
P
~ — £

Figura 29.2

A, Ea]loffet, Aforador de resaito, Ciencia y Técnica, Buenos Aires, enero de 1949
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Los m‘ medidores empleados son les de I pulgada y el mayor construido hasta
hoy mide 50 pies y tiene una capacidad para 83 000 fs.

123 dunensiones aproximadas para los medidores Parshall de 1 3 8 pies pueden set de-

iernunadas como siguen,
F=106101m:

O = 0,015.
B = 0,49W 4 (,194 (m};
C =W 0,305

D = [,196W -+ 0,479,
La Tabla 29-1 incluye las dimensiones tipicas para los medidores fasta de 10 pies.

2941 EMPLEO

E! medidor Parshall fue ideado teniendo como objetivo priucipal la irrigacion: los de
tainafios menores, para regular la descarga de agua distribuida a las propiedades agricolas y
§os mayores, para ser aplicados a los grandes canales de nego

Dadas las ventajas del medidor, las aplicaciones actuales, son innumerables habiéndose
generalizado su empleo mds alld de las esperadas.

Los medidores Parshall vienen siende aplicados al control de la velocidad, en tos 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 tratamiente en 1939.

En 1947, Morgan y Ryan proyectaron para Greley, Colorado, un Parshall modificado,
que asocia las funciones de un medidor a las de un dispositivo de mezcla ripida: dispersion
de coagulantes en tratamiento de agua.

La medicion del caudal, tan necesaria en servicios de abastecimiento de agua, puede ser
realizada, con relativa facilidad e {nfimo gasto utilizindose, convenientemente y siermpre
que fuese posible, medidores Parshall. Su empleo ha sido recomendado para canales prin-
cipales, estaciones de tratamiento, entradas en depbsitos, etc.

29,42, CONDICIONES DE DESCARGA

El flujo a través de un medidor Parshall se puede verificar en dos condiciones diferentes,
que corresponden a dos regimenes distintos:

2) flujo o descarga libre;

b) ahogamiento o sumersién,

Tabla 29-1. Dimensiones tfpicas de medidores Parshall (em)

W A B C b E F G K N

1" 25 363 356 93 16,8 229 1.6 203 1.9 29

3 76 466 457 178 259 381 152 305 25 57
6" 15,2 62,1 61,0 94 403 457 30,5 61,0 7.6 14
9 220 880 864 380 515 L0 305 457 76 ild
v 05 1372 1344 610 B4S  9LS 610 95 76 229
17 457 1449 1420 762 1026 91,5 61,0 915 76 229
2 610 1525 1496 91,5 1207 9L5  6LO 915 76 229
3 91.5 1677 164.5 1220 157.2 91,5 61,0 91.5 7,6 229
4! 122.0 13,0 179,5 152,5 193.8 91,5 61,0 91,5 7,6 229
5 1525 1983 1941 1830 2303 915 610 915 76 220
o 183.0 2135 2090 2135 266.7 91,5 61,0 91,5 7.6 29
7 213.5 2288 2240 2440 3030 915 610 91,5 76 229
b 2440 4.0 2392 274.5 340,0 9E.5 61.0 91,5 1,6 229
- 3050 2745 4270 366,0 475,89 1220 9515 183.0 15,3 34,3
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En el primer caso, la descarga se hace libremente como en los vertedc ﬁ'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
influir ¥ retardar el flyo a través de! medidor: es el régimen comiinmente sefialado coma
descarga sumergida, de caracteristicas diferentes de aquellas que se emplean para los verte-
dores. Para este segundo caso, habria propiedad en la designacion canal Venturi.

El ahogamiento es causado por condiciones de aguas abajo, obsticulos existentes, fal-
ta de declive o niveles obligados en tramos o unidades subsecuentes,

En el caso de flujo libre es suficiente medir la carga H para determinarse el caudal (Fig.
29-3). Si el medidor es ahogado, serd necesario medirse tamhién, una segunda carga i, , en
un punto proximo a la seccién final de la garganta (Fig. 29-3).

2

. H . . L I
La relacion T constituye la razon de sumersidn o fa sumergencia. Si el valor de H,/H

es igual o inferior a 0,60 (60°,) para los Parshal de 3,6 6 9 pulgadas, o, entonces, igual o
inferior a 0,70 (70°/0) para los medidores de 1 a 8 pies, 1a descarga serd libre. Si estos ¢
limites se exceden, habrd alargamiento y el gasto serd reducido. Como ya se dijo, serd
entonces necesario, medir Ias dos alturas para calcular el caudal. La descarga real serd inferior
a la obtenida por la férmula, siendo indispensable aplicar una correccion negativa.

Cuando el Parshall es seguido de un canal o de una unidad de tratamuento, en que se
contoce el nivel del agua, la verificacion del régimen de flujo en el medidor es inmediata,
bastando calcular fa sumergencia (razén i, /H). )

En la prictica, siempre que sea posible se tratard de tener la descarga libre, por el hecho
de quedar restringido a una medicién de carga Gnica. A vecesesa 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 el limite
practico de 95%,, pues arriba de este valor, no se puede contar con la precision deseable.

29.4.3. SELECCION DEL TAMANO

La seleccitn del medidor Parshall de tamano mds conveniente para cuaiquier gama de
caudales envuelve consideraciones como las siguientes: anche del canal existente, tirante
del agua en ese canal, pérdida de carga admisible, posibilidad de caudales futuros diferen-
tes, etc.

He
S S —— -
- - b= ST e
e et i N

,_t‘_“-;.- o
x

Figura 29-3
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Para la fijacion de las dimensiones definitivas, se puede partir de un tamaio elegido ini-
cialmente realizindose para el mismo y para otros tamafios proximos, los calculos y verifi-
caciones por las férmulas y diagramas adjuntos.

Coma primera indicacién, conviene mencionar que ¢l ancho de la garganta (W), frecuen-
temente, estd comprendido entre un tercio y la mitad del ancho de los canales existentes,
Esto, simn embargo, no se aplica, a los canales con tirantes bajos o a los muy profundos o es-
trechos.

La Tabla 29-2 muestra los ifmites de aplicacién para los medidores considerando el fun-
cionamiento en régimen de descarga libre. ’

Si bien las sumergencias 1{mites para el flujo libre sean de 60% para los medidores me-
nores de | pie,y de 70%, para los mayores, se recomiendan como valores pricticos méximos,
respectivamente 50% y 60%, dejandose asi, un margen para posibles variaciones de caudal,
garartizdndose un punto nico de medicion de carga.

Al seleccionar un medidor parz condiciones y caudales determinados, se verifica que
para los valores menores de W, corresponden mayores pérdidas de carga, consideradas siem-
pre las sumergencias maximas.

Tabla 29-2. Limites de aplicacion. Medidores Parshali
con descarga libre

Capacidad (1/s)

W (pulg y em)

Minima Maxima
.3 7,6 0,85 53,8
6 15,2 1,52 1104
9 229 2.55 2518
1 10,5 301- 4556
112 45,7 4,25 6962
2 61,0 11,89 936,7
3 91,5 17,26 1426,3
4 1220 36,79 1921,5
5 1525 62,8 2422
6 1330 74,4 2929
7 213,5 1154 3440
8 2440 130,7 3950
10 05,0 200,0 5660

29.44, PUNTOS DE MEDICION -

Con la descarga libre, la arica medida de carga /4, necesaria y suficiente para conocer-
se &l caudal, es hecha en la seccion convergente, en un punto localizado a 2/3 de la dimen-
sibn B (o 2{3 de A).

En esta posicién se puede medir el tirante del agua con una regla, o se insiala jun-
to a la pared, una escala para las lecturas. Se puede también asentar un tubo de { a 2
pulgadas, comunicando el nivel del agua a un pozo lateral de medicion. En este pozo, se po-
drd-tener una boya que accione un asta metilica, para indicacién mecdnica del caudal, o pa-
ra transmisién eléctrica del valor medido, a distancia (Fig. 28-3).

V.05 pozos laterales de medicién generalmente son de seccion circular con didmetro igual
aW+0,15m.

Si las condiciones de flujo fuesen de sumersion, ademds de 1a medida en la posicion es-
pecificada arriba, serd necesario medir la altura del njvel del agua {1, en un punto miximo
de la secci6n 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 1a sec-
cidn estrechada.
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Si fuese ejecutado un pozo lateral para esa medicidn, el tubo de conexion debers ser
asentado a una altura de 3 pulgadas contando desde la parte més profunda del medidor

Fig. 29.3).
( gLas dos cargas H y H; son medidas a partir de la misma referencia: cota de fondo de la

seccion convergente.

29.4.5. VENTAJAS DE LOS MEDIDORES PARSHALL

Las ventajas de los medidores Parshall, que pasan factores ya sefizlados, pueden ser re-

sumidas eomo sigue.
a} Gran facilidad de construccién,
b) Bajo costo de ejecucidn.
¢} No hay sobreelevacidn del fondo. .
d) Neo hay peligro de formacion de depésitos debido a materias en suspensién, siendo
por ¢llo de gran utilidad en el caso de alcantarillas o de aguas que llevgn solidos

&N suspension.

e) Pueden funcionar como un dispositivo en que una sola medicién de A es suficiente.

f) Gran habilidad en soportar sumergencias elevadas, sin alteracién de caudal.

&) Medidores Parshall de los mds varizdos tamafios, ya fueron ensayados hidrdulicamen-
te, lo que permite su empleo en condiciones semefantes, sin necesidad de muchos en-
sayos o aforos,

h) En su ejecucion pueden ser empleados diversos materiales, selecciondndose el mds
conveniente para Ias condiciones locales. Ya fueron empleados: conereto, mampos-
teria, madera, metal (medidores portdtiles 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 llevaron
a resultados que corresponden a expresiones del tipo

semejante a la formula (9), siendo sin embargo, los valores de # ligeramente diversos a

3/2. ‘ .
La Tabla 29-3 incluye los valores del coeficiente X, tanto para el sistema métrico, como
para el sistema inglés de unidades. La misma tabla presenta los valores del exponente n.

As{ por ejemplo, para ¢l Parshall de | pie, la ecuacién de caudal en el sistera métrico

Q = 0,690 H 322,

La Tabla 29-4 da los valores de caudal ya calculados para los medidores Parshall mas

comunes.
Los autores, con base en los propios datos de Parshall obtuvieron la signiente formuta

aproximada para esos medidores: -
Q = 22WH?,

en la cusal @ = caudal en ms;
W ancho de la garganta, m;
H = carga, m.

es:
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29-3. Valores del exponen‘te n-¢ del coeficiente K, (Formula 10)
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294.7. 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 aiterar la precision de los resultados.

Lo ideal es proyectar tales medidores en un tramo recto del canal.

Si conviene se puede construir una rampa inicial, con pendiente ascendente de 1:4
hasta comenzar la seccidn convergente (Fig. 29-4).

En este mismo punto inicial, se puede hacer una concordancia en planta, empleandose
secciones circulares de radio conveniente (Fig. 29-5). Para medidores menores a | pie, R =
0,41 m, medideres de 1 a 3 pies, R = 0,51 m, en los medidores de 4 a 8 pies, R = 0,61 m.

Hjy= tirante normal del agua en el canal;

H = carga medida en el Parshall y que también puede ser determinada partiéndose
del caudal;

H;= tirante que no podri exceder el 60 o 70% de A, descarga libre.

K K
W (m} n - s
Unidades métricas Unidades inglesas
3" 6,076 1,547 0,176 0,0992
6" 0,152 1,580 0,381 2,06
¥ 0,229 1,530 0,535 3,07
It 0,305 1,522 0,650 4,00
1 0,457 1,538 1,054 6,00
z 0,610 1,550 A 1,426 8,00
3 0,915 1,566 2,182 12,00
4! 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)
K Valores de W
(cm) 3" 6" o~ ¥ 142 b3 3 LY
0.8 1,4 2.5 31 4,2 — — —
1,2 23 40 46 69 - - —
1,5 32 55 70 10,0 13.8 20 —
2,3 4,5 7.3 9.9 14,4 18,7 27 35
29 5.7 9,1 12,5 17,8 23,2 k¥l 45
3,5 7.1 i1 14;5 216 280 42 55
43 8,5 13,5 17,7 26,0 342 50 66
10 50 103 15,8 209 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 7.5 152 23,8 31,0 45,6 60,3 93 119
14 8,5 17,3 26,6 348 51,5 . 680 101 133
15 94 19,1 292 384 57,0 75,5 112 149
16 10,8 21,1 324 42,5 63,0 83,5 i24 165
i7 11,4 23.2 356 46,8 69,0 92,0 137 . 182
18 12,4 252 388 51,0 754 100,0 148 198
19 13,5 21,7 423 552 822 109,0 163 216
20 14,6 30,0 45,7 59,8 89,0 113,0 177 235
25 20,6 42,5 64,2 83,8 1250 1670 243 13
30 274 570 85,0 1110 166,0 2210 334 446
35 344 12,2 106,8 1390 209,0 280,0 422 562
40 42,5 89,5 131,0 170,0 2510 3450 525 700
45 510 1070 1570 203,0 306,0 4140 629 840
50 — — 185,0 2400 3620 486,0 736 990
55 —_ —_ 2140 - 2710 418,8 563,0 852 1144
60 — — 2430 3140 478, 642, 971 1308
65 — —_ — 356,0 5434 730,0 1110 1490
70 — —_ -_ 4020 61,3 B210 1249 1684

X ) — -
Qb bl S —
ARMADO CON ]
ANGULOS DE frfeis* i
Figura 29-4 Figura 29-5

Realizindose por ejemplo, H, = 0,70 , con esa sumergencia l{mite (para una pérdida de
carga mifnima), el tirante del agua ff;, serd pricticamente el mismo de H; y en estas condi-
ciones, .

X =H,-0,7H.
Al fin de la seccitn divergente se puede tener un escalén conforme se indica en la Figu-
ra 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.

it

SRR R IS e
’ s .,

Pérdida Figura 29-6

29.4.8. MEDIDORES AHOGADOS

Si 1as 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 inferior a aquél que se obtendria por el empleo de férmula o Ta-
bilas. Para la determinacién del caudal serd indispensable la aplicacién de una correccién.

Caudal real = descarga libre — correccion total.
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El dbaco adjunto Pag. 480 da las cofrecciones de cau
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de sumergencia, para mmedidores de | pie (W = 1

dal en lfs, en funcion del porcentaje

. Para medidores mayores, se elcuentran, EAN N _T T : T j T_ ? E
en el mismo dbaco, los coeficientes relativos que deberdn ser tenidos en cuenta. ICIL — I g
Sea, por ejemplo, el ¢aso de un Parshall de 2 pies, en Quef=050myH, = 045, B =
La sumergencia serd de g
045 %0 2
050 = V% £
Para estos valores la correccion dada poreldbaco es de 65 Ifs, esto es para ¢ Parshal o g
de 1 pie. Para el caso en cuestion, en que W = 7 pies, esa carieceion debe ser multiplicada ) ’ g
por 1,8, %o que lievaa 117 /s, ) : i . e
Como el caudal normal sin ahogamiento seria de 486 1/s {Tabla 29-4), el caudal real 5 AN é L 3
con 90% de sumergencia serd de irege 3 b E
486~ 117 = 369 Ifs. g
z
&
g
“ T T T T B
SEESY 8EE § wesg s g

Figura 29.7 i
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Reduceion de caudal debido al ahogamiento: Parshall de 1 pie; para medidores mayores &
las reducciones encontradas, deberan ser multiplicadas por los siguientes factores:

W en pies 1 112 2 3 4 5 6 6 8

Factores 1,0 1,4 1,8 24 31 7 4,3 49 54

Figura 29.10
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PREFACIO

El 1° de dictembre de 1992 se publicd en el Diario Oficial de |la Federacién, La Ley de Aguas Nacionales, en donde se exponen los articulos 7-VilI,
26-11, 29-V-VI, 119-V]I-X-XI, relacionados con la medicion del agua.

Con base en esta Ley de Aguas Nacionales, la Comisién Nacional det Agua, CNA, a través de la Subdireccion General de Administracion del Agua,
desarrolla continuamente campanas de instrumentacién y medicién de caudales, con el fin de controlar y verificar las cantidades de agua
asignadas en las concesiones a los diversos usuarios de las fuentes de abastecimiento.

Ante esta situacion y a la dificultad que representa el uso de los diferentes aparatos de aforo, la CNA y el Instituto Mexicano de Tecnologia del
Agua, IMTA, han elaborado esta serie de documentas autodidacticos, para que el personal técnico de dicha dependencia se capacite en el manejo
de las técnicas existentes de medicién de gasto, asi como en el manejo de equipes y en los procedimientos de adquisicion y analisis de datos.

La serie autodidactica esta enfocada a las practicas operativas y equipos medidores que cotidianamente utiliza la CNA en sus actividades de
verificacion de los equipos de medicion instalados en los aprovechamientos de los usuarios del agua y muestra las técnicas modernas sobre: a)
inspeccion de sitios donde se explota el agua nacional; b) venficacion de medidores de gasto instalados en las diversas fuenies de suministro o
descarga de agua; ¢) procedimientos y especificaciones de instalacion de equipos; d) realizacion de aforos comparativos con fos reportados por los
usuarios, d) cuidados, calibracién y mantenimiento de los aparatos.

En general, cada documento de la serie estd compuesto por dos partes: a) un documento escnto, que describe los principios de operacién de un
medidor parlicular, cémo se instala fisicamente, qué pruebas de precisién se requieren, cémo se hace el registro e interpretacion de lecturas y
procesamiento de informacion, de qué manera hay que efectuar el mantenimiento bésico, cudles son sus ventajas y desventajas, y que
proveedores existen en el mercado; b) un disco compacto, CD, elaborado en el paguete “Power Point de Microsoft”, construide con hipervinculos,
diagramas, fotografias, ilustraciones, segln lo requiera cada tema.

Con estos sere de documentos se pretende agilizar el procese de capacitacion a los técnicos que realizan dichas actividades de medicion.
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1. ¢{PARA QUIEN Y
POR QUE?

¢(PARA QUIEN?

Para los técnicos de la Comisidon Nacional
del Agua dedicados a inspeccionar vy
verificar equipos de medicidn de caudal y
volumen instalados en los sistemas
hidraulicos donde se explota el agua
nacional.

También puede ser utilizado por el personal
de instalaciones concesionadas, dedicados
a mantener los equipos y a registrar datos
de los volimenes y caudales que se
consumen o se descargan.

i¢PARA QUE?

a) Para verificar el funcionamiento
correcto de los medidores de agua
existentes, segun el procedimiento
especificado de aforo

b} Estimar el volumen de agua exiraido
por el usuario,

c) Evaluar e interpretar adecuadamente
los datos de medicién proporcionados
por cada uno de los diferentes
dispositivos y poder comrelacionar las
lecluras obtenidas a Wravés de las
diferentes metodologias.

Uso de varios equipos para realizar aforos:
aforadores de garganta larga, pitometria,
placas orificio, ultrasdnicos (tiempo en
transito y efecto Doppler en superficie libre
y a presion) y electromagnéticos.

EVALUA S| SABES:

- como identificar si un medidor

- revisar que esté bien instalado el medidor
- realizar algunas pruebas pnmarias para
saber s el medidor cpera correctamente

- contestar a las preguntas de vienen en la
siguiente lista:

+ respecto a sensibilizacion de tu papel
como inspector -

¢Cudies son etapas que debes realizar
en una inspeccién a un concesionaro
del agua nacional ?

- ¢ Como se elabora un dictamen técnico

de una inspeccion a un usuaro del

agua ?

* respecto a tus conocimientos socbre
hidraulica -

- (Cuantos iros tiene un metro cibico ?

¢ Cudles son los principios de’ hidraufica
que rigen el comportamienio del
agua?

- ¢ Qué es carga de piezomélrica, carga
de velocidad, flujo critico, flujo
turbulento, pérdidas por cortante y
gasto?

+ respecto a tus conocimientos sobre
medicion -

- ¢Qué es exactitud y precision?

- cCuantos tipos de error puedes
cometer en una medicion?

- ;Cudles son los métodos para medir
gasto?

- ¢ Qué partes conforman un medidor?

- ¢Cuantos tipos de medidores existen?



2.  PRINCIPIOS DE
HIDRAULICA

Desde hace vanos siglos el ser humano ha
fenido la necesidad de medir el
comportamiento fisico del agua en reposo o
movimiento, Es por ello que ha inventado
muchos aparatos que registran la
velocidad, la presion, fa temperatura y el
gasto de agua, entre otros,

Tedos estos ingeniosos  dispositivos
aprovechan los pnncipios que rigen el
comportamiento fisico del agua, de tal
manera que es convenierte que t4, como
usuario de los equipos de medicion, los
conozcas y los puedas interpretar, para que
tu actividad como venficador de la CNA
resulte de mejor calidad.

Fig 2.7 es
necesario
conocer los
fundamentos
de hidraufica,
para set
buer
inspecfor

Los principios bésicos de la hidraulica son
fres: a) Conservacion de masa o
continuidad, b} conservacién de la energia
y. ¢} Conservacidn de la cantidad de
movimiento.
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Fig.2.2. La
hidraufica esta
basada en tres
principios

fundamentales
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Ademas de los, existen otra sene de
caracterizaciones fisicas del agua, que han
sido determinadas para complementar
estos principios, denominadas relaciones
consitutivas. Algunas de ellas son
densidad, wvelocidad, gasto, esfuerzo
cortante, cargas hidraulicas, presion,
numero de Reynolds y Froude, flujo critico
etc.

En esta seccion del manual conocerds
estos  principios  fundamentales  de
hidraulica y algunas de las relaciones
constitutivas, para que puedas interpretar
mejor el funcionamiento de los medidores
de agua.

2,1 ALGUNAS PROPIEDADES DEL
AGUAY DE CONDUCTOS

El agua posee ciertas propiedades fisicas
que la distinguen de los otros elementos
naturales y que se pueden cuantificar
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mediante el uso de parémetros. Estas
propiedades son inherentes al liquido y se
mantienen, aln si el agua se encuentra en
movimiento o en reposo.

Entre la principales propiedades fisicas del
agua se encuentran las siguientes:

Peso especifico, y- Es el peso del agua
en un volumen unitano, el valor estandar de
¥ para el agua vale 1000 kg!ma.

Densidad, p.- Es una medida de la
cantidad de masa que contiene un volumen
de agua, para una temperatura de 20 °C su
valor es de 101.4 kg-s’/m*. La densidad y el
peso especifico se relacionan con la
aceleracion de la gravedad g, mediante la
ecuacion:

T SRR R e S A
R T




Fig.
considerada como un flwdo
incomprasible, es decir que
si un volumen de agua se
somefe a
externa, dicho volumen se
mantiene constante, o bien
su densidad no cambia
bajo ninguna circunstancia.

2.3

El agua es ‘#414*Area¥
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Viscosidad dinamica, p.- Es una medida
de su resistencia a fluir, como resultado de
la interaccion y cohesién de sus moléculas,
para agua a 20 °C de temperatura pt es
igual a 1 kg-sim’.

Viscosidad cinemdtica, v .- esta dfinida
como la realcidn entre la desidad dindmica
mu entre el peso especifico del agua; el
valor para agua a una temperatura de 20
°C es de 0.000001 m%s.

Normalmente, el agua en movimiento se
mide en los conductos que la transportan.
Estos conductes Hamados hidradlicos
pueden ser naturales, como por ejemplo los
cauces de los rios o artificales como las
tuberias y canales La geometria de
losconductos hidraulicos estd definida por

Perimetro
mojado

Canal entiesia (rregular)

su longitud, diametro, pendiente vy el area
de su secclon trasnsversal.

Cuando el agua circula por eslos
conductos, sus geometrias se realcionan
con el agua y adquieren importancia otras
careacteristicas, como el radio hidraulico y
el perimetro mojado del conducto.

Perimetro mojado, Pm.- Es la longitud de
la seccidn transversal que se encuentra en
contacto con el agua.

Radio hidratlico, Rh.- Es igual al drea de
la seccion transversal del conducto dividida
entre el perimetro mojado, sus unidades
son de longitud (metros, centimetros, etc.)
v se abrevia con la letra Rj,.

2o X\ Perimetro
A Mojacla

Tubo lleno

Aed

Perimetro
Mojado

Canmgl fropeciol

Fig 2.4. Area
hdrdulica y
perimetro mojado
en conductos

2.2 DISTRIBUCION DE
VELOCIDADES Y TIPOS DE
FLUJO

La velocidad del agua, V, en un conducto
se define como la distancia, S, que recorre
el liquido en un determinado tiempo, ¢

Cuando una persona se sitia en la orifla de
Un rio o canal percibe a simple vista que ¢l
agua avanza a la misma velocidad en todo
lo ancho de la superficie. Pero, una mirada
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mas cuidadosa revelara que se tiene mayor
velocidad al centro del cauce que en las
orillas. Esto se debe a que las paredes del
rio o canal frenan la corriente; mientras
mas nos acercamos a la orilla menos
velocidad se tiene De hecho, se ha
demostrado que existe una pequena capa,
de dimensiones microscopicas, que no se
mueve.

De la misma manera sI pudiéramos
observar la comente de en forma vertical,
observariamos que también hay una
variacion ¢ distribucion de velocidades con
la profundidad.

Si se dibujan las diferentes velocidades del
agua dentro del conducto con flechas,
cuyos tamarfios representan la magnitud, se
tendria algo parecido a lo que se presenta
en la figura 2.6.

Segun se ve, se fienen muchas
velocidades en el canal, y el problema sera
saber cual es el valor de la velocidad
media V.., que caracieriza al flujo.

Este valor de la velocidad media es
parecido al promedic de todas las
velocidades que se presentan en el
conducto. Se dice que es parecido, porque

Fig. 2.5 La velocidad del agua
.es mayor ai centro que en las
orillas de un canal o rfo

no es el valor que resulta de apiicar el
promedio aritmético, sino aquel para el cual
el darea que se forma con la curva de
disinbucién de velocidades, es equivalente
ala que se forma con un rectangulo.

Afaortunadamente, ya se han hecho muchas
mediciones y se ha encontrado que s se
mide la velocidad en canales & una
profundidad del 60% (desde la plantila} se
estara midiendo con muy buena
aproximacion la velocidad media Q bien, si
se mide a las profundidades del 20% vy

80%, v se saca el promedio, el resultado
es un valor mas preciso de la velocidad
media en dichos canales. En el caso de
tuberias llenas la velocidad media se
encuentra en el centro del conducto.

VELOCIDAD CERO
EH LA PARED DEL TUBO
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Fig 2.6. La velocidad en un conducto no as
constante y se distibuye en forma semefante a fa
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Ei flujo de agua en un conducto se puede
clasificar en funcién del tamafo de su
velocidad media, como sigue:

Flujo laminar.- Es aquel en que sus lineas
de corriente no se cruzan entre si.

Flujo turbulento.- Est& caracterizado por
la formacién de remolinos dentro del flujo,
que hace que las lineas de corriente se
mezclen entre ellas.




Fig. 2.7. EL flujo laminar se presenta
para R, menores que 2000
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FLUJO LAMINAR

Tinta
Fig.2.8. EL flyjo turbulento se presenta
para R, mayores que 4000.
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FLVJO TURBULENTO

Para clasificar si un flujo es laminar o
turbulento, se usa el nUmero de Reynolds.

donde d es el diamelro del conducto, v es
la viscosidad cinematica. Entonces, si R es
menor de 2000 se trata de flujo Yaminar; y si
Re es mayor que 4000, el fiuo es
turbulento.

Finalmente, si el Numero de Reynolds esta
entre 2000 y 4000 enionces se trata de un
flujo en transicion.

23. LA PRESION Y OTROS
PARAMETROS DEL AGUA

Si colocamos agua en un recipiente abierto
a la atmbsfera, y la mantenemos en
reposo, suU peso ejercerd una serie de
fuerzas sobre dicho recipiente; las fuerzas
cercanas a la superficie seran menores que
las del fondo porque su peso va
aumentando con la profundidad. Lo mismo
ocurre si ahora sometemos el agua a una
fuerza adicional con un pistén, solamente
que en este caso las fuerzas seran

mayores que las del
independientes de é&l.

propic peso e

Entonces, 1a Presion, P, interna del agua
se define como la fuerza que ejerce el agua
en cada punio de ella, por unidad de area.
Si por convencién la presién aimésferica se
toma como referncia igual a cero, entonces
se dice que la presién es mandmetrica, en
caso contrario se habla de presion
ahsoluta.

Si se hace la analogia con el movimiento
del agua por conductos, sucede que en
canales la presion dei agua sera variable
con su profundidad, Y, (lamada también
tirante), estara definida por su propic peso,
por lo que se dice que el flujo ocurre por la
fuerza de gravedad. £n cambio, en tuberias
llenas resuita que el agua estadq sometida a
una presitn diferente a la de su propio
peso, por lo que se dice gue el movimiento
del agua se ocurre a presion.

Existen también otros pardmetros fisicos
del agua en movimiento imporiantes, que
se derivan de los de velocidad y presion, y
que es necesario gue conozcas puesto que
continuamente los usaras en fas labores de
inspeccion y medicidn del agua; Enseguida
se describen los conceptos de carga
piezormétrica y carga de velocidad.

Si a un tubo lleno de agua somelido a
presion te inserlas una pequefia manguera
trasnparente, puedes observar que el
liquido sube hasta una determinada attura,

FUERZA

PRESIAM = —
ARE A

Fig. 2.9. La presion del agua
es indepedendiente de su
peso al someterla a una
fuerza externa




denominada Carga piezométrica, h, , v
se determina dividendo la presidon interna
del agua, P, dividda entre su peso
especifico , v, es decw:

Fig. 2.10 El agua
en un tubo & presion
se eleva hasta una
altura flamada carga
piezométrica,

Cuando el didmetro del conducto es
pequefic comparadc con  la  carga
piezométrica (del orden de 10 veces o
mas), entonces, la carga piezomélrica se
mide desde el gje de la tuberia.

En conductos por gravedad, como los
canales, si la manguera se nserta en el
cualquier punto del canal, el agua
ascendera al mismo nivel de la superficie
del liquido, por lo que en estos casos la
carga piezoméirica corresponde con €l
tirante de agua, y.

Fig. 2.11. En un canal la
carga piezométrica hy
es iqual al tirante Y.

Si ahera le inserlas ofra manguera
transparente al mismo tubo, pero con un
doblez orientado en contra del flujo de
agua, veras que el liquido sube a una altura
mayor que en el anterior, por el efecto de
empuje que produce la velocidad del agua;
o sea se observa la misma carga
piezométrica, mas ofro tanto de altura, A la
diferencia de alturas se le llama
precisamente Carga de velocidad, h, , se
mide también en unidades de longitud de
columna de agua y se calcula con la
siguiente ecuacion:

donde g representa la aceleracion de la
gravedad, con un valor cas: constante de
9.81 mis®.

Fig. 2.12. La carga de velocidad
es la diferencia de ias alturas en

las dos rmangueras transparentes.

En un canal a superficie libre, la carga de
velocidad se determina igual que en una
tuberia a presion.

2.4. EL. CONCEPTO DE GASTO

Una de las variables que mas interesan a
los usuarios de los sistemas hidraulicos es
el gasto, debido a que a través de él se
cuantifican los consumos, extracciones y
descargas de agua y se establecen las
gestiones de concesion de los serviclos.

El gasto o caudal Q, es una cantidad
hidraulica que se define como el volumen
de agua que pasa por una seccidon de un
conducto en un determinado tiempo, es
decir:

Para entender el concepto de gasto,
imaginese que se lene un cubo de agua
que mide un metro por cada lado; es decir,
un metro cubico de agua. Supdngase,
ademas, que este cubo avanza a una
velocidad de un metro cada segundo.
Entonces se tiene un gasto de un metro
cubico por segundo.

V=1mis
—_—

Velocidad un metro por segundo

e
.,
m
Tm

Gasto’ Tmetro cibico por segundo

Q=2mis

Fig. 2.13. El conceplo de gasto es como
ver pasar cubos de agua en un frempo
delerrminado




Visto de esta manera, es facil medir el
gasto en cualquier conducto hidraulico,
Basta contar el ndmero de cubos de un
metro clbico que pasan por una seccidn en
cada segundo de tempo que transcurre
Desafortunadamente, esto no es pasible.
Jamas se podra separar cada cubo de
agua en un canal y comarlos en un
segundo. Aun la accidn es imposible
aunque se dispusiera de vanas horas para
hacerla,

Para hacer las cosas mas sencillas se han
desarrollado formulas que calcuian el gasto
en funcidon de variables gque sI se pueden
medir aunque con algunas dificultades
como ya se vera mas adelante.

tas unidades tipicas que se utilizan para el
gasto son litros por segundo {lt's} y metros
cubicos por segundo {m/s). En algunas
ocasiones se usan unidades inglesas coma
los galones por minuto (gpm),

2.5 PRINCIPIO DE
CONTINUIDAD DEL FLUJO DE
AGUA

Como se menciond, el agua es un fluido
practicamente incompresible. El principio
de continuidad de un flyo establece que
“I.a masa de un fluido mcompresible que
atravigsa cualquier seccién de un conducto
en el tempo, permanace constanie”

Con base en este principio de continuidad,
el gasto se calcula mediante la ecuacién

Q=Ax V
Siendo A el area de la seccion del
conducto, transversal al sentido del flujo, V

y @ la velocidad media y el gasto de agua,
respectivamente.

2.6.
CONSERVACION

u‘n-,}_

? AN
VELOCIDAD A
DEL AGUA | 1AREA
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GASTO = AREA x VELOCIDAD

e

PRINCIPIO DE

DE LA

ENERGIA HIDRAULICA

Fig. 2.14. El principic de
conlinuidad establece que el agua
que atraviesa cualquier seccién
del conducto en el tiempo, es
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La energla por unidad de peso del agua,
en cualquier punto de un sistema hidraulico
esta compuesta por tres paries:

a) Carga piezométrica, h,
b} Carga de posicién o elevacién, h,
c) Carga de velocidad, k,

GRADIENTE DE
ENERGIA

GRADIENT

I
1 HIDRAVLICO :

GRADIENTE DE
EMERGLA

Fig. 2 16. Composicién de la
energia por unidad de peso del
agua en un conducto a
superficie libre

j:Car-gn de velocidod

Carga de presién

Nivel de referencia

También, hay otro tipo de energia que
puede ser adicionada al sistema (como la
que impone una bomba), o energia
removida debida a |la viscosidad o algunos
obstaculos al flujo. Estos cambios de
energia, se nombran como “Ganancia de
Carga Hg , o Pérdida de Carga, H~
respectivamente.

8

— Eje del tubo

FCnrga de posicién

Fig 2.17. Composicién de la
energla por unidad de peso del
agua en un conducto a presion

Carga de velocidac

Carga de presion

Carga de posicién

Entonces la expresion general del balance
de energia a través de dos puntos 1y 2 en
el sistema, separados a una cierta distancia
L, es:

Se denomina gradiente hidraulico a la
suma de la carga de presion h, mas la
carga de posicién h,. Para un canal a
superficie hbre, el gradiente hidraulico
corresponde con la  elevacion de la
superficie del agua. Para una tuberia a
presion, el gradiente hidraulico es igual a la
altura que alcanza el agua en un tubo
vertical conectado a él.

El gradiente de energia es la suma del
gradiente hidraulico mas la carga de
velocidad h,. En un lago, tanque de carga
constante, o vaso de una presa la
velocidad del agua es practicamente cero,
por lo tanto el gradiente hidraulico es igual
al gradiente de energia.

La primera causa de pérdida de energia en
un sistema hidraulico se debe al esfuerzo
cortante que se distribuye entre 1as paredes
del conducto y el fludo en movimiento,

Las ecuaciones mas comines para calcular
la velocidad considerando la pérdida de
energia son la de Manning, Chezy (Kutter},
Hazen-Williams y Darcy-Weishach
{Coolebrok-White}, cuya forma
generalizada es la siguiente:

v =KCR*SY |

donde: V= velocidad media
C= factor de resistencia al flujo
R= radio hidraulico
S= Pendiente del cortante
X, ¥ = exponentes
K=factor de unidades y constantes
empincas

La pendiente del corfante corresponde con
la pendiente que tiene la recta del gradiente
hidraulico del conducto.

En la tabla siguiente se dan valores para
las diversas variables que aparecen en la
ecuacion anterior. Es necesario anotar que

ir



cada autor presenta kmitaciones en la
aplicacion de su formuta, por lo que si
deseas mayor informacion  al respecto,
puedes consultar la bibliografia que se
describe al final del manuat,

Como una orientacién basta decir que la
ecuacion de Manning es usada en
condugtos con flujo a superfice libre y 0 es
un coeficiente de rugosidad. La ecuacion
de Hazen Willams, se utiliza en disefio de
fuberias con el coeficiente Cww. La

ecuacién de Darcy-Weisbach es usada en-

flujo en conductos a presién, Fes un factor
de cortante que depende del nimero de

Una forma especial de energia que que se
utiiza comunmente en flujo por gravedad
es la energia especifica, E, que se define
como la suma del tirante de agua, Y, mas
la carga de velocidad.

2

2g
Este concepto es muy atil en framos cortos
det conducto, donde las pérdidas de
energia son desperciables Ademas existen
algunocs sistemas de medicion de gasto que
se basan en [a energia especifica;
ejemplos de ello son los vertedores y los
aforadores de garganta larga, que se veran

E=Y +

Tabla 2.1. Los valores de las vaniables de la ecuacién de velocidad con cortante han sido

obtenidas por diversos autores

I“‘%-’-Vanable"'”* ?”Marﬂgg‘?, £y i s"" : Darcy;Welsbach
R SN o0 S e # ;@- RIS Tt
K
c (Bglf )
X ¥
¥ e

Reynolds R, y de la rugosidad del tubo. Y
en la ecuacion de Chezy es amplamente
usada en el disefio de alcantarillado. Ck es
un coeficiente de rugosidad que es funcidn
de ia n de Manning.

La segunda causa de pérdida de energia
se debe a obstaculos que se presentan al
flujo, tales come codos, vélvulas, cambios
de direccion, bifurcaciones, orificios, etc. Se
denomina también pérdida localizada

El valor de la pérdida de carga localizada
se obtiene muitiphcando la carga de
velocidad h, por un factor k que depende
del tipo de singularidad y se obtiene de
resultados empiricos.

VZ

h =k _-—

2g
Algunos valores los puedes consuitar en la
bibliogralia, que viene al final del manual.

después.

Si se hace una grafica de energia
especifica contra el tirante del agua en un
canal,, como Se muestra en la siguiente
flgura puedes observar que para un gasto

de agua determinado, hay un tirante para el
cual la energia especifica es minima. Este
irante es llamado Tirante Critico. La
velocidad del agua que corresponde a
tirante critico es denominada Velocidad
Critica Si la veloctdad del agua es mayor
que la velocidad critica, el fluo es
considerado supercritico y si es menor
entonces el flujo es subcritico.

Para determinar cuantitativamente si un
flujo es subcritico, critico o supercritico se
utiliza el Numero de Froude, F,., que estd
defienido por la siguiente ecuacion:

Fo=y

r {—gD

Donde D es el tirante hidraulico det

_conducto, definido como AT, siendo T el

ancho de la superificie libre del agua.

Tabta 2.2. Tipo de ﬂujo segin qude

ipo deFlujo it
gﬁhéﬂﬁ?ﬁfdﬁde%ﬁﬁ' ! f‘:: _;’ 3 JJ-._F
Menor que 1.0 Subcritico
Igual a 1.0 Critico
Mayor que 1.0 supercritico

T

FENERGIA*ESPE IFICA,7E, 3
H ;.;g* ﬁ;h

Fig. 2.18 En la curva de energia
especifica contra trante de agua, se
observa que hay un estado-de energia
minima, denominado critico.
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Cuando el flujo cambia de su estado
subcritico a uno supercrilico se presenta
una transicién gradual en la superficie libre
del agua, como la que sucede en un
vertedor, sin embargo, en el momento que
hay un cambio de flujo supercritico a
subcritico ocurre un Salto Hidraulico. Este
fenémeno hidraulico lo puedes reconocer
porque hay una scbreelevacion brusca del
tirante con una gran agitacién en el flujo.

Salto |
Hidrauhco |

Flujo supereritico
# Froude mayor que 1

2.7, PRINCIPIO DE
CONSERVACION DE LA
CANTIDAD DE MOVIMIENTO

Muchas veces observamos que el agua en
movimiento provoca un empuje Sobre
cualquier cuerpo gque Se oponga al
escurnmiento. Como ya o vimos por
ejemplo, con la manguera doblada que se
inserta contra el flujo de agua y se

Flujo subcritico
#Froude mener gue 1

Cambio de pendiente del canal ————

Fig. 2 13 El salto hidrauiico ocurre
cuando se presenta un cambio de
pendiente fuerte a suave en of canal

10

Fig 2,20. l.a fuerza que sjerce
el agua sobre las paredes del
tubo se deterrmunan utlizando el
principio de conservacién de
cantidad de movimiento

sobreeleva el agua arriba del nivel que
produce la presidn del liguido; otro ejemplo
es aquel en el cual se coloca una hélice o
turbina dentro del flujo de agua, entonces el
dispositivo comienza a girar por la accion
de este empuje dinamico.

Es precisamente este empuje dindmico o
fuerza la que estd relacionada con el
principio de la cantidad de mowmiento del
agua.

La cantidad de movimiento de un cuerpo se
define como el producto de su masa
multiplicada por su velocidad Por ende, el
flujp de agua posee cantidad de
movimiento, que puede variar en el tiempo
si la velocidad estd cambiando entre dos
secciones 1y 2 del conducto.

De esta manera, la fuerza que actia sobre
el agua en escumimiento, es igual al
cambio de la cantidad de movimiento en el
fiempo y se determina con la ecuacidn:

_m(V, -V,
t

F

donde la masa m es igual a:
t

m=Yv
g
entonces:
N AVIRVINE FVRRY,
FegplVe V) GOz =V

Donde F es la fuerza necesaria para
acelerar el agua de una seccidn a otra del
conducto.



AUTOEVALUACION No. 1

1.- ¢En qué unidades se mide el gasto de

agua?

a) km/s

b) /s

cy  m/min

d) Gat/pulgada

2. ¢Cudl de los siguientes no es un
principio de la hidraufica?

al Continudad

b) Cortante

¢} Energia

d) Cantridad de movimiento

3. ¢Cudlno es una propedad del agua?

a) incompresibilidad

b}  Viscosdad

c) Velocidad

d} Peso especiofico

4.- Un flujo es furbulento cuando el namero
de Reynolds es.

a)
b)
¢
d

Mayor que 4000
3000

menor que 2000
40000

a)
b)

c)
d}

3)
b)

c)

d) -

a)
b)
<
49

10.

2)
b)
c)

¢En que parte de un conducto la
velocidad es cero?

En el gfe del tubo

Sobre ia pared

En el 60% de la profundidad
En la superiicie libre del agua

¢;Qué es carga ptezométrica?

Es la velocidad dividida entre el peso
especifico

£s la presion dividida enifre el peso
especifico

Es la presion multiphcada por el peso
especifico

Es la presidn multiplicada por el érea

;Cual es la ecuacidn del gasto de
agua si se utiiza continuidad?

Volumen entre tiempo

Velocidad por distancia

Carga de velocidad enire tiempo
Velocidad por drea

¢Cudl es la principal causa de pérdida
de energfa en un conducto?

Bombeo

Corlante

Flujo critico

Carga de velocidad

¢;Cudndo sucede el flujo supercritico?

Con Froude mayor que 1

Con Reynolds iguala 1

Con Froude menor que 1

Con Reynolds mayor que 2000

ZPor qué ocure un safto fudrdulico?

Por un cambro de direccion ai fiujo

Por colocar una lurbina

Por cambio de pendiente fuerle a
suave

d)

11.

a)
b)
c)
d

Por que se alcanza un flujo laminar

¢ La fuerza o empue dindmico que
gjerce el agua se debe a?

La presién interna

La energia especifica

La cantidad de movimiento
La contionuidad dal flujo

i



3. FUNDAMENTOS DE
MEDICION

La medicidn del agua es el proceso de
cuantificar nuestra experiencia sobre &
comportamiento de este liquido en el
mundo exterior.

Las medidas no son simples nimeros
exaclos Una medida tiene un rango de
aproximacion al valor real, debido a errores
humanos, a defectos de aparatos y a la
variabilidad fisica de propio fenémeno que
se esta midiendo.

Debido a ello, se han establecido ciertos
indicadores © parametros para saber
cuando una mediciéon esta bien realizada,
tiene la calidad adecuada y es confiable.
Asi, surge el concepto de Exactitud en la
Medicidn (Accuracy en inglés), Precisidén
y Error,

La exactitud es el grado de aproximacion
que tiene una medicién a un valor estandar
o0 patrén. Los valores estandares son
establecidos por Uusuarios, proveedores,
entidades metrolégicas o gobiernocs. Por
ejemplo, en la medicion del gasto se
uliizan bancos de medicidn certificados por
el Sistema Nacioanl de Laboratorios de
Prueba, SINALP, como el que se encuentra
en el Institulo Mexicano deTecnologia del
Agua, IMTA, .

La precision es la capacidad para producir
¢l mismo valor dentro de un limite de
exaclitud dado, cuando se mide
repetidamente un pardmetro fisico del
agua. La precisidn representa la maxima
desviacidn del valor promedio de fodas las
lecturas hechas. El error es la desviacion
del valor que se mide, observa o calcula,
del valor verdadero. La deswiacion puede
ser pequefia e inherente a la estructura y
12

funcionamiento del sistema de medicién,
por lo gque colidianamente se establecen
rangos  aceptables, para que Ios
fabricantes, instaladores vy operadores
inspeccicnen y verfiquen sus aparatos y
detecten los defectos correspondientes.
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Es necesano anotar que la medicién del
gaslo que pasa por un conducto y
cuantificar, a partir de éste, el volumen que
consume o descarga un usuario del agua
nacional, es el tema principal que se trata
este manual, por lo que debemos estar
atentos en como lograr esta medicion de
gasto y calculo de volumen con la mayor
exactitud y precision posible.

Desafortunadamente, medir directamente
el gasto, a través del volumen descargado
en un intervalo de tiempo, es una tarea
sumamente complicada en la préactica,

sobre todo si se trata de medicién en
canales de riego o acueductos de agua
potable de ciudades, donde los caudales
son muy grandes y requeririan recipienies
enormes. Y aungue existen en el mercado
algunos medidores de tipo volumeétrico, su
uso se restringe a medidores pequefios,
por egjemplo ios que se instalan en los
domicilios de las casas en una poblacidn.
Es por eso que normalmente se recurre a
la medicién de gasto en forma indirecta, ya
sea midiendo la velocidad y el érea o bien
registrando la diferencia de cargas
plezomélricas que ocurren en el fluyjo de
agua al obstruir su escurrimiento con algun
dispositivo,

Por consiguiente, medir nuevas variables
para calcular indirectamente el gasto
repercute en un aumento de la posibilidad
de cometer los errores mencicnados vy
perder calidad en fa medicién.

Con todo lo dicho anteriormente, el objetivo
de fa medicion serd entonces obiener et
valor de un pardmetro fisico con la mayor
exactitud y precision posibie, disminuyendo
al maAximo los errores posibles. Para ello
se presentan en esta seccidn del manual
para que ¢onozcas como son estos errores,
qué los ocasiona y qué puedes hacer para
evilarios o corregirlos.

3.1. ERROR ESPURIO

El error espurio es causado por accidentes,
de ahi que también se le conozca como
emor accidental. Este tipo de error se
presenta cuando ocurren fallas humanas,
por iz falta de cuidado o incapacidad fisica,
en el momento de realizar la medicién,
Algunos factores importantes que generan
este tipe de error son: mala ubicacidn de
los aparatos, seleccién equivocada de los
valores de referencia, senlido de la vista
deficiente, etc.



- ‘Q—a s A

2 g
o i

Siad L IECTE R L

SEe AN
T T
ﬁ‘m.d?‘.a;‘*%“ ST e s T e

Fig. 3.1 Los errores espurios se deben a
accidentes por efemplo por descuidos dei
persanal

Estos errores espurios son 10s que parecen
“dispararse” def resto de los datos medidos,
que por lo general tienden a ajustarse a un
comportamiento esperado.

Datos
expenmentales ——— "

-* A .
Linea de valores sin emor

-
"\ Datocon probable
e accldental

Fig. 3.1. Los efrores espurios o
accidentales generalmente se disparan del
resto de los datos.

Por lo tanto, el error espurio es facil de
detectar porque es un valor muy alejado de
lo que se espera encontrar. Cuanda el error
accidental aparece una ¢ dos veces en un
experimento no se considera grave. Otra
cosa muy diferente es que se lengan
errores en todas o en casi todas las

lecturas, claramente esto no es un error
espurio y s€ trata de otro tipo de error.

E} error espurio o accidental se disminuye
haciendo las pruebas con mucho cuidado y
responsabiidad, desechando  lecturas
dudosas o mal tomadas, lo cual se logra
con supervision y buen entrenamiento,

3.2. ERROR SISTEMATICO

El error sistematico es ocasionado cuando
el instrumento estd mal calibradg, es decir
que no esté ajustado a un patrdon conocida.
Por ejemplo, un recipiente estara calibrado
en su volumen de agua, si este volumen es
exactamente igual al volumen que ocupa
un recipiente patrén, que ha sido fijado
como base de medida.

Fig. 3.2. El error sistematico se debe a
defectos en la calibracién de aparatos

Para aclarar el conceplo de error
sistematico, Imaginemos a un tirador con
una escopeta que intenta dar en un blanco.
Dispara cinco tiros y da aproximadamente
en el mismo punto pero no da ninguno en

el centro. Probablemente la mirilla esté
desviada o e caidén tiene algon
desperfecto, es decir la escopeta no esta
calibrada y generard un error sistematico.
Esto es lipico en las ferias donde las
escopetas son “arregladas” para que los
personas no acierten en el blanco aungue
sean buenos ftiradores. Asi, el emor
sistematicc no disminuye aungue se
aumente el ndmero de disparos de
escopela.

Fig. 3.3. En el error sistematico un buen
tirador siempré acertard los disparos muy
cercanos uno de otro, pero lejos def
blanco, es decir serd preciso perd
inexacto por defectos de la escopeta

Si se trata ahora con mediciones de gasto,
por ejemplo en un vertedor, donde se
establece {a elevacion de la cresta con un
valor equivocado, entonces las lecturas
tendran un error sistemético.  Asimismo,
deformaciones, roturas, piezas
desgastadas ¢ mal acomodadas en la
fabricacion u operacidn de los medidores,
causaran este tipo de error en los registros
de datos,

Las ecuaciones de calibracién o curvas de
los medidores también pueden ncluir
errores sistematicos, debido a que en
ocasiones son obtenidas por ajustes de
curvas o contienen coeficientes medidos en

laboratorio o empiricos.

13



El  error sistematico se disminuye
seleccionando ¥ calibrando
apropiadamenie los equipos de medicidn y
revisandolos periodicamente, sobre todo si
no se han utilizado, 0 si se instalaron hace
tiempo,

3.3. ERROR ALEATORIO

El error aleatorio es esta relacionado con la
dispersion de las mediciones inherentes al
fendmeno fisico. S1 se realiza una sola
medicion del evento fisico, como por
ejemplo la medicién puntual de la velocidad
del agua en una corriente a superficie hbre,
se come el riesgo de que se registre un
dato jusic en que acurre una pequefia
alteracidn extraordinaria en |a estabilidad
del fiujo, causando una toma de lectura que
no corresponde con el valer predominante
y por ende un error llamado error aleatorio.

Usemoes el mismo ejemplo del tiro al blanco
en donde se tiene un buen tirador con una
buena escopeta. Ahora ia perscna hace
cinco disparos y atina varios en el centro
pero en diferentes lugares. El error en este
casg se produce en forma aleatoria debida
a diversas razones, que no pueden ser
controladas ni por el wrador ni por la
escopeta, tales como las pequeiias
varaciones en la posicion del trador, el
brillo de |a luz del dia, ruidos externos, etc.

El error alealoric se reduce repitiendo

varias veces la misma prueba en
condicicnes iguales del sitio.

14 .

Fig. 3.4 Un buen firador con una escopeta
calibrada acertara al blanco con pequedas
variaciones debidas a errores aleatonios, o
584 que serd precisc y exacio.

Suele suceder, como a veces en la
actividad de medicidén, que adin con una
buena escopeta el trrador no acierta en el
blanco y los tiros se encuentran dispersos.
Definitivamente, este caso no puede
deberse a errores aleatorios, sino a que la
persana no es capaz de reproducir los tiros
en el blanco, lo cual guiere decir que no es
preciso en sus disparos; lo que indica que
debe practicar. Andlogamente, por ejemplo
cuando un operador mal entrenado nide
un gasto vanas veces con un aparato bien
calibrado y resulta que hay una gran
dispersién en |os datos, no se debe a un
error aleatorio, ni tampoco a un error
espurio, sino que esta persona no es
precisa en la medicion y debe practicar o
capacitarse en el uso de [os aparatos.

Fig. 38 Algunas veces las mediciones
no son precisas por que un gperador no
esté bien enfrenado para realizarlas

3.4. ERROR DE REDONDEO

Nomalmente, ios equipos de medicidn
proporcionan a! observador registros en
forma digital, es decir con numeros
impresas en una pantalla o papel. Asi, la
cifra del valor medido se trunca, de acuerdo
con la escala que presenta el aparato. Este
truncamiento en las cifras produce un error
denominado de redondeo.

Por ejemplo, si la aguja de un medidor de
gasto {con marcas a cada 0.1 lt/s) indica en
su caratula el valor de 321 litros por
segundo, significa gue la cantidad real del
escurrimiento tiene un valor mas cercano a
este nimero, que a 32.0it's 0 a 32.2 I/s.

El error de redondeo se reduce con el uso
de equipos que dispongan de mas cifras o
con aquellos que dispongan de una escala
més amplia con un mayor numero de
divisiones.



3.5. CUANTIFICACION DE
ERRORES

Basicamente, hay dos maneras de
cuantificar el tamafno del error que se
produce en una medicién. Uno, que evalia
el grado de exactitud de una medicién, a
través de la ecuacion de Porcentaje de
Error, como se indica a continuacién

100(C -C,__ .
E (%) - ( mzf‘lda paslron)

donde: E = error en porcentaje
Crmeada= variable fisica medida
Crawen = variable fisica patrén

panén

y otro, que determina el grado de precision
de la medicién, mediante la férmula de
Desviacion estandar, siguiente.

En la férmula anterior, $ es la desviacion
estandar; Xi es cada una de las lecturas; el
simbolo X quiere decir que se tiene la
suma de todos los elementos que estan
después del simbolo. ¥ es el promedio de
la mismas lecturas anteriores {recuérdese
que el promedio de un conjunto de valores
es la suma de todos ellos entre el nitmero
de valores); n es el nimero de lecturas.

Téngase mucho cuidado con esta formula
ya que los datos gue se usan son los
mismes para un mismo experimento. Es
decir, los datos gue se usen para
determinar la desviacion estandar son
todas las fecturas que se obtengan del
medidar sin cambiar de gasto. Por ejemplo,
se realizan cinco mediciones y se obtienen
101, 103, 98, 99 y 100. Entonces se tiene
una desviacion estandar de 1.92 litres por

segundo. Si1 por el confrario se tuvieran las
siguientes mediciones: 100, 95, 108, 100 y
104, se tiene una desviacién estandar de
6.06 litros por segundo, 0 sea un valor
mayor aunque uno de los valores es
exacto,

3.6. MEDICION DEL GASTO

En la practica de inspeccion de las
concesiones del agua nacional, es
priontarioc cuantficar los volimenes de
agua gque se extraen o se vierten en un
pericdo determinado. Estos volimenes se
determinan mediante el calculo del gasto o
caudal del sistema hidrautico,

Para determinar el gasto, Q, del agua en un
sistema hidraulico, se puede medir
directamente el wvolumen, ¥, en un
recipiente vy el liempo, {, con un crondmetro,
o bien indirectamente a fravés de la
velocidad del agua o mediante la presion.

Gasto = XX) nras
cada 10 segurens,
es decr = 3

Fig. 3.68. El método volumélnco para
medir el gasfo es sencillo y de los que
pueden resulfar mas exactos.

Este método wvolumélrico es el mas
recomendable, sin embargo a veces es
dificil de aplicar, solamente resulta Gtil para
gastos pequenocs ¥ donde las
caracteristicas fisicas lo permitan.

Otro método de medicién directa del gasto
consiste en registrar el descenso en el nivel
del agua en el tiempo de vaciado de un
depdsito con geometria y dimensiones
conocidas.

Debido a lo anteror, han surgdo los
métodos indirectos, qgue como su nombre
lo sefiala miden otras vanables fisicas
distinlas del gasto, como por gjemplo la
velocidad o la carga piezométrica, y
aplicando los principios hidradlicos se
puede obtener dicho gasto. Mas ain,
actualmente en el mercado se han
desarrollado muchos aparatos de medicion
que registran estas variables, luego
internamente el  medidor hace las
conversiones ¢ calculos necesaros, de tal
forma que en sus pantallas o caratulas
aparece ¢l valor del gasto y en algunos de
eflos hasta el volumen acumulado en el
tiempo.

Los métedos de medicion indirecta del
gasto se pueden agrupar en tres tipos: a)
Escuadra, b) Area — velocidad, c) Carga
piezométrica. Los medidores comerciales
se han desarrollado en esta direccién y a
continuacién se describen estos  tres
métodos.

3.7. METODO DE LA ESCUADRA
PARA MEDIR DEL GASTO

Es aplicable a descargas de tuberias a
presién, en particular para pruebas de
bombeo. Consiste en medr la distancia
horizontal X, que existe entre el extremo
del tubo de descarga y el punto donde cae
el chorro de agua en el suelo, y la altura H,
a la que se encuentra el conducto.
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Con estos valores el gasto se determina
con la ecuacion:

donde X; estd dada en centimetros, A es el
area de la seccidn fransversal del tubo, en
centimetros al cuadrado, Hp, se da en
centimetros vy el gasto resulta en litros por
segundo.

il ostancis mtases CHTANCE X,
| bEYMEWD
AT '“-u.\
-
T ~
-~ N
~ ~
. “
LR *
Y .
. ‘
\ «

Fig. 3.7. El meétodo de la escuadra
consiste en medir la distancia y altura a
la que cae un chorro de agua

Una variante de este procedimiento
consiste en medir la distancia honzontal H,
entre el extremo del tubo de descarga y un
punto situado a 305 milimetros por encima
de |la caida del agua. La refacién con la que
se calcula el gasto es en este caso,
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fig 3.8. Un mélado alternative consiste
en medir con una escuadra fa distancia ,
cuando el chorro esla a 30.5 cm de
aflura.

Cuando la tuberia no  descarga
completamente llena, se puede tener una
idea aproximada del gasto, multiplicando el
resultado obtenido con la ecuacién anterior,
por |a relacidn Y/d, donde Y es el valor del
firante de agua; d es el diametro del tubo.

3.8. METODO DE AREA -
VELOCIDAD PARA MEDIR EL
GASTO

En este método se utihza el principio de
continuidad a través de la ecuacién para
flujo incompresible Q= A x V.

El drea perpendicular at flujo es sencilla de
obtener en un conducto circular a presién,
midiendo su didmetro, d, y calculando con:

2
A = 3.1416 [d—]
4

En cambio, en conduclos a superficie libre
el calculo del drea es complicado, puesto
que depende de la forma geoméinca det
conducto vy de la superficie libre del agua,
que en el caso de corrrientes naturales es
totalmente irregular.

Para el caso de secciones geométricas
sencillas utiizadas en canales, como el
rectangulo o ef trapecio, las férmulas que
determinan el valor del area transversal se
simplifican bastante,

Tabla 3.1, Las férmulas para calcular el
drea lrasnversal de secciones en canales
reguiares son sencillas

FTipo.de SBECION ] o :;?:Formu_@=
% .Rectanguloy 2] = s ri. AZDY 1L,
2. Trapecio T ;"""”fA—bY+kY2"”’ ¥

En ias formulas anteriores A es el area
hidraulica; b es el ancho de la parte inferior
del canal (normalmente llamada plantilla), y
es |a profundidad (también llamada tirante),
y k es el talud de las paredes del canal.

Por su parte, la velocidad media V, del
escurrimiento de agua se mide con algunos
de los dispositivos siguientes: a) Flotador y
reloj, b} Moalinetes, c¢) Propelas, d) tubos
Pitot, e) Aparatos ultrasénicos vy, f) Equipos
electromagnéticos.

rSe“han* réparadorotros srhantales” ‘defitro.
_de esta-‘»mlsma»Sene Autodldactlca”‘que'
! es '

xfor%_ﬁna extensa lIos cuales puedes’consultar
,en glar,
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Estos aparatos miden también en forma
indirecta la velocidad, esto es, por ejemplo
en el tubo Pitol se registra en realidad la
carga de velocidad h, = V2g , a partr de
ésta se calcula la velocidad. Con el flotador
y el reloj, en verdad se toman lecturas del
tiempo que recorre un cuerpo que avanza
flotando sobre la superficie del agua. El
molinete y la propela registran el ndmero
de vueltas que impone el efecto dinamico
del agua y se relaciona entonces esta
frecuencia de giro con la propia velocidad.
El aparata ultratrasdnico mide el retardo o
cambio de frecuencia de un haz de ondas
de sorido, por la velocidad con que se
mueve el flujo, y de ahi calcula dicha
velocidad del agua. Y finalmente, el equipo
electromagnético lee el cambio de
induccién magnética que se produce
también por la velocidad del agua, de
donde se infiere este parametro fisico.

Con o dicho anles, se nota claramente la
pesiblidad de generar errores en las
mediciones debido a que un pequefio error
inicial se puede propagar y repercutir en el
dato final, por lo que es necesario tener
siempre en mente esta posibilidad cuando
se esta utlizando uno u otro aparato de
medicion.

£s conveniente mencionar que cuando la
seccion del conducto es muy grande, por
giemplo un tinel o el cause de un rio,
resulta recomendable y mas préactico dividir
el drea hidraulica en segmenics, y para
cada una de eslas subareas obtener un
subgasto, después se suman los subgastos
con el fin obtener el gasto total; de esta
manera la medicion se logra una medicién
mas exacta y precisa.

Lo misme aplica también cuando se realiza
una medicidn con tubo Pitot 0 con molinete.
Los otros aparailos en general registran las
velocidades medias del agua.

3.9. METODO DE CARGA
PIEZOMETRICA PARA MEDIR
EL GASTO

El otro métado indirecto para medir el gasto
que tiene una corriente de agua, es el que
expresa este gasto como una funcién de 1a
carga piezométrica o tirante. La relacién es
muy sencilla, en matematicas se denomina
ecuacion de tipe potencial, como se
muestra enseguida’

Los exponentes Z, y coeficientes C, se
obtienen previamente a la medicion. Puede
ser en campo, con equipos certiificados,
cuando se se trata de estructuras muy
grandes, o bien en laboratorno si se habla
de dispositivos  pequefios.  Algunos
elementos ya se han investigado y se tiene
suficiente informacidn al respecto, sin
embargo, se recomienda que en lo posible
se verifiguen los valores de C y Z, por los
probables defectos de fabricacidon de los
dispositivos. Algunos de estos valores de
Iso coeficentes y expanentes mas sencillos,
s& muestran en la tabla siguiente:

Tabla 3.2. El valor del exponente Z y el
coeficiente C, dependen dei dispositivo de
medicién. Hay muéha r'nformacién de ello.

ST TR T
LR

Al LN
AR AN

: - g T

Vertedor Tnangular Funcion del
angulo del
vértice

Como se observa, la ecuacion anterior
incluye un coeficiente C y un exponente Z ,
que dependen fundamentaimente de
caracteristicas geométricas del dispositivo
de medicion que se trate. La preguinta
inmediata que surge es ;C6mo obtengo
estos valores © en donde los puedo
conseguir? Afortunadamente, hay una
vasta experiencia en torng al trabajo con
los dispositivos que utilizan esta relacion y
mas adelante se mencionan en forma
general algunos de ellos. Por su extension,
no se describen con detalle, puesto que se
tratan en otros manuales de esta serie
autodidactica.

Son varios los dispositivos que utilizan esta
relacion entre los que podemos mencionar:
a) Vertedor, b) Placa Orificio, ¢) Tubo
Venturi, d) Tobera, e) Tubg Dall, f) Canal
Parshall y, g} Aforador de Garganta Larga.

Vertedor Rectangular | 1.84 por el ancho | 1.5
de la cresta

Vertedor trapezoidal | 1.86 por el ancho | 15

o Cipolletti de la cresta

Canal Parshall Depende del tipo | [dem
de descarga

Placa orificio Funcién de da| idem
relacion del
didmetro de

onificio al del tubo

Todos estos aparatos reguieren que se
mida la carga piezométrica en algan punto,
lo cual se hace mediante mangueras o
tubitos insertados en los conductos, como
en el caso dsiposiivos para tuberias, o a
través de estructuras comunicantes como
en el casc de grandes canales o rios.
Debido a que en flujo a superficie hbre la
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carga piezométrica coingide con el tirante,
los valores esperados de las cargas
durante la medicién son faciles de predecir,
por {o gque suelen registrarse tomando
lecturas del nivel de agua a la presidn
atmosférica. En cambio, en flujo a presion
los valores de las cargas piezomélricas
llegan a ser del orden de decenas de
mefros, por I0o que en estos casos las
mangueras © fubitos insertados en la
tuberia, se conectan a otros dispositivos
como, por ejemplo, manometros que
contienen liquidos mas pesados que el
agua { por ejemplo mercurio). Todos los
elementos mencionados tienen
graduaciones de longitud, a escalas que
permitan al operador tomar |las lecturas on
una buena precision.

Existen en el mercado equipos que son
mas sofisticados, electrénicos algunos de
ellos, en donde {as lecturas de las cargas
piezométricas se realizan por medio de
celdas de presién (trasductores) y equipos
ultrasénicos, que por un lado mejoran
medicidén  notablemente, pero por otro
resultan mas caros.

Finalmente, resla decir que hay varios
requerimientos para la instalacion fisica de
estos elementos de medicién de carga
plezométrica, que dependen de cada
dispositivo de meedicidon en particular. En
flujo a superficie libre la carga piezométrica
debe medirse en lugares donde la carga de
velocidad se despreciable, lo cual se logra
donde el agua escurre con flujo subcritico o
donde se encuentra estancada. En {lujo a
presién basta con que se disponga de un
flujo sin excesivas turbulencias, lo que se
obtiene s aguas arnba del punto de
medicidn no existen obstaculos, tales como
codos, vélvulas, reducciones de seccidn
transversal bruscas, entradas de depdsitos,
bombas, etc,
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AUTOEVALUACION No. 2

1.- ¢Cual de estos errores se debe a fa
falfa de cafibracion de los aparatos?

a)  Error de redondeo
b)  Error espurio

c) Eror sistemélico
d}  Eror accdental

2, ;Como se lama al grado de
aproximacidn que liene una medicion a un
valor estandar estabiecido?

a) Precision
b} Exactitud
c}y Error

d)  Medicién

3. (Cual es el método dra velocidad para
medicién de gasto?

a) Elque divide ef volumen entre tiempo

b) Elgue relaciona la carga de velocidad

¢} Elque relaciona la carga plezomélrica

d)  El que relaciona el érea por la
velocidad

4.- ;Cusdntos litros por segundo resultan si
se lfena un recipiente de 200 litros en 8
segundos?

a) 2001it/s
b) 140 1i/s
c) 580Ms
d) 25M/s

b5- ¢De que dependen los valores del
coeficente C y del exponente Z?

a) De la geomsetria del dispositivo

b)  Del flujo subcritico

€) Dela escala de la carga piezométrica
d) Delaturbulencia



4. MEDIDORES

En esta seccion del manual conocerds jos
distitntos tipos de medidores de agua que
puedes encontrarte en las instalaciones
concesionadas que utilizan el agua
nacional,

4.1.COMPONENTES BASICAS
DE UN MEDIDOR

Un instrumento de medicion esta
compuesta fundamentaimente por los
elementos sigiuientes:

ABUA EH MOVIMIEHTO
BEMTRO DE UHCCHIBLETO

] FSENSORE %,
CEPRIAARID <%

msserrrmon
S 7DEDATOS R

CBSERVADOR

»Figl 4.1 Son cindo e!ementos Ios L
- qué forman tin mstrumento de B “ g
med:c.'én. e o

.,,Y DR U

El sensor primario produce una sefial
relacionada con fa cantidad medida.
Usualmente esta en contacto con el agua,
por lo que &s comin que tome energia del
mismo. Si la energia que se extrae es

grande, puede modificar la cantidad por
medir.

El convertidor transforma la sedal del
sensor en ofra sefial mas adecuada. Por
ejemplo una presién se puede convertir en
sefal eléctrica.

El manipulador amplifica y filtra 1a sefial, y
elimina ruidos,

El transimisor lleva la sefal desde el
punto de medicién hasta donde estan los

-

El presentador de datos puede ser una
pantalla, una aguja graficadora u otra, que
permita al observador ver la cantidad
medida.

42 CLASIFICACION DE
MEDIDORES

Existe una gran variedad de medidores de
gasto. Una posibilidad es agruparlos es
por el tipo de funcionamiento, como se

PITOT COLE B
YPETOT.SIMPLEX 2.

Pﬂ'DT MOOFICADD

CARGA PIEZDME TRICA

4 kT = e S § T

= TIENMPD EH TRANSITA
ZEPELTO DOPPLERE:

(STUBBVERTURT
h'ruso DALLE L 4
f-TOBERA ﬁ,-}., bl

L PLACA OR!FVClO,;

.,hpnncrpm de funcmnamlento f'"

it Al

otros componentes.

muestra en el esquema.
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43. CARACTERISTICAS DE
LOS MEDIDORES

Los diversos tipos y tamafos de
medidores actuaimente disponibles en el
mercado, se distinguen por sus
especificaciones de  dimensién, de
operacion hidrdulica, de exachitud en la
medicién y de resistencia al desgaste

a) Especificaciones de dimension.-
guardan relacién con el tamano de
las partes del medidar,
Comunmente a estas magnitudes de
los aparatos suele llamarseles
“nominales” y se refieren a los
valores tipicos de su disefio y
operacion optimas.

b}  Especificaciones hidraulicas.-
definen {a cantidad de gasto con su
cofrespondiente principio de
funcionamiento hidraulico.

c) Especificaciones de exactitud en
la medicién.- Establecen la calidad
de la exactitud del medidor,
mediante una curva de error.

d) Especificaciones de Resistencia y
desgaste.- determinan el nimero de
horas en que el medidor puede
operar sin alterar sus caracteristicas
anteriores.

Los concesionariocs de agua nacional
utilzan diversos medidores de caudal,
segin sus necesidades y condiciones
fisicas del aprovechamiento, la seleccion
de estos dispositivos es tarea vy
responsabifidad  solo  del ellos. Sin
embarge, resuita conveniente recconocer
algunas caracteristicas generales de estos
aparatos, de tal manera que en tu papel
de inspector de CNA, puedas en un
momento dado evaluar si dichos
medidores han sido elegidos
adecuadamente, Enseguida se describen
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Medidores de

velocidad

Estan constituidos de una turbina o
heiice, que gra con el empuje del
flujo de agua; el numerc de vueltas
indica la velocidad det agua.
Normalmente, se requieren insertar
en el conducto, o en el caso del
molinete una estructura colocada
transversalmente a la commente de
agua.

Hélice o propela

Turbina

Molinete
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& MEDIDOR

)

|55 MEDIDO,RE%«’«

Medldores
carga
velocidad

de
de

Estan com’crmados por 1ubos de

una a 2 pulgadas de didmetro que
se insertan contra el flujo A este
grupo pertenecen basicamente los
tubos Pitot. La instalacion es
sencilla, puesto que se tiene que
perforar con una broca, colocar una
vélvula de insercion que se puede
abrr y cerrar  en  cualguier
momento; con una maquina
insercionadora Muller se puede
instalar ain con el conducto en
operacion  Si el Pitot se coloca en
un conducto a superficie libre,
entonces se requerra de una
estructura sujetadora.

Pito Cole

Pitot Simplex

Pitot Modificado

Toms
b

rutnre
]

RTI E

e e
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Medidores

ultrasénicos

Se compenen de sensores que
envian vy reciben sefiales de
sonido de alla frecuencia,
diagonalmente al flujo de agua,
para medir su velocidad. Existen
medidores cuyo principio es el
tiempo de travesia y aquellos que
se basan en el efeclo Doppler.
Generalmente son equipos de
alto coslo, pero tienen muy buena
exactitud y gran flexibilidad de
instalacién.

Ultrasémico
Transito

Tiempo en

Ultrasénico
Doppler

Efecto

Medidores
electromagnéticos

Consta de dos bobinas colocadas
una a cada lado del cuerpc del
aparato, que son excitadas por
una corriente alterna, con lo que
se produce un campo maghético
uniforme a través de la parte
interna del tubo, conforme pasa
el flujo de agua por dicho campo
magnélico, se genera una
nduccién de voltaje que es
percibida por dos electrodos
diametralmente  opuestos. El
cambio de voltaje se relaciona
con la velocidad del
escurrimiento. Et medidor es de
acero inoxidable o aluminio,
recubierto de neopreno, plastico
o cerdamica Practicamente no
provoca perdida de carga
piezométrica, tiene mucha
exactitud, pero allo costo de
adquisicion,

Electromag-nético

i P FIGURA
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Vertedores

Son dispositivos usados para med|r
caudales en canales, consta de una
seccién transversal de geometria
definida, por la que escurre el
liguido, manteniéndose la superficie
lbre del agua, el borde por el que
fluye el agua se llama "Cresia’.
Existen una gran variedad de
formas geométricas de verledores
como el irangular, rectangular,
frapezoidal {Cipalleti}. Los
materiales  ubfizados en  su
construccion  son  genrefamente
placas de metal, madera, plastico y
fibra de widrio. En ocasiones el
veriedor estd hecho de concreto o
mamposteria.

Vertedores

b
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Medldores de | También llamados | Tubo Ventur
presion Deprimdgenos, estos aparatos se
diferencial utihzan en tuberias, consislen de

un elemento que estrangula al
flujo v crea un cambio en la carga
piezométrica, que casi siempre ] .
se traduce en una pérdida de i e
energia. Dentro de este grupo de
medidores se encuentran los
Venturi, Tubo Dall, Tobera y
Placa Orificio. Su costo de
instalacién es alto, comparado
con el Pitot, sin embargo, sus
rangos de exactitud son buenos y
son muy duraderos.

Tubo Dall

Tabera

Placa Orificio
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Canal Parshall

Consiste de wuna contraccién
lateral en un canal a supericie
libre La contraccion se forma
elevando la plantilla y
estrechando la SECCion
transversal. Esta compuesto por
tres partes; a) entrada, b)
garganta ¥ ¢} salida Tiene dos
tanques de reposo que sirven
ppara medir la carga
piezométrica. En particular, esta
estructura aforadora puede
maneja agua con sdélidos en
suspension, casi no  genera
pérdida de energia, su disefio y
construccion  son  sencillos
econdmicos, pero su UsSQO se
restringe  a  estructura tipo
estandarizadas, pues de lo
contranio  debe recurrirse a
laboratorio para calibralos.

Cabal Parshall

v
11 " SUPERFICIE
Il Hl DEL AGUA

Aforador de
garganta larga

Es una estructura rigida muy
similar al Parshall, pero en este
caso se contrae el canal para
generar condiciones de flujo en
régimen critico en su garganta,
Las secciones fransversales del
aforador en todo su desarrollo es
trapaezoidal, lo cual lo hace
practico en canales con igual
seccion, Ademas la garganta
puede disefiarse de tal manera
que siempre es factible medir con
gran exactitud cualquier rango de
caudal previsto en el proyecto.

Aforador de
Garganta Larga

—

Escala graduads

—

Garg:nh'




5. INSPECCION A
CONCESIONARIOS DE
AGUA NACIONAL

Una de Ias tareas importantes que realiza
un técnico Inspector de la Comisidn
Nacional del Agua, CNA, es la de verificar
los volimenes consumidos o descargados
por los diversos concesionarios de los
aprovechamientos hidrdulicos de la nacién.

sLaginspeccion.de: concésicnarios del fagua.
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DOCUMENTACION

ANALISIS DE
REGISTROS HISTORICOS

AFORO COMPARATIVO

La inspeccion de los aprovechamientos
hidraulicos se debe hacer con calidad, lo
cual puede resultar dificil de realzar,
debido a que engloba una serie de
actividades gque es necesario ejecutar con
orden y cuidado.

Fig. 51. & procedimento de
inspeccion consta de seis actividades

RECORRIDO POR EL
APROVECHAMIENTO

REVISION FiSICA DE
MEDIDORES INSTALADOS

ELABORACION
DEL ACTA DE VISITA

Por lo tanto, puede ser (til que conozcas
algunas  recomendaciones, ideas vy
procedimientos, que seguro te ayudaran a
mejorar tu trabajo de inspector y
verificador. El procedimiento se divide en
seis actividades. En  este capitulo se
describen estas actividades.
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5.1. REQUISITOS Y
CONOCIMIENTOS PARA EL
INSPECTOR

Antes de describir cada una de las seis
actividades, es conveniente anotar que
cualquier trabajador comisionado para
visitar  silios donde hay medidores
instalados, a fin de inspeccionarlos, debe
regirse por algunos estandares de calidad y
de competencia laboral. Es decir, la
persona debe contar con conocimientos,
habilidades, actitudes apropiadas a esa
labor. Algunas de ellas son;

a) Personalidad y compornamienta.-
himpieza y clandad de escrifura,
puntual, cuidadoso en sus célkulos,
discipiinado, respeluoso y atento a
cumplir instrucciones

t) Conocimientos Instituctonales.-
Estructura bésica de la CNA y bases
legales elementales relacionadas a la
lectura de consumos de agua, as/
como a la exigencia de buen estado
de aparatos 2] instalaciones
accesoras. Especialmente es
necesario conocer los procedimientos
marcados en el “Manual de
Procedimientos de Inspeccién” vigente
y editado por la Subdireccion General
de Admunistracion deil Agua, CNA.

c) Habilidades y conocimientos rutinarios:
Identificacion  visual de tipos de
medidores, terpretacién de planos,
principios de hidréufica, métodos de
medicion, normas, especificaciones de
instatacion de medidores, céleulo de
consumos, conversionas de unidades
de flujo, gaslto, velocidad y presion;
conocimiento sobre tamarnios de tubos,
piezas especiales y materiales; reglas
de ftrato hacia usuanos, algo de
electrénica y telemetria.
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También, es necesario que el inspector sea
capaz de capturar y organizar la
informacion, validarla y hacer informes
integrados. Y es deseable que pueda
programar las nuevas visitas, rutas de
Inspececian.

Puedes comenzar averiguando s| existen
planos, reportes o dictdmenes técnicos
previos, o datos del lugar, como por
ejemplo ubicacion, tipo de
aprovechamienlo hidraulico, equipo de
medicién  instalado, etc. Es  muy
recomendable que hagas una ficha
resumen de estos datos, similar a la que se
muestra a continuacion.

Farmato 5.1 La ficha técnica previa a la
inspeccidn te permilird planear mejor tu visita
al sito

FIG. 5.2. Para adquirir estas habilidades
es necesario el entrenamiento del
operador y su capacilacién continua.

5.2. PASO 1. REVISION DE LA
DOCUMENTACION EXISTENTE
Y PREPARATIVOS

El primer paso que debes hacer cuando
requieras inspeccionar a un concesionario
es revisar toda la documeniacion que
dispongas en ia dficina, antes de partir
hacia !a obra hidraulica.

FZFICHA TECNICAPREVIA'ALA INSPECCIDN"W
SOE N A

mojﬁg:ctamen

de
‘tecmco 0 reporté de & ummaéwsria de inspectidn-.

También, debes elaborar una lista de los
documentos oficiales, tales como normas,
manuales de especificaciones, oficios, etc.,
y de los equipos, herramientas y materiales




que llevaras contigo a la wsita de
inspeccién

Conviene que lleves las siguientes
herramientas y materiales:

. Juego de llaves y desarmadores

. Pintura en spray

o Cinta métrica

. Lampara de baterias

. Guantes y equipo de proteccion y
seguridad personal

+  Formatos, libreta y pluma y lapices de

colores o plumones

Cronémetro

Mandémetro tipo Bourdon

Cinta Adhesiva transparente

Bateria, pilas o fuente de poder

Por supuesto, debes preparar el equipo
portatl de medicion que te servird para
comprobar la exactitud de los medidores
instalados; por ejemplo equipo de
pitometria, o ulirasdnico, o molinete, o
vertedor, o escuadra, etc., segin sea e
caso.

53. PASO_ 2. ACOPIO DE
INFORMACION GENERAL Y EN
SU CASO RECORRIDO POR EL
APROVECHAMIENTOQO 0
DESCARGA

Una vez cumplidos los requisitos legales
necesarios para iniciar la inspeccidn y te
encuentras en el sitio del aprovechamiento,
es necesano hacer un reconocimienio
fisico de! sistema hidraulicc que se va a
inspeccionar.

Enseguida, es necesario que solicites toda
la documentacion de la obra de extraccién
0 descarga, segun sea el caso, por gjemplo
planos, croquis y especificaciones de los
equipos de medicion, registros histéricos
de gastos y volumenes de extracciones o

Fig. 5.3. Antes de la inspeccidn serd
necesario que prepares las herarmientas
y equipo que ulilizaras en la obra

descargas de agua, concentrados en tablas
y los de bitacora.

Después de revisar toda la documentacidn,
anota en el formato 5.2 algunos de los
datos que hasta el momenio puedas
obtener. Este formato se propone con el fin
de que dispongas de una ayuda u
orientacion y en ningun caso restringe tu
creatividad y la extension de la informacién
que creas que debes anotar.

Fig. 54 Con la revision de planos
podras ubicar cada uno de los sifios
donde existen medidores a inspeccionar
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HOJA DE CAMPO DE LECTURA ¥ VERIFICACION DE MEDIDORES

NOMBRE O RAZON SOCIAL |

UBICACION [

ron L |

1

1 wmowema [ ]
ESTADO 1

NOMBRE O DENOMINACION DEL APROVECHAMIENTO I

1 Uso del medidor

L A
L]

Aguas subterrdneas
En conducto a presidn

2 Caracteristicas’
Tpo Velocoimeétrico Ij Presién
Vertedor

]

Electromagnéuce

3:] Canal Parshall

: Aguas residusles :I
L1

El Depnmageno :l
1:' Ultrasdrico :l
Ora ! i

supesficidles

a gravedad

diferencial

Marca* | Modela [

ho.desene [ ]

9" de medior © garganta
Totalizador: Grafico

3 Estade fsica
En coeracian

« L)

Sustituigo

Dignal :] No. sene

) N ™
techa (wmis) I: no I:l
Tiene sellos de CNA: §i I:I ro :I

L]

4, Calca del numero de serie def medidor (etemento prunann)

OBRSERVACIONES:

Formato 5.2. Es necesario que
dispongas de hojas suficientes de
formato para lleva a cabo Ja inspeccion
de concesionarios de aqua.

Una vez realizado lo anterior, inicia el
recorrido por las Instalaciones de la obra de
captacion o descarga, Junto con la persona
gue te hayan designado. En este trayecto
debes ir verificando que los componentes
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del sistema coincidan con los planos, que
los equipos de medicion sean los que se
indican en las especificaciones y sobre
todo que el estado fisico de la obra esié en
buenas condicionas. Anota todos los datos
del formato antenor, mismo que serd parte
integrante del acta de visita,

Conviene revisar detalladamente los
aparatos medidores y cbservar si cumplien
con los requenmientos de instalacién

especificados; la manera de hacerlo se
describe en las actividades del punto 3.

Fad T Cran A0 ew ent PGS FRLET o
13814 siemprermuy conveniente y. ulil incluir
jenal A@:t_a{de‘,\/jsita{fqt'ogra_fiagg__e revelado:

o e 3 A :
Finstantaneo (Lpo’Polarcid)'del:sitio y de'los:
‘medidores; ‘ieh?::ia':'ba'rte" postérior. 'deélaé
Ty Rl D W R Ty F 4L mrghe oy
Hfotosgdebes, incluir; una “breve. descripeion,
ralisivaty. sdeben - -ser Lfifmadas 'por.Zlos.
glusivar. y. denen, ser glifmadas  par 1os.
spanticipantes. s L AagnsT s M B ST T

5.4. PASO 3. REVISION FiSICA
DE LOS EQUIPOS DE MEDICION
INSTALADOS

Cada sistema de medicion instalado debe
ser revisado minucicsamente.

Fig. 5.5. Todos los medidores
instalados deben revisarse con
detalle para establecér el estado
flsico que quardan

Inicia la revision construyendo para cada
medidor un croquis de la instalacion.
Puedes utilizar el formato 5.3 en donde
existan caplactones con bombeo, en
caplaciones superficiales o descargas
construye uno similar. Recuerda que los
jormatos son un ejemplo.



Son vanos los detalles de los medidores
instalados que debes revisar.

A continuacion se listan algunos de los mas
importantes:

- Didmetro, gasto y presion nominales

- Tipo, marca, modelo y nimero de serie
del medidor

- Forma de lectura y unidad de medicion

- Escala minima del registrador

- Distancta mas cercana con codos,
reducciones y valvulas

- Cuidados ambientales e intemperismo
(ruido, iluminacion, lluvia, etc)

- Posicién del medidor (vertical, horizontal)
- Posibiidad de aire atrapado en conductos
- Estado fisico general de [as instalaciones
- Posicion de sensores v registradores

Es muy importante que el nimero de serie
del medidor lo calques sobre el Acta de
Visita. Primerc raya con lapiz la placa
donde esta inscrto en el aparato, luego
coloca un pedazo de cinta adhesiva sobre
él, después levanta la cinta sin tocar los
niimeros, finalmente pega la cinta con los
nameros en el Acta de Visita.

Fig. 5.6. EI numero de serie del medidor
se calca corr una cinta adhesiva

CROQUES DE LA DESCARGA

VALVULA ALIVIADORA
DE PRESION

VALVULA EXPULSORA
DE A{RE

VALVENLA CHICK

VALYULA DE
SECCHINAMIENT|

VALVILA GE
PIOMETRIA

YAPA GEGA
EXTREMIDAD

MOTOR £LECTRICO

BOMBA HORIZONT AL

OBSERVACIONE:

o
— &

N

(X

+

> P e P P R B
R PP E P R EE e 1 P T A A
B S B T R < Il

I e B e e P R R
BB I e P2 o e e e S A B
B ENENEVES EE SR N A A P A R <
: {K\X‘XX\’( N, )"X’ ’, \X\
EEAEENE B EARRES ] e
AV v EARAR VAP PR > >
e P P P A BN A E RN AR A o
N N N 2 A R S B BN E G A S SN EA A
e e N A XA XA
e e D e R B
A R IR SRR R IR SRRSO
SIMBOLOGLA
VALVIAA REDUCTORA TEE
DE PRESION E
<oDg

REDICCION

|
o F %@jcﬂv/ﬂ“

JUNTA GIBAILT
MEDRDOR
DIAMETRD DE

TUBERLA

CRUZ

—l

MANCGMETRO

MOTOR OE

MCH
COMBUSTION INTERYA

—
BOMBA VERTICAL

Formato 5 3. Un croquis es muy Uil
para ubicar el medidor en una.
caplacién
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En los cas0os en gue se maneen aguas  Formato §.4. Ordenai o datos de 105 medidorés poi caplacion, da uh idéa mas: dlard;del -

residuales, obsetva s &l equipo esta «:estado general de estos aparalds en el,apravethamiento hidréulicd = i i .
disefiado y fabricado para este tipo de e T ==
agua.
Sefiala en el Acta de Vista los comentarios T7 CARACTERISTICAS "I w2 NOMBRE-™ . DELA CAPTACION ..
pertinentes, aunque la instalacion del et DL I T ACAPTACION 1T CARTACION 278,
equipo de medicion sea adecuada o no - Tipo de medidor Annubar Annubar
También puedes auxiliarte completando ef - numero de serig -43567-8 -45568-8
formato 5.2 antes visto y el formato 5.4, - Tipo de registrador grafico grafico
- Unidad de medida metros cubicos metros cabicos
- Fecha de instatacidon 16/nov/1994 16/feb/1895
- Diametro dei tubo 8 puigadas 10 puigadas
- Ultima fecha de | 14/enerc/1995 24marzo/1995
calibracion
Lo primero que debes hacer es un
esquema sobre el acta de visita de los
diferentes puntos de extraceion o descarga,
de tal manera que puedas cuantficar
efectivamente cual es el volumen de agua,
Nl mas, ni menos.
Zana de captoclén Zonag de caplacién Zona de captacifn
Xl Ha Gonzhlez Onega | Gonzélez Ortega Il
Chrcamo de bombea Checamo de bombeo Tércamo de bombeo
Fig &7 Importante. Recuerda que no it Gonzflez Grtege | Gonzdter Oreg= ¥
debes emilir juicios u opinicnes sobre el
medidor, en e Acta de |\isita, |
dnicamente debes asentar l0s hechos Plants Potabitizador Cércama de homben Carcamo de bombeo
observados. Km-19 Intermedio UCUM | Intermedio UCUM 1N
A
, B+
5.5. PASQO 4. ANALISIS DE ) Le— £ I —]
INFORMACION DE REGISTROS Cﬁn:ur:\:i:shnmbeo Cir:::::'r]: boembeo Chrcamo de hombeo
. gentes Bachilleres
HISTORICOS ELABORADOS I l
POR EL CONCESIONARIO f_'
Fig.5.1. Esguematizar el sistema de M Chrcame de bombeo
La actividad siguiente que debes realizar es extracoibn 0 descarga  de  un Salldaridad
revisar y analizar los regstros de aprovechamiento hidrdulico en el acta de
. . visita facita la  cuantificacion  de
vo[umepes exiraidos o descargados por e volimenes de agua en concesidn.
concesionarno.
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Es muy probable que encuentres registros
desordenados © no analizados, por lo que
debes proceder, con ayuda del
concesionario, a identificar los
correspondientes a cada uno de los

aprovechamienlos y a  ordenarlos
cronoldgicamente.

5.6. PASO 5. AFORO
COMPARATIVO PARA

VERIFICACION DE REGISTROS

Para verificar el funcionamiento correcto y
la exactitud de un medidor es necesario
que compares el gasto Instantaneo
registrado por este aparato, con el gasto
obtenido mediante algan método de aforo o
medidor patron. Puedes emplear métodos
0 equipos como los de:

* Aforo Volumétrico directo.- Se
comprueba la variacibn del volumen
almacenado en un tanque o cisterna, de
geomeftria conocida, observando los
cambios de niveles del agua.

* Equipo ultrasonico.- Medicion del gasto
con sensores de sonido con alta
frecuencia. Utllizado en canales y en tubos
a presién.

* Pitometria .- Medicidn de carga de
velocidad en tuberias.

* Modelos electromagnéticos portatiles.-

Muy Util en flujo en conductos a presidn.

* Otros modelos portatiles.- Emplean
otros principlos de funcionamiento, como
por ejemplo el de Turbina insertable.

* Aforo con molinete .- Util para flujo a
superficie hbre,

En caso de que sea muy dificil obtener ia
comparacion del gasto en una instalacidn,
solamente en casos extremos y para tener
una idea aproximada del gasto se pueden
utilizar algunos métodos de aforo, como por
ejemplo el de flotador — cronémetro, el de
la escuadra, o algun ofro similar. De
ninguna manera puede dictaminarse la
exacutud _de los medidores instalados

'Para efectiiar el afgioh comparatwo -gébes’
alender o slgmentey“’?

o ,ra‘

-{y
£ 3 Artmg,

:-4
"“"eﬁtlempo emque se toma ia 16c tura en eliI
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mediante estos meétodos, sin __embargo
usarlos es a veces util para estimaciones

gruesas de consumos o descargas.

57. PASO 6. ELABORACION
DEL ACTA DE VISITA

Después de que se ha hecho toda la
inspeccion del sitio y se hayan realizado las
actividades de acopio de informacion, ta
revision fisica de los medidores, el analisis
de los registros histéricos vy el aforo
comparative, serd necesario elaborar un
acta de visita, en donde se asentaran en
forma cronolégica y circunstanciada los
hechos, omisiones y demas irregularidades
que resulten de la verificacién realizada,
indicando de manera clara, precisa y
objetiva los hechos abservados durante la
inspeccion, cuidando que éstos  se
encuentren debidamente soportados con
las pruebas reunidas. A continuacion se
enlistan algunas recomendaciones que
deberds seguir para el Henado de este
documento:

1. El acta de visita debera levantarse por
duplicado en original y copia, cuidando
que los datos queden claramente
asentados en la copia.

2. El acta no deberd tener ralladuras,

tachaduras o enmendaduras que
puedan afectar su validez.
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3. Encaso de escribir algun dato en forma
errdnea, es recomendable inclur la
leyenda “debe decir” y a continuacién
escribir 1a correccion.

4. Cuando algin dato de tus formatos no
apliqgue al aprovechamiento o descarga
verificado, debes cancelar el espacio
correspondiente con una linea
horizontal a manera de no permitir la
escritura postenor.

5 Los formatos que utllices para recabar
la informacidin en campo, debe
contener claramente la identificacion
del acta de visita del que forma parte,

8. Recuerda anotar todas tus
observaciones de la inspeccion
realizada, toda vez que Gnicamente lo
que se encuenire registrado en ella
puede ser utlizado para emitr tu
dictamen técnico. Asi mismo los datos
asentados en este documento pueden
ser utilizados por el visitado para
impugnar tu actuacion.

7. Al cierre del acta, deberas recabar la
firma de los asistentes a la diligencia en
forma autdgrafa tanto en e formato
original como en la copta, asi como en
cada una de las foas de Ia
documentacitn anexa al acta,

5.8. REALIZACION DEL
DICTAMEN TECNICO -
ADMINISTRATIVO

El dictamen técnico administrativo es un
documento oficial de la CNA. El dictamen
expondra el analisis de la informacién
contenida en el acta a fin de evaluar la
situacion que guarda el concesionario, con
relacidn al uso o aprovechamiento de las
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aguas nacionales y bienes publicos
nherentes y, en su caso, definr las
presunias  nfracciones que  hubiere
cometido.

f;~ f,ﬁ“ g"r‘" Gerenmai
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Este dictamen lo debes elaborar en tu
oficina cuando regreses de la vista de
Inspeccion, una vez que hayan transcurrido
el plazo de 15 dias otorgado al visitado
para que manifieste lo que a su derecho
convenga respecto a los hechos asentados
en el acta de visita (Art. 183, fraccidn W,
del Reglamento de la Ley de Aguas
Nacionales). En caso de que el usuario
aporie prugbas a su favor, deberas llevar a
acabo el procedimiento de desahogo
correspondiente, a fin de que puedan ser
consideradas en el dictamen EIl documento
debe ser escrito en procesador de textos
de computadora, debe ser firmado por ti y
por tu superior Inmediato.

A continuacion se describen los puntos que
debe contener un dictamen de una visita de
Inspeccién de aguas nacionales
relacionado con los volumenes extraldos o
descargados por un usuario.

1. Datos Generales

En este apartado se incluyen los siguientes
datos de identificacion de la  wvisita
practicada:

* Nombre completo, sin abreviaturas, de
la persona fisica o moral visitada.

* Numero de Registro Federal de
Contribuyentes.

» Domicilio en que fue practicada la visita
y en su caso, domicilio sefialado por el
usuario para recibir notificaciones.

+ Nombre completo de la persona que
atendié la diligencia, especificando si
se trata del usuario, su representante
legal o el cargo que desempena
cuando la visita ha sido atendida por
una persona distinta a los antenocres,

+ Numero de oficio de la Orden de visita,

+« Numero de oficic de comision,

¢« Fecha en la que se realizé la
notificacion, indicando la fecha de
citatorio en aquellos caso en los que se
haya utilizado.

» Numero de acta de visita de inspeccién

+ Fecha en 1a que se llevd a cabo la
visita

2. Resumen General del Manejo del
Agua

Debes anotar una breve descripcion del
manejo del agua indicande numero, tipo v
dencminacion de! aprovechamiento con
gue cuenta el visitado, usos especificos de
las aguas nacionales extraidas. Asimismo,
debes describir el nimero y denominacion
de las descargas dentificadas, nombre del
cuerpo receptor, origen de |la descarga, tipo
(permanente, intermitente o fortuita).

3, Situacion Legal del Aprovechamiento de
aguas nacionales, descarga de aguas
residuales, ocupacion de zonas federales y
extraccion de malenaies.



En este inciso, debes Indicar el numero y
fecha de expedicion del titulo de concesién
de explotacion o descarga, sefialando los
volumenes y usos autorizados, asi como
permisos para construir  obras de
explotacion y peroracion o usar o cauces,
vasos, zonas federales ¢ bienes nacionales
a cargo de la CNA.

4. Sruacién respecto a los volimenes
declarados por la explotacidn, usc o
aprovechamienlo de aguas nacionales o
bienes inherentes

En esta seccion, debes descrbir si el
visitado realiza el pago de derechos por
concepto expiotacion y descarga de aguas
nacionales asi como del uso de zonas
federales. Describe si el concesionario
exhibio yfo proporciond copia simple de las
declaraciones trimestrales y anuales de los
volimenes de agua explotados o
descargados y de la superficie ocupada,
correspondientes a los ejercicios fiscales
de los Gltimos 5 afios. Efectia ademas el
andlisis de los volimenes anuales
declarados a fin de conocer si se declaran
voliimenes mayores a los autorizados en el
titulo de concesién; es recomendable que
elabores una tabla comparativa de datos.

5. Verificacion de los sistemas de medicidn.

Descnbe |as caracteristicas generales de
los sistemas de medicién de volimenes de
agua instalados en todos y cada uno de los
aprovechamientos y descargas detectadas
durante la visita de inspeccidon. Senala el
tipo ¥ marca del medidor, numero de serie
del elemento primario de medicién, lectura
registrada al momento de la visita, vy si
hubo o no, la existencia de sellos de CNA y
derivaciones antes del medidor.

a) Determina el porcentaje de error en la
exactitud con la formula s:gmente

‘w’nf M

-m /o Error
ke

g»..
de erroraen Ie gastm

Formato 5.5. Es necesario ordenar los
volimenes por mes y por captacién para
obtener el total de agua extralda.

o i PR ":"?_‘ o ‘»\‘%&’F’E =
CAPTACIOE| CAFTACIO |  vOLumErY,
f a,,rgz'j’l N34m3) [ TG'(ALDE"
oo mmetf 1| AGUAME

b) Si el porcentaje de error se encuentra en
un intervato de +/~- 5 % (error permisible
parea medidores segdn la norma NOM-
012-SCFI-1994 descrita en el apéndice A
de este manual}, se considerara que el
medidor funciona con los limites de
exactitud y se aprobaran los registros
histéricos del concesionario.
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6. Determinacién presuntiva de volimenes

En este apartado reporta los volimenes de
agua aprovechados y/o descargados por el
concesionario. Lo debes obiener a partir de
los registros colectados durante la visita de
inspeccién. Es conveniente que los
ordenes por mes y por cada captacién,
como se muestra en el formato 5.5.

Con los resullados del aforo comparativo
debes ajustar este volumen consumido por
el concesionario en el periodo considerado,
fo cual puedes hacero de la manera
siguiente: .

En el caso de que el porcentaje de error
exceda el error permisible de +/- 5% ,
entonces se ajusta el volumen de agua
consumido © descargado; si el error es
positivo (signo +} quiere decir que el
medidor instalado esta registrando mas
gasto que el que esta pasando, si el error
resulta negativo (signo menos) entonces el
aparato esta midiendo menos gasto.

El ajuste del volumen se hace simplemente
multiplicando el volumen total registrado
por el porcentaje de error de gasto dividido
entre 100.

Vreparrada X (%En'or Q)

Avd =
apustade 1 O 0
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donde:

Vanstaze = volumen ajustado con el
H 3
porcentaje de error, enm’.
Vreporiage = vOlUmen reportado por el usuario,
enm.

7. Presuntas violaciones a la Ley de Aguas
Nacionales (Art. 119)

En este apartado descnbe de manera
presuntiva las posibles infraccliones a la
Ley de Aguas Nacionales y su Reglamento
de acuerdo a las faltas sancionadas en el
articulo 119 de dicha Ley.

B. Conclusiones y recomendaciones

Anota en forma breve las irregulandades a
las que se llegaron una vez concluida la
revision efectuada la acta de visita.

También, en este rubro debes indicar si de
la revisidn efectuada al acta de visita de
inspeccion  se desprende que debe
efectuarse algun tramite especial ante otra
drea de la CNA o notificar a una
dependencia externa
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AUTOEVALUACION No. 3

a)
b
c)
d

¢En una acta de visita se debe.?

Anotar y no enir juicios
Anotar y emitir juicios

"Emitir juicios

No se debe hacer acta de visida

El namero de serie de los medidores
instalados se:

Copia & mano en el acta
Fotografia

Quita y se pone en el acta

Se calca con una cinta adhesiva

Para verificar la exactiud de un
medidor instalado se utiliza:

Et método del flotador — cronometro
Un recipiente y una cinta

Un medwdor portétif calibrado

El método de frecuencias

£ Qué debes hacer cuando un dafo del
formatao no aphque al
aprovechamiento?

Ignorario

Cancelar el espacio con una linea
Reportario al jefe inmediato
Borrarlo

¢Si se toma una folografia a un
equipo, como debe realizarse?

Con una
instantdnea
Con una camara registrada en la CNA
Con una cdmara del concesionario
Con una camara personal

camara tipo Polarowd



APENDICES

A. NORMATIVIDAD

Hemos visto que los medidores instalados
en los sistemas hidraulicos o los que se
ublicen durante una Inspeccidn, deben
estar en buenas condicicnes y cumplir con
caracteristicas y requisilos de calidad.
Asimismo, las actividades que realiza un
inspector deben ser lo suficientemente
cuidadosas y sistematicas, para lograr una
confiabilidad en los resultados obtenidos.
Surge entonces una pregunta ;En donde
se establecen los estandares de calidad de
los medidores? Es en esta seccién en
donde conocerds la respuesta a esta
pregunta.

En México la maxima autondad en materia
de normalizacion es la Secretaria de
Comercio y Fomento Industrial, SECOFI.
Es la unica institucion con sancion legal
que puede otorgar certificados y sellos de
conformidad a normas, productos, sistemas
y servicios. Cualquier otra instilucién sdlo
puede expedir certificados o sellos a titulo
particular, la validez de éslos depende de
una relacion contractual de cardcter
voluntario y su uso estd en funcion del
prestigio y credibilidad de la institucién que
lo otorga.

Con relacidn a los medidores de agua, la
SECOFI publicé en 1994 ta Norma Oficial
Mexicana NOM-012-SCFI-1994 (la cudl
tiene cardcter obligatono), con el fin de
establecer los estandares de calidad que
deben cumplir los aparatos que se utilicen
para medir el flujo de agua en conduclos
cerrados de sistemas hidraulicos, en el
rango de 0.6 mYhr hasta 4000 mhr,
Especificamente se divide en cuatro partes:
a)Especificaciones, b) Requisitos de
Instalacion, c) Equipo y Métodos de Prueba

y, d) Pruebas de Influencia del Campo
Magnético

Tabla A1, La Norma Oficial Mexicana
NOM.012.SCF-1994 establece los
estdndares de calidad para fos medidores de
agua Potable Fria

FNOM-012277
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Fsc
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rsisternast w% hldréuhchs’“ Ty
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Los estdndares principales que marca la
NOM-(H12-SFCI-1994 son:

» Para Especificaciones.- Definiciones,
tamafio del medidor, caracteristicas del
dispositive indicador y escalas, materiales,
marcado, envase y embalaje.

¢ Para requisitos de Instalacion.-
Criterios para seleccion, accesorios para la
instalacion, caracteristicas del sitio vy
posicidn del medidor.

+ Para equipo y métodos de prueba.-
Programa de prucba, reglas de tas
instalaciones de prueba, comprobacion de
errores de medicién, bancos de prueba,
pruebas de presidn, prueba de desgaste
acelerado e informe.

» Para pruebas de influencia de campo
magnético.- en medidores con transmision
magnética, prueba, equipo, procedimiento
e interpretacion de resultados.

Cabe mencionar que la norma NOM-012-
SCFI-1994  estd basada en la Norma
Internacional 1SO-4064. La Organizacion
para Normas Internacionales (en inglés
International Standards Orgamzation), 1SO,
es una de las nslituclones mas
reconocidas a nivel mundial.

También, son reconocidos los estandares
de la American Water Works Association,
AWWA, con sede en Esiados Unidos de
Norteamérica, sin embargo en México son
utihzados solo como referencia.

Tabla A2 Algunas de las prncipales
normas internacionales a que estan sujefos
los medidores de agua o0 sus equipos
auxiliares las establecen la ISQ y la AWWA

N

P L]
ot

e st i

'ISO> “4064:7|,'Medician de, ﬂUjO dﬂe"’agu n,
‘conductos g cefrade

i, Medlcmn de ﬂUjD de agua en B4
; conductos cerrados —.-;' m 4
fM&dedOI‘E% para agua t:

- fria 2, Parté 2: )

insialacion's
37

#Reguerimientos




’ISOQAOEA" Medlcaon de ﬂUJO Fie aggﬁa en:-' i

s

Medidoras pard. égua ‘potabl
|siria 2 #F‘arte_? JE_.QUIpo Yo g
2l metcdas de. prieba £ 255 —}éi
Medicidn c!e NI0je dé aguarenjit
'conductos cerrados Métodon
. > c&
¢ érea velomdad usandﬁf.jf PR
r?nnemdcre:; de comente en*
r‘conductos llenos y Bajols ,;B %z
XS >
L ohdicionss de ﬁUJO regular w
:MEQEICI(SH dE ﬂu10 en' Ilqu_!gus
k%en canales abler!os = ""*‘5 v
Medldores de cornente
Blactiomagn &icos 2 i*’
1 .'Medlcu‘m de qu;o en
T < H
O z\conduc!os cerrado SarEr g
O ] [V oA ¥ Simbolasity, L.gﬂ.w
E"ANSIIAWWQJ *Medidores de agua fria uPo‘
gA‘g‘CTM ;88 2 turbma <para servicig q.‘.
21988 # IR |5 isiianios.. w?”'_jf?nm;f»mﬂ, :
’AW‘W_Qf'f%"; A -Med:dores U de taguat friali tipo *
propelad. et oetet A

EC707-19707.
IMedidores gde"agua“ﬁlaJ hpqn
ant g

eI
©

g

05 ekt

=3

gAWWA Tl
HC70810913" | Eenultchord 25 2
r;AN_SI{f\V‘{\_{VT JMediddres it agua*'fria

po
SA'C700195. I desplazamiénto de bronce. T34

Existen en México unidades verificadoras
acreditadas por el Sistema Macional de
Laboraterios de Prueba, SINALP, quienes
certifican la norma, haciendo las pruebas
respectivas. El IMTA dispone de un banco
de macromedidores que se encuentira
acreditado por dicha institucién, disponible
para cualquier usuario del agua o
fabricante de estos aparatos.

B. UNIDADES DE MEDIDA

Durante las labores de inspeccidn vy
medicion  frecuentemente  encontraras
diversas formas de  expresar los
pardmetros fisicos del agua, es decir
diferentes unidades de medida, debido a
que muchos aparatos son fabricadeos en el
extranjero @ a que los concesionarios del
agua nacional obtienen sus registros de
manera diversa. Enseguida se presenta
una tabla con algunas de las conversiones
38

de unidades de medida mas frecuentes,
para apoyo en tus actividades.

Tablas B1 y B2 Las conversiones de
unidades de medida del agua son necesarias
por la diversidad de aparalos y usuanos
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ESTA ES LA CONTRAPORTADA INTERNA Y AQUi SE ALOJARA EL DISCO
COMPACTO CON SU FUNDA

LA SIGUIENTE PAGINA ES LA CONTRAPORTADA EXTERIOR
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1. Todas las redes de distribucién de agua potable presentan

fugas
Todos los sistemas de distribucién de agua presentan fugas. Estas se pueden clasificar en
tres tipos:

- Fugas reportadas. Son aquellas fugas que afloran a la superficie, son visibles y la
poblacién las reporta cuando aparecen.

- Fugas no reportadas. Son fugas que se pueden detectar mediante equipos
especiales, no afloran a la supeftficie y por lo tanto no son reportadas por la
poblacién.

- Fugas de fondo. Consiste de una gran cantidad de pequefas fugas que no pueden
ser detectadas con equipos especiales.

En los sistemas donde no se practica el control activo de fugas, que consiste de la constante
basqueda de fugas con equipo especial, las fugas que podrian clasificarse cono no
reportadas caen dentro de la categoria de fugas de fondo.

2. Fugas de fondo
Usualmente las fugas de fondo significan el mayor porcentaje de pérdidas en un sistema.

Las fugas que se presentan en las tuberias se comportan como lo hace el caudal de agua
que sale de un orificio, de acuerdo a la ecuacion g=k-4AvV2g-# , donde

q Caudal que fluye por el orificio.

k Constante que depende de la forma del orificio.
A Superficie del orificio.

g Aceleracion de la gravedad.

h Presion del agua al nivel del orificio.

Para una red determinada se utiliza un valor Kzz (k-AN2g) , y un valor promedio para la
presién ( #m ). Se tendria entonces, para la cantidad de agua que se fuga en una red:
qr=Km
En la ecuacion se puede apreciar que el caudal que se fuga de la red es proporcional a la
raiz cuadrada de la presion media. Tedricamente esto significa que si en una red hidraulica
disminuimos la presién de un promedio de 4 a un promedio de 1 kg/cm?, la cantidad de agua
que se pierde por fuga se disminuira a la mitad.
Sin embargo, en los estudios que se han realizado en Brasil, Inglaterra y en el DF se ha
encontrado que la relacion entre el caudal de fuga y la presion promedio de una red no varia
en proporcion a la presion elevada a la potencia 0.5, sino que varia en proporcién a una
potencia aproximada a 1.0, esto es, el caudal de fuga es proporcional a la presién promedio.
Esto se debe principalmente a dos motivos:
1. Una parte significativa de los componentes que fugan en la red son flexibles y en
estos la superficie de los orificios depende de la presion que se tenga en la red, esto
es, a mayor presion mayor sera el area disponible para que el agua fugue.
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2. Al analizar las redes hidraulicas se supone que los orificios que producen las fugas se
distribuyen equitativamente en toda la longitud de la tuberia, sin embargo esto no es
asi, la mayor parte de éstos se encuentran donde la presién de la red es mas alta,
pues es ahi donde la tuberia se dana mas. Sucede entonces que al disminuir la
presion la mayor parte de los orificios y por lo tanto de las fugas originales se
encuentran en la zona donde el diferencial de presién es mas alto, por lo que el
ahorro es mayor al considerado en el modelo original.

La ecuacidn final seria gr=K '-hm . Al aplicar esta ecuacién al ejemplo mencionado
anteriormente se calcula que el caudal que fuga por la red disminuye no a |la mitad, sino a la
cuarta parte del que originalmente fugaba.

Por este motivo ahora se sabe que la forma mas redituable de reducir las fugas de fondo es
el control de presiones en la red de distribucion.

3. Sectorizacién

La sectorizacion consiste del aislamiento de sectores de red secundaria del resto de la red
hidraulica. :

Se entiende por red secundaria la tuberia que existe en cada calle de la ciudad donde se
ofrece el servicio de agua y que tiene conexiones domiciliarias. La red primaria consiste de
los tubos que se utilizan para mover grandes cantidades de agua y que no cuentan con
conexiones domiciliarias.

La sectorizacion de la red secundaria de distribucién permite controlar las presiones en las
lineas de distribucion y gracias a esto obtener un ahorro en fugas. -

La sectorizacion ofrece otras ventajas entre las que se encuentran: posibilidad de
implementar el control activo de fugas en una forma eficiente, obtener informacién sobre fa

cantidad de agua que se no se cobra en cada uno de los sectores, en general, permite un
mejor control sobre el sistema al proporcionar un mejor entendimiento del comportamiento

del agua en el mismo.

4. Sectorizacion

La sectorizacion incluye la instalacién de medidores de flujo en la entrada de cada sector,
con esto se logra conocer la cantidad de agua que ingresa al mismo. Incluye también la
identificacién de los micromedidores comprendidos en el sector, con esta informacion es
posible calcular la cantidad de agua medida como consumo. La diferencia entre el agua que
ingresa y el agua que se mide como consumo son las pérdidas comerciales de agua, que
incluye fugas, submedicion y tomas clandestinas.

5. Caso de estudio. Sector piloto Santa Lucia ll, México, DF
Caracteristicas del sector piloto. Notar el alto desnivel.

6. Caso de estudio
Curvas de demanda antes y después del control de presiones.
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7. Caso de estudio
Presiones medias.

8. Beneficios. Ahorro de agua
Los beneficios de elaborar y ejecutar un proyecto de sectorizacion en ahorro de agua se dan
en los tres tipos de fugas:
e Ahorro de agua.
o Es posible medir la cantidad de agua que se pierde por fugas en cada sector.
o Es posible controlar la presion en la red de distribucién y con esto disminuir la
pérdida de agua por fugas pequenas.
o Es posible implementar el control activo de fugas. Este consiste del monitoreo
del flujo que ingresa a cada sector durante la noche, en las horas en que el
consumo es practicamente nulo. Cuando este fiujo se incrementa es indicador

de la presencia de una nueva fuga y es posible enviar a un equipo de
deteccion para localizarla y repararla.

9. Beneficios. Control sobre el sistema
El beneficio general de |la sectorizacion es que se consigue control sobre el sistema. Control
es:

¢ Conocimiento preciso sobre el comportamiento del agua en la red de distribucion y

o Capacidad para modificar ese comportamiento.

10.Beneficios del control
¢ Reduccion de los tres tipos de fuga.
» Sistema de Vigilancia de la Calidad del agua.
¢ Flexibilidad en la operacion del sistema.

* Mejora de la planeacion.
e Mantenimiento mas efectivo.

Por ejemplo, el control de presiones hace que la reparacion de fugas sea mucho mas
efectiva, pues cuando no hay control de presiones y se reparan la presién se incrementa
aun mas y aparecen nuevas fugas.

* Proyectos de prevencion de catastrofes.

Es posible simular con los modelos elaborados para hacer la sectorizacion algunos eventos
catastroficos (contaminaciones o fallas de las fuentes de alimentacién) que permitan
proyectar mecanismos para prevenirlos o reducir las consecuencias adversas.
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11.Beneficios del control. Ejemplos.

o Operacion. Es posible incrementar la presién de trabajo de la red primaria sin
afectar la presion con que opera la red secundaria, esto permite mover
mayores cantidades de agua en la red primaria sin incrementar la cantidad de
agua que se pierde por fugas en la red secundaria.

o Mantenimiento. Es posible priorizar las reparaciones de fugas dandole mas
importancia a las que se realizan en sectores con mayores fugas.

c Planeacién. Con el uso adecuado de los modelos de simulacién es posible
proyectar la infraestructura requerida para satisfacer las nuevas demandas del
crecimiento de la red.

o Prevencion. Con los modelos mencionados es posible proyectar
infraestructuras para prevenciéon de catastrofes. Se puede prevenir para falta
de agua y para controlar la calidad del agua.

12.0bjetivo

El objetivo del proyecto de la sectorizaciéon es mejorar el control sobre la red hidraulica,
especificamente:

1.
2.

3.

Medir la cantidad de agua que se fuga de la red.
Disminuir las fugas.

Control de presion

Control activo de fugas

Disponer de modelos computacionales que simulen el comportamiento de la red
hidraulica.

13.Alternativas para sectorizar la red
Existen dos alternativas para llevar a cabo la sectorizacion de la red secundaria:

1.

Elaborar un anteproyecto completo para el proceso y ejecutar las obras de
sectorizacion bajo supervision especializada. Esta alternativa fue la utitlizada en
ciudad de Mexica.

Capacitar a un equipo de trabajo interno que proyecte y supervise la sectorizacion
seccién por seccion. Esta seccion puede brindar resultados en el corto plazo, a su
vez esos resultados pueden mejorar la capacidad del equipo de trabajo.

14.0bjetivos iniciales

Capacitacién del personal
Sectorizar una zona piloto para:
o Conocer costos de implementacion
o Conocer capacidad de recuperacion de agua
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¢ Documentacion de procedimientos. Procedimientos para desarroliar el proyecto y

para ejecutar las obras.
¢ Proponer estrategia integral de recuperacion

15.Ejemplo de propuesta integral

o Culiacan, zona de disponibilidad 6. Costo por cada 1000 m® de agua consumiendo
menos de 300 l/dia/hab: $279.50; consumiendo mas: $559.00

+ Una alternativa podria ser aplicar el control de presion en los sectores que mejor
recuperacion tengan con la intencién de conseguir la dotacion de 300.

16.Proceso de sectorizacion
e Digitalizacién de la red de distribucion
* Propuesta inicial de sectorizacién
¢+ Estimacion de consumos por sector
o Estimacion de fugas totales
+ Modelos hidraulicos de cada sector
+ Modificacién de propuesta inicial de sectorizacion
* Disefio de sitios de control y medicién
+ Proyectos ejecutivos por sector
o Construccion de sector piloto
* Pruebas en el sector piloto



