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En el capitulo IX se explica la base matemática del cálculo 

de redes de distribución por métodos matriciales y se incluye 

el procedimiento de elementos finitos que cobra día por día 

mayor importancia en las diferentes ramas de la Ingeniería. 

Sobre todo se ha puesto especial énfasis en la claridad de 

la exposición de los temas con el propósito de facilitar 

la enseñanza de este importante campo de nuestra profesión, 

el abasto de agua para poblaciones. 
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de ellos. 
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También debo agradecer a la señora Reinelda Ante C. y al 

señor Reynel Guzmán quienes prestaron su valiosa ayuda en 
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INTRODUCCIÓN 

Las conferencias que se presentan en este volumen han sido 

escritas para el curso de Abasto y Remoción de Aguas que 

reciben los estudiantes de los planes de estudio de Ingeniería 

Sanitaria e Ingeniería Civil, de la Universidad del Valle, en 

Cali, Colombia. 

Se presentan algunos capítulos de interés general que pueden 

ser de utilidad para otros planes de estudio. Por ejemplo, 

el capítulo I, Población, tiene su aplicación en diferentes 

ramas de la Ingeniería. Se presenta aquí un estudio muy in­

teresante sobre la curva logística que expresa muy adecuada­

mente el crecimiento de una comunidad, sea ella' pequeña o 

grande*y se desarrollan algunos ejemplos para entender mejor 

la aplicación de las fórmulas. 

En el capítulo VI se hace un enfoque vectorial para obtener 

el procedimiento para el cálculo de los anclajes de las tu­

berías, enfoque que da mucha claridad al problema. 

El capítulo VII, Diseño de Múltiples, es útil, además, para 

los ingenieros químicos, mecánicos y agrícolas. En este ca­

pítulo se desarrolla un procedimiento original y novedoso 

para tener en cuenta las pérdidas de carga por fricción que 

no se habían tenido en cuenta en otros estudios de autores 

diferentes y se da un criterio para obligar a que el flujo 

se reparta uniformemente por los orificios de la tubería 

principal o múltiple como se le denomina en este trabajo. 

En el capítulo VIII se deduce la ecuación diferencial del 

flujo en un rápido y se da un procedimiento para el cálculo 

utilizando una calculadora H. Packard HP 67. 
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CALCULO DE POBLACIÓN 

Los principales factores para determinar las necesidades futuras de agua 
de una comunidad, son su población y su producción industrial. Cuando 
estos factores crecen, el consumo de agua aumentará también; por 
consiguiente, para planear adecuadamente el uso de los recursos hidráu­
licos, los ingenieros deben estar enterados de la población futura que 
se espera y del crecimiento industrial. Además, los nuevos servicios 
de los recursos hidráulicos generalmente exigen la inversión de grandes 
sumas de dinero, requeriendo que su amortización se efectué en largos 
períodos de tiempo. 

Algunas de estas instalaciones, tales como embalses, por su naturaleza 
no pueden ser construidas gradualmente sino que deben tener una 
capacidad inicial de diseño suficiente para servir hasta el final del 
período de amortización» por lo general. 

La predicción de población es útil y necesaria no solamente para el 
diseño de obras sanitarias sino en diversas actividades comerciales e 
industriales. Es una importante herramienta de administración para la 
industria en las áreas de mercadeo y distribución, localización y 
expansión, inversión y fuentes de trabajo. v Se ha encontrado útil en la 
localización de servicios públicos, en la preparación de proyectos 
económicos y en el planeamiento social en los aspectos de salud pública, 
bienestar y vivienda. 

El cambio de población puede ocurrir solamente de tres maneras: 

1. Por nacimiento (aumento de población) . 

2. Por muertes (disminución de población). 

3. Por migración (aumento o disminución) . 

Los factores que influyen en los nacimientos, muertes y migración, son 
numerosos y muy variados. Sin embargo, algunos de ellos tienen mucha 
mayor influencia que otros. Muchos factores pueden ser considerados como 
despreciables. 

Todos los métodos de predicción que actualmente están en uso, requieren 
conocimientos de la población pasada y presente del área considerada. 

MÉTODOS GRÁFICOS 

En estos métodos que son los más sencillos y probablemente los más 
comunes, se utiliza la curva representativa del crecimiento de población. 
El procedimiento de la extrapolación gráfica consiste en: 
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1. Dibujo de los puntos representativos de la población correspondiente 
a los años censables pasados, tomando generalmente el tiempo como 
variable independiente. 

2. Trazado de la línea de mejor acomodamiento a los puntos dibujados. 

3. Prolongación de la linea para obtener puntos representativos de la 
población correspondiente a años futuros. 

Debido a la justificada renuencia de los diseñadores de no extrapolar 
sino gráficos en línea recta, se han ideado varios métodos gráficos 
dirigidos a acomodar una línea recta a los puntos representativos de los 
datos. Los más comunes son: el método aritmético y el método geométrico 

En el método aritmético se usa papel de coordenadas a escala aritmética 
(papel milimetrado común). El crecimiento de población está representado 
por una línea recta aplicada a los puntos dibujados. El unir los dos 
últimos puntos conocidos y prolongar la línea significa que los factores 
que determinan el crecimiento en el más reciente período de desarrollo, 
tendrán un efecto igual en el futuro. Otros puntos pueden también 
utilizarse si se cree que el crecimiento futuro seguirá tal patrón. Es 
obvio que los resultados variarán ampliamente, dependiendo de la línea 
seleccionada. 
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En el método geométrico se usa el papel semilogarítmico. Una relación 
lineal en papel semilogarítmico indica una rata constante de crecimiento 
de población. 
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FIGURA 2 

Método gráfico para el cálculo de población 

(crecimiento geométrico) 

Una variante del método gráfico es el llamado "Método Comparativo". 
En este método, el futuro crecimiento de uria comunidad se supone que 
sigue el patrón de otra más antigua y más grande, cuyo crecimiento en 
el pasado, mostró características similares a las esperadas en la 
comunidad en cuestión. La predicción deseada se obtiene extendiendo la 
curva de crecimiento de la zona en estudio, de acuerdo con la pasada 
curva de crecimiento de la zona patrón. Con frecuencia se usan varios 
patrones de ciudades diferentes a fin de establecer un campo de posible 
crecimiento futuro. Las curvas de crecimiento de las diferentes ciudade 
se trasladan al punto A, a partir del momento en que aquellas tienen 
una población igual a la de la comunidad en estudio. Por ejemplo, la 
línea AD' es paralela a la linea D a partir de una población de 120000 
habitantes. La proyección AA' adoptada refleja la tendencia general. 

Las principales ventajas de la extrapolación gráfica para cálculo de 
población son la facilidad y sencillez de la operación. Los cálculos 
gráficos pueden servir suficientemente para períodos cortos. También 
son otiles para comprobar aproximadamente el resultado de otros métodos. 
Su principal falla radica en la hipótesis de que las relaciones que han 
existido en el pasado para otras comunidades, continuarán existiendo en 
el futuro con la misma intensidad, para la población en estudio. 
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FIGURA 3 

El método es válido solamente donde aquellos factores y condiciones que 
afectan el crecimiento de la población tienen el mismo efecto futuro. 

MÉTODOS MATEMÁTICOS 

El uso de ecuaciones matemáticas para el cálculo supone que el pasado 
crecimiento de población ha seguido cierta relación matemática identificada 
y que en el futuro la variación de población seguirá un patrón establecido 
por esa relación. 

El procedimiento consiste en tomar un número de puntos censales haciendo 
pasar por ellos una curva que se ajusta por el método de ios mínimos 
cuadrados. 

Los métodos usados de las progresiones aritmética o geométrica, no dan 
resultados de algún valor sino cuando se toman para períodos de cinco a 
diez años. , 

En seguida se explican estos dos métodos y se ilustran con ejemplos. 
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MÉTODO ARITMÉTICO 

Se supone que la rata de variación de la población con el tiempo es cons­
tante. 0 sea: 

dP 

¿7 - K < l > 

°P = Variación de población P por unidad de tiempo 
dt -

K = Constante 

Integrando la ecuación entre los límites tj, año inicial y tf, afio final, 
se tiene: 

tf 

dP = K\ dt = K (tf - tt) 

Pf " Pi = K(tf - ti ) (2) 

De donde: 

pf « pi + Ka (cf " fci > (3> 

Siendo: 

pf = población para un año futuro (año de la predicción) 

i = población del año inicial o año básico 

La constante K puede calcularse así: 

P2 - Pl 

c2 " cl 
(4) 

En que: ?2 y P̂  son las poblaciones en los años t2 y t| obtenidas 
de la información existente. 

EJEMPLO 

Para una comunidad se t ienen los s i g u i e n t e s d a t o s : 
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Población en 1950: 24 000 habitantes 
Población en 1960: 28 000 habitantes 

Calcular la población para 1970. 

SOLUCIÓN 

28 000 - 24 000 

K = 400 
1960 - 1950 

Pf = 28 000 + 400 (1970 - 1960) 32 000 habitantes 

MÉTODO GEOMÉTRICO 

Se supone que e l c r e c i m i e n t o de p o b l a c i ó n es p r o p o r c i o n a l a l a p o b l a c i ó n 
e x i s t e n t e en un momento d a d o . 

dP 
d t 

= 

K 

dP = 

dP = 

P 

l n P 

Pf 

Pi 

KP 

c o n s t a n t e 

KPdt 

K d t 

t f 

= K ( t f - t ¿ ) 

(5) 

l n * f " I n P i = K ( t f - t i ) 

In^f = l n ? i + K ( t f - t i ) 

V K ( t f - t i ) 

La c o n s t a n t e K puede c a l c u l a r s e a s í ; 

lnP2 " V i 

(6) 

(7 ) 

(8) 
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EJ ÜMPLO 

Para una comunidad se tienen los siguientes datos 

Población en 1950: 55 000 habitantes 
Población en 1960: 85 000 habitantes 

Calcular población para 1980 

ln 85 000 - la55 000 

1960 - 1950 
= 0.0435 

(0.0435) (1930 - 1960) . „,«„. ,_ . , 
Pf = 85 000 e & 203000 habitantes 

La solución de la ecuación diferencial puede también visualizarse así: 

Pf = Pi(l + r) n (7A) 

En donde r es la rata de crecimiento anual y n el número de años en 
consideración. Para el caso del ejemplo anterior se tiene: 

loS(l + r) 
log(P2/Pi) log(85000/55000) 

10 

1 + r • = 1.044 

pf = 85000 x(1.044)20 = 203000 

La escogencia entre el método aritmético y el geométrico se basa en la 
inspección del gráfico trazado a partir de los datos, en papel a escala 
aritmética. Una aparente, relación lineal implicaría el uso del método 
aritmético; en cambio una curva aparentemente cóncava hacia arriba, 
implicaría el uso del geométrico. El intervalo de tiempo seleccionado 
para el cálculo de las constantes puede ser el último intervalo censal, 
el promedio de varios intervalos, o el resultado de otra selección, que 
se juzgue apropiada. 

OTROS MÉTODOS MATEMÁTICOS 

Otras curvas usualmente usadas son: la parábola común o de segundo 
grado; la parábola cúbica o de tercer grado y la parábola logarítmica. 
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Parábola común. 

La parábola común tiene por ecuación: 

y = a + bx + ex2 (9) 

Para períodos de 20 a 40 años ]a rama de una de estas curvas se ajusta 
con bastante exactitud a 3 o 4 datos censales. Se toma(y)como población 
calculada y(x)como períodos de tiempo partiendo de un afío cualquiera. 
Estos períodos pueden ser de 5 o 10 años. 

Si se trata de un ajuste para mayor número de puntos censales, se recurre 
al método de los mínimos cuadrados y se toma como ley de crecimiento la 
interpretada por la ecuación de menores dispersiones con respecto a la 
serie censal que se está estudiando. 

Parábola cúbica. 

La parábola cúbica tiene por ecuación: 

y = a + bx + ex2 -t- dx^ (10) 

Las coordenadas x, y, tienen el mismo significado antes explicado. 
Normalmente se emplea para períodos más largos que los anotados ante­
riormente. 

Parábola logarítmica. 

La parábola logarítmica tiene por ecuación: 

y = a + bx + ex + dlog x (11) 

El profesor Pearl demostró la utilidad de esta ecuación para representar 
los cambios del crecimiento orgánico, aplicándola a un grupo de observa­
ciones hechas sobre la planta acuática "ceratophyllum". 

Por tratarse de un fenómeno de crecimiento biológico se ha considerado 
la parábola logarítmica como una curva más apropiada para representar 
crecimientos de población que la simple parábola cúbica o la de segundo 
grado. 

La aplicación de esta curva en cálculos de población de los Estados 
Unidos, entre 1790 y 1910, ajustada por el método de los mínimos 
cuadrados, dio resultados más aproximados a los datos censales que los 
obtenidos con la aplicación de la parábola cúbica. 

De todo lo anterior se concluye: 

1. De las ecuaciones comunmente usadas para la interpretación de las 
leyes de crecimiento de la población, la parábola logarítmica es la 
que da resultados más exactos, especialmente para períodos relati­
vamente largos, como una centuria por ejemplo. 

Vi 



2. La precisión obtenida por la parábola logarítmica es suficiente. 
Puede ser usada en todos los casos, con resultados de aplicación 
práctica aceptables. 

No obstante lo anterior, para casos en que sólo se tengan datos censales 
de algún valor en períodos más cortos (medio siglo por ejemplo), como 
ocurre en Colombia, las parábolas comunes de segundo y de tercer grado, 
que no tienen forma trascendente, dan resultados de una exactitud 
comparable a la de la parábola logarítmica. 

EJEMPLO 

Estudiar el crecimiento de población de Candelaria, utilizando como 
curva la parábola común o de 2o grado: 

y = a + bx + cx^ 

Los datos censales son los siguientes: 

CUADRO 1 

Años 

1918 
1928 
1938 
1951 

Fecha 

Octubre 14 
Noviembre 17 
Julio 5 
Mayo 9 

Población 

10248 
11869 
13366 
17174 

Vamos a hacer pasar la parábola por tres puntos obligados, correspondiente 
a los datos censales de 1918, 1938 y 1951, Tomando como origen de 
abscisas el afio 1913, se tiene el cuadro 2. 

CUADRO 2 

Puntos 

1 
2 
4 

Años 

1918 
1938 
1951 

Abscisas 

0,0 íj 

19.7Í.' 
32.6^ 

Ordenadas 

10.2 
13.4 
17.2 

«2 

0.0 
388.0 
1063.0 

La población representada por 1 
habitantes. 

ordenadas está dada en miles de 



Reemplazando en la ecuación dada los va lo re s cor respondien tes de (x) 
y Cx^) se t i e n e e l s is tema de ecuaciones s i g u i e n t e s : 

(1) 10.2 - a 
(2) 13.4 = a + 19-7b + 388 c 
(3) 17.2 = a + 32.6b + 1063c 

Que se reduce a l s i g u i e n t e sis tema de dos ecuac iones : 

, (4) 19.7b + 388c = 3.2 
(5) 32.6b + 1036c = 7.0 

La so luc ión d e l s is tema da : 

a = 1.0,2 b = 0 . 0 8 2 c = 0.004 

y la ecuación buscada será la s i g u i e n t e : 

y = 10.2 + 0.082 x + 0.004 X2 

A partir de esta ecuación y con los datos del cuadro 2, se elabora el 
cuadro 3. 

CUADRO 3 

Puntos 

1 
2 
3 
4 

Años 

1918 
1923 
1938 
1951 

X 

0.0 
10.1 
19.7 
32.6 

Población 

Calculada 

10.2 
11.4 
13.4 
17.2 

Observada 

10.2 
v 11.9 
13.4 
17.2-

Correcciones 

Absolutas 

0.0 
+ 0.5 
0.0 
0.0 

X 

0.0 
4.39 
0.0 
0.0 

AJUSTE DE CURVAS POR EL MÉTODO DE LOS MÍNIMOS CUADRADOS 

Si se tiene una serie de puntos 1, 2, 3, 4, etc., y una curva AB que 
pasa por entre ellos, de manera que se acerque lo más posible a todas 
sus posiciones, su ajuste se hace de modo que la suma de los cuadrados 
de las distancias verticales rl, r2, r3, r¿j, etc. de los puntos a la 
curva, sea lo más pequeña posible, o sea que: 

X 2 2 
rL + r2 + mínimo 

Sea la curva dada por la ecuación y = f (x) 
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FIGURA 4 

Las coordenadas de cada punto de la f i g u r a , deben s a t i s f a c e r en ecuaciones 
s i m i l a r e s : 

y i f l (x) 

De ah í que 

JTr* - J V - y)2 =¿[Vx) - y] 
En la expresión f¿ (x) f iguran los d i s t i n t o s parámetros de la curva AB 
que se supone que sean a , b , c , e t c . 

Para obtener e l va lor mínimo de la expres ión a n t e r i o r , se tendrán 
entonces las ecuaciones de condic ión , der ivando con r e s p e c t o a a , b y c: 

£\ (a) 

* 0 e t c , 
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Esto da un sistema de ecuaciones de primer grado, de donde se despejan 
los valores de los parámetros de la curva AB. 

Aplicando el método descrito a la parábola común se trataría de seleccionar 
una serie de puntos para hacer pasar por entre ellos una curva parabólica 
como la citada: 

La ecuación entonces será: 

y = a + bx + ex2 

¿2 =/^Vi~y)2 ¿ [ f i ( x ) • yJ2 = J * y i " 2yiy + y2) 

t i ¿ r 2 = < ¿ J y i
- y ) 2 ~J>Sa2+ 2 ab x + b 2 x 2 + 2ac x 2 + 

2bc x 3 + c 2 x 4 - 2ay - 2bxy - 2cr 2 y + y 2 ) 

Derivando con respec to a a , b y c 

f * («) = J 5 2 a + 2b x + 2cx2 " 2y) = ° 
f ' (a) = 5 f 2 ( a + bx + ex2 - y) = 0 

f ' < a ) ~ Jt? + b X x + c ^ x 2 - j T y - 0 e t c . (12) 

£• 

£ ' 

(b) 

(b) 

(c) 

^ X ( 2 a x + 2b x2 + 2c x 3 - 2xy) = ^ 2 ( a x + bx2 + ex 3 - x y ) - 0 

JLVX + ^5"x 2 + ^ 5 ^ x 3 ^5jcy = 0 (13) 

J £ 2 (ax 2 + bx 3 + ex 4 - x 2y) = 0 

f ' (c) " f S 2 + b<S 3 + CJ&4 -<S 2 y = o (i*) 

Para cada uno de los puntos se lecc ionados se determinan los v a l o r e s : x , y , 

x , x 3 , x \ xy, x y ; y con dichos va lo res se forma e l cuadro s i g u i e n t e : 

CUADRO 4 

Puntos 

1 
2 
3 

X 

• 

h 

y 

*• 

H 

2 1 3 x¿ x J 

i 

i 
i 

E |.S 

X 4 xy 

— 

Hx4 | l j y 

2 x^y 

-

¿y, 
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Luego en el sistema de ecuaciones: 

JE* + b¿* + J S 2 -JJ - o 
aTx + bJ5jc2 + c y x 3 - X x y = 0 

a j [ x 2 + b¿x3 + cJo<4 -J [x 2 y 

(12) 

(13) 

(U) 

Se reemplazan los valores ^jc, ̂ >x2
t etc., sacados del cuadro anterior 

y se obtiene así un sistema de 3 ecuaciones con 3 incógpitas. La 
solución de ese sistema da los valores de a, b, c, y por consiguiente 
la ecuación buscada: 

y = a + bx + ex2 

DATOS INTERCENSALES 

Esta s e r i e de cálculos se haría para una toisma fecha del ano. Se 
escogería e l I o de j u l i o , por ejemplo,para usar esos valores en la 
búsqueda de los coe f i c i entes demográficos anuales, y a s í se tendría , 
para e l caso de Candelaria: 

CUADRO 5 

Fechas y abscisas 
origen en 1918 
(octubre 14) 

1 
2 
3 
4 

1918 Oct. 14 + 0.0 
1928 Nov. 17 +¿0.1 
1938 Jul. 5 +19.7 
1951 May. 9+32.6 

con Intervalos de 
reducción 

días 

- 105 
- 139 

4 
+ 53 

años 

- 0.288 
- 0.380 
- 0.011 
+ 0.145 

Abscisas „ 

(julio x 

1°) 

- 0.3 0.09 
- 9.7 94.20 
+19.7 387.00 
+32.7 1070.00 

Con estas nuevas abscisas y sus intermedias en la ecuación se puede 
calcular la población año por año, como aparece en el cuadro siguiente 

CUADRO 6 

Años 
julio 1° 

1918 
1919 
1920 
1921 
1922 

Población 

10175 
10258 
10351 
10451 
10559 

Años, 
julio/1° 

1923 
• 1924 
1925 
1926 
1927 

Población 

10675 
10799 
10932 
11073 
11221 

Años 
julio 1° 

1923 

Población 

11378 
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RATA DE CRECIMIENTO ANUAL 

Es muy común buscar este crecimiento como una constante anual entre dos 
censos para los métodos geométrico y aritmético . 

Ninguno de estos conceptos corresponde a la expresión matemática en el 
caso de la parábola común. Para este caso se tendrá: 

Para determinada población yj de abscisa X]_ tenemos: 

y^ =» a + bx^ + cx'j 

Y si se toma otra población y2 correspondiente a otra abscisa más 
adelante (x^ + h), se tenará: 

y2 = a + b (xx + h) + c (Xl + h)2 

2 2 ? 
y2 - y^ = a + bx-L + bh + cx^ + 2cx^h + ch - a - bx, - cxf 

y„ - y- = bh + 2cx.h + ch^ 

Si se hace h = 1 para el incremento anual: 

Di » yi~ y \ = b + c (1 + 2Xl) (15) 

Esta ecuación indica que el crecimiento de la población es un número 
que guarda proporción con el avance del período que se estudia,tomando 
este último desde determinado valor fijo. 

Una diferencia de segundo orden se hallaría así: 

Sea ül una diferencia para un valor de xi + h; entonces : 

D» = b + c [l -r 2 (Xl + h)j 

La diferencia de las do» diferencias anteriores, sería: 

D2 = D{-Di r o + c + 2cxx + 2ch - b - c - 2cx2 

D2 = 2 ch . 

Para h = 1 D2 * 2£ ,^^ 

0 sea que la rata de crecimiento varía anualmente en el valor 2c. 

Reemplazando ahor? las constantes del caso: 
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Di = 0.082 + 0.004 (1 + 2x) 

D2 = 0.008 

Estas dos re lac iones nos s i r ven para c a l c u l a r rápidamente los va lo res que 
f igu ran en e l cuadro s i g u i e n t e : 

CUADRO 7 

Años 

1918 
i 1919 

1920 
1921 
1922 
1923 
1924 
1925 
1926 
1927 
1928 

Población 

10175 
10258 
10349 
10443 
10555 
10670 
10793 
10924 
11063 
11210 
11365 

Dl 

83 
91 
99 
107 
115 
123 
131 
139 
147 
155 

D2 

8 
8 
8 
8 
8 
8 
8 
8 
8 

La población para 1918 es 10175 
La población para 1919 es 10258 

Primera diferencia D^ = 83 

Con estos tres números y con la segunda diferencia 2c = 8 se forma el 
cuadro anterior. 

Nótense las diferencias tan pequeñas entre los números del cuadro anterior 
y los que figuran en el cuadro (6) calculados con la ecuación. 

EXTRAPOLACIÓN PAKA LAS POBLACIONES DE 1950 y 1951 

Aplicando la ecuación a las abscisas correspondientes años 1950 y 1951 
(julio I o), se obtiene: 

Abscisas para 1951 (julio I o). . 
Abscisas para 1950 (julio 1°). . 

32.7 
31.7 

Población para 1951 
Población para 1950 

17160 
16840 

Primera diferencia D]^ 

Segunda diferencia D2 

320 

8 

15 
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CUADRO 8 

Años 

1950 

1951 

1952 

1953 

1954 

1955 

1956 

1957 

1953 

Población . 

16840 

17160 

17488 

17824 

18168 

18520 

L3880 

19248 

19624 

Di 

320 

328 

336 

344 

352 

360 

368 

376 

D2 

3 

8 

8 

8 

8 

3 

8 

Años 

1959 

1960 

1961 

1962 

1963 

1964 

1965 . 

Población . 

20008 

20400 

20300 

21208 

21624 

22048 

22480 

Dl 

392 

400 

403 

416 

424 

432 

D2 

3 

C
O

 
O

O
 

O
í 

8 

En la extrapolación es común obtener mayores resultados que los verdaderos; 
y por esta razón, obtenida la población de varios modos, por fórmulas que 
dan interpolaciones aceptables, se tendrá como criterio para la elección 
de estas fórmulas, las que den menor valor en las extrapolaciones, a fin 
de acercarse desde un principio a los datos que es posible esperar en el 
estudio por procedimientos de origen racional. 

FORMULAS DE ORIGEN RACIONAL 

El empleo de fórmulas para interpretar el crecimiento numérico de la 
población, es útil para resolver el problema de la interpolación intercensal 
y de los datos de población necesarios para el cálculo de los coeficientes 
demográficos anuales, para observar las tendencias naturales de estas 
series. Pero las fórmulas empíricas no explican satisfactoriamente la ley 
de variación del crecimiento de población. 

En el año de 1844 el profesor de la Escuela Militar Belga, P.E. Verhulst 
publicó un estudio donde planteaba el método racional para el cálculo 
del crecimiento numérico de la población humana. 

La función matemática obtenida corresponde a la curva llamada "logística" 
cuya ecuación general es: 

K 
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y = población en un momento dado 

x = tiempo 

k, c y a son parámetros 

Posteriormente,dos biometristas americanos R. Pearl y L. J, Reed encon­
traron en 192J la misma función propuesta por el matemático belga 
Verhulst. Ellos emplearon la mosca de frutas "Drosophila melanogaster" 
en sus experimentos. Las moscas se desarrollaban en frascos de vidrio 
en condiciones bajo control. Se observó que el crecimiento de la 
población ocurría en dos ciclos: en el primero, el crecimiento comenzaba 
despacio pero el incremento absoluto por unidad de tiempo aumentaba 
uniformemente hasta que se llegaba al final del primer ciclo; después, 
en el segundo ciclo, el incremento por unidad de tiempo llegó a ser 
uniformemente más pequeño hasta que la población se estabilizó. 

Pearl y Reed no conocían los estudios de Verhulst pues estos habían 
quedado ignorados en el mundo científico. Se trata por consiguiente de 
un caso singular de correspondencia entre los métodos deductivos y los 
inductivos. 

La curva logística tiene la forma de una S alargada al ser representada 
en un sistema de coordenadas cartesianas sobre cuyo eje de abscisas se 
representa el tiempo y cuyo eje de ordenadas determina la población 
"instantánea11. Se la llama también "curva sigmoidal". 

M I N 

K P / 

/ I 2 * 

FIGURA 5 
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Según el profesor Pearl las hipótesis o postulados que se deben tener 
en cuenta al establecer una fórmula que relacione la población con el 
tiempo, son: 

1. El área donde se estime el desarrollo de una población debe ser 
limitada. El límite superior de esta área será una cantidad finita 
y corresponderá a la superficie habitable de la tierra, o sea donde 
la población humana pueda crecer y desarrollarse. 

2. Así como hay un límite superior para el área que puede ser habitada, 
también lo habrá para la población que allí pueda desarrollarse, aún 
teniendo en cuenta los progresos en la producción y calidad de los 
productos agrícolas y otros elementos necesarios para el sustento de 
la persona humana. El mayor o menor avance en el campo de los 
descubrimientos hará variar la magnitud de este límite, pero no más, 
es decir el seguirá siendo de naturaleza finita. 

3. El límite inferior de la población es cero. La población negativa 
no puede concebirse como tal. 

4. Cada grado de avance en el nivel cultural de la humanidad, crea una 
posibilidad más para el aumento de la población que puede vivir en 
una .área determinada. Así, cada unidad geográfica que ha tenido una 
larga duración, ha pasado por una serie de períodos o ciclos sucesivos 
de aumentos de población. 

5. Dentro de cada ciclo de crecimiento de la población, la rata no ha 
sido constante. Al principio este crecimiento es lento; después es 
mayor, hasta que llega al fin a un máximo. Ese es el punto de 
equilibrio entre los recursos de una área y las necesidades de la 
población. De allí en adelante, la rata de crecimiento empieza a 
rebajar; se ha llegado pues a un punto de inflexión. La rata rebaja 
ahora cada vez más, y finalmente la curva sigue una línea sensible­
mente horizontal de aproximación continua a la asíntota superior. 

Estos postulados pueden resumirse así: 

1. Afea finita y limitada. 

2. Asíntota que marque el límite superior de la población. 

3. Asíntota para el límite inferior de la población, que -ieb?. ser igual 
a cero. 

4. Carácter cíclico del crecimiento en diversas épocas culturales; y 
cada ciclo debe mostrar aumentos continuos de la población general 
que se determina. 

5. Forma sigmoidal de la curva del crecimiento. 

La curva logística cuya ecuación se dio atrás satisface perfectamente los 
postulados 1, 2, 3 y 5. Respecto del número 4 se requiere otra modalidad 
de expresión dentro de la misma estructura matemática de la curva. 
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La ecuación diferencial de la fórmula de Verhuslt es: 

dx 
(a - by)y (18) 

In tegrando la ecuación a n t e r i o r obtenemos 

j b L 
(a - by)y 

= dx 

I in a - by 

y 

(a - by 0)y 
ln = ax 

(a - by)yQ 

(a - byQ)y 

(a - by)y 
ax 

yo e ax 

a+b y_ (e^x _ i ) 
(19) 

La ecuación 19 puede t ransformarse en una expresión un poco más 
s e n c i l l a hac iendo: 

—2— - 1 = 1 « c 
byQ *© 

ax Dividiendo entonces la (19) por by0e se t i e n e 

<20) 

(21) 

ke -ax 
— + l - e " a x 

yG 

c e - a x + i 
(17) 
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La ecuación (17) representa varios tipos de curvas según el valor de 
sus parámetros. Estudiaremos cinco casos. 

Primer caso. ( a ̂> o; k ^ o ; c = o ) 

Por la ecuación (21) tenemos: 

k - y0 

y por la ecuación (17): 

y » k = yQ 

La ecuación se convierte en una recta paralela al eje de los tiempos y 
representaría una población estacionaria. 

Segundo caso. (a> o; k ̂ >o; c = QC) 

Por la ecuación (21) se ve que b = o (para y0 positivo) y p o r La 
(18) se ve que la curva se convierte en aquella que representa el 
crecimiento geométrico. 

Tercer caso. (a > o; k ̂> o; c ̂> o) 

Por las propiedades que resultan de los valores de los parámetros 
tenemos la curva propiamente llamada logística o sigmoidal, la cual es 
asintótica para x •» + oQ ; por (17); k > o . 

para x = + ©O y = k 

para x = - &0 se tiene y ?» o 

El punto de inflexión de la curva se obtiene haciendo nula la segunda 
derivada 

dv. s ay - by2 
dx 

2 
2-Z - (a-2 by). - 1 =» (a-2by) (a-by) y = o 
dx¿ < * * 

Para (a-by) = o la ecuación d i f e r e n c i a l de la curva se hace nula; 
además: 

y = — « k y por lo tanto x • j= oC segfln se v io más arriba, 
b \ 

20 
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Para (a-2by) = O, se tiene, reemplazando en la ecuación (17) 
designando con el subíndice (i) a las coordenadas del punto de 
inflexión: 

yt 

k 
2 

a _ 
2b 

k e a x l 
c + e a x i 

e a x i 

ln c 

k 
2 

(22) 

Y ^ 

L I 
o e J x 

FIGURA 6 

Para utilizar la curva de una manera práctica se hace uso del papel 
ideado por Velz y Eich. Para obtenerlo se transforma la ecuación de 
Verhulst para que de una línea recta como sigue: 

1 + ce-ax 
(17) 

De aquí se obtiene : 

21 
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100 
1 + ce"** 

(Porcentaje con respecto a la 
población de saturación K) 

ce -ax 
100 -p 

ln c 
x = a p (23) 

La ecuación 23 representa una linea recta. El papel de Velz se construye 
entonces de la manera siguiente: para diferentes valores de porcentajes 
(p) se obtienen1los valores de ln [(100-p)/p ] los cuales se marcan en 
el gráfico haciéndose pasar por cada uno de ellos una línea horizontal 
al frente de la cual se coloca el número que indica el valor correspon­
diente de (p) ; estos números representan las ordenadas del papel de 
Velz. Las abscisas (x) se marcan trazando líneas verticales espaciadas 
aritméticamente, lineas que pueden representar un año censal cualquiera. 
El gráfico de la figura 7 muestra el papel de Velz y el ejemplo para la 
ciudad de Medellín. 

CUADRO 9 

Año censal 

1912 
1918 
1928 
1938 
1951 

Población 

60303 
79146 
120000 
168266 
328000 

Valores 

500 000 
Porcentajes 

12.0 
16.0 
24.0 
34.0 
66.0 

supuest 

de 
6 

la 

os de k 

'000 000 

población 

1.0 
1.3 
2.0 
2.8 
5.5 

Al dibujar los valores anteriores en el papel de Velz se obtienen las dos 
curvas que se muestran en la figura 7. 

La curva para k = .5 millones es cóncava 
La curva para k => 6 millones es una línea recta. Por lo tanto se 

ha escogido este valor como la población de saturación. 

Cuarto caso. (c-^0, a > 0 ) 

La ecuación 21 nos dice: 

k^y 0 

La ecuación tiene dos asíntotas que determinamos como sigue: 
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1. S i y =OQla ecuación 17 nos da: 

c e - a x = - 1 

-ax 

log - i 
c 

2 . S i x = +tÇ*la ecuación 17 nos da y • k. 

FIGURA 8 

La forma de la ecuación indica una rata decreciente de población. 
Existe una rama negativa de la curva que no tiene sentido en el estudio 
de población. 

Quinto caso. ( c<o; a< o; b< o ) 

Las condiciones impuestas para este caso nos dicen que: (por la 
ecuación 21) 

o < k < y0 

Tomando los va lo re s de (c) y (a) siempre con su va lo r abso lu to l a 
ecuación 17 se transforma en: 
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1 - c e a x 

Tenemos dos a s ín to ta s . 

1. y = +OC para l - ce a x = 0 

I ln I - x 
a c 

2 . S i x = -OO , y = + k 

La curva tiene una rama negativa que no tiene significado alguno para 
los efectos del cálculo de población. 

FIGURA 9 

A la rama positiva de la curva se le conoce con el nombre de curva 
sobrexponencial. La población de la ciudad de México se ajusta muy bien 
a este tipo de curva. 
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MÉTODOS DE RELACIÓN Y CORRELACIÓN 

Muchos de los factores e influencias que afectan el crecimiento de la 
población ocurren simultáneamente en vaJ. vasta región. Entonces, la 
rata de crecimiento para la mayor parte de las áreas y comunidades está 
en relación,hasta cierto límite, con la rata de crecimiento de población 
de la región y de la nación. Donde se pueda mostrar que el crecimiento 
de la población en una área dada guarda cierta relación con el crecimiento 
en una área ma6 grande, el crecimiento del área menor puede ser estimado 
usando los cálculos hechos para el área mayor. 

El método mas sencillo consiste en usar una relación constante, calculada 
a partir de los más recientes datos disponibles. Este método puede 
exponerse así: 

Pf_ ._ Pi_ 
Pf' P¿' 

Kr (24) 

o también: 

Pf = Kr Pf 

Siendo: 

Pf = población calculada para el área en estudio. 

Pf' = población calculada para el área regional. 

Pi = población del área en estudio sejjún el último censo. 

P¿' =• población del área regional según el último censo-

Kr a relación constante. 

La relación Kr puede también tomarse como la relación promedio de 
varios censos pasados. La figura (10), es una representación gráfica 
de este método. 

La relación entre el crecimiento de población en el área pequeña y el 
crecimiento de población en el área mayor, sugerida en el método anterior, 
puede ser establecida por medio de una ecuación que permite el cálculo 
de la población del área I a partir de la población calculada para el 
área II, como la ecuación siguiente: 

Pf = aPfi + b (25) 

Donde a = ü.1247 y b = -1455 

Para e l año de 1980 se t e n d r í a : 
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p f 300000 y ef = (0.1247) (300000) - 1455 36000 

£1 crecimiento de población puede a menudo ser asociado con otros datos, 
como la producción nacional, el empleo, la renta, la densidad de 
población, etc. 
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/ 
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POBLACIÓN DEL ÁREA Jt (P'l 

300000 

FIGURA 10 

Estos procedimientos ofrecen algunas ventajas: 

a. Los cálculos de población para unidades políticas mayores son 
comúnmente preparados con mas cuidado que para áreas mas pequeñas. 
Además son más seguros porque los efectos de la migración son más 
fácilmente predecibles para aquellas áreas. 

b. Correlacionando los cálculos con aquellos hechos para áreas más 
grandes, el margen de error puede ser disminuido. 
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c. Como los métodos de relación emplean los cálculos para las secciones 
(departamentos) o para el país o ambos los cálculos que se hagan 
para áreas pequeñas reflejarán, además de los facbores puramente 
locales, aquellos factores de crecimiento afectados por las tenden­
cias regional y nacional. 

Al establecerse ecuaciones, también se supone que las relaciones de 
causalidad que existían en el pasado, continuarán existiendo con iguales 
fuarza y efecto en el futuro. 

Estos métodos tienen su mayor validez para áreas que han mostrado 
tendencias bastante consistentes entre su crecimiento de población y el 
de su región, departamento o nación. 

ANÁLISIS DE COMPOSICIÓN 

La variación de la población puede ocurrir solamente de tres maneras: 

1. Por nacimientos . 
2. Por muertes. 
3. Por migración. 

£1 efecto neto de nacimientos y muertes en la variación de la población, 
se denomina crecimiento natural. 

Los cálculos de población se obtienen frecuentemente agregando a la 
población existente el incremento natural durante el período considerado 
y la migración neta, en el mismo período. 

Pf = ' Pi + N + M (26) 

Pf = población que se calcula. 

Pi = población existente. 

N = incremento natural. 

M = migración neta. 

La migración neta es la diferencia entre la inmigración y la emigración 
y por lo tanto será positiva si la primera es mayor que la segunda. 

Puesto que la raijrQción afecta el número de nacimientos y muertes en una 
área, los cálculos de la migración neta se preparan antes que los 
referentes al incremento natural. En los estimativos sobre migración se 
deben considerar no solamente las tendencias migratorias en el pasado, 
sino también las razones para la migración de la población. 
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Varios métodos se usan frecuentemente para determinar las tendencias 
migratorias. Donde se disponen de datos sobre nacimientos y muertes, 
es posible calcular la migración neta por medio de la ecuación (26). 

M = Pf - Pi - N 

Donde no hay migración, la población varía de acuerdo con el incremento 
na t ura 1. 

Un valor positivo para M indica movimiento neto hacia el área en estudio 
(inmigración); un valor negativo, movimiento hacia afuera (emigración). 
El procedimiento mas sencillo para determinar el incremento natural, es 
multiplicar la población existente por la rata de natalidad esperada y 
por la rata de mortalidad esperada en el período considerado. El incre­
mento natural estará expresado por la siguiente ecuación: 

N = (tf - tt) (K1?i - K2P£) (27) 

^1 y ^2 = ratas de natalidad y mortalidad respectivamente. 

(tf - t¿) = período de tiempo considerado 

La principal ventaja de este método es la de que requiere ponderar 
cuidadosamente los efectos de varias fuerzas y factores sobre cada uno de 
los componentes del crecimiento de población, en lugar de aplicar un juicio 
menos discriminatorio a la población como un todo. El que haya hecho 
un análisis preciso por el método de los componentes obtiene una visión 
más profunda en la dinámica del crecimiento de población en el área 
estudiada que si usara otros métodos. Sin embargo, este método tiene 
ciertas limitaciones. Los cálculos del incremento natural serán tan 
precisos como sean las ratas de natalidad y mortalidad supuestas para 
el período considerado. Los límites de las futuras ratas, especialmente 
las de mortalidad, usualmente pueden ser determinados con un error más 
pequeño que en el caso de ratas de migración. Por consiguiente, este 
método es especialmente útil para cálculos sobre áreas en las cuales el 
incremento natural parece ser el factor dominante de crecimiento. 

PRECISIÓN RELATIVA.DE LOS VARIOS MÉTODOS 

Las predicciones imprecisas pueden ser costosas; puede resultar en una 
capacidad innecesaria, o por el contrario, puede suceder que la capacidad 
diseñada resulte inadecuada. El ingeniero desea reducir el error donde 
sea posible. Si la medida del método puede ser tomada como la precisión 
de sus resultados, parecería lógico revisar la precisión de los varios 
métodos que han sido usados en el pasado. Sin embargo, independiente­
mente de el método usado, los demógrafos convienen en que la precisión 
en los cálculos tenderá a disminuir, con: 

1. Incremento en la longitud del período. 

2. Disminutíión en el tamaño del área para la cual se hace el cálculo. 
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3. Incremento en la variación de la rata de crecimiento. 

Los métodos de relación y correlación han despertado poco interés. Ellos 
han sido ampliamente usados con algún éxito por los planificadores. 
Estos métodos pueden ser muy buenos como métodos de comprobación para 
ingenieros sanitarios. 

VARIACIONES DE LA POBLACIÓN COLOMBIANA EN 170 ANOS. 

Al gráfi-co que representa las variaciones de la población colombiana 
entre 1770 y 1940, se hacen los siguientes comentarios: 

a. El período 1770 - 1870 es un siglo caracterizado por cambios bruscos 
y frecuentes en la extensión del territorio. Las cifras de población 
carecen de veracidad. Sólo se reconoce algün valor a las cifras de 
los años: 1770, 1825 y 1870. 

b. En el periodo 1870 - 1905 no se registraron cambios apreciables del 
territorio, ni tampoco datos censales. 

c. En el período 1905 - 1938 se registra un cambio de superficie entre 
la cual se incluye la superficie de Panamá. Esta que se desmembró 
de Colombia en 1903, sí* tenía una población apreciable para intro­
ducir una variación anormal en el estudio de la población colombiana 
Por eso su población ha sido sistemáticamente descontada desde 1835, 
en el gráfico. 

d. Solamente a partir de 1905 se puede asignar mes y día a los censos. 

e. El dato censal de 1928 es equivocado; es el dato de una investigación 
que carecia de sinceridad. Son varios los hechos que justifican esta 
descalificación; por consiguiente ese dato no debe ser considerado 
en ningún estudio analítico que se haga. 

En seguida se presenta el cuadro No. 10 sacado de "Anales de Economía 
y Estadística" - Suplemento al No. 2 - Abril 25 de 1940 - Contraloría 
General de la República. En este cuadro se presenta el cálculo de la 
población colombiana, año por año, a partir de 1905. Para cada año la 
población está calculada para el Io de julio, por la ecuación de la 
curva logística y por la de la parábola logarítmica. 
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CUADRO 10 

ANALES DE ECONOMIA Y ESTADÍSTICA 

Anos 
( j u l i o 
1°) 

1870 

1905 

1906 
1907 

1908 
1909 

1910 
1911 

1912 
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4270 

- 5950 
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1925 
1926 

1927 
1928 

55.5 
56.5 

57.5 
58.5 

6*762780 
6'903240 

7'045340 
7'189010 

6'742630 
6'881300 

7'022380 
7*165860 

20150 
21440 Censo 1928 

novtemb.17 
22460 
23150 7'851110 7*791510 

1929 
1930 

1931 
1932 

1933 
1934 

1935 
1936 

1937 
1938 

59.5 
60.5 

61. 
62. 

63. 
64. 

65.5 
66.5 

67. 
68. 

7*334200 
7*480330 

7'628840 
7'773150 

7'923700 
3*080410 

3'233200 
8'387000 

8*541690 
8'697220 

310740 
7*457520 

7*606210 
7'756790 

7'909260 
3*063640 

8'219910 
8*378030 

8*538140 
3'700100 + 

23460 
23310 

22630 
21360 

19440 
16770 

13290 
8920 Censo 1938, 

julio 5, 
3550 
2880 8'701316 3*700230 

1939 
1940 

1941 
1942 

1943 
1944 

1945 
1946 

69.5 
70.5 

71.5 
72.5 

73.5 
74.5 

75. 
76. 

8*853490 
9'010410 

9'167860 
9'325800 

9'481130 
9'642720 

9*801480 
9*960350 

3'363950 
9*029700 

9*197340 
9*366870 

9*538300 
9'711620 

9*886830 
10*063940 

+ 
+ 

10460 
19290 

+ 29480 
+ 41070 

+ 54170 
+ 68900 

+ 85350 
+ 103590 

1947 
1948 

1949 
1950 

1960 
1970 

1980 
1990 
2000 

77.5 
78.5 

79.5 
80.5 

90.5 
100.5 

110.5 
120.5 
130.5 

10'119240 
10'277990 

10*436540 
10*594790 

12'141100 
13*564960 

14'807540 
15*842140 
16'670330 

10*242930 
10*423820 

10'606590 
10*791260 

12'741840 
14*331160 

17*209050 
19'725360 
22'429970 

+ 123690 
+ 145830 

+ 170050 
+ 196470 

+ 600740 
+1'316200 

+2'401510 
+3*883220 
+5'759590 
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Tales ecuaciones son: 

y y = 798.3 + ™ 1̂8 
0.0703637 + e-°- 0 3 4 731^ ( '' 

y « 2160.2 + 31 767x + 0.9387x2 - 197 625 logx (29) 

Las diferencias entre los valores del cálculo obtenido con las ecuaciones 
anteriores presentan valores pequeños entre 1905 y 1913. De allí en 
adelante, crecen continuamente hasta 1929, donde llegan a un máximo» 
Luego aparece un decrecimiento en los valores hasta llegar a cero entre: 
1937 y 1938. Después del año de 1938, las diferencias entre las pobla­
ciones calculadas por las dos curvas mencionadas son ahora continuamence 
crecientes. 

En el cuadro figura también la población extracensal desde 1933 haa'-a 
1950, de año en aflo y desde 1950 hasta el año 2000, de diez en diez ariot;, 
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DISEÑO DE BOCATOMAS 

CONSIDERACIONES GENERALES 

Las bocatomas son de muy diferentes tipos, pues cada bocatoma es un problema 

particular con características de disefio específicas. Sin embargo se 

pueden clasificar en seis grandes grupos: a) Sumergidas o de fondo, b) 

Laterales, c) De torre. d) Flotantes. e) Pozos profundos y f) 

Galerías filtrantes. Estos dos últimos tipos se estudiarán en un capítulo 

especial denominado Aguas Subterráneas. 

Es importante buscar una localización adecuada para ubicar una bocatoma. El 

sitio debe ser estable, ojalá de fácil acceso, en tramos de pendiente pequeña 

lo cual no es una condición esencial pero que protege a la estructura contra 

la erosión y contra el peligro de quedarse en seco por la acción de la uisma. 

Se deben investigar las condiciones de la fuente aguas arriba y aguas abejo 

de la estructura para obtener la siguiente información: pendiente -Así. r£¿» y 

condición de las orillas; forma de las secciones transversales; material 

del lecho del río y en forma más general, la geología y el suelo del lecho; 

niveles y caudales máximos y mínimos y en especial la posibilidad de 

inundaciones. Las condiciones de la fuente deben ser cuidadosamente estu­

diadas. Hay corrientes que modifican sustandtalmente su fondo durante las 

avenidas, unas veces profundizándose el lecho, aumentándose así la capacidad 

de descarga, otras, elevándolo por sedimentación de materiales, diminuyen» 

dose su capacidad. Antes de diseñarse una bocatoma en un sitio dado deben, 

pues, estudiarse cuidadosamente el comportamiento de la fuente en las 

condiciones de mínimo y máximo caudal y el comportamiento posible futuro una 

vez construida la estructura. 



Las bocatomas laterales deben ubicarse preferiblemente al final de las 

curvas, en la orilla exterior y son adecuadas cuando el caudal de la fuente 

es demasiado grande. En ríos pequeños o quebradas, la bocatoma sumergida 

puede ser lo más apropiado. En lagos la bocatoma de torre es seguramente 

lo más acertado y en ríos de gran caudal, donde hay una enorme diferencia 

entre los niveles máximos y mínimos, una bocatoma flotante puede ser la 

solución correcta. La solución acertada depende en gran parte del buen 

juicio del diseñador. 

La bocatoma sumergida puede representar una mayor longitud de conducción y 

mayores excavaciones. Elevar el nivel del agua por medio de un dique para 

acortar la longitud de la conducción o para facilitar la adopción de una buena 

ruta podría ser en algunos casos una excelente solución. La solución final 

no puede conseguirse sin un estudio económico de las diferentes alternativas. 

No se deben descartar soluciones que impliquen bombeo si con esto se consigue 

evitar conducciones por gravedad demasiado largas. En los párrafos que siguen 

se hará un análisis de algunos tipos de bocatoma. 

BOCATOMAS SUMERGIDAS 

Las bocatomas sumergidas constan de w¿ siguientes elementos: 1) Reja. 2) 

Canal recolector. 3) Canal de descarga. 4) Vertedero. 5) Caja de reco­

lección. 6) Cuerpo de la bocatoma. 7) Muros de protección. Algunas 

veces se refuerza la bocatoma sumergida con una bocatoma lateral. En la 

figura (1) se muestran estos elementos en forma esquemática. 

CALCULO DE LA REJA . 



La reja tiene una inclinación en la dirección de la corriente para facilitar 

su limpieza. Esta inclinación no debe ser mayor del 20%. Para esta 

inclinación y menores .se aplica la teoria que se indica a continuación. 

(V. Ref. 1, p. 337). 

Sean: 

Q « Caudal que fluye por encima de la reja en la sección de profundidad (y) 

b » Largo de la reja, normal a la dirección de la corriente. 

V • Velocidad del agua correspondiente al gasto (Q) y al área (by), 

c • Coeficiente de descarga. 

E = Energía específica en cualquier sección del canal. 

e = Relación entre el área libre y el área total de la reja. 

La energía específica puede considerarse constante a lo largo de la rej& co*ac 

lo demuestran los experimentos y puede expresarse como: 

V2 Q2 

E - y + 5- - y + 5-, (i) 
2g 2gb2y2 

Derivando con respecto a (x) se tiene: 

¿£ - ál + 1 (2Qy2 dQ/dx - 2Q
2 y dy/dX) _ Q 

dx dx 2gb2 y4 

y de aquí se deduce: 

dy/<x - - Y*»" (2) 
gb2y3 - Q2 

La expresión dQ/dx es la cantidad derivada por la reja por unidad de longitud., 

en la dirección de la corriente. 



Coja da eolito 

Sogun condiciones 
topográfica! 

ESQUEMA DE UNA BOCATOMA SUMERGIDA. F i e . & 



La descarga por la reja depende de la carga efectiva sobre la misma. 

Cuando la dirección del flujo a través de sus aberturas es cercana a la 

vertical la pérdida de carga en el proceso es despreciable y así la carga 

efectiva es prácticamente igual a la energía específica (E). Mostkow ha 

mostrado que esto es cierto en rejas compuestas de barras paralelas. (Sur 

Le Calcul des Grilles de Prise d'e*u, La Houille blanche, sept. 1957). 

Con las condiciones anteriores se tiene: 

- dQ/dx - ecb Y/2g E 

De la ecuación (1) el caudal es: 

Q - by\j 2g {E - y) 

Sustituyendo (3) y (4) en (2): 

dy/dx - 2 e c V E ( E - ^ 
3y - 2E 

Integrando y teniendo en cuenta que para x 

(3) 

(4) 

0» y " yi» 8 e tiene: 

fwe/j. 
-iiMe 

'77y>? 

Captación p a r c i a l Captación t o t a l 
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Cuando y » 0 se obtiene la longitud L0 de reja que deriva todo el caudal a 

través de ella: 

L0 - _ (6) 

Por la ecuación (4) la ecuación anterior puede reducirse a: 

L°- 7^/w. <7) 

À la longitud calculada se le debe dar un amplio margen de seguridad para 

tener en cuenta obstrucciones por piedras, hojas, ramas, etc. 

Cuando el flujo de agua a través de la reja hace un ángulo notorio con la 

vertical el agua chocará con los bordes de las aberturas dando como resultado 

una fuerte pérdida de carga y un cambio brusco de dirección hacia la vertical. 

Los experimentos hechos por Mostkow muestran que en las rejas construidas con 

láminas perforadas se cumple lo anteriormente dicho sobre las pérdidas de 

carga y que éstas son aproximadamente iguales a la carga de velocidad sjbre 

la reja. Por lo tanto, para estos casos, puede suponerse que la carga 

efectiva sobre la reja es la carga estática, o sea la profundidad del agwa 

sobre la reja. Se puede escribir entonces: 

- dQ/dx - ecbV 2 gy (8) 

Reemplazando esta ecuación y la (1) en la (2) y simplificando se obtiene: 
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dy/dx 
2 e c Yy(E - y) 

3y - 2 E 

La integración resulta en 

£ 

(9) 

x « 
CO 

¿— sen"1 (1 - 2y/E) - j \j § (1 - y/E) + C (10) 

La constante de integración se encuentra haciendo x =• 0 para y ™ yi 

Cuando y • 0 la ecuación (10) nos dará la longitud de reja que permitirá 

derivar todo el caudal. 

L ° - « 3/2 VF ( i - yi/E> - sen"1 (1 - 2y1 / E) + Ü 
8 J 

(11) 

En los dos casos mencionados, para flujo vertical o inclinado a través de la 

reja, ésta puede considerarse como un vertedero de cresta ancha. Si se 

admite esto puede escribirse; 

Ql » K b E 1.5 (12) 

en donde K puede tener un valor promedio de 1.56 en el sistema métrico. 

Además la ecuación (4) da: 

Qi - b y i y 2 g ( E yi> 

Q2 - b y2 y 2g (E - y2) 

(13) 

(14) 

Por lo tanto,el caudal derivado por la reja es: 

Q r ° Ql - Q2 " K b(l - — \/ * " 7 2 ) E1'5 

yi V E - yi 
(15) 

Para una derivación completa: 



Qr - Qi - K b E
1'5 (16) 

de la cual puede obtenerse el valor de E. 

El coeficiente de descarga (c) a través de la reja normalmente es 

variable. Experimentalmente se ha encontrado una variación desde 0.44 para 

una inclinación de 1:5 hasta 0.50 para una reja horizontal, de barras 

paralelas; y de 0.75 para una inclinación de reja de 1:5 a 0.80 para una 

reja horizontal cuando se trata de lâmina perforada. Si las barras son 

paralelas a la dirección principal del flujo aumentan los valores cuando la 

profundidad del agua sobre la reja aumenta, pero decrecen con la profundidad 

si las barras son normales a la dirección principal de la corriente. 

Se ha observado el interesante fenómeno que cuando se produce un régimen 

critico la profundidad crítica está un poco retirada de la entrada de la 

reja, aguas arriba de la misma, como ocurre en el extremo de una calda 

libre. La relación entre y\lyc decrece con un aumento en el valor de (c) 

y con la pendiente de la reja. Las relaciones típicas están entre 0.70 y 

0.90 para valores correspondientes de yi/E entre 0.47 y 0.60. 
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CALCULO DEL CAMAL RECOLECTOR 

Para el cálculo de bocatomas sumergidas se calculan 
las dimensiones del canal recolector situado por debajo de 
la reja de torna con la expresión: (V Ref 7» p. 2 5 7 ) . 

3 

(HL 
LS 2LS 

(17) 

en donde: 

profundidad del aqua al inicio del canal. 

profundidad del anua en el extremo inferior del canal 

Longi tud del canal . 

Profundidad crítica nara el caudal de diseño Q 0 

Pendiente del fondo 

La expresión anterior se deduce partiendo de las siguientes 
suposi ciones: 

1. La energía del agua proveniente de la reja se disipa 
totalmente por la turbulencia formada, cambios de direc­
ción y fricción en la reja misma. 

2. El agua, en su superficie toma la forma de una parábola, 

3. El caudal por unidad de lonnitud que entra el canal es 
constante . 

4. Se calcula por cambio en la cantidad de movimiento y se 
desprecia la fricción. 

Se debe procurar darle a la solera del canal la máxima pen­
diente compatible con su resistencia a la erosión. Aun cuan­
do en la ecuación (17)aparece el valor de y c , no quiere de­
cir esto que el flujo se realice en condiciones críticas. 

Debido a que el flujo subcrítico es más estable que el super-
crítico se prefiere diseñar con flujo subcrítico. 



Ho 

SL 

1 I i . J 1 J 
r 

H D + S L - H L 

fí-rp-
H. 

La ecuación (17)se obtiene cono s i g u e : (por unidad de ancho) 

Sean 

Fuerza total debida a la presión hidrostática en el 
inicio del canal. Actúa horizontalmente. 

Fuerza total debida a la presión en la cara inferior 
del canal. Actúa horizontalmente. 

lf Peso total del agua contenida en el canal. Actúa ver_ 
ticnlmente y por lo tanto no produce cambios en el 
valor de la velocidad horizontal 
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Componente horizontal de la reacción producida 
por el fondo del canal y que actúa contra la ma­
sa de agua. Esta fuerza sí influye en el cambio 
de la velocidad horizontal. 

M 

V 

Masa de agua por segundo que sale por la cara 
inferior del canal. 

Velocidad horizontal del vagua a la salida del ca­
nal . (cara i nferior ). 

Se tiene 

P2 + Bx MV (18) 

Además: 

YH, 
(19) 

*»L ¿ 

(20) 

El volumen "V- de la masa de agua contenida en el canal se 
obtiene suponiendo que la superficie del agua es parabóli­
ca y sabiendo que el área exterior de la parábola es igual 
a la tercera parte del rectángulo formado por las ordena­
das correspondientes. 

¥ = L (S L + H 0) 
SL' 

+ SL - H, ) 
L 

V- = SL' 
T 

2 Ho L HL L 
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H . Y ( Sil • L^L± + Si_k , 

La reacción del fondo contra el aqua, B, es una fuerza nor­
mal al mismo e igual a W. Su componente horizontal B x es 
igual a Wtga. 

B v = Y 
t S L 4. 2 H Q L ^ H L L x . ( -ã~ + — 5 + - S - ) tna 

= Y f IL. +
 2 Ho L + 'U, (21) 

Por o t ra parte 

M Y q (22) 

en donde q es el caudal por unidad de ancho de canal en su 
extremo inferior y q la aceleración de la gravedad. Para 
la profundidad y velocidad críticas, y c y Vc , se tiene pa­
ra un canal rectangular, en forma general: 

q = y c vc yr SÕT, / g ~ y, 
3/2 

y por lo t a n t o : 

V R7 

3/2 

(23) 

12 
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Reemplazando (l9), (20), (21), (22) y(23)en la ecuación (18), 
simplificando y despejando. H 0 se o"btiene finalmente la 
ecuación (17). 

Por el heclio de que al inicio 
agua es nula para la altura H 
mentación de sólidos en esta zona del canal. Para 
en lo posible esta circunstancia se puede diseñar 
fondo de pendiente variable como se muestra en la 
siguiente: 

del canal la velocidad del 
o existe posibilidad de sedi-

evitar 
con un 
figura 

x, 

i i i T l i 

Fondo 

El cálculo se puede desarrollar en la siguiente forma: 

1. Se determina la velocidad que puede arrastrar una par­
tícula de arena de diâmetro d con la expresión aproxi­
mada: (a partir de Camp, V. Ref 7, p. 404) 
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En donde: 

V, = velocidad en m/s 

g = aceleración de la gravedad, m/s . 

d = diámetro de la partícula en m, igual al diámetro del 
orificio de la reja o al espaciamiento entre barras. 

La velocidad anterior se ubica arbitrariamente a una^distan-
cia razonable Xi, a partir del punto A. Esta ubicación de la 
velocidad define la forma del fondo. Si dicha forma no resul­
ta aceptable se hace una nueva localización de la velocidad. 

Se adopta una velocidad V2 
cuenta la resistencia a la 

al final del canal, teniendo en 
erosión del material del mismo. 

Se supone una variación 
cia Xj, entre V = 0 y V 
L - Xi, haciendo variar 
V 2- • 

lineal de la velocidad en la distan-
= Vj. Igualmente para la distancia 
linealmente la velocidad entre V^ y 

Con 1 
mient 
fundi 
sión 
derad 
0 y 
c a r g a 
1 a ec 
tante 
obten 
gi tud 
te va 
1 ínea 
Berno 
da ha 
canal 
dado 
nul as 

as vel 
o ante 
dad de 
b es 
o, cau 

Q = Qo 
en el 

uación 
en di 

iéndos 
que s 

lor, e 
AD y 

ulli . 
sta di 
. Se d 
el aum 

0 c i d a d 
r i o r s 
1 agua 
el anc 
dal qu 
en la 
tramo 
de Ma 

cho tr 
e mayo 
e adop 
n cada 
el fon 
Evide 

cho pu 
esprec 
ento g 

es con 
e cal c 
con 1 

ho del 
e se c 
dista 
cuya 

nning 
amo. S 
r prec 
te. c 
punto 

do del 
ntemen 
nto. A 

i a n la 
radual 

ocida 
ul an 
a exp 
cana 

onoce 
ncia 
veloc 
supon 
e esc 
i s i ô n 
) El 
c o n s 
c a n a 

te £ 
s1 se 
s p e r 
del 

s en 
los s 
resió 
1 Y Q 
pues 

L. b 
i dad 
iendo 
ogen 
mi en 

valor 
i dera 
1 de 
Hf es 
déte 

di das 
cauda 

cada 
i g u i e 
n y = 
el c 
v a r T 

) el 
final 
que 

tramo 
tras 
dé E 

do, e 
acuer 
la p 

rmi na 
por 

1 est 

punto 
ntes 
Q/bV 

audal 
a 1 in 
valor 
es V 

1 a ve 
s de 
mSs p 
= y 

s la 
do co 
érdid 
la f 

cambi 
as pé 

según 
valores 
. En es 
en el 

ealment 
de la 

. Se ca 
1 o c i d a d 
p e q u e ñ a 
e q u e ñ a 
+ V 2 / 2 g 
d i s t a n c 
n el te 
a de ca 
orma de 
o de ve 
rdida-; 

,r el 
: a 
ta ex 
p u n t o 
e ent 
pardi 
1 c u 1 a 
V es 
long 

sea 1 
+ zH 
i a en 
0 rema 
rga a 
1 fon 
1 o c i d 
c o n c 

o c e d i -
La pro_ 
pre­
ço nsi_ 

re Q = 
da da 
con 
cons-

i tuds 

a lc.ii-

f. th-
tre ¿a 
de 

cumula 
do del 
ad pues 
asi 

Se debe calcular en cada punto escogido para el calculo la ve_ 
locidad critica V c, con el fin de prever la posible formación 
de un salto hidráulico a lo largo del canal.Como la pendiente 
del fondo va cambiando en forma gradual el salto no necesaria­
mente se produce cuando.se pasa de un flujo supercrítico a uno 
subcrttico. 
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http://lc.ii-
http://cuando.se


En el cuadro siguiente se muestra la secuencia del cálculo 
hecho para un canal con las condiciones siguientes: Qo = 
0.38 mes, caudal de diseño, b = 0.52 m, ancho adoptado pa­
ra el canal 
mismo largo 
del rfo. La 

debajo de la reja. 
Lo de la reja en 
longitud del canal 

a la distancia Xi = 1, 
1.0 m/s. La velocidad 
se supuso igual a 2.0 
las pérdidas el valor 
Manning. 

0 m del 
V2 en el 
m/s. Se 

Este ancho del canal es el 
la dirección de la corriente 
es L = 7 m. La velocidad Vj 

punto A se supuso igual a 
extremo inferior del canal 

utilizó para el cálculo de 
de n = 0.015 con la ecuación de 

Para facilitar los cómputos se hizo el programa para la má­
quina HP 67 con el diagrama de flujo que se indica más ade­
lante. Se utilizaron los siguientes registros para los val£ 
res iniciales: 

R- = 0 

R, = 0 

Ro = X • 

R* = V. 

l§ = 0 para i n i c i a r . T, H^ durante el cá lcu lo 

R6 = b 

R7 = L 

Rfi - Qr 

Rj = Ax 

R« = x ; Ax para i n i c i a r 

RB = n 

- 15 



ORDENADAS(f)PARA EL FONDO DE UN CANAL RECOLECTOR 

Eti UNA BOCATOMA SUMERGIDA 

Absc 

OOO 

0.50 

1.00 

1.50 

2.00 

2.50 

' 3.00 

3.50 

4.00 

4.50 

5.00 

5.50 

6.00 

6.50 

7.00 

V 

r,i/s 

000 

0.50 

1.00 

1.08 

1.17 

1.25 

1.33 

1.42 

1.50 

1.58 

1.67 

1.75 

1.83 

1.92 

2.00 

vc 

m/s 

1.03 

1.03 

1.21 

1.35 

1.45 

1.55 

1.62 

1.69 

1.74 

1.79 

1.83 

1.87 

1.90 

1.93 

y 

m 

000 

0.1086 

0.1086 

0.1503 

0.1860 

0.2170 

0.2440 

0.2680 

0.2900 

0.3090 

0.3260 

0.3410 

0.3550 

0.3680 

0.3800 

Hf 

ni 

000 

0.0009 

0.0035 

0.0031 

0.0030 

0.0031 

0.0033 

0.0035 

0.0037 

0.0040 

0.0042 

0.0046 

0.0049 

0.0052 

0.0056 

E 

m 

0.122 

0.164 

0.218 

0.266 

0.310 

0.352 

0.391 

0.428 

0.464 

0.499 

0.534 

0.568 

0.602 

0.636 
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Constantes : 

X, ,V, ,V2 , n , 
L , b , Q0 , Ax 

LBL A 

® 
SI 

v = 
Vi x 

X i . 

© 
No V g ( V 2 ; V , ) ( x - X , ) 4 V ) 

(L -X i ) 

® 
x - Muestra «I valor 

STO Ro 

V l / 2 g - » - S T 0 + R» 

0 =5fiJL ¥ S _ Í - « Q2JL 
L ' bV bLV 

Calcula y 

STO + R, , STO R| Calcula Hf, STO+R8 , E = R84R9 

Calcula Ve y lo muestra * <fqy~ 

x = x+Ax 

No GOTO A 
Re • O 

DIAGRAMA DE FLUJO PAR, -L PROGRAMA DE CALCULO 

DEL FONDO DE UN *. NAL RECOLECTOR 
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LBL A 
RCL A 
RCL 2 

x<0 ? 
GTO B 
LBL C 
RCL 4 
RCL 3 

RCL A 
% RCL 2 

x 
RCL 7 
RCL 2 

RCL 3 

+ calculo V 
LBL D • 

023 . -x-
STO R0 almacena provisionalmente la V en Ro 

V 2/19.62 
STO + 9 

RCL 8 empieza a calcular y 
RCL A 
x 
RCL 7 7 
RCL 6 T 

RCL 0 T STO 0 calculo y . 

042 -x-
STO + 9 
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STO R, -x- empieza a calcular H^} con Rj 

RCL.6, x = área promedio 

1.6667, y x , RCL 1, 2, x, 

RCL 6, + , 0.6667, y x T calculo A R 2 / 3 

RCL 5 T 

RCL 8 T RCL A T RCL 7 x, I , y 2 , RCL I, x, calculo 

H f J STO + 5, RCL 5, -x-, muestra H f. 

084 STO + 9, RCL 9 -x- muestra E = V2/2g + y + H f. 

RCL 1, 9.81, x, J , -x- calculó vc y la muestra 

RCL A 

RCL I 

+ , STO A 

RCL 7 , - , 

x>0 ? 

h RTN 

GO TOA 

102 LBL B 

RCL 3 

RCL A, x, 

RCL 2 r 

^ GTO D 

h RTN 
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CALCULO DEL NIVEL MÁXIMO 

Es importante calcular el nivel máximo que el río alcanzará durante una 

crecida dentro del periodo de diseño por dos razones importantes: a) 

Para determinar la altura de los muros de protección en la bocatoma y b) 

para prever los efectos de posibles inundaciones aguas arriba. 

La cresta del vertedero tendrá una longitud L determinada por la distancia 

entre los muros de protección según puede verse en la figura 1. Esta 

cresta tendrá sobs la zona de la reja un pequeño bocado, escotadura, de 

unos 0.05 m máximo para permitir encauzar el agua hacia la reja durante 

el período de estío. El valor indicado no debe ser excedido, en cuanto 

sea posible, porque se disminuiría notoriamente la capacidad del vertedero 

y se aumentaría el costo de la estructura. 

La capacidad del vertedero está dada por la conocida ecuación: (Ver Ref.2 

p. 88) 

Q - CLH3'2 (25) 

Un valor seguro que corresponde a un mínimo es el de C • 1.84, valor 

que es comúnmente utilizado. Si se quiere mayor precisión deberá tenerse 

en cuenta que C varía con H y con la altura de la cresta sobre el fondo o 

sea, con la velocidad de aproximación, como se observa en la ec. (26). Si 

se tiene en aenta este criterio el valor de Q deberá calcularse en varias 

iteraciones suponiendo un valor inicial de C. Con este valor y con el 

caudal de diseño Q se calcula H con la Ec. , (25) y con este valor de H se 

reajusta el valor de C pí.ra la siguiente iteración. La ecuación indicada 

es homogénea y los símbc os son: 

Q o caudal en mes . 
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C » coeficiente adimensional . 

L • longitud de la cresta en m . 

H - altura del agua sobre la cresta del vertedero a una distancia 

medida a partir de la cresta de 2.5 H, mínimo, para evitar el 

efecto de la curvatura del agua en la zona cercana a la cresta. 

Bazin, en sus experimentos utilizó 5H. 

Para la fórmula de Francis (1852) el valor de C es: 

C - 1.84[(1 + | )3/2 - (I)
3'2] (26) 

en donde h es la carga de la velocidad de aproximación V /2g. Cuando 

h - 0, C - 1.84. 

Si la longitud L de la cresta del vertedero no coincide con la distancia 

B entre los muros laterales de la canalización existen, además de las 

contracciones verticales de la lámina de agua, contracciones laterales de 

la vena liquida como se muestra en el esquema siguiente: 

Controccione» 

Contracción 

P L A N T A P E R F l L 

F I 6 
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En este caso, la longitud efectiva de la cresta del vertedero se reduce y 

en la ecuación (25) L debe reemplazarse por Le: 

Le - L - 0.1 N H (27) 

en donde: 

Le « Longitud efectiva del vertedero 

M " Número de contracciones laterales 

Para qe las contracciones laterales sean completas los costados del 

vertedero deben estar a una distancia de los lados del canal por lo menos 

igual a 2.5 H. 

Francis utilizó en sus experimentos una relación L/H mayor o igual que 5. 

Para valores más pequeños los experimentos posteriores no confirmaron la 

ec. (27) pero no se ha encontrado una fórmula general mejor. Se deben 

usar vertederos sin contracciones laterales, en cuanto sea posible. 

La distancia P de la fig. 2 debe ser mayor de 2.5 H para que la contracción 

vertical inferior sea completa. El descenso de la superficie superior 

(contracción vertical superior) comienza, a partir de la cresta, a una 

distancia aguas arriba igual a 2 H, aproximadamente. 

La ec. (26) se aplica solamente a vertederos de cresta afilada y 

descarga libre. La situación que se presenta sobre la reja sumergida no 

corresponde a esta situación y por lo tanto la aplicación de la ec. (25) y 

su complementaria ec. (26) sólo produce un resultado aproximado. Las 

ecuaciones de vertederos de cresta ancha tampoco corresponden exactamente 

a la situación existente sobre la reja. Ven Te Chow, Ref. 1 p. 339 indica 

que la entrada a la zona de la reja, puede asimilarse a un vertedero de 

cresta ancha y que puede utilizarse para el cálculo del caudal la ecuación 

s iguiente: 
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Q C L E1*5 (28) 

en donde E es la energia específica a la entrada de la reja y C tiene un 

valor promedio igual a 1.56 en el sistema métrico. Indicar que C tiene 

un valor promedio igual a 1.56 equivale a decir que la ecuación (28) es 

aproximada, para este valor. 

Cuando las ecuaciones (25) y (26) se utilizan para medir caudales, la 

parte inferior del vertedero debe ventilarse porque de lo contrario la 

línea inferior de la vena liquida tiende a pegarse sobre el mismo, 

modificándose en esta forma los resultados obtenidos. Esta situación 

ocurre porque el aire atrapado en la zona del vertedero, aguas abajo, tiende 

a ser arrastrado por la corriente con lo cual se forma un vacío con 

presiones por debajo de la atmosférica. 

La ecuación (25) puede aplicarse para vertederos de cresta ancha con 

los valores de C dados en la tabla siguiente. Debe observarse que los 

valores de C se calcularon teniendo en cuenta la velocidad de aproximación 

y que la ecuación debe en realidad modificarse así: 

(V. Ref. 2, ps. 147 y 156) 

Q - C L ( f i + L ) 1 , 5 (29) 
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VALORES DE C PARA VERTEDEROS DE CRESTA ANCHA (SISTEMA MÉTRICO) 

Ancho de la cresta en metros 

Carga H 
0.15 0.225 

0.06 
0.12 
0.18 
0.24 
0.30 

1.54 
1.61 
1.70 
1.82 
1.83 

1.52 
1.54 
1.59 
1.68 
1.73 

0.36 
0.42 
0.48 
0.54 
0.60 

1.83 
1.83 
1.83 
1.83 
1.83 

1.76 
1.80 
1.81 
1.83 
1.83 

0.75 
0.90 
1.05 
1.20 
1.35 
1.50 
1.65 

1.83 
1.83 
1.83 
1.83 
1.83 
1.83 
1.83 

1.83 
1.83 
1.83 
1.83 
1.83 
1.83 
1.83 
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0.30 0.45 0.60 0.75 

1.48 
1.50 
1.52 
1.57 
1.64 

1.44 
1.46 
1.46 
1.48 
1.52 

1.40 
1.44 
1.44 
1.43 
1.47 

1.37 
.1.43 
1.43 
1.43 
1.46 

1.70 
1.76 
1.81 
1.83 
1.82 

1.58 
1.61 
1.69 
1.69 
1.67 

1.49 
1.53 
1.59 
1.59 
1.57 

1.46 
1.48 
1.52 
1.51 
1.52 

1.83 
1.83 
1.83 
1.83 
1.83 
1.83 
1.83 

1.81 
1.83 
1.83 
1.83 
1.83 
1.83 
1.83 

1.69 
1.76 
1.83 
1.83 
1.83 
1.83 
1.83 

1.59 
1.68 
1.76 
1.83 
1.83 
1.83 
1.83 

0.90 1.20 1.50 3.00 4 

1.35 
1.42 
1.48 
1.47 
1.46 

1.31 
1.40 
1.48 
1.48 
1.47 

1.29 
1.38 
1.49 
1.48 
1.48 

1.37 
1.41 
1.49 
1.48 
1.48 

1 
1 
1 
1 
1 

1.46 
1.46 
1.48 
1.48 
1.50 

1.47 
1.46 
1.47 
1.47 
1.48 

1.47 
1.46 
1.46 
1.46 
1.46 

1.48 
1.47 
1.46 
1.46 
1.46 

1 
1 
1 
1 
1 

1.55 
1.61 
1.64 
1.69 
1.83 
1.83 
1.83 

1.50 
1.51 
1.52 
1.54 
1.59 
1.69 
1.83 

1.47 
1.47 
1.48 
1.49 
1.51 
1.54 
1.59 

1.46 
1.46 
1.46 
1.46 
1.46 
1.46 
1.46 

1 
1 
1 
1 
1 
1 
1 



CALCULO DE LAS PRESIONES SOBRE LA SUPERFICIE DEL DIQUE Y DE LA VELOCIDAD AL 

PIE DEL MISMO. 

Cuando el dique de bocatoma es muy alto y la curva de su superficie superior 

se ha calculado pora que coincida con la curva de la superficie interior del 

agua en caída libre es claro que las presiones sobre la superficie del dique 

son nulas. Cuando esta superficie se proyecta dentro de la vena líquida 

alguna presión se está ejerciendo sobre esa superficie. El cálculo de la 

presión puede hacerse aplicando la ecuación diferencial en canales de fuerte 

pendiente la cual se deduce y se aplica en el capítulo referente al cálculo 

de rápidos. Dicho cálculo permite obtener el valor del tirante al pie de la 

presa y con él obtener así mismo el valor de la velocidad correspondiente. 

Con estos valores se calcula el pozo de amortiguamiento. 

La velocidad puede obtenerse del gráfico dado'en la Ref. 1, p. 383 el cual 

se reproduce en la figura No. 3 y que se aplica para pendientes entre 1:0.6 

y 1;0.8. Para otras pendientes y alturas Z puede aplicarse la ecuación 

diferencial de canales rápidos como ya se indicó, con la ventaja de que al 

aplicarla pueden obtenerse las presiones que actúan sobre la superficie 

superior del dique. Estas presiones ayudan a su estabilidad y son importantes 

si la altura Z de la caída (v. figura 3) es pequena y si la superficie no es 

demasiado inclinada. 

DISEÑO DEL POZO DE AQUIETAMIENTO. 

De acuerdo con el valor del tirante yi y la velocidad Vi, obtenidos al pie del 

dique, se diseña el pozo de aquietamiento, de acuerdo con resultados obtenidos 

en modelos hidráulicos. (V. Ref. 1 p. 414 y sig.) Su objetivo es el de 

producir un resalto hidráulico de una longitud corta para disipar la energía 

- 26 



cinética producida por la altura del dique con lo cual puede ejecutarse una 

obra de protección del lecho y de las orillas en forma económica. Existen 

muchos modelos de diseños típicos entre los cuales se destacan los 

siguientes: 

Pozo SAF. (de Saint Anthony Falls) Se recomienda para pequenas estructuras 

como pequeños vertederos de excesos, obras de descarga y pequeños canales, 

en los cuales el número de Froude F¿ varía entre 1.7 y 17. Se alcanza una 

reducción en la longitud del pozo del 807., aproximadamente. 

tozo USBR li. Se recomienda para estructuras como las anteriores pero de 

gran tamaño, para F\>- 4.5. La longitud del resalto y del pozo se reducen 

en un 33% con el uso de implementos como bloques al pie del dique, bloques 

intermedios, etc. 

Pozo USBR IV. Se recomienda para valores de Fj entre 2.5 y 4.5 que ocurren 

usualmente en canales y en diques para desvío. Con este modelo se reducen 

las olas excesivas que resultan de resaltos imperfectos. 

REGLAS PARA EL DISEÑO DEL POZO SAF 

1 * La longitud Lg del pozo (v. figura No. 4) se determina con la 

ecuación: 

«• - ^ # ( 3 0 > 
nu-'° \ w i f 

Í ' + 8Fi2 - 1 ] 
en donde y2 es la profundidad secuer.ce del resalto, correspondiente a 

y i . y2 = r 
2 

2 * La altura de los bloques del pie de la presa y del piso del pozo 

e s (yi) y 8 U ancho y espaciamienja es 0.75 yj_. 

3 * La distancia desde el pie del dique (extremo superior üel pozo)hasta 
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los bloques del piso es Ljj/3. 

4 * La distancia mínima libre entre el muro lateral y el primer bloque 

del piso es 3yjy8. 

5 * Los bloques del piso deben colocarse frente al espacio libre entre 

los bloques del pie del dique. 

6 * Los bloques del piso deben ocupar entre el 40 y el 55% del ancho del 

pozo. 

7 * Los anchos y espaciamientos de los bloqes del piso en un pozo de 

sección divergente deben incrementarse en forma proporcional al 

aumento de ancho del pozo en la sección donde se colocan los bloques. 

8 * La altura del sillar final es c • 0.07 y2* 

9 * La altura de la pared lateral por encima del nivel de agua máximo, 

aguas abajo, durante el período útil de la estructura es s - y2/3. 

10* La altura del nivel del agua, aguas abajo, está dada por las expre­

siones siguientes: 

y'2 = (1.10 - F1
2/120)y2 (31) 

para 1.7-<C Fx *< 5.5 

y2 - 0.85 y2 ( 3 2 ) 

para 5.5 -¿1 Fĵ  -c 11 

y'2 - (1.00 - F1
2/800)y2 ( 3 3 ) 

para IK Fl< 17 

11* Los muros de las aletas deben hacer un ángulo de 45° con el eje longi­

tudinal en la salida. 

12* Los muros de las aletas deben ser de la misma altura que los muros 
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laterales. La pendiente exterior del muro debe calcularse para 

obtener buena estabilidad. V.T. Chow recomienda una pendiente 1:1 

pero parece excesiva. (V. referencia 1, p. 47) 

Los muros laterales pueden ser paralelos entre sí o pueden ser 

divergentes. 

Para obtener mejores condiciones de estabilidad al deslizamiento debe 

construirse un muro reforzado debajo del sillar. A este muro se le 

conoce con el nombre de cortina. 

Puede desprerir-se el efecto del aire atrapado en la vena liquida en 

el diseno de un pozo SAF. 
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Poio do oquiotamianto 
. rectangular. Media planta 

A + 
&a 90° 

* * 40° prafarldo 

S E C C I Ó N A - A 

.Mure lotaral 

R>io da aquiatamianto 
trapezoidal 

Poio da aquiatamianto 
rectangular 

Variabla 

ELEVACIÓN AGUAS ABAJO 

DIMENSIONES DEL POZO Dt AQUIETAMIENTO SAF (v»r R»f. 1 pag.416). 
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ECUACIÓN PARA LA BASE DEL DIQUE 

Se deduce a continuación la ecuación para encontrar el ancho (e) de la 

base de un dique o presa de gravedad pequeña con el fin de poder calcular 

rápidamente la estructura bajo condiciones dadas. Se hace referencia a la 

figura 5. 

Generalmente, cuando la fundación no es impermeable, se presenta en la base 

de la estructura una presión hacia arriba producida por el paso del agua 

por debajo de la presa, a la cual se le da el nombre de subpresión. La 

subpresión sería nula si el terreno que soporta el dique fuera perfectamente 

impermeable. Aun cuando la subpresión tiene una distribución especial se 

la puede suponer distribuida en forma triangular o trapezoidal. 

Se hacen las siguientes consideraciones: 

1. Se desprecia el peso del agua sobre la longitud DCB. Al pasar el máximo 

caudal el agua sigue una trayectoria parabólica por encima de la presa 

y el efecto del peso del agua se hace despreciable, si el dique'es lo 

suficientemente alto. 

2. El terreno reacciona de modo que las presiones que se producen tienen 

una distribución trapezoidal. 

Si no existiera la subpresión las reacciones del suelo serían S y R en 

los puntos A y B respectivamente como se muestra en la figura 5. 

3. Cuando la fundación es permeable o se quiere evitar el riesgo de fisuras 

la compresión mínima S no debe ser menor que la máxima subpresión 

admisible. El diagrama de presiones final sobre el suelo será el 

resultante de la superposición de la reacción del suelo como si no 

existiera subpresión, con el diagrama de subpresión. 
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Sean: 

Q = empuje del fluido 

ws = peso unitario de La manipostería 

w = peso unitario del fluído 

P = peso de la presa por unidad de longitud de cresta 

S y R = reacciones del terreno como si no existiera subpresión. 

0 = factor de sMbpresión 

z =» distancia medida sobre la base, de la resultante de P y Q 

ai punto B. 

Los demás símbolos se explican en la figura 5. 

Se tiene : 

ws (a + e) m 
P • ¡ ' <34> 

El brazo de P con respecto al punto E es: 

a2 + e2 + ae 2 ae + 2e2 _ a2 
e i = e - n - z = e - - z = - z 

3(a + e) 3 (a + e) 

El empuje del fluido Q se descompone en dos fuerzas Qi y. Q2. 

wm m 

Ql = —— brazo = - (36) 

Q2
 a whm brazo >= — (37) 

Suponiendo que no hubiera subpresión se toman momentos con respecto a 

E y se tiene: 

3 7 

n wmJ whm 
Pei - — + 1Ü22L (38) 

o sea: 
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ws (a+e) m 2ae + 2e 
(: 3 (a4e) 

z) = 
W l " whm^ 

(39) 

De acuerdo con la resistencia de materiales 

e 

P 
e 

< * " 

e 

6z 
e 

2 ) 

(40) 

(41) 

Si hay subpresión hacemos S = 0 wH y substituyendo este valor y 

el valor de P en la ecuación (3) se tiene: 

ws (a+e) ro ,6z 0 . 
0 wH = *• l (— - 2 ) 

2e e 

(42) 

De la ecuación (42) se despeja z obteniéndose: 

, 2 0 whe e 
( — K +2) -
ws (a+e)m 6 

(43) 

y reemplazando e s t e va lor de z en la ecuación (1) se obt iene después 

de s i m p l i f i c a r y de spe j a r . 

-wsa + \ w s2 a2 + 4 ( W g . sdS. y ( W g 3 2 + ^ 2 + 3 w h m ) 

(44) 

2 (w. - SÉ£ 
m 

) 

Si w = 1 ton/nr* y 0 = 1 la ecuación general se convierte en: 

- w8a + 
2„2 H w V +4(v„ - - ) ',wsa

z + m-2 + 3hm) 
m 

2 (ws -£;,-
m 

\ 

(45) 

Según "Saltos de de Agua y Presas <Í Embalse" de Gómez Navarro, 
Madrid 1958, P. 392, la presión de aedimentos y la subpresión no 
deben considerarse simultáneamente. 
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PERFIL DEL DIQUE 

Ven T Chow (v. Ref. (1), p. 364) muestra un procedimiento sencillo para 

definir geométricamente el perfil del dique, desarrollado por el U.S. Army 

Corps of Engineers. Las formas adoptadas se definen con la ecuación: 

Xn = K Hdn_1Y (46) 

En donde X e Y son las coordenadas del perfil con el origen en el punto más 

alto de la cresta. Hd es la profundidad del agua medida con respecto a 

dicho punto y antes de que el tirante empiece a deprimirse. K y n son 

parámetros que dependen de la pendiente de la cara aguas arriba del dique, 

según el cuadro siguiente: 

Pendiente de la cara anterior del dique 

3:0 (vertical) 

3:1 

3:2 

3:3 

Para pendientes intermedias los valores de K y n pueden obtenerse interno-

lando del gráfico que se elabore con los valores anteriores. 

La cara de aguas arriba del dique ouede conformarse de acuerdo con Uis 

líneas punteadas que aparecen en la figura 6. La cresta del diqu~í r- se 

afecta notoriamente si la modif icac-.ón comienza a una distancia igual a 

He/2 por debajo del origen de coordenidas, siendo H e la carga .obre la 

cresta, incluyendo la carga de velocfyad en el canal de aproximar.ion, 

debido, según Chow, a que las compon<rtes verticales de la velocidad son 
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muy pequeñas si se cumple la condición anotada. Las condiciones geométricas 

de los perfiles resultantes designados con el nombre general de WES, se 

muestran en la figura (6). 

DESCARGA EN LOS PERFILES WES 

Para las formas geométricas indicadas la descarga puede obtenerse con la 

ecuación: 

1.5 
Q = CL He (47) 

cuyas unidades corresponden al sistema métrico: 

Q = caudal de descarga en mes. 

C = coeficiente de descarga en m^'^/seg, obtenido de la figura 7. 

L = longitud de la cresta en m. 

He = carga en m que incluye la carga de velocidad en el canal de apro­

ximación y medida con respecto al origen de coordenadas. 

Las pruebas sobre modelos realizadas en la Waterways Experiment Station 

(WES) mostraron que el efecto de la carga de velocidad es despreciable 

cuando m, la altura del dique, ès mayor que 1.33 Hd. En estas condiciones 

se encontró que C = 2.225 m * /seg. 

En diques bajos, m/Hd 1.33 la velocidad de aproximación tendrá un efecto 

apreciable sobre la descarga y ai respectivo coeficiente y por lo tanto en 

la forma de la vena líquida sobre el dique. En la figura (7) se muestra 

dicho efecto para los diques con cara trasera vertical, disecados con estos 

criterios. Para los perfiles WES con paredes inclinadas en la cara de 

aguas arriba el valor de C puede corregirse multiplicándolo por el factor 

que se muestra en la gráfica superior izquierda de la figura (7), correc­

ción que fue obtenida de los datos existentes en el Bureau of Reclamation. 
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UN EJEMPLO DE CALCULO. 

Bocatoma sumergida 

Caudal por captar: 1 mes 

La sección de la canaleta colectora en la presa de bocatoma 

es rectangular y se adopta un ancho b = 1.00 m. Suponemos 

inicialmente una pendiente S = 0.02 m/m. 

.2 
Altura .crítica: Hc° = — ^ - = — — : — = 0.1019 

gb2 9.81 x 1.00 

He = 0.467 * 0.47 m 

Suponiendo un largo en la dirección Perpendicular al río de 

8 m la altura del agua en el extremo superior es, aplicando 

la ecuación (17) con H e = 0.52 m, igual a x 1 veces la pro­

fundidad crítica. 

Ho = \ 
2 x <°-47>3

 + To.52 - (°-
02 x 8 ) P - ¿ x 0.02 ^ 

0.52 L 3 J 3 

Ho = 0.784 - 0.107 * 0.67 \ 

Con la calculadora HP67 se calculó igualmente para S = 0.03; 

0.04 y 0.05 y se hizo la tabla siguiente: 

S% HO SL H = Ho + SL 

0.02 0.67 0.16 0.83 

0.03 0.61 0.̂ 4 0.85 

0.04 0.54 0.32 0.86 

0.05 0.47 0.40 0.87 

Se observa la pequeña variación en H con el cambio de pen­

diente. Para asegurar mejores condiciones de autolimpieza 

adoptamos una pendiente de 0.05 para el canal de la reja. 
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0 04 

Ho - 0.47 

0.40 

Bocatoma sumergida 

Esquema 

La velocidad en el extremo inferior es: 

1.0 
V = = 2.0 mps 

1.0 x 0.52 

Cálculo de la rejilla 

Se ha acostumbrado en la ingeniería nacional el usar rejas de 

barras paralelas a la dirección de la corriente. 

La experiencia demuestra que hay grandes posibilidades de obs_ 

trucción de la reja por una parte, y también de obstrucción 

del canal hasta el desarenador, por la otra, debido a que la 

reja de barras paralelas dejapasar piedras de gran tamaño en 

la dirección de la longitud de la barra. Un ejemplo típico es 

el de la bocatoma del río Cali. Debido a los proh:- s que se 

presentaron en esta bocatoma, la reja se cubrió con una plati­

na con agujeros perforados de 1 cm de diámetro con poco espa-

ciamiento libre entre ellos lo que daba la apariencia de una 

malla. 

Este tipo de cubierta disminuyó notoriamente el problema de 

las obstrucciones. 
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Fondo del congl de lo 

bocatoma sumergida. 

ESQUEMA DE LA REJA LATERAL 
AUXILIAR 

-/• 0.07 L PLATINA COMERCIAI 

Z_ 

AGUJERO 

CORRUGACIÓN 
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Con este tipo de reja se pueden conseguir las siguientes 

ventajas: 

* 1. El coeficiente de descarga es más alto que el corres­

pondiente a barras paralelas. 

* 2. Los agujeros circulares de 1.5 cm de diámetro contro­

lan efectivamente el paso de piedras demasiado grandes. 

* 3. Las piedras se colocan entre dos protuberancias conse­

cutivas de la corrugación permitiendo la entrada del 

agua por la luz existente entre el agujero de la reja 

y la piedra. 

* 4. El material de grava que no quede apoyado sobre las 

dos protuberancias de la reja corrugada puede pasar 

aguas abajo de la misma porque las protuberancias no-

son continuas y entre ellas se forman corrientes de 

flujo que pueden arrastrar las partículas en cuestión. 

Aún en el caso de que una partícula de grava no sea 

arrastrada, ella hará el oficio de una protuberancia 

adicional, permitiendo el apoyo de nuevas partículas 

sobre el orificio. El problema de obstrucciones se 

presenta con las partículas de diámetro cercanamente 

igual al del orificio, que pueden penetrar parcialmen­

te en éste. Estas partículas no obstruyen totalmente 

la reja y forman nuevos puntos de apoyo. La idea bá­

sica consiste en formar una pspecie de filtro de gra. 

va sobre la reja que permita el flujo continuo de agua 

a través de ella, para lo cual Jas protuberancias ini­

ciales serán como una estructura alrededor de la cual 

se va formando dicho filtro, si es que logra formarse. 

Por otra parte se trata de ayudar a que la grava esté 

sumergida por la parte inferior para que las fuerzas de 

flotación ayuden a su remoción. 
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Debe tenerse en cuenta también la pendiente de la reja 

en el sentido del flujo cuyo alto valor 20% debe ayudar 

a la remoción de las partículas de grava que actúan so­

bre ella. 

En resumen las dos ideas básicas para el diseño son: 

1. Pendiente fuerte para facilitar la remoción de 

partículas. 

2. La forjación de un filtro con las partículas que 

puedan ser retenidas. 

Las piedras se deslizan más fácilmente sobre una plati­

na que sobre barras paralelas. 

La corrugación da a la reja más resistencia estructural. 

Se considera importante que los marcos de la platina si 

los hay, se proyecten por debajo de la misma y no por 

encima, para evitar obstáculos que ayuden a la retención 

de material sobre la misma. 

Aunque el coeficiente de descarga para rejas con orifi­

cios es bastante mayor que para la reja de barras se ut.i 

lizará un coeficiente bajo para mayor seguridad. Adopta­

mos por lo tanto C = 0.5 para los cálculos. 

Aun cuando el río pueda llevar mas caudal que 1 mes se 

supone una derivación completa caso para el cual se 

tiene: 

Q = K b E 1 , 5 (16) 

Lo = S¿ g-g- ( 7) 
e c b (2 g E- ) U*D 

Combinando las dos ecuaciones anteriores se tiene: 
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K 0 - 4 9 3 O 
b = * Q , , f t , = 0 .1349 

í ^ l T S Í e c L o ) 1 ' 4 9 3 * ( e c L o ) 1 ' 4 9 3 

De acuerdo con las dimensiones de la platina un rombo de 0.07 

x 0.035 puede contener un orificio de hasta 0.03 m de diáme­

tro. Escogemos un orificio de 0.015 m de diámetro: 

e = °'785 X °-0152 = 0.144; c - 0.5 
0,0352 

K 0.1349 x 1.0 , oc 
b = 1 AQ-> - 6.85 m 

(0.144 x .5 x 1.0)X*4yJ 

Se pueden poner 2 orificios, no importa que uno de ellos 

quede perforado en el centro de la protuberancia. 

En este caso: 

K _ 0.1349 _ _ .. 
b = a 2.44 

(2 x 0.144 x 0.5)"1***-5 

El número de huecos de 1.5 cms de diámetro por metro cuadrado 

es de 816. Se escoge una reja de b = 8.0 m para tener en 

cuenta posibles obstrucciones. 

Utilizando c = 0.75 se tiene 

b = 2.44 x 0.5 

0.75 

1.493 
= 1.33 m 

La reja, pues, tiene un amplio coeficiente de seguridad desde 
v 

el punto de vista hidráulico. 

Existen en el comercio platinas rugosas con otro tipo de fi­

guraciones. Se escogerá la más apropiada al número de orifi-

cios especificado. \ 
i 

¡ 
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Bocatoma lateral 

Se diseña/ para épocas de creciente, cuando se puede obstruir 

la reja sumergida, una bocatoma lateral. 

Para su diseño se emplean rejas de barras de sección circular. 

La reja se calcula como si fuera vertical pero se colocará 

con un pequeño ángulo de inclinación de 12° con respecto a la 

vertical para facilitar su apoyo y su limpieza. Se dejan pre­

vistos muros de 0.50 m de longitud ,que permiten dirigir el a-

gua hacia la reja en forma normal a ella. En esta forma se 

puede utilizar la ecuación de KIRSHMMER: 

h m B(W/b)1,333 hv sen 0 

En donde: 

h = pérdida de carga en m. 

B = coeficiente de descarga igual a 1.70 para barras circu 

lares. 

W = Espesor de la barra, en m. 

b = luz libre entre barras, en m. 

V = velocidad de aproximación en m/s, para calcular h . 

h = carga de velocidad en m. 

m = distancia vertical de la barra, en m. 
3 

q = caudal entre dos barras consecutivas, ra /s. 

0 = ángulo de la reja con la vertical, supuesto en 90° 

para los efectos del cálculo. 

Hacemos: 

V = 1.0 m/s para el caudal mínimo 

b = 1.0 ero 

W = 2.54 cm (barras de 1") 
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m = 0.5 m 

Se tiene, entonces: 

q = (b+W) mV = (0.01 + 0.0254) 0.5 x 1.0 = 0.0177 mes/barras 

Número de espacios para 1.0 mes: 

N = hl = 56.50 = 57 
0.0177 

Ancho de la reja: 

57 x (0.01 + 0.0254) = 2.02 m 

Se pueden colocar 4 rejas independientes una de las cuales po­

dría tener limpieza mecánica, con 1.0 m de longitud libre en­

tre muros de soporte. Se hace m = 1.0, además. En esta forma 

la bocatoma lateral tiene amplio factor de seguridad para la 

captación del caudal. 

Por otra parte, la reja se colocará por debajo de la cresta 

de la presa tanto como lo permita la capacidad de desagüe por 

el fondo del rio, tal como se muestra en el esquema. Para 

permitir la limpieza del fondo de la reja se ha diseñado una 

caja con desagüe de 12" que permite la limpieza de dicha 

caja. Un esquema de la situación se presenta en los dibujos, 

siguientes. 
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CONDUCCIÓN DE AGUAS 

Clasificación de los conductos 

El agua se transporta por medio de diferentes tipos de 
conductos, los cuales pueden agruparse en dos categorías: 

1. Conductos forzados. 
2. Conductos libres 

Los primeros pueden instalarse siguiendo las pendientes 
naturales del terreno y por lo tanto la línea puede tenor 
tramos en subida o en bajada. El conducto siempre está por 
debajo del gradiente hidráulico, excepto donde por circuns­
tancias especiales, es forzado a sobresalir a una altura 
limitada, por encima del gradiente hidráulico. Los segundos 
disponen siempre de pendiente continua en una misma dirección 
hacia abajo, la que proporciona caída suficiente para mante­
ner el flujo. En estos conductos, el gradiente hidráulico 
coincide con la superficie libre del agua o con la clave del 
conducto cuando se trata de uno circular que fluye completa­
mente lleno. 

De acuerdo con lo anterior, las conducciones pueden ser: 

a. Forzadas 
b. Libres 
c. Mixtas 

En estas ultimas, parte de la conducción es libre y parte 
forzada. 

En las conducciones libres los conductos pueden ser abiertos 
o cerrados. 

La selección del tipo de conducción está determinada por 
consideraciones económicas. 

Hidráulica de los conductos. 

Como resultado de los primeros experimentos (1850) relativos 
al flujo de agua en tubos rectos y largos, se obtuvo que la 
pérdida de carga varía directamente con la carga de veloci­
dad y la longitud del tubo, e inversamente al diámetro del 
mismo. Esta relación está expresada en la ecuación de 
Darcy, Weisbach. 
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(A) CONDUCCIÓN FORZADA 

"¿ff-'-'-S0;;^0.'^ 

SECCIÓN X - X 

SECCIÓN Y - Y 

(B) CONDUCCIÓN LIBRE 

FIGURA 1 
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" - 3 h 
En la que: 

hf = pérdida de carga. 

L = longitud del tubo. 

d = diámetro. 

V = velocidad media del agua. 

g = gravedad. 

f = factor de fricción, adimensional. 

Este factor depende solamente del numero de Reynolds y de 
la rugosidad relativa del tubo. 

f « *( XÉ£ , _§_ ) 

\i = viscosidad 

p = densidad. 

e = altura promedio de las proyecciones rugosas. 

Flujo laminar en tuberías. 

En flujo laminar, el factor es completamente independiente 
de la rugosidad y s61o varía con el número de Reynolds. En 
el diagrama de Moody, que se dibuja en papel logarítínico, 
se puede ver la línea recta que es la representación gráfica 
de la ecuación: 

f = |i • (2) 

En donde: 

R = número de Reynolds. 

Hagen y Poiseuille comprobaron experimentalmente la exactitud 
de la ecuación anterior. 



Tal ecuación es aplicable cuando R < 2000. En el intervalo 
de R de 2000 a 4000 el flujo pasa de laminar a turbulento 
y los valores de f son inciertos en dicho intervalo., Para 
el cálculo de una tubería que trabaje en ese intervalo, el 
procedimiento seguro es suponer que el flujo es turbulento 
y determinar f prolongando las curvas en dicho diagrama. 

Flujo turbulento en tuberías. 

Cuando el flujo ocurre a números de'Reynolds mayores de 4000, 
f varía con la rugosidad y con el número de Reynolds. Se 
distinguen 3 casos: 

1. Flujo en tubos muy lisos. 

En este caso f varía con R como se puede ver en la curva 
inferior del diagrama. 

H. Dlasius ha mostrado que dicha curva,entre valores 
de R comprendidos entre 3000 y 100000, corresponde a la 
ecuación: 

0 25 
f = 0.316/Ru,i::3 (3) 

Los tubos de vidrio se encuentran en este caso. 

2. Flujo en tuberías rugosas con valores grandes de R. 

En este caso f varía con la rugosidad relativa y es 
independiente de R. Está indicado en el diagrama por 
medio de la zona situada arriba y a la derecha de la 
línea a trazos, llamada zona de turbulencia completa. 
Las variaciones de f están representadas por las 
líneas horizontales. 

3. Valores de f comprendidos entre la curva para tuberías 
lisas y la línea a trazos. 

El flujo en los tubos comerciales se efectúa g feral­
mente en este caso. Las curvas para tubos rugosos son 
divergentes a partir de la curva para los tubos pulidos 
a medida que e?. número de Reynolds aumenta. En otras 
palabras, los tubos que se presentan pulidos a valores 
bajos de R, resultan rugosos para valores altos de R, 
lo cual se explica porque el espesor de la película 
laminar adyacente a la pared del tubo decrece a medida 

que R aumer. :a. 
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J. Nikuradse (1933) hizo pruebas sistemáticas sobre flujo 
turbulento en tubos pulidos y rugosos, y encontró la relación 
entre f, • R y -r. En estas pruebas us6 tubos con rugosidad ' 
artifical obtenxda al fijar una capa de granos de arena a 
las paredes, resultando así un índice de rugosidad relativa 
fácilmente determinable puesto que e, es en este caso, el 
diámetro de los granos de arena. 

En un principio se dificultó la aplicación directa de los 
resultados obtenidos por Nikuradse, a los problemas de 
ingeniería debido a que la rugosidad de los tubos comerciales 
es diferente y más variable que la rugosidad artifical 
empleada en las pruebas. Pero posteriormente Colebrook 
(1939) determinó la rugosidad de tubos comerciales a partir 
de los resultados de Nikuradse. Aquel encontró que cualquier 
tubo comercial cuando se sometió a pruebas, a números de 
Reynolds grandes, dio un factor de rozamiento f que no 
experimentó ninguna variación con respecto a R. Esto permi­
tió hacer comparaciones entre los factores f obtenidos por 
Colebrook y los de Nikuradse a partir de la ecuación para 
tubos rugosos: 

-^- - 2 log - = 1.14 
T̂ e 

para deducir la rugosidad absoluta de los tubos comerciales. 

Así se obtuvieron los valores siguientes: 

e, cm. 

Hierro fundido sin recubrir 0.025 

Hierro galvanizado 0.015 

Hierro fundido cementado . 0.012 

Hierro forjado 0.004 3 

Efectuando pruebas en muchos tubos y llevando los resultados 
a una gráfica, Colebrook encontró que los resultados 
obtenidos de todos los tubos se agrupaban alrededor de una 
línea cuya ecuación es la siguiente: 

^ 2 log | = 1.14 - 2 log 1 + 
9.35 

R (e/d)/T" 
(4) 
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Como la aplicación de esta ecuación resulta difícil,en la 
resolución de los problemas se utiliza la representación 
gráfica que aparece en la diagrana de L. F. Moody (1944). 

Moody amplió los trabajos de Colebrook y obtuvo rugosidades 
para tubos comerciales fabricados conbtros materiales. 
Estos presentan ciertas dificultades debido a las variaciones 
de diseño, mano de obra y su antigüedad, además de variar su 
rugosidad entre límites muy amplios: 

e (cm) 

Duelas de madera 0.0178 a 0.0914 

Concreto 0.0305 a 0.3048 

Acero remachado 0.0889 a 0.8890 

Recientemente se ha intentado elaborar ecuaciones explíci­
tas para encontrar el valor de f en la zona de flujo 
turbulento. Entre las más importantes figura la obtenida 
por Akalank K.J. (ver referencia 35. pp 674 - 677): 

f = 0.25. 

(log I _^_ + 1^1*1 }2 (5) 

La ecuación (5) abarca las 3 zonas de flujo turbulento: 
liso, de transición y altamente rugoso. 

Si se adopta la ecuación de Colebrook y White como término 
de comparación, la ecuación (5) da errores de +_ 1.0% para 

-6 —2 3 
rugosidades relativas e/d entre 10 y 10 y para 5 x 10 
<. Re <. 10 . Para valores de orden más práctico 10 £ 

*5 A "7 

e/D — 10 y 10 < R álC el error fue aún más bajo, 

dentro del +0.5%. 

Ecuación de Hazen-Williams (1902) 

Esta ecuación fue establecida tanto para tuberías como para 
canales abiertos en regirán turbulento pero su uso se ha 
generalizado para tuoerí^s. 

La fórmula orginal en fisteraa inglês con V en pies por 
segundo y R en pies, JS: 

7 



V = 1.318CR°-63S°-54 (8) 

Coeficiente C de Hazen - Williams para el sistema Inglês. 

Tubos extremadamente rectos y pulidos C = 140 

Tubos muy pulidos 130 

Madera pulida, manipostería pulida 120 

Acero nuevo remachado, barro vitrificado 110 

Hierro de fundición, ladrillos ordinarios 100 

Acero antiguo remachado 95 

Hierro antiguo en malas condiciones 60 -80 

La fórmula de Hazen-Williams se utiliza en el sistema métrico 
utilizando el mismo coeficiente C que se utiliza en el siste­
ma inglés. En estas condiciones se tiene: 

Q = 0.279Cd *DJ x S ,D* (sistema métrico) (9) 

En donde: 

Q = metros cúbicos por segundo. 

C = coeficiente como en el sistema inglés. 

d . = diâmetro del conducto en m. 

S = gradiente hidráulico m/m. 

Como es costumbre entre nosotros utilizar todavía el diâmetro 
en pulgadas la ecuación se convierte en: 

Q = 0.0178Cd2,63 x S 0* 5 4 - U0; 

En donde: 

Q = litros por segundo. ' i. 

d = 'diâmetro en pulgadas. 

C = coeficiente según el sistema inglés. 

S = gradiente hidráulico en m/m. : •.'•. 
i v 

i 
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El elemento débil en el uso de la fórmula de Hazen-Williams 
es el valor del coeficiente C en los casos en que su magnitud 
no haya sido determinada por medidas reales de pérdida de 
carga y descarga o velocidad. El método de Hazen-Williams 
ofrece algunas ventajas y desventajas. Entre las primeras 
se indican: 

1. El coeficiente C depende solamente de la rugosidad 
relativa. 

2. En la fórmula se incluye el efecto del numero de 
Reynodls. 

3. Se da directamente el efecto de la rugosidad y de las 
otras variables, sobre la velocidad o el caudal. 

Las desventajas son: 

1. Su naturaleza empírica, y 

2. La imposibilidad de su aplicación a todos los fluidos 
bajo todas las condiciones. El manejo de la fórmula, 
que no es sencillo, se evita con el empleo de ábacos 
y tablas. 

La ecuación más antigua, que puede usarse tanto en canales 
abiertos como en tuberías, fue desarrollada en 1775 por el 
ingeniero y matemático francés Antoine Leonard de Chezy. 
Su expresión es: 

V = C /RS~ (11) 

En la cual: 

V = velocidad media del agua. 

C = coeficiente de rugosidad. 

R = radio hidráulico. 

S = gradiente hidráulico. 

La ecuación anterior puede expresarse en los mismos términos 
que la de Darcy-Weisbach haciendo R = d/4 y S = h/L, 
siendo h la pérdida de carga en la longitud L: 

V = C V 7 ^ y de aquí: 
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8gL V2 

h = -f- x — (12) 
C 2g 

Por lo tanto: 

f = H (13) 
C 

Muchos investigadores estudiaron el valor de C de la 
ecuación de Chezy destacándose Gagillet, Kutter y Manning. 
En 1869 los dos primeros publicaron la siguiente ecuación 
conocida generalmente con el nombre de formula de Kutter: 

ort . 0 .00155 . 1 ¿ J + ç + — 
C = 2 2 (14) 

1 + — 2 — ( 2 3 + ° - 0 " 1 5 5 ) 
S~W s 

En l a c u a l : ' . 

S = gradiente hidráulico en m/m 

n •= coeficiente de rugosidad del conducto, según tablas. 

R = radio hidráulico en m. 

La ecuación (14) se usa con la ecuación (11) para 
obtener la velocidad en m/s. Los valores de las constantes 
cambian si se utilizan unidades inglesas las cuales tienden 
a ser eliminadas en la actualidad. A pesar de que la 
ecuación (14) tiene una forma muy complicada se utilizó con 
mucha frecuencia porque se elaboraron tablas y gráficos 
completos que satisfacían las necesidades del diseño. 

Robert Manning en 1890 publicó una ecuación más sencilla 
para C que ha sido de universal aplicación no sólo por su 
sencillez sino porque también se elaboraron tablas muy 
completas para el diseño. 

R3/6 
c = _;_ (15) 

X. 

En la cual: 

R = radio hidiiiulico en m. 

10 
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n = rugosidad del conducto, según tablas, con valores 
idénticos a los de la ecuación (14) 

Utilizando la ecuación de Manning la ecuación de Chezy se 
convierte en: 

V 
R2'3 S1'2 

n 
(16) 

A R2/3 S1/2 

n (17) 

en las cuales el radio hidráulico debe usarse enómetros, la 
velocidad en m/s, el caudal en mes, el área en m , el valor 
de S en m/m y el valor de n se obtiene según las tablas de 
uso frecuente, algunos de cuyos valores se muestran en el 
cuadro siguiente: 

CLASES DE TUBERÍA 

Tubería de -fundición limpia, sin 
revestir 

Tubería de fundición limpia, revestida 

Tubería de acero remachado 

Tubería de barra enclavada y soldada 

Tubería de hierro galvanizado 

Tubería de duelas de diámetro pequeño 

Tubería de duelas de diámetro grande 

Tubería de ladrillo 

Tubería de hormigón, "mezcla seca", 
moldes o encofrados bastos 

Tubería de hormigón, "mezcla húmeda", 
moldes de acero 

Úsese en los 
cálculos 

Desde Hasta 

0.013 

0.012 

0.015 

0.012 

0.015 

0.011 

0.012 

0.016 

0.015 

0.012 

S i g 

0.015 

0.014 

0.017 

0.013 

0.017 

0.012 

0.013 

0.017 

0.016 

0.014 

u e ... 
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CLASES DE TUBERÍA 

Tubería de hormigón, muy lisa 

Tubería vidriada para albañal 

Tubería de arcilla común para drenaje 

Úsese en los 
cálculos 

Desde Hasta 

0.011 0.012 

0.013 0.015 

0.012 0.014 

Las ecuaciones estudiadas, para tuberías circulares, cumplen 
con más o menos aproximación con la forma general: 

o _ K Q 
& = caudal 
D = diámetro 
K = factor 

(18) 

Los diferentes coeficientes pueden relacionarse entre sí 
para un conducto y un caudal dados, en la forma siguiente: 

Por Darcy - Weisbach: 

c _ h _ 8fQ* 
S " L ~ T — T 

7T g D 

Por Manning: 

8 "• L " 

10.29 n2Q2 

D WT 
Por Hazen-Williams: 

1 ñS"5 h . 10.635 Q-1--»3-
L = «1.852 ,,4.87 

C D 

Igualando y simplificando 

0.0826 f = 10.29 n' 

J7T-D 

10.635 D 0.13 

C 1- 8 5 O 0' 1 5 
(19) 

Como las ecuaciones de Manning y Hazen-Williams son muy fre­
cuentemente usadas, de la ecuación (19) puede obtenerse la 
relación entre sus coeficientes: 

12. 



, rt0. „0.1017 
1.034 D /on. 

n " .0.025 Õ.Ô7.5 ( 2 0 ) 

C - 1.037 D 0' 1 0" (21) 
C " 1.081 nÔ.ÔÔl

 { l) 

n Q 

Si por la índole del trabajo no se requiere mucha precisión 
se puede usar la relación aproximada 

n = ¿ (22) 

que se obtiene haciendo uso de la aproximación indicada por 
la ecuación (18). 

Influencia de la edad de las tuberías. 

La precisión de los cálculos en las tuberías disminuye en 
parte debido al cambio de los factores de rugosidad. En 
efecto, las tuberías se enmohecen, la superficie se vuelve 
áspera y se forman incrustaciones. Estas pueden reducir el 
área transversal del conducto y reducir su capacidad, 
incrementando a la vez el valor del coeficiente f. La 
formación de escamas, herrumbre o depósitos en pequeñas 
tuberías, puede en el curso de varios años, llegar a obstruir 
las completamente. 

De acuerdo con el carácter del agua y de la pared del tuboy al 
funcionamiento puede alterarse por: 

a. Formación de nódulos o tubérculos. 

b. Depósitos de limo o cultivos vegetales. 

c. Depósitos de sedimento, cieno o arena. 

d. Depósitos de flocs de alumbre o cal provenientes de 
una filtración defectuosa en la planta de potabilización, 

Se ha sugerido la siguiente ecuación que relaciona el incre­
mento a de la altura de las proyecciones (incrustaciones) en 
pulgadas por año, con el pH. 

2 x log o • = 3.8 - pH 

Otro método para medir el efecto del mismo fenómeno-, sería 
el empleo de la siguiente expresión: 

13 



q " qt v 
- x 100 = STy 

q 

Siendo: 

q = • descarga original en el tubo nuevo. 

q = descarga después de T años. 
S = puede variar entre 4.5 y 13 de acuerdo con la 

clase de agua y clase de tubería. 

y = puede variar entre 0.37 y 0.57 de acuerdo con 
la clase de agua y clase de tubería. 

Para dar una idea de la magnitud del problema, se puede decir 
que después de 30 años de servicio en Norte América, la 
capacidad transpottadora promedio de tuberías revestidas 
interiormente con alquitrán, llegó a ser igual al 50% del 
valor original. 

A.T. Ippen, (Trans. ASME noviembre 1944) informó del caso 
de observaciones hechas en tubería de acero galvanizado, en 
que se encontró que e se duplicaba al cabo de 3 años, como 
resultado de un uso moderado. 

John R. Freeman (ASME, N.Y. 1944) estudió la rugosidad en 
una serie de tubos de hierro dulce, nuevos y viejos, y 
obtuvo los siguientes resultados: 

VALORES DE e EN METROS 

DESCRIPCIÓN 

Tubo, hierro dulce, nuevo 
Tubo, hierro dulce, mohoso 
y viejo 

Hierro dulce y nuevo 
Hierro dulce, ligeramente 
mohoso 
Hierro dulce, viejo muy mohoso 

Tubo, hierro dulce, nuevo 
Tubo, hierro dulce, viejo 

DIÁMETRO 

02" 

0.000042 

0.0009 

3" 

0.000046 

0.00013 
0.00094 

4" 

0.000049 
0.0029 

14 



A pesar de que la rugosidad absoluta es de 20 a 60 veces mayoz 
en un tubo viejo que en uno nuevo, si se calcula la rugosidad 
relativa y se deducen los valores de f del diagrama de Moody, 
se encontrará que estos son solamente 2 0 3 veces mayores en 
tubos viejos comparados con los nuevos. 

Las tuberías incrustadas pueden limpiarse con aparatos 
especiales y se piale así restaurar su capacidad posiblemente 
hasta el 85% de la descarga original. Sin embargo después 
de esta limpieza los tubos se deterioran con mayor rapidez. 
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PROBLEMAS EN LAS TUBERÍAS 

Los problemas de Ingeniería más comunes relacionados con el 
flujo en las tuberías, consisten en: 

1. Cálculo de la pérdida de carga y de la variación de 
presión a partir del caudal y de las características de 
la tubería. 

2. Cálculo del caudal a partir de las características de 
la tubería y de la carga que lo produce. 

3. Cálculo del diámetro requerido por la tubería para 
dar paso a un flujo dado entre dos puntos con diferen­
cia de cargas, conocida. 

Considérese el caso de la figura 1. 

© 

© ^ ^ 

FIGURA 1 

LE = línea de energía. 

GH = gradiente hidráulico. 

h = pérdida por entrada. 

hf = pérdida de carga debida al rozamiento, 

h = pérdida por salida. 

D = diámetro de la tubería. 



Es evidente que: 

h + h,. + h = H (1) 
e f s v ' 

que es la ecuación de Bernoulli escrita entre las superficies 
de loa, recipientes. 

Si se sustituyen las pérdidas por las expresiones apropiadas, 
se tiene: 

2 2 2 
V T V \T 

,°- 57g + f ü Ig + 7g = H (2> 

El efecto de las pérdidas menores en tuberías de longitud 
apreciable es pequeño y con frecuencia se desprecia por 
complejto, obteniéndose una simplificación en los cálculos. 
El efecto de las pérdidas menores es inapreciable cuando L > 
1000D. Podría preguntarse por qué el término 2._ 

considera como la pérdida por salida. Planteando Bernoulli 
entre los puntos 3 y 4 se tiene: 

2 2 
V3 P3 V4 

2g y 2g s 

Como V, = V y V. = 0 y además P3 h 

3 " -̂  v4 ~y 

= • h. 
s 

se tiene; 

. 2g 

V2 

Cuando la descarga es libre el término •*— representa una 

energía disponible que por lo general se pierde por choque 
o disipación de energía. Es poco frecuente utilizarla 
calculando una transición. 

Despreciando las pérdidas menores se tiene: 

fL 2 
h = — 5L = H (3) 

D 2g 
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Esto equivale a suponer que toda la carga H se utiliza en 
compensar la pérdida hf debida a la fricción. 

A partir de la ecuación (2) se puede obtener la velocidad 
y flujo por medio de tanteos. 

FIGURA 

EJEMPLO: 

Se supone un tubo de 1.0.m de diâmetro, de fundición, ver 
figura (3) . 

H = 100 m y L = 4000 m 

Calcular la velocidad. 

SOLUCIÓN: Se hace un tanteo con f 

H = + 0.50 
2g 

V 

2g 
+ f £ 

D 

= 0.013 

2g 
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100 = 1.5 2L + 0.013 x £000 ^ ¿ 
2g 1.0 2g 

V = 5.17 m/seg 

El valor de f que corresponde a esta velocidad, según tablas, 
o también según el diagrama de Moody, es 

f = 0.0172 

Usando este valor* se tiene: 

100 - 1.5 X Í + 0.0172 x 1 ° ° ° X Y Í 
2g 1 2g 

V = 5.28 m/seg 

A esta velocidad corresponde un valor f = 0.0171 que al ser 
usado en la ecuación (2) da una velocidad de 5.298/seg que 
se puede aceptar como solución. 
Del problema anterior se puede obtener una idea de la magnitud 
relativa de las diferentes pérdidas de carga: 

Carga de velocidad 

Pérdida por entrada 

Pérdida por fricción 

En este caso particular, cerca del 93% de la carera se pierde 
por fricción, mientras que menos del 1% se pierde a la 
entrada. Por lo tanto si se hubieran omitido estas pérdidas 
en la ecuación, ningún cambio apreciable hubiera resultado 
en el valor de la velocidad. 

Se puede mostrar que si la longitud de la tubería es igual 
o mayor que 1500 diámetros, la velocidad, calculada sin tener 
en cuenta la pérdida por entrada tendría un error menor del 
1% cuando f varía entre 0.015 y 0.025. De la misma manera, 
la pérdida por entrada y la carqa de velocidad pueden ser 
despreciadas sin afectar el valor calculado para la velocidad 

r. = 1.43 
2g 

V2 

0.5 — 
2g 

fü I_ = 
2g 

0.72 

97.81 

100.00 
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en más del 1%, si Là 5000 D y f tiene los valores 
límites establecidos antes. 

H • 100 m. 

FIonPA 3 

Enseguida se presentan cuatro sistemas típicos, con represen­
tación gráfica de las líneas de gradiente hidráulico y 
energía (ver figura 4) 

^3=" 
~J~ 

v<?. 
hf 

* 

I. La energía H se gasta en: 

a. he = perdida por 
entrada. 

b. hf = fricción 

c. en generar la carga de 
velocidad ,.2 , _ 

V / 2g. 

FIGURA 4 
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' ^ 4 * 
t? 

.M— 
2fl 

II . La energia H se transforma 
en: 

a. hf = fricción 

„2 

2g 
= energia de 
velocidad 

Si la entrada es 

redondeada he es 
despreciable. 

J Í — ^ -

III.La energía H se transforma 
en: 

a. Pérdida por entraba 

b; Energía de velocidad 

c. Pérdida por fricción 

1 

Ü_ 

T 
H. 

IV. Para mantener la misma 
v rata de descarga que en 
la figura III la dife­
rencia de nivel se 
aumentó de H a H., para 

compensar el exceso de 
pérdida en la obstrucción 
del punto A. 

FIGURA 4 (continuación) 
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-Caudal de entrada Q constan!» 

Se dlip 

V. En la parte supe­
rior del tramo 
penetra aire en 
el sistema, traba­
jando parcialmente 
la línea de con­
ducción como canal 
abierto. Esto 
ocurre con diáme­
tros grandes cuya 
capacidad para la 
carga H es nayor 

3~ [ÊrJ^íX que e l c a u d a l r e a l 

r^p.rdido mee o e l c a u d a l de 
d i s e ñ o . 

Perdido en A'g 
f 

V I . Todo e l t r amo 
trabaja como canal 
abierto pues la 
tubería es dema­
siado grande para 
el caudal dispo­
nible. 

hf Perdida 
entre AyC 

VII. Todo el conducto 
trabaja forzado. 
Se consume toda 
la energía dispo­
nible lí, para el 
caudal Q. La 
tubería es ade­
cuada para la 
carga II y este 
caudal. 

Perdida en BC 

FIGURA 5 
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Sifones 

En una conducción forzada a menudo se presentan tramos 
especiales llamados sifones. Existe, entre los ingenieros, 
cierta ambigüedad al tratarse del significado del término, 
la que procuraremos eliminar con las siguientes definiciones, 

FIGURA 6 

FIGURA 7 

Si el gradiente hidráulico toca la tubería en los puntos (G) 
y (H) llamaremos sifón a este tramo cuando el gradiente 
hidráulico entre estos dos puntos pasa por debajo de la tube­
ría. Lo llamaremos sifón invertido cuando el gradiente pasa 
por encima. En el sifón el punto más alejado del gradiente 
se llama vértice del sifón y es el punto donde se presenta 
la presión más baja. La figura 6 muestra el caso del sifón, 
que estudiaremos enseguida. 
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Sean: 

h = carga del agua correspondiente a la presión relativa, 
en el vértice del sifón (Punto D). 

ha = carga correspondiente a la presión atmosférica 
absoluta. 

hv = carga correspondiente a la presión absoluta del vapor 
a la temperatura dada del aqua. 

m = hv - ha = carga correspondiente a la presión 
relativa del vapor, a la temperatura dada. 

Consideraramc- dos casc.3: 

1. | h| > |hv - ha| 

2. | h| < |hv - ha| 

Primer caso. |h| > |hv - ha| 

Este caso corresponde a un pésimo diseño en el cual el 
proyectista ha determinado correctamente el diâmetro de la 
tubería de acuerdo con los niveles AJ pero no ha tenido en 
cuenta en su estudio los puntos intermedios altos de la 
conducción. 

Suponiendo que el flujo se efectuara siguiendo el gradier.Á-.a 
AJ, se produciría en el punto (D) una presión negativa 
cuyo valor serla igual a (h). Como i h i > I m i esto signifi­
caría que en el punto D existiría una presión menor que la 
presión del vapor a la temperatura dada del agua, lo cual 
es imposible, porque en estas condiciones se forma vapo... de 
agua y la presión existente sería la del vapor a la tempe­
ratura dada. 

El vapor de agua formado se acumula en la zona DE. Esta 
zona está determinada por el hecho de que antes del punto L>, 
(zona BD) y después del punto E, (zona EJ) la presión del 
agua es mayor que la presión del vapor y éste por lo tanto 
no se forma. 

En el tramo DE la pres:'. 5n es constante y naturalmente ¡ igual 
a la presión del vapor aor lo que el gradiente hidráulico 
sigue la curva CF, a ur a distancia m, verticalmente medida, 
de la superficie DE de] agua. En la zona DE la tubería no 
funciona completamente llena porque la parte superior está 
ocupada por el vapor. -lomo la sección efectiva de la 
tubería en el tramo DE se ha disminuido, si el gasto inicial 
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(Q) correspondiente al gradiente AJ permaneciera constante, 
la velocidad del agua aumentaría en el tramo DE y las 
pérdidas de carga aumentarían;cono se suponen constantes los 
niveles en (A) y (J), al aumentar las pérdidas, el caudal 
(Q) disminuye a un valor (q), de modo que el gradiente 
toma ahora la posición AC correspondiente al caudal (q). En 
el tramo final, el gradiente tona la posición FJ correspon­
diente, también, al caudal (q). 

En el tramo DE el gradiente, cono ya se dijo, será tal que 
la presión es igual a la del vapor. Como (q) < (Q), el 
tramo DE irá parcialmente lleno y su funcionamiento es 
semejante al de un canal abierto. Por haberse supuesto que 
la tubería es de diámetro y rugosidad constantes la línea 
AC es paralela a FJ. 

La condición estudiada tiene los siguientes inconvenientes: 

1. Reducción de la capacidad de Q a (q) por la formación 
del vapor de agua que llena parcialmente la tubería 
en el tramo DE. 

2. La tubería con presiones negativas en el tramo DE 
puede fallar por aplastamiento si no tiene suficiente 
resistencia. 

3. La tubería fallará por cavitación debido a la formación 
del vapor. 

Segundo caso. |h| <|hv - ha| 

Aquí la presión en el punto (D) es mayor que la del vapor. 
Entonces no es posible la formación de vapor de agua y es 
posible el flujo para el gasto (Q) con el gradiente AJ, 
como si la tubería estuviera por debajo del gradiente 
hidráulico. Sin, embargo puede presentarse el siguiente 
problema: el agua en el punto A está a la presión atmosfé­
rica. En cambio, en el punto (D) existe una presión menor. 
Por lo tanto, el aire disuelto en (A) tiende a liberarse 
en el punto (D). Si la velocidad es baja el aire no es 
arrastrado por la corriente y se acumula en el punto (D). 
Se disminuye entonces la sección efectiva de la tubería en 
este punto y por las mismas razones explicadas en el caso 
anterior, el gasto disminuye. El gradiente resultante, 
es, entonces, semejante al gradiente AC y FJ ya estudiado. 
El problema de la acumulación de aire puede remediarse 
colocando una bomba en el punto (D) que expulse el aire 
acumulado. 

Esta condición tiene los siguientes inconvenientes: 
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1. Reducción de la capacidad por la acumulación de aire 
en el punto (D) a menos que se instale una bomba 
de expulsión de aire o a menos que la corriente tenga 
suficiente velocidad para el arrastre del aire 
formado. 

2. La tubería funciona con presiones negativas y puede 
aplastarse si no tiene la resistencia adecuada. 

3. Si la tubería no está bien colocada de modo que sea 
hermética entrará aire por las uniones de manera que 
el gradiente estaría deteminado por la línea AD y 
se disminuirá la capacidad de la tubería. 

La solución más adecuada para los casos tratadts sería diseñar 
una tubería en forma tal que el gradiente pasara por encima 
del punto D o por dicho punto para lo cual sería necesario 
colocar una tubería de mayor diámetro en el tramo AD y de 
menor diámetro en el tramo DJ. Tina válvula de aire, o una 
caja en el punto (D), lo que equivale a hacer pasar el 
gradiente por este punto, no elimina del todc el problema, 
a menos que se cambien los diámetros en AD y DJ, para que 
el caudal no disminuya con respecto al requerido. 

La figura 7, muestra un sifón en el cual el vértice está 
por encima del nivel del agua en el punto A„ Este caso no 
se diferencia esencialmente de los estudiados antes y su 
única diferencia consiste en que para que pueda efectuarse 
el flujo es necesario instalar en el vértice (D) una 
bomba que expulse todo el aire existente an le. tubería para 
que ésta pueda cebarse, manteniendo al mismo tiempo sellos 
de agua en los puntos extremos„ 

Antes de pasar al estudio de los sifones invertidos se 
estudiarán las transiciones. 

En los casos anteriormente estudiados, si el caudal Q de 
diseño que entra a la cámara de carga A se mantiene constante 
todo el tiempo, se puede originar„ por la elevación del 
nivel de agua en A cuando el gasto en la tubería disminuye, 
un régimen de flujo transitorio en forma de pulsaciones. 

Transiciones. 

Las transiciones sen los tramos de una canalización que 
permiten cambiar de una sección a otra. Pueden ser bruscas 
o suaves; las prime::as son las más comunes pues rara vez se 
encuentran condicitnes que justifiquen usar las segundas. 
Estas se necesitan ;uando se quieren conservar las pérdidas 
de energía en sus "' llores mínimos „ 
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Planteando el Bernoulli entre los puntos 1 y 2 se tiene, 
tomando el plano que pasa por el punto (2) como plano de 
referencia: 

2 V 
VI 2 
•I¿— + y. + c = _£ + y + ht 
2g ± 2g ¿ 

en donde h. son las pérdidas entre los dos puntos (1) y (2) 
de la transición. 

c = 
V! 

2g 

VI' 

2g 
+ ^2 " yi + ht (9) 

y de aquí: 

a = c + yx - y2 

v2 
^g 

vi 
*?g + ht (10) 

FIGURA 8 
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Un valor negativo de (c) al aplicar la ecuación (9) 
indicará que el punto 2 se eleva con respecto al punto (1). 
Un valor negativo de (a) en la ecuación 10 indicará ; 
igualmente elevación del nivel del agua en el punto (2) con 
respecto al nivel del punto (1). Las pérdidas en la 
transición debidas únicamente al cambio de velocidad se llaman 
pérdidas por conversión. Las pérdidas por fricción en el 
tramo de canal 1-2 correspondiente a la transición se despre­
cian cuando el tramo 1-2 es muy corto y sólo se tienen en 
cuenta las pérdidas por conversión. Estas se expresan así: 

V2 V2 

I K < - i - - 1 ) | 
2g 2g 

K Ahv (11) 

y reemplazando en 10: a = KA hv + Ahv = (1 + K)Ahv (12) 

Las pérdidas de energía h , para la aplicación de las 

ecuaciones anteriores, son siempre positivas, es decir, siempre 
representan una disminución de nivel. 

Al término: _2_ 

2g 2g 

1̂  , que representa una elevación del 
nivel del agua o de la solera 
cuando su valor es negativo, se le 

conoce como carga de recuperación. 

Los valores de K se encuentran en la figura (9) llamando K. y 
K. el coeficiente K según se trate de aumento o disminución 
de velocidad. 

§o * ,0-72 

FIGURA 8A 

13 



Cuando la magnitud de la obra y la necesidad de mantener 
pequeñas las pérdidas de carga lo justifican, se diseñan, como 
ya se dijo, transiciones alabeadas. En estos casos se tienen 
en cuenta las siguientes características del diseño: 

1. La recta que en planta une los puntos exteriores de las 
superficies del agua en los extremos de la transición 
debe hacer con el eje de la canalización un ángulo de 
12* 30', máximo. De acuerdo con lo anterior se calcula 
la longitud de la transición. 

2. Se determina el perfil de la superficie del agua des­
preciando primero las pérdidas por fricción y teniendo 
en cuenta solamente las pérdidas por conversión. 

Se escogen dos parábolas tangentes entre sí en el punto 
medio de la transición y horizontales en los puntos 
inicial y final. Estrictamente hablando las parábolas 
deberían ser tangentes a las superficies del agua en 
los extremos de la transición. 

EJEMPLO: 

Se quiere diseñar una transición que conecta, aguas arriba, 
un canal trapezoidal en tierra, con un canal rectangular,aguas 
abajo. El canal trapezoidal tiene taludes 2; 1 (horizontal 
vertical). El caudal transportado es de 9 m3/seg. Las 
dimensiones de ambas canalizaciones se muestran en la figura 
(10). 

Para el caso 5, King da valores diferentes: (Ver ref 15 p. 
369) Kx - 0.5 y K2 = 1.0 

i 

a. Calculamos la longitud de la transición: 

L . 10.70 - 3.80 = 1 5 # 5 m ¿ 1 5 m 

2 tg 12°30' 

Se escoge L = 15 m para dividir la longitud en un número 
completo de partes. En este caso cada una tendrá una longitud 
de 1.50 m y serían en total 10 divisiones. En esta forma 
obtenemos 11 puntos de estudio que incluyen el punto inicial 
de la transición y el punto final. 

b. Determinamos el perfil de la superficie del agua de 
acuerdo con las reglas dadas. Como la transición es 
suave y corresponde a un aumento de velocidad 
escogemos: 
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TIPO DE TRANSICIÓN PLANTAS 
DIS -

AUMENTO EN V MlNUCION EN V 

I.) A l a b e a d o 

2.) Cuarto do círculo 

3.) S impl i f icada 

4.) En línea recta 

5.) Cuadrada 

O.IO 

0.15 

0 2 0 

0.30 

0.30 

0.20 

0.25 

0.30 

0 3 O 

v O 

FIGURA 3 

Valores de K. y K2 para diferentes tipos de transiciones< 

Ver ref: 13, Ven Te Chow, p. 311. 
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K. = 0.10 

En el punto (0), comienzo de la transición, se tiene 

V - - £ - ^ - -i^°- = 0.855 m/s 
° A 1.3 (5.5 + 2.60) 10.53 o 

2 2 
h v = ^- = ̂ H - = 0.038 m 
° 2g 19.62 

En el punto (10), final de transición, tenemos! 

V - = 1.895 
iU 1.25 x 3.8 

1 92 

h v „ iiH— = 0.184 m 
1U 16.62 

La diferencia de nivel entre los dos puntos extremos es 
entonces: 

ax » Ahv + K^hv = Ahv (1 + K^) (13) 

ax = 1.1 x (0.183 - 0.037) « 0.161 m 

Se escoge arbitrariamente una parábola como forma para la 
superficie del agua. 

La ecuación de la parábola hasta el centro de la transición 
(punto 5) es: 

a = p x 

donde: 

a = desnivel entre cada punto y el origen de la transición 
por la superficie del agua. 
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distancia horizontal entre cada punto y el origen de 
la parábola, que es también el origen de la 
transición. 

0.161 
0.00143 

2 x 2 x 7.5' 

a - J0/. 00143 x~ 

^ i • 1 
En el cuadro siguiente se muestran los cálculos efectuados, 
El significado de las siguientes columnas es como sigue: 

Columna (1) 

Columna (2) 

Columna (3) 

Columna (4) 

Columna (5): 

Indica el punto correspondiente. 

Muestra el valor de la abscisa. 

Da el valor del cuadrado'de la abscisa. 

Da el desnivel de la superficie del agua con 
respecto al origen. 

Muestra el incremento en la carga de velocidad, 
calculado por la ecuación 12: con respecto a 
la velocidad inicial. 

Ahv = 

Columna.(6): 

Columna (7): 

Columna (8): 

Columna (9): 

Columna (10) 

Columna (11) 

1 + K 1.1 

Indica la carga de velocidad. 

Muestra la velocidad. 

Indica el área ^. 

Muestra la mitad del ancho de la superficie 
del agua en cada punto. Se obtiene escogiendo 
arbitrariamente una planta de la transición o 
por tanteos hasta que se obtengan resultados 
satisfactorios. El perfil resultante de la 
solera debe ser adecuado. En caso contrario se 
deberá modificar la forma de la plante de la 
superficie del agua.. La selección de la forma 
apropiada de la sección se deja al buen juicio 
del ingeniero. 

Muestra la mitad del ancho de la solera y se 
obtiene de la planta adoptada. 

Suma de columnas 9 y 10. 
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^1 

> 

1 

Punto 

0 

1 

2 

3 

4 

5 

6 

7 

8 

9 

i 

2 

Absc. 

00 

1.5 

3.0 

4.5 

6.0 

7.5 

9.0 

10.5 

12.0 

13.5 

15.0 

3 

X 2 

000 

2.24 

9.0 

20.25 

36.00 

56.25 

4 

a 

000 

.003 

.013 

.029 

.052 

.081 

.110 

.133 

.148 

.158 

.161 

5 

hv 

000 

.003 

.012 

.026 

.047 

.074 

.100 

.121 

.134 

.144 

.146 

6 

hv 

.038 

.041 

.050 

.064 

.085 

.112 

.138 

.159 

.172 

.181 

.184 

7 

V 

.86 

.90 

.98 

1.12 

1.29 

1.48 

1.64 

1.76 

1.84 

1.89 

1.90 

8 

i 

A 

10.47 

10.00 

9.14 

3.03 

6.99 

6.10 

5.47 

5.10 

4.90 

4.77 

4.74 

9 

• i 

0.5B 

5.35 

5.18 

4.72 

4.11 

3.43 

2.79 

2.35 

2.09 

1.97 

1.93 

1.90 

10 

0.5B 

2.75 

2.63 

2.42 

2.21 

2.12 

2.06 

2.03 

2.00 

1.97 

1.93 

1.90 

11 

0.5b 
0.5b 

8.10 

7.81 

7.14 

6.32 

5.55 

4.85 

4.38 

4.09 

3.94 

3.86 

3.80 

12 

y 

1.29 

1.2ÍJ 

1.28 

1.27 

1.26 

1.25 

1.25 

1.25 

1.24 

1.24 

1.25 

13 

P 

11.32 

10.96 

10.10 

3.99 

7.87 

7.03 

6.64 

6.50 

6.43 

6.33 

6.29 

14 

R 

! .92 

.91 

0.90 

.89 

.89 

.87 

.83 

.79 

.76 

.75 

.75 

15 

S 

.00016 

.00018 

.00022 

.00029 

.00038 

.00051 

.00068 

.00084 

.0 0095 

.0010 

.0010 

16 

hf 

.0000 

.0003 

.0003 

.0004 

.0005 

.004 

.004 

.0011 

.0013 

.0015 

.0015 

n = 0 .014 



Columna (12): 

Columna (13): 

Columna (14): 

Columna (15): 

Columna (16) 

Profundidad del agua, calculada con la infor_ 
mación anterior. 

Perímetro mojado. 

Radio hidráulico. 

Pendiente de la línea de energía total que 
determina las pérdidas por fricción. Se ha 
computado para n = 0.014 con la formula 
de Manning: 

v . *2/3 x sV> 
n 

Incremento de la pérdida por fricción o 
pérdida al final de cada tramo de 1.5 m. Se 
encuentra multiplicando 1.5 por el promedio 
del gradiente de energía en cada tramo. 
Como se ve, estas pérdidas son muy pequeñas 
debido a la pequeña longitud de la transición 
y no se han tenido en cuenta en el presente 
cálculo. 

Como el desnivel final de la superficie del agua depende 
también del monto de las pérdidas por fricción, si fuera 
necesario, deberá corregirse el cálculo anterior teniendo en 
cuenta las velocidades obtenidas en este ejemplo. 

Con la información obtenida pueden calcularse las cotas da 
los diferentes puntos (ver tabla ). Téngase bien en cuenv: 
que después del punto 5 la parábola se invierte formando u 
punto de inflexión. 

Normalmente no se justifica tanta precisión como se 1 h&oK:> 
en el ejemplo anterior y las ecuaciones (9) y (10) se aplica 
simplemente entre los puntos extremos. Si se hubiera hecho 
esto en el desarrollo de dicho ejemplo la solución sería: 

* 1. Desnivel c entre las soleras: 

c = Ahv + K(Ahv) + y2 - y. 

1.1 (Ahv) + y2 - y1 

1.1 x (0.184 - 0.038) + 1.25 

0.111 m 

- 1.3 
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* 2. 

a - 1.1 (0.184 - 0.038) » 0.161 m 

Se pondría entonces una solera plana uniendo los dos extremos 
de la canalización y las paredes laterales se diseñarían con 
el tipo de transición (1), alabeada. 

Sifones invertidos 

Como se mencionó antes, para este caso, el gradiente hidráu­
lico estará siempre por encima de la tubería. Esta deberá 
diseñarse para resistir las presiones positivas a las cuales 
estará sometida e hidráulicamente se diseñará teniendo en 
cuenta todas las pérdidas de energía que hayan de presentarse. 
Se utiliza el sifón invertido cuando en una conducción por 
gravedad se requiere pasar una depresión que por cualquier 
otro medio resultarla más costosa (ver figura 10). 

FIGURA 10 

Mientras mayor es H(ver figura 10) menor puede ser el diá­
metro de la tubería el cual puede reducirse siempre que se 
mantengan velocidades no erosivas dentro del tubo. Sin 
embargo, debe tenerse en cuenta que un aumento de H puede 
tener los siguientes efectos: 

1. Se disminuye la calda disponible para el canal aguas 
abajo del punto 6 lo cual Pudiera resultar en un aumeito 
de su sección. 
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2. Puede aumentarse la excavación del canal aguas abajo del 
punto G o su longitud si la topografía no es favorable. 

3. Pueden aumentarse las longitudes de túneles si estos 
son necesarios. 

Por lo tatito un equilibrio razonable de los factores anteriores 
es indispensable para poder escoger el desnivel H más favora­
ble pasa el diseño. 

Si las secciones del canal y del sifón son muy grandes podría 
justificarse el diseño de transiciones especiales entre ellas. 
El Bureau of Reclamation recomienda las siguientes caracte­
rísticas de diseño: 

1. Es generalmente deseable mantener la clave de la tubería 
de entrada del sifón ligeramente por debajo del nivel 
del agua en la caja de entrada. Esta práctica reducirá 
el peligro de que se reduzca la capacidad del sifón, por 
la admisión de aire en la boca de entrada. La profundi­
dad de la clave con respecto al nivel del agua es llamada 
el sello de agua del sifón. El valor recomendado para 
el sello de agua oscila entre 1.1 Ahv y un valor máximo 
de 0.45 m o 1.5 Ahv, escogiéndose el mayor de estos dos. 
El valor «tas adecuado depende de la pendiente y tamaño 
de la rama descendente del sifón. Si ésta es de gr¿a> 
diámetro y de mucha pendiente debe usarse el valor m.? íl^ 
de sello. A menudo ocurre que el sello da agua es î â ct 
que el requerido en el cálculo de la transición; ei 
estos casos el fondo de la transición en su parta fx,..al 
deberá modificarse correspondientemente, para que patid" 
existir la profundidad del sello seleccionado. 

2. En algunos casos, cuando el gasto de agua es variable„ 
puede ocurrir que para caudales menores que el de diseño 
el primer tramo del sifón no esté completamente lleno. 
En estos casos puede formarse un salto hidráulico en lu 
zona vecina al punto donde la tubería está completamente 
llena. En ocasiones, sobre todo si la tubería es de gran 
tamaño el salto puede producir fuertes vibraciones que 
alteran la buena operación del sifón. (Como lo ha suge­
rido Bakhmeteff puede diseñarse, si la topografía lo 
permite, un tramo neutralizador cuya pendiente sea la 
crítica . para el caudal más frecuente). 

3. Después de que la profundidad del sello ha sido fijada, 
se determina el desnivel del agua en la caja de entrada, 
siguiendo los principios ya estudidados al tratar las 
transiciones. 
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En este primer cálculo se desprecian las pérdidas por 
fricción Se supone entonces un perfil suave del flujo, 
tangente a la superficie del agua en el canal al co­
menzar la transición Este perfil pasará por el punto, 
en la boca de entrada, determinado por la caída (a), 
computada antes. Como no existe información adecuada 
para determinar la mejor forma de este perfil, puede su­
ponerse una parábola. (El perfil calculado se corregirá 
para las pérdidas por fricción si éstas son elevadas). 

4. En el diseño de la estructura de salida la pendiente del 
fondo de la transición no necesita ser tangente a la 
solera del sifón, como en el caso de la entrada, a menos 
que la velocidad del sifón sea alta y fuerte la pendiente 
de la transición. Puede suponerse que el mejor perfil 
de la superficie del agua es una parábola, a falta de 
información más adecuada. 

EJEMPLO 

Se trata de cruzar una depresión por medio de un sifón inver­
tido con una tubería de concreto reforzado de 27", cuya longi­
tud es de 50 m. El sifón invertido tiene dos codos de 45° 3 
cada uno y une dos puntos de un canal cuyo gasto es de l.lm /s. 

La velocidad en el canal es de 1.4 m/s y la profundidad del 
agua en él es de 1.3 m. Se pregunta la diferencia de nivel 
H entre los puntos inicial y final de esta estructura. 

Se supone que los canales tienen suficiente caída disponible 
y que por lo tanto no interesa mantener pequeñas las pérdidas 
de carga en el sifón invertido. Las transiciones entre el 
canal y el sifón serán transiciones bruscas y las pérdidas de 
carga por cambios de velocidad pueden ser: 

h = 0.6 Ahv 

para aumentos de velocidad y 

h = 1.0 Ahv 

para disminución de velocidad. (Ver Manual de King, la. 
edición en español, pág. 369-371). 

SOLUCIÓN 

Planteamos el teorema de Bernoulli entre los puntos ti) y 
(6) tomando el fondo del canal en el punto (6) como plano de 
referencia. 
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Se escogen dos partículas de la corriente en la superficie 
del agua y se les supone una velocidad igual al promedio en 
sus secciones respectivas. Se supone igual a 1 el coeficiente 
de Coriolis. 

hv. + H + y hv6 + y6- + Eh 

En = pérdidas de carga entre (1) y (6) 

H = hvg - hv. + En 

Si las velocidades en los puntos (1) y (6) son iguales como 
en el caso presente, se tiene: 

H Zh 

La velocidad en el tubo de 27" y la carga correspondiente 
son: 

2 
v = £ » ü = 3 m/s ; hv_ = ^- = 0.5 m 

¿ A 0.37 ¿ 2g 
En el canal: 

v- = 1.4 m/s; hv1 = 0.1 m 

SO.00 

FIGURA 11 
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PERDIDAS 

hl. Por transición en el tramo 1-2: 0.6 hv = 0.6 (0.5-0.1) = 
0.2 

h2. Por entrada en el punto 2: 0.5 hv2 = 0.5 x 0.5 = 0.3 
(entrada no abocinada) 

h3. Por fricción en los 50 m de tubería de 27": Para 
tubería de concreto y Q - 1.1 m^/s según el ábaco de 
Moody.h.3 = 0.007 x 50 = 0.4 

h4. Por pérdidas en los dos codos; hemos escogido para este 
ejemplo una de las fórmulas obtenidas en los experimentos 
de Munich.-

h = 0.4 (-7T7¡ ) hv» donde 

45 2 a = deflexión del codo; h = 2 x 0.4 x ( •§*) x 

0.5 = 0.1 

h5. Pérdidas en la caja de salida en el tramo 5-6: 

h = l.OOAhv - 1.0 x (0.5 - 0.1) = 0.4 

Pérdidas totales £h - H = , 1«4 m 

Es importante, además, determinar las cotas de los diferen­
tes puntos. En el punto (1) el nivel del agua está en la 
cota 50.00; llamamos (c) a la caída de nivel entre las 
diferentes soleras. 

Aplicando la ecuación 9. 

c = hv2 - hv1 + b + d - y. + h(1-2),aproximadamente 

y por la ecuación (10): 

a = hv2 - hvx + h(l-2) 

a = 0.5 - 0.1 + 0.2 = 0.6 m 

Teoricamente podríamos colocar el punto B (la clave del 
tubo) a una distancia (a+b) en donde (B) sería igual a 
las pérdidas por entrada en la boca del tubo. 
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Coroo esta no es abocinada, (b) sería igual a 0.5 hv, = 0.25= 

0.3 m;y (a+b) = 0.6 + 0.3 = 0.90 m. 

Sin embargo (b) tiene, las restricciones anotadas antes. Por 
ser el tramo inicial del sifón de mucha pendiente pero de 
pequeño diámetro escogemos(b;como el mayor entre los dos 
valores siguientes: 

b = 0.45 

b = 1.5 A hv =1.5x0.4 = 0.6 

Por -lo tanto a + b = 0.6 + 0.6 = 1.2m 

Cota del punto E = cota de A-a = 50.00 - 0.60 = 49.40 m 

Cota del punto (2) = cota de E - (b+d) = 49.40-1.09= 48.31 ra 

50.00 

Y, » 1.3 
V, = 1.4 

hv, = 0.1 

d > 0 . Cot 45° > 0.49 

Cotas en la caja de entrada 
FIGURA 12 

Por la ecuación 10: 

f = hv6 - hv5 + h(5-6) 

Por la ecuación 11 y suponiendo K. 
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-r - hv_ + 1 x (hv_ - hv,.) 
6 5 5 6 

se tiene: 

f = hvf 

f = 0.1 - 0.5 + 0.5 - 0.1 

= - 0.4 + 0.4 = 0 

(aumento de nivel) (disminución de nivel) 

Superficie del Agua 

48 6 

y8 = 1,3 m 
vg s 1.4 m/» 

h tf - 0 . 1 * 

4 7 . 3 

CAJA DE S A L I D A 

Cotas en la caja de salida 

FIGURA 13 

Es decir que la elevación en el nivel del agua ha sido 
contrarrestada por el valor de las pérdidas en la transición, 

La cota del punto F estará más baja que la del punto E en 
el valor de las pérdidas entre estos dos puntos: 

Cota,del punto F = cota E - h2 - h_ - h4 = 49.40 - 0.3 -

0.4 - 0.1 = 48.60 
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Como vimos que el punto F y el punto G están a la misma 
altura por la razón anotada anteriormente la cota de F se 
hubiera podido conocer obteniendo la del punto G restando 
a la cota de A las pérdidas totales entre estos dos puntos: 

Cota de G = cota de A-H = 50.00 - 1.40 = 48.60 

como antes. 

cota de F 

En este calo particular, por ser la tubería de menor diáme­
tro que la profundidad del canal el punto 5 queda más elevado 
que el punto 6 resultando un quiebre brusco. Si se quiere 
evitar, el sifón podría terminar un poco más abajo y 
manteniendo la cota del punto G fija la caja de salida podría 
quedar asi: 

47 3 

FIGURA 14 

Entonces, sobre el punto F habría una pequeña presión que 
no tendría ningün efecto perjudicial sobre el gasto. 
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Indicaciones generales sobre el diseño de conducciones de 

agua de abastecimiento. 

Como lo indica el subtítulo las indicaciones que se dan 
en los párrafos siguientes son de carácter general y pueden 
variarse de acuerdo con el buen juicio del proyectista y 
con las especificaciones particulares exigidas por las 
diferentes entidades oficiales o privadas. 

Si se trata de transportar el agua desde la fuente de 
abastecimiento hasta la planta de potabilización o el 
tanque de distribución, se debe hacer el estudio 
correspondiente que comprenderá los siguientes pasos: 

1. Inspección al terreno. 

En esta inspección se determinarán, por medio de un 
nivel de mano y de una cinta de tela, la diferencia 
de nivel y la longitud aproximada entre la fuente 
de abastecimiento, en el sitio escogido para 
captación, y el sitio de llegada. También se de­
terminará si la conducción debe ser libre, forzada 
o mixta. 

2. Trazado de la línea. 

Con la distancia aproximada L y la diferencia, se 
encuentra la pendiente media que debe tener. Con 
esta pendiente se procede al trazado de una poligonal 
y al levantamiento topográfico de una zona a lado 
y lado de aquella, lo suficientemente ancha para 
facilitar el trazado definitivo sobre el plano, y 
encontrar así el trazado más económico. 

De esta manera se procede cuando se ha elegido la 
conducción libre. Cuando la conducción ha de ser 
forzada, la ruta se escoge fácilmente haciendo un 
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recorrido de la zona; lo mismo que cuando la conducción 
va a ser mixta; enseguida se traza la poligonal por la 
ruta escogida y se levanta la topografía de la zona, 
como en el caso anterior. 

3. Dibujo 

Una vez hecho el trazado se procede a dibujar la planta 
y el perfil en escalas convenientes. Enseguida se debe 
definir el material que se va a emplear, teniendo en 
cuenta las presiones a que va a estar sometida la tube­
ría, la calidad del agua,el costo, etc. 

4. Diseño 

Definido el material se procede a hacer el diseño, 
teniendo en cuenta la calidad y cantidad de agua que 
se va a transportar, las condiciones topográficas y 
el costo inicial y de mantenimiento. Además deben 
seguirse las normas y especificaciones al respecto,del 
Ministerio de Higiene. 

Será conveniente comparar, en algunos casos, si es más 
económico una línea más corta con mayor movimiento de 
tierra o una línea más larga con menos movimiento de 
tierra. 

5. Deben hacerse estudios geológicos y de suelos para 
asegurar su estabilidad. 

Criterios Generales. 

La presencia de varios codos en un conducto, produce -i.e.-a 
pérdida de carga que, por lo general, es muy pequeña y puede 
despreciarse. Indudablemente los codos y demás accesorios 
no deben multiplicarse sin necesidad pero cuando se justifi­
quen por la disposición del trazado, no se debe hacer 
esfuerzo por suprimirlos. 

Un conducto forzado no debe pasar por lo general,- por encima 
de la línea de los niveles piezométricos. Si sobre el perfil 
de la conducción resulta que la línea recta que une sus 
extreraedidades corta el terreno es probable que la sección 
del conducto tendrá que ser variable, como se vio al tratar 
sobre los sifones. 
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Câmara de quiebre de presión. 

Si la conducción pasa demasiado por debajo de la línea piezo-
métrica AB trazada para una tubería de diámetro uniforme, 
quedando así sometida a presiones demasiado grandes, es 
ventajoso instalar una cámara de quiebre de presión, en un 
punto intermedio C. En este caso la nueva línea piezométrica 
será ACB y los diámetros deben corresponder a esta línea. 

FIGURA Í5 

La presión del agua en la conducción se mide por su distancia 
vertical a la línea piezomótrica. Cuando el agua en la 
tubería está en reposo, la línea piezométrica será horizontal 
y las presiones serán iguales en todos los puntos que tengan 
el mismo nivel; cuando está en movimiento, la presiones 
disminuyen. Cuando la conducción se diseña para el caso de 
que la extremidad inferior se cierra de vez eiycuando, la 
presión de cálculo será la estática aumentada en el golpe 
de ariete; pero si siempre hay salida libre, será la normal 
de operacirfw 

Canales abiertos. 

Las secciones usadas son la semicircular y la trapezoidal. 
La semicircular generalmente se construye con secciones de 
metal. Los canales pueden ser revestidos o no. Las sec­
ciones trapezoidales se revisten generalmente de concreto 
simple el que necesita un espesor de 5 cm cuando los taludes 
son de 1.0 vertical por 1.5 horizontal o menos pronunciados. 
Para mayores el revestimiento será de 10 a 15 cm de espesor 
con refuerzo en los lugares en que haya habido relleno. En 
estos casos no es necesario colocar refuerzo de temperatura 
porque los canales se construyen con juntas de dilatación 
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Cámara de quiebre de presión 

FIGURA 16 
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y contracción. Las velocidades permitidas en canales 
sin revestimiento son: 

En terrenos de poca consistencia 0.45 a 0.60 m/s 

En terrenos firmes 0.75 a 0.90 m/s 

En formaciones arcillosas 0.90 a 1.50 m/s 

En terrenos rocosos 1.50 ro/s 

Velocidades entre 0.60 y 0.90 m/s son suficientes para evitar 
los depósitos de sedimentos y el crecimiento de maleza. 

Para el cálculo se puede emplear la fórmula de Manning o la 
de Kutter. El valor de n se toma de 0.020 a 0.25 para canales 
sin revestir. Si hay probabilidad de desarrollo de vegeta­
ción, debe dejarse un amplio margen de seguridad. 

Conductos libres cerrados. 

Las secciones circulares pueden llevar o no refuerzo. 

Los conductos de manipostería no deben emplearse cuando la 
sección es menor de un metro cuadrado, a menos que las 
condiciones sean muy favorables, pues su costo resulta más 
alto que el de los tubos. 

Para prevenir la formación de depósitos, la velocidad ha de 
ser en promedio de 0.75 a 0.90 m/s. Las conducciones libres 
requieren la construcción de cajas de inspección, compuertas, 
rebosaderos, desagües, viaductos, túneles, etc. Algunas de 
las cajas llevarán una tubería de desagüe que se abre o 
cierra con una compuerta por lo general del tipo de tijera 
o guillotina. 

Las tuberías de gres y de concreto se usan con frecuencia en 
conducciones libres, en tamaños de 0 6" a 0 38" de diá­
metro. La instalación debe ser hecha con mucho cuidado pues 
las alteraciones causadas por las raíces de las plantas, des­
lizamientos, obstrucciones, crecimiento de vegetación,etc., 
modifican sustancialmente las características hidráulicas 
resultando como consecuencia la disminución del gasto para 
el que fue calculada. 

Conducciones forzadas. 

En estas conducciones la tubería debe resistir esfuerzos 
internos y externos y al seleccionar la clase y tipo de tubo 
que se va a instalar habí i que hacer un estudio comparativo 
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según las características de cada uno. Puede decirse que la 
tubería de fundición es la más recomendable para conducciones 
de diâmetro pequeño; para las de sección grande la elección 
habrá que hacerla entre fundición, acero o concreto reforzado; 
el asbesto cemento, en donde el transporte sea difícil, 
podría descartarse por su fragilidad. Las tuberías de hierro 
dúctil y de PVC son actualmente empleadas con frecuencia. 

Para aguas blandas y agresivas, las tuberías revestidas de 
cemento o las de concreto reforzado serán las más indicadas. 
Para presiones altas, las mejores son las de acero. La ca­
pacidad transportadora de las de hierro fundido y las de acero 
soldadas, es casi la misma cuando son atacadas por la corro­
sión. Los tubos de madera sólo sirven para bajas presiones; 
su costo inicial es pequeño pero duran poco. 

Por lo general, la línea de conducción sigue los accidentes 
del terreno y sin embargo algunas modificaciones de la ruta 
a juicio del ingeniero pueden resultar en diseños adecuados 
a pesar de algún alargamiento de la longitud. 

Normas del Instituto Nacional de Fomento Municipal, sobre 
conducción de aguas. 

Las conducciones de aguas serán siempre canalizaciones ce­
rradas y en lo posible forzadas. Se calcularán para el con­
sumo máximo diario (variable entre 1.2 y 2.0 veces el 
consumo medio diario). 

1. Conducciones libres. 

En estas se tendrán en cuenta los siguientes datos básicos 
para el cálculo hidráulico: 

a. Diámetro mínimo aceptable, 6 pulgadas. 

b. Velocidad mínima 0.60 mps. 

c. La velocidad máxima permisible será de 5.00 o 4.00 
metros por segundo, según se construya la conducción 
en tubería de gres o de cemento, respectivamente. Si 
esta, construida en tubería de cemento, fabricada a 
mano o con ladrillo cocido no vitrificado, pero de 
buena calidad, la máxima velocidad será de 2.50 mts. 
por segundo. 

d. Escapes 

A fin de estimar las posibles pérdidas por escapes en la 
conducción libre, pueden adoptarse los siguientes valores 
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en litros por kilómetro - día, como permisibles: 

6 " 9.410 
8 • 11.762 
10 • 14.820 
12 " 17.643 
15 " 22.348 
18 " a 36 " 35.286 

e. Cajas de inspección. 

En alineamientos rectos deberán colocarse cajas de 
inspección por lo menos una cada 100 metros. También 
se localizarán estas obras en todo cambio de pendiente 
y dirección, excepto,en este último caso, cuando la 
deflexión en el alineamiento sea menor de 45° pues 
entonces se proyectará el alineamiento en curva circular 
de radio no inferior a 15 metros, instalando cajas en 
el PC y PT, y cada 50 metros, aproximadamente; una de 
las cajas de inspección se proveerá de una compuerta de 
desagüe y de la tubería correspondiente, para facilitar 
la limpieza periódica de la conducción en forma que des­
cargue en sitios de drenaje natural que permitan la fá­
cil evacuación sin causar perjuicios a predios aledaños. 
En los puntos extremos de ios viaductos y túneles también 
se colocarán las cajas. La caja de inspección será pre­
ferentemente de sección cuadrada, provista de tapa con 
manija de hierro,, de manera que el brocal sobresalga de 
la superficie del terreno y que la tapa evite el acceso 
de las aguas hacia el interior. El fondo de las cajas 
de inspección que no tengan desagüe de limpieza deberá 
conservar la forma de la canalización? cuando esté pro­
vista de sistema de desagüe, el fondo tendrá pendiente 
hacia él* La cota de batea del desagüe debe estar por 
lo menos 30 centímetros más baja que la de la boca de 
salida. 

f. Profundidad de la canalización. 

Se recomienda un recubrimiento de la canalización de 80 
centímetros o más en el caso de que los terrenos se 
utilicen para el cultivo. Es aconsejable al hacer el 
proyecto prever la construcción de la banca sobre el 
eje de la conducción, 

g. Obras de arte» 

Los viaductos, túneles, cruces en las carreteras, 
ferrocarriles, caminos reales y de herradura, pasos en 
las quebradas, etc., se diseñarán teniendo en cuenta 
la protección de las aguas contra contaminación, la 
estabilidad de las obras, etc. 
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Conducción forzada 

a. Cálculos hidráulicos. 

Se recomiendan los siguientes límites aproximados 
en los cálculos hidráulicos; velocidad mínima, 0.60 
metros; velocidad máxima 4.00 metros; diámetro 
mínimo 2", salvo casos excepcionales de acueductos 
rurales en que se acepta 1 1/2". 

b. Sifones invertidos. 

La cámara de entrada al sifón se diseñará en forma 
de caja desarenadora, con su tabique de amortigua­
miento, provista de su correspondiente desagüe y 
vertedero de exceso de las aguas. La cámara de 
salida puede ser similar a la anterior, pero sin el 
dispositivo desarenador y de rebose. Por regla 
general el punto más bajo del sifón podrá proyec­
tarse en forma que cruce la depresión en viaducto o 
puente; en casos especiales, cuando esta obra de 
arte resulte impracticable y previo estudio de las 
condiciones sanitarias del cauce que se va a cruzar, 
se podrá proyectar el paso bajo el lecho del curso 
de agua. 

c. Colocación y anclaje de la tubería. 

Las tuberías generalmente deben proyectarse ente­
rradas. Cuando se coloquen en la superficie, se 
apoyarán sobre cierto número de soportes en forma 
que en ellos se produzca el mínimo de rozamiento„ 
Si la pendiente es superior al ángulo de rozamiento 
que corresponde en los soportes hay que anclar la 
tuber'ia en puntos adecuados. Entre cada dos de 
estos puntos fijos se intercalará una pieza de / 
dilatación. Cuando vaya superficialmente y este 
más o menos horizontal, también hay que anclar la 
tubería cada 100 0 150 metros; en los cambios de 
dirección del eje del tubo se instalarán así mismo 
anclajes teniendo en cuenta para su diseño los 
esfuerzos a que estén sometidos. 

d. Dispositivos especiales. 

Se proveerá la instalacción de ventosas en todos 
los picos o puntos altos y de válvulas de purga 
en los sitios bajos para la limpieza dé la tubería. 

e. Planos 

Se harán planos en escala 1:1000, en que se muestre 
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la poligonal del levantamiento para la conducción 
con la topografía de la zona, línea de proyecto de 
la canalización, indicando las características 
hidráulicas para cada tramo, localización de las 
cajas de inspección en el caso de conducciones por 
gravedad y accesorios tales como válvulas, ventosas, 
etc., en las conducciones forzadas y localización 
de obras de arte en general. En los planos de 
conducciones forzadas se incluirá:un cuadro de 
despiece de accesorios similar al exigido para la 
red de distribución» perfil de conjunto para la 
conducción a escalas apropiadas para incluirla den­
tro de una sola plancha, en el que deberá indicarse 
la localización de cada una de las obras, así como 
las líneas piezométricas en el caso de las conduc­
ciones forzadas; perfiles a escalas horizontal, 
1:1000 y vertical, 1:100, correspondiente al pro­
yecto de conducción, en que se indiquen cotas negras, 
cotas rojas, pendientes, diámetros, distancias par­
ciales y acumuladas, líneas piezométricas en el caso 
de conducciones forzadas, localización de cajas de 
inspección con su correspondiente numeración, ac­
cesorios y obras de arte; plantas y cortes de la 
caja de inspección ., viaductos, anclajes, desagües, 
pilastras, cruces inferiores de los cursos de agua, 
sifones, etc., en escala 1:20. 

Esfuerzos de trabajo y factores de seguridad. 

Cuando se trata del cálculo de una tubería forzada (en 
conducciones, plantas de bombeo, plantas eléctricas, etc.) 
la presión de servicio normal incluye la presión de los gol­
pes de ariete que puedan ocurrir durante la operación. Esta 
presión normal de servicio llamada también, presión de tra­
bajo debe ser menor que la correspondiente al límite elástico 
del material de la tubería y menor, con mayor razón que la 
presión de ruptura. 

Creager (ver Ref. 12 pág. 641 y sig.) nos dice que el 
limite elástico debe tomarse como el 50% de la resistencia 
última y que el esfuerzo de trabajo es el 50% del límite 
elástico. Se tiene en este caso un factor de seguridad de 
4 con respecto a la resistencia última y de 2 con respecto 
al límite elástico. 

Cuando se habla del factor de seguridad este no incluye las 
previsiones para la eficiencia de la soldadura, en tuberías 
de acero, que deben tenerse en cuenta adicionalmente. 

En la página 639 y siguientes de la referencia citada, 
Creager nos dice que "..a presión máxima para la cual los 
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tubos deben ser diseñados, consiste en la máxima presión 
estática, más la máxima presión del golpe de ariete, más 
la máxima fluctuación en la cámara de equilibrio; y da la 
siguiente fórmula para encontrar el espesor del tubo, en 
tuberías de acero: 

t = 2'6 h D (13) 
SE 

En donde: 

h = la presión en el eje del conducto debida a todas las 
cargas estimadas, psi. 

D = diámetro del conducto en pies. 

S = el esfuerzo permisible en psi. 

E B eficiencia de la soldadura longitudinal expresada en 
forma de fracción. 

t « espesor en pulgadas. 

A menudo se utiliza la resistencia última como base para 
escoger el factor de seguridad. Estos factores varían un 
poco con la calidad del material. Para el diseño de la 
tubería de presión del bombeo de la quebrada Le Mosca en s.l 
Departamento de Antioquia se usó el siguiente criterio: 

Bases generales para el diseño: 

a. El espesor mínimo de la tubería será de 6 mm y el 
acero de la misma deberá ser de una resistencia última 
mínima a la tensión de 45000 psi. (31.7 k/mi?. ) „ 

b. El esfuerzo básico de trabajo será determinado en re­
lación al esfuerzo último de resistencia a la tensión 
y al esfuerzo mínimo en el límite de elasticidad,, 
tomándose un factor mínimo de seguridad de 3.6 res­
pecto al esfuerzo último o de 2.5 respecto al esfuerzo 
en el límite de elasticidad, rigiendo el menor de los 
dos valores determinados con los factores de seguridad 
dichos. 

c. El esfuerzo de trabajo tendrá en cuenta las siguientes 
eficiencias de lis soldaduras, cuando no se efectúe 
tratamiento término para alivio de tensionesi 

100 % para espesores hasta de 8 mm inclusive. 
90 % para espesores entre 8 y 16 mm inclusive. 
80 % para espesores de 16 mm en adelante. 
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Si se efectúa el tratamiento térmico se podrán utilizar las 
siguientes eficiencias; 

100 % para espesores hasta de 8 mra inclusive. 
95 % para espesores entre 8 y 16 mm inclusive. 
85 % para espesores de 16 mra en adelante. 

El tratamiento térmico se hará según las normas contenidas 
en el parágrafo UCS 56 del código ASME "Boiler and Pressure 
Vessel Code, Section VIII". 

d. La longitud normal de tubos será de aproximadamente 
6.00 metros. En cada tramo entre apoyos podrá haber 
sólo un tubo de longitud menor que la especificada.El 
espaciado entre apoyos será indicado por el fabricante 
de la tubería. 

e. Se considerará una variación máxima de temperatura de 
+ 15°C. (Una variación total de 30°C). 

f. A los espesores calculados con las bases anteriores 
se agregará 1 mm. para compensar la corrosión. 

g. Cada tubo tendrá solo una costura longitudinal y 
ninguna transversal. 

h. Se tomará como presión de trabajo de la tubería la 
altura estática más el efecto de golpe de ariete. 

Para encontrar el máximo esfuerzo que actúa sobr.e el material 
del tubo deben conocerse los esfuerzos longitudinal y trans­
versal. El tubo debe considerarse que actúa como viga cuando 
va apoyado sobre anclajes y silletas al aire y en este caso 
los esfuerzos de flexión son importantes. Conocidos los 
esfuerzos, para encontrar el esfuerzo máximo se acostumbra 
aplicar la fórmula siguiente, que se aplica cuando el material 
trabaja más allá del límite elástico: (Ver Ref. 20 pag.86). 

St2 = Sa2 + Sa Sf + Sf2 (14) 

En donde: 

S = esfuerzo máximo sobre el material. 

S = esfuerzo anular o circunferencial, a 

S- = esfuerzo longitudinal, (por ejemplo, el de flexión). 
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Investigaciones más modernas demuestran que el término SaSf 
de la ecuación (14) debe dividirse por K (K+l) en donde 
el valor promedio de K = 1.05 y por lo tanto no se comete 
gran error cuando el divisor mencionado se toma igual a 1.0. 

Aun cuando al aplicar la ecuación (14) se trabaja con una 
fórmula que es válida sólo más allá del límite elástico, 
el valor obtenido nos muestra qué tan lejos estamos de este 
límite y por lo tanto nos da un valor aceptable si el resul­
tado cae dentro de los factores de seguridad admitidos. 

También se acostumbra comprobar la estabilidad de las es­
tructuras para condiciones do emergencia. En este caso se 
disminuyen los factores de seguridad. John Parmakian (Ver 
Ref. 16) dice que se puede aceptar un factor de seguridad 
de 2 con respecto a la resistencia última para estos casos. 
Sobre factores de seguridad debe consultarse también, la 
referencia 17 pag. 12 y la 18. 

Eficiencia de la soldadura. 

Las especificaciones italianas, ver Ref. 18 pag. 939) exigen 
lo siguiente: "Los tubos, después de ejecutada la soldadura 
(en la fábrica) deben someterse a tratamiento térmico para 
alivio de tensiones. En el caso de que no sea posible 
aplicar el tratamiento térmico para las soldaduras longitu­
dinales o para las transversales sujetas a esfuerzos espe­
ciales, se introducirá en el cálculo una eficiencia para la 
soldadura así: 

100 % para tubos hasta de 8 mm de espesor (exclus.) 
90 % para tubos de 8 a 16 mm (exclus.) 
80 % para tubos de 16 a 24 mm. 

Para espesores superiores a 24 mm donde no sea posible el 
alivio de esfuerzos, se adoptará un acero de grano fino y 
módulo de eficiencia de 80%. Para aceros de resistencia 
última mayor o igual a 52 Kg/mm* que tengan espesores de 
20 mm se deberá hacer el tratamiento de alivio de esfuerzos 
de todas las uniones, pudiéndose reducirlo a tratamiento 
local para las jívitas diferenciales". 

Las especificaciones anteriores, parecen indicar que cuando 
hay tratamiento térmico se debe usar una eficiencia del 100% 
de las soldaduras, aun cuando no lo especifica directamente. 

El Bureau of F.¿clamation, por otra parte, exige que la 
construcción 3e tubos de acero se haga con soldadura auto­
mática rlgid.'.aente controlada, que haya tratamiento térmico; 
que las junáis longitudinales sean radiografiadas y que 
todos los tu£>os en fábrica o ya instalados en el campo,se 
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prueben hidrostáticamente. En estas condiciones, Xa eficiencia 
para tubos con soldadura doble, al tope,v ,{yer fitfÉjra 17 ) 
es del 100 %; si no hay radiografía se ¿iâ«ce la eficiencia 
al 90 % y lo anterior se aplica para todo tipo de acero 
soldable. 

Las especificaciones del API, ASME se dan a continuación: 
(Ver pag. 12, Ref. 17). Las eficiencias de uniones para tu­
berías con soldaduras de arco varían con los diferentes tipos de 
acero y uniones. La eficiencia permitida también depende de 
la inspección que se haga y del tratamiento térmico aplicado 
a la soldadura. Para el acero fire box, con soldadura al 
tope, doble, y con radiografía se recomienda una eficiencia 
del 90%. En las mismas condiciones pero sin radiografía, se 
baja al 80%. Lo anterior también se aplica al caso de sol­
dadura simple pero con faja trasera (Ver figura 17). Las 
eficiencias mencionadas deben reducirse al 78% y 741 para 
aceros "Flange" y "Estructural". Si lat tuberías se some­
ten al tratamiento térmico se permite un aumento de 5 puntos". 

39 

// 
•••] 



SOLDADURA AL TOPE, SIMPLE, PARA ESPESORES 
MENORES DE l " 

i/e" 

t ESPESOR 

BISEL DE LOS TUBOS EXIGIDOS A LOS FABRICANTES PARA EL BOMBEO 
DE LA HONDA (MEDELLIN) 

SOLDADURA EN EL CAMPO 

37° 30' t 2° 30' 

\~- lA*'1^ ^ 

a - TI- %-u 

SOLDADURAS AL '(0P£ , DOBLES 

PARA ESPE­
SORES DE L" 

A 1 '/*" 

— I l / * -
x - % - tL - a 

PARA ESPESORES 
MAYORES DE \H ' 

SOLDADURA AL TOPE CON FAJA TRASí.! "A 

—|3 / * f . 

<rr> 
F l « . 17 - . TIPOS DE SOLDADURA 

-4 o 





UNIVERSIDAD DEL VALLE 
FACULTAD DE INGENIERÍA 
DEPARTAMENTO DE MECÁNICA DE FLUIDOS Y CIENCIAS TÉRMICAS 

CURSO DE 

ABASTO DE AGUA PARA POBLACIONES 

CAPITULO V 

DISEÑO DE VÁLVULAS DE ENTRADA DE AIRE 





DISEÑO DE VÁLVULAS DE ENTRADA DE AIRE 

Resumen de un artículo de Alien W.S. (Research Engineer of 
Simplex Valve and Meter Co. Philadelphia, Pa.) aparecido 
en la revista Engineering News Record de Julio de 1943. 

Presión de aplastamiento. 

La presión de ruptura por carga externa en tuberías de 
acero está determinada por: (T.Asme) Vol. 27 (1905-06) p. 
795 por T. Stewert). 

Ap - 50210000 ( § ) 3 (1) 

En donde: 

Ap » diferencia de presiones o presión externa efectiva 
en psi (presión de aplastamiento) 

t = espesor del tubo en pulgadas. 

D = diámetro de la tubería en pulgadas. 

La fórmula obtenida por Allievi es: 

en donde: 

K «• factor igual a 2 para tuberías al aire e igual a 1 
para tubos enterrados. 

E » módulo de elasticidad del material. 

El valor máximo de Ap se obtiene cuando la presión externa 
es la atmosférica- (si el tubo está en el aire), al nivel 
del mar, y con vacío perfecto en el interior. Dicho valor 
es 14.7 psi aproximadamente. 

Basados en experiencias pasadas se aconseja un factor de 
seguridad de 4, manteniéndose así un vacío a 1/4 del punto 
de colapso y proveyéndose seguridad contra las imperfeccione 
en la tubería por manufactura y por la posibilidad de que 
el tubo no sea perfectamente redondo. 

1 



También tiene en cuenta posibles variaciones del flujo por 
variación de coeficientes. Insertando este factor de 4 en 
la ecuación anterior se tiene: 

Ap » 12552500 (¿ ) 3 (2) 

En donde: 

Ap es la diferencia de presiones permisible , psi. 

La ecuación (2) puede resolverse por medio del ábaco de 
la figura 1. Si la línea recta trazada con eldiámetro y el 
espesor está por encima de la elevación cero (nivel del mar) 
no se necesitan válvulas de aire. (Las expresiones "por 
encima" o por "debajo" de una elevación no indican mayor 
o menor elevación de aquella, en este estudio. Se refieren 
a la posición en el papel) 

Para otras elevaciones diferentes a la del nivel del mar 
no se necesitan válvulas de aire si la recta pasa por encima 
de la elevación real del punto considerado. Si pasa por 
debajo se necesitan válvulas de airé. 

Determinación del tamaño de la válvula de aire* 

El criterio para el diseño es el siguiente: Si el aire 
penetra a la tubería a la misma rata volumétrica que el 
flujo de agua por la tubería no se presentaría el vacío. De 
acuerdo a Chezy el flujo de agua por la tubería es: 

Q = 0.0007872C (SD5)1/2 (3) 

En donde: 

Q = flujo de agua en pies 3/seg. 

C = coeficiente de la fórmula de Chezy = 100 

S =» pendiente e© pies por pie de longitud. 

D = di<unetro de la tubería en pulgadas. 

La ecuación para el flujo de aire a través de un orificio 
o de una válvula de entrada de aire es: (Fluid Meters: 
Their Theory and Operation, ASME Report 4a. edición 1937). 
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w •» 0.525 K Yj d2 \ pAp (4) 

en donde: 

w =» flujo de aire en lbs/seg. 

K = coeficiente del flujo = « 

1-B4 

c = coeficiente de descarga del orificio. 

Y. = factor de expansión, 

d = diâmetro del orificio en pulgadas. 

P • densidad del aire = 0.0764 #/pie3 a 60°F y 14.7 psia. 

Ap = diferencial de presiones en psi. 

B * -r- = relación entre el diámetro del orificio al 
1 diámetro aguas arriba del mismo. 

Para las válvulas de aire d, es muy grande en relación a d y 

por esto B = 0 para todos los porpósitos prácticos. Por lo 
tanto K = c, el coeficiente de descarga del orificio, el 
cual puede suponerse en promedio igual a 0.60. Y. = 0.95 
en promedio. 

Substituyendo los valores anteriores y teniendo en cuenta 
que 1 Ib de aire a 60°F y a 14.7 psia tiene un volumen <* • 
13.09 pies-3 la ecuación (4) puede transformarse en: 

•2\f^7 Q - 1.083 d" \|Ap (5) 

en donde: 
3 

Q = flujo de aire en pies /seg 

Combinando las ecuaciones (2), (3) y (5) obtenemos: 

d = — 2 — ( _| ) (6) 
221.0 t 

La ecuación (6) puede usarse para determinar el diámetro 
de las válvulas de aire para diferenciales de presión 
mayores de 6.94 psi. Esto se debe al hecho admitido de que 
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la descarga de aire no puede aumentar aun cuando se aumente 
el diferencial de presiones por encima de 6.94 psi. Reem­
plazando este valor de p = 6.94 en la ecuación (5) se 
tiene: 

Q = 2.840 d2 (7) 

Combinando las ecuaciones (3) y (7) se obtiene: 

5 1/4 d = 0.166 (SD ) ' ecuación que puede utilizarse 

para todos los valores de Ap mayores que 6.94 psi. Puede 
determinarse si/^P es mayor o menor que 6.94 por medio de 
la ecuación (2)• 

El flujo de aire varia también con la temperatura pero debe 
notarse que el flujo de aire a una temperatura de 40°P es 
sólo mayor en un 6% al flujo correspondiente a una tempe­
ratura de 100°F. Por lo tanto los cambios de temperatura 
no necesitan considerarse. 

Como el diámetro calculado de la válvula de aire puede no 
ser igual a los típicos manufacturados por el fabricante,el 
número de válvulas equivalentes, de diámetro menor, deberá 
determinarse, de manera que el área suministrada sea igual 
a la calculada. Este cômputo puede hacerse fácilmente con 
los gráficos adjuntos. 

Aplicación práctica. 

(Ver figura No. 5) 

CASO I 

Diámetro de la tubería: 60"J espesor 3/8". En el punto C 
se efectfla una rotura de la línea. La pendiente S entre el 
punto A y B es 80/2000 «* 0.04. La pendiente S entre B y C 
es 60/1000 s 0.06. Como S _ ̂> S A_ B

 e s evidente que al 

bajarse los gradientes hidráulicos por la rotura en C, se 
llegará un momento en que la descarga del tramo B-C sea 
mayor que la descarga del tramo A-B y tratará de formarse 
un vacío. 

Con el gráfico (1) se determina la resistencia de la 
tubería que en este caso puede resistir un diferencial de 
presiones Ap = 3.06 psi. Como este valor esta* por debajo 
de la elevación 2000 se requieren, entonces, válvulas de 
entrada de aire, según la ecuación (6). 
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Con el gráfico (3) se determina el diámetro de la válvula: 
11.66". Generalmente ocurre que varias válvulas pequeñas 
son más económicas que una grande. Además, los fabricantes 
pueden no fabricar válvulas de este tamaño. 

Con el gráfico (3) se determinan las diferentes combina­
ciones equivalentes: 

Tamaño de válvula número requerido 

4 19.49 * 20 
6 8.76 i 9 
8 4.87 4 5 
10 3.11 ¿ 3 

Si se pone una válvula de compuerta en el punto A1 (ver 
figura 7) se requiere entonces una válvula de aire en este punto 
pues al cerrarse la válvula de compuerta y al producirse 
al mismo tiempo una rotura o descarga en los puntos B y C 
se producirá un vacío en el pnto A'. 

CASO II 

En el perfil de la figura 5 la línea ABC es la misma que 
la dada en el caso I, pero ahora A es una cima. El tamaño 
de la válvula en A se determina a partir de la rotura en el 
punto D ya que la pendiente D-A es la mayor del sistema. 
Por la figura (3) se determina d = 18.35" y por lo tanto 
válvulas de 10" son necesarias. En el punto B se requieren 
3 válvulas según se muestra en el cuadro anterior. 

Para los casos en que la recta de la figura 4 corte el 
eje de Ap, por encima de 6.94 pero por debajo de la ele­
vación dada debe usarse la figura (4). 

Si el número de válvulas requeridas en una sección cualquiere 
resulta excesivo y costoso puede adoptarse la alternativa 
de engrosar el espesor de la tubería en el tramo corres­
pondiente. 

La figura (6) muestra la válvula abierta y la forma como 
entra y sale el aire, según el caso. 

Al llenarse la tubería el empuje del agua levanta la válvula 
y se cierra según se ve en las figuras (2) y (6). 

El contrapeso sirve para ajustar el momento en que cierra la 
válvula. Si la tubería está vacía el contrapeso puede ajus­
tarse para que la válvula permanezca abierta a diferentes 
relaciones de abertura. 
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Comentarios al articulo de Alien Wt Sweeten, 

El autor compara el diferencial de presiones (Ap) con la 
presión atmosférica, (pa). Si Ap < pa recomienda el uso 
de válvulas de aire. Si Ap > pa se considera que las 
válvulas de aire no son necesarias. 

Sin embargo el autor deberla comparar (Ap) no con (pa) sino 
con el diferencial de presiones máximo que puede ocurrir 
en las condiciones dadas. Este diferencial de presiones 
máximo en el caso I del ejemplo, estarla determinado por el 
gradiente posible más desfavorable, o sea por la linea A'C, 
El diferencial de presiones máximo estarla dado por (h), 
como se vi6 al tratar de los sifones. 

FIGURA 7 

Entonces la comparación debe hacerse entre (Ap) y | wh | 

Las válvulas de aire pueden necesitarse también en los 
vértices de los sifones, atin cuando no sean necesarias para 
la protección contra el aplastamiento, para permitir: 

a. La expulsión del aire entrapado en los vértices; 

b. La admisión de aire en los vértices para permitir un 
vaciado rápido de la tubería en caso de daños; en estos 
casos se justifica el uso de válvulas de diseño sencillo 
como el que se muestra (i la figura 8. 

8 



Ori f ic io* 

Flotador 

A»i ente 

r i f i c i o i para el paio del aire 

Atiento del flotador 

FIGURA 8 

9 



TAPA. 

í 

«.FLOTADOR 

FIJO 

V, 

POS I CION A B I E R T A 

CONTRAPESO 
AGUA 

C E R R A 0 A 

F I 6 . 6 

IO 



UNIVERSIDAD DEL VALLE 
FACULTAD DE INGENIERÍA 
DEPARTAMENTO DE MECÁNICA DE FLUIDOS Y CIENCIAS TÉRMICAS 

CURSO DE 

ABASTO DE AGUA PARA POBLACIONES 

CAPITULO VI 

DISEÑO DE ANCLAJES 



<i 

• 



ANCLAJE DE LA TUBERÍA 

Para fijar la posición de las tuberías y evitar su desplazamiento por las 
fuerzas que actúan sobre ellas se utilizan en los cambios de dirección 
macizos o bloques de hormigón, adecuadamente diseñados con este fin. Se 
les conoce con el nombre de anclajes y algunas veces con el de puntos 
fijos. Estas estructuras se colocan en los cambios de dirección o en 
tramos rectos largos entre dos Juntas de expansión. Se diseñan en forma 
tal que pueden resistir las fuerzas actuantes por su propio peso, teniendo 
en cuenta la debida reacción del terreno. No se utilizan varillas de acero 
para fijar las tuberías excepto cuando se encuentra roca de dureza y calidad 
adecuadas. 

Las fuerzas que actúan sobre la tubería tratando de desplazarla se transmi­
ten al anclaje por medio de anillos o varillas de acero que se empotran en 
él o recubriendo totalmente la tubería con el hormigón del anclaje. 

En los párrafos que siguen se describen las fuerzas actuantes, algunas de 
las cuales son de pequeña magnitud. Combinadas estas fuerzas con el peso 
propio del anclaje se obtendrá una resultante que deberá actuar dentro del 
tercio medio del área de cimentación. 

Se usarán las siguientes convenciones: 

A = área de la Sección transversal de la tubería. 

E = área correspondiente al espesor de la tubería cu la junta de 
expansión. 

K. = área proyectada normal al eje de la tubería cuando hay una reducción 
en la tubería en la zona superior del anclaje. 

K1 = idem para la zona inferior. 

h = carga de presión en el punto que se considere, en la tubería. 

p = presión correspondiente a la carga h. . 

a = ángulo que hace la rama superior de la tubería con la horizontal. 

b = idem para la rama inferior. 

c = ángulo horizontal exterior de los ejes de las tuberías en un cambio 
de dirección. 

d = ángulo real de deflexión formado por los ejes de las tuberías. 

W = peso de la tubería entre la junta de expansión superior y el punto 
medio entre el anclaje y el primer pilar superior. 

W' = idem para la zona inferior. 



e peso del agua en la tubería cuyo peso es W. 

P * = idem para W *. 

Q a peso del agua en la tubería en el tramo comprendido entre los puntos 
medios mencionados al describir W y W*. 

f = coeficiente de fricción entre la tubería y sus apoyos en los pilares. 
Se puede tomar un valor de 0.6 entre acero y hormigón, de 0.4 a 0.5 
para superficies lubricadas y mucho menos para apoyos sobre rodillos 
i articulados. 

V = velocidad del agua en la tubería. 

C = perímetro de la tubería en la junta de expansión superior. 

C* = idem, para la junta inferior. 

S = Peso de la tubería entre el anclaje y el punto medio entre el anclaje 
y el pilar superior. 

S * a idem. para la zona inferior 

F a fuerza friccionai por unidad de longitud en la junta de expansión. 

(/? = peso específico del agua. 

g = constante de la gravedad. 

M " masa de agua que fluye por segundo. 

Fuerzas actuantes sobre el anclaje; 

Debe tenerse en cuenta que los cambios de temperatura producen fuerzas que 
actúan en un sentido o en el contrario según se produzca un aumento o dismi­
nución de la misma. 

* 1 Fricción en los apoyos de la tubería sobre el pilar en la zona supe­
rior de la tubería,debida a la expansión o contracción de la misma, 
por los cambios de temperatura: f(W + P) eos a. 

* 2 Ídem para la zona inferior: f(W + P') eos b. 

* 3 Fricción en la junta de expansión superior, debida al movimiento de 
la tubería en la junta: CF. F se ha obtenido experimentalmente como 
744 Kgf/ra. 

* 4 Ídem para la junta inferior. 
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5 Fuerza longitudinal W sen a actuando sobre el anclaje debido al 
peso de la tubería W. La componente 'normal a la tubería es tomada 
por el pilar. Si los pilares tomaran el total de la carga W 
estarían siendo diseñados como anclajes. 

6 Ídem para la zona inferior: W* sen b. 

7 Fuerza de reacción Bt del agua contra el codo, debida al cambio 
en la cantidad de movimiento por el cambio de dirección. Consúltese 
una explicación detallada de esta fuerza en la Ref, 2, capítulo II-
p. 11. Esta fuerza es igual a MV = AV2/g. Un breve resumen de 
esta explicación se da a continuación: 

La fuerza resultante que actua sobre el agua para poder producir el 
cambio de dirección del flujo en el codo es, llamándola 

Fr: 

Fr = MV2 - MVl = B + ~pA + Qc (1) 

(Qc es el peso del agua contenida en el codo) 

Despejando B : 

B = MV2 - MVl - pA - Qc (2) 

La reacción Bt que hace el agua contra el tubo, que es la fuerza 
que el anclaje tiene que soportar, debido al fenómeno puramente 
hidráulico del cambio en la dirección del flujo, es igual en magni­
tud pero de sentido contrario al de B. Por lo tanto: 

Bt = MVl - MV2 + pA + Qc (3) 

Como el valor de pA y de Qc se consideran por aparte en este estudio 
en las fuerzas (8), (11), (l2) y (13), el valor de Bt quedo final­
mente como: 

Bt = MVl - MV2 (4) 

Las fuerzas de la ecuación (4) se representan gráficamente en la 
figura 1, actuando contra el anclaje, puesto que el signo menos de 
esta ecuación indica que debe cambiarse el sentido del-vector MV2. 

Fuerza hidrostática pA, que actúa a lo largo del eje de la • 
tubería, contra el anclaje, a ambos lados del mismo. Como se men­
cionó al hablar de la fuerza 7, es una componente de Bt según la 
ecuación (3). 

Fuerza en el extremo expuesto de la junta de expansión, en la zona 
superior: pE. 
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* 10 ídem, pero en la zona inferior. 

* 11 Fuerza debida a la reducción, si ella existe: pK. (En la zona 
superior). 

* 12 Ídem, para la zona inferior. 

* 13 Peso Q del agua comprendida en el tramo entre los puntos medios 
entre el anclaje y el primer pilar superior y el primer pilar 
inferior. 

* 14 Fuerza vertical que actúa sobre el anclaje debido al peso de la 
tubería S + S* segün se definió anteriormente. 

* 15 El peso del anclaje, evidentemente, debe considerarse dentro de 
las fuerzas que actúan sobre él. Actúa en el centro de gravedad 
del anclaje el cual debe encontrarse de acuerdo con la forma 
gemétrica adoptada. 

En la figura 1, se muestran las fuerzas descritas, actuando según 
las direcciones definidas por la expansión o contracción debida a 
los cambios de temperatura, situaciones que deben estudiarse sep¿ 
radamente. 

La resultante de todas estas fuerzas actuando sobre el anclaje 
debe caer dentro del núcleo del tercio medio de la base de cimen­
tación del mismo para que exista estabilidad y los esfuerzos 
resultantes sobre el suelo deben caer dentro de los límites per­
misibles que le corresponden según su naturaleza. 

Debe reflexionarse sobre el hecho de que los pilares no están to­
mando el total del peso W y W* según se definió atrás. Para que 
esto fuera posible la tubería deberla fijarse al pilar por medios 
adecuados para evitar su movimiento longitudinal con los cambios 
de temperatura. Por el contrario se permite que la tubería se 
deslice sobre su apoyo en el pilar, diseñando dicho apoyo con la 
debida lubricación. Si la tubería fuera horizontal, el pilar si 
tomaría la totalidad de la carga W + W'. 

De acuerdo con las características del terreno podría no ser con­
veniente considerar la longitud c como parte de la zona de susten-

v tación del anclaje. (V. figura 1). 

Por otra parte, si en las fuerzas (8), (9), (10), (11) y (12) se 
está considerando la sobrepresión máxima del golpe de ariete, la 
fuerza (7), MV, no debe considerarse puesto que V = 0 cuando la 
sobrepresión del golpe de ariete es máxima. 

4 
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DISERO DE MÚLTIPLES 

R E S U M E N 

En el presente trabajo los autores consiguen un procedimiento de cálculo 

sencillo para tener en cuenta en el diseño de un múltiple, las pérdidas de 

carga en el conducto principal. Se muestra con claridad cómo estas perdidas 

producen un efecto compensatario que tiende a producir un caudal uniforme y 

que la no consideración de dichas pérdidas puede producir errores importan­

tes. 

El método de cálculo es un método iterativo y se ha obtenido una ecuación 

para calcular con precisión el verdadero valor del coeficiente de la 

pérdida de carga para calcular la iteración siguiente. Este coeficiente 

se obtiene a partir de las ecuaciones de H. Hudson. 

Se da también un procedimiento para calcular la relación de áreas que debe 

existir entre el conducto lateral y el principal. Este procedimiento fue 

explicado por primera vez por el ingeniero Gerardo Galvis en el cures de la 

OPS sobre predisefio de plantas de potabilización que tuvo lugar en Lima en 

el mes de noviembre de 1982. 

Los autores consideran que el presente trabajo representa un aporte útil a 

la Ingeniería Sanitaria y que es una aclaración importante a la teoría que 

sobre los múltiples existe en la actualidad. 





DISEÑO DE MÚLTIPLES 

INTRODUCCIÓN 

Los múltiples consisten en un conducto principal con laterales normalmente es­

paciados a intervalos regulares (ver figura 1 y 4) por medió de los cuales se 

pretende alcanzar una requerida distribución de flujos y garantizar así, al me_ 

nos desde el punto de vista hidráulico, el mejor comportamiento de la estructj± 

ra o reactor al cual el múltiple esté asociado. 

Los múltiples son estructuras hidráulicas muy importantes y de frecuente uso en 

plantas de potabilización, plantas de tratamiento de aguas residuales, piscinas 

de enfriamiento, bocatomas, industrias, etc. 

Pueden ser diseñados dos tipos de múltiples: Unos que distribuyen el flujo (Múl­

tiples difusores) y otros que lo recolectan (Múltiples recolectores).Algunos múl^ 

tiples cumplen esa doble función como es el caso de los sistemas de drenaje en 

los filtros rápidos, en plantas de potabilización. 

Debido a la carencia de un método adecuado de cálculo se ha descuidado el diseño 

de estas estructuras por lo cual es frecuente observar que su pobre cómportamier^ • 

to es causa importante de bajas eficiencias en distintas unidades de tratamiento. 

En la revista "Proceedings of the American Society of Civil Engineers" (Ref 1, 

pag 745) apareció un estudio muy interesante de los ingenieros H. Hudson, R. 

Uhler y R. Bailey quienes coi base en la evidencia experimental de otros investiga­

dores (Mcnown, Hartigan, Lansford, Miller, Thoma y Vennard), obtienen ecuaciones 

que permiten calcular los coeficientes de pérdida de carga en los laterales tanto 

de múltiples difusores como recolectores y dan un procedimiento de cálculo para 

múltiples difusores cuando sólo se tienen en cuenta las pérdidas por entrada o sa_ 

lida de los laterales. 

En el presente estudio se usan las ecuaciones obtenidas por Hudson et Al y se pr£ 

senta un procedimiento generalizado de calculo que incluye las pérdidas por roza­

miento y por cambio de velocidad a lo largo del conducto principal del Múltiple. 

Se hacen además interesantes precisiones sobre la acción combinada de las pérdi­

das de carga y de los coeficientes de descarga y su efecto compensador en la dis­

tribución del flujo. Se precisa además la relación adecuada de área entre latera­

les y conducto principal lo que es utilizado para indicar un método sencillo de 

cálculo, con el grado de uniformidad aceptado en el flujo como parámetro de diseño. 
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MÚLTIPLES DIFUSORES 

Teniendo en cuenta la figura 1 y la nomenclatura que se indica a continua­

ción se hace un breve resumen de los resultados obtenidos por Hudson. 

Q = Caudal total al inicio del múltiple . 

V. = Velocidad en el tramo i del conducto principal del múltiple, inme­

diatamente antes de un lateral i. 

Qi = Caudal del tramo i cuya velocidad es V^. 

v. = Velocidad en el lateral i. 

q. = Caudal en el lateral i, cuya velocidad es v.. 

A. = Área del conducto principal en el tramo i. 

a.: = Área del conducto lateral i. 

h'f = Pérdida de carga entre un punto en el conducto principal, inmediata­

mente anterior a la derivación y otro en el conducto lateral de deri_ 

vación, inmediatamente después. Es la pérdida de carga por entrada 

al conducto lateral. 

H. = Pérdida de carga total en un lateral i que incluye la de entrada y 

salida. 

g = Aceleración de la gravedad 

a = Coeficiente de velocidad para expresar las pérdidas por entrada en 

función de la carga de velocidad en el lateral, según ec. (2). 

B = Coeficiente usado ciando se incluye la pérdida de carga por salida. 

Para los resultados experimentales usados por Hudson et AL, se hacen las si­

guientes aclaraciones: 

* 1 El área en el conducto principal permanece constante antes y después 

de una derivación. 

i 

I 
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* 2 La derivación se hace a 90° con respecto al eje del conducto principal. 

* 3 El conducto lateral de la derivación es circular y se empata al ras con 

el conducto principal, es decir, sin prolongaciones dentro de este con­

ducto. 

* 4 Se utilizaron diferentes relaciones de área lateral a principal 

De acuerdo a lo anterior y a lo indicado en la figura 1, se tiene: 

v,2 

(1) 
Hi = h' fi +1'°-2i-

h'fi = 
a v. 

1 g ~ 
(2) 

Haciendo uso de los resultados experimentales de los investigadores anteriormen_ 

te nombrados, Hudson et A l , dibujaron en un gráf ico los valores dea vs(V-¡/vi)2 

según se indica en la f igura 2. Encontraron así que el valor de a caía dentro 

de una l ínea recta según la ecuación. 

a = 0 ( -T^- ) 2 + 0, 
v i 

(3) 

Los valores de 0 y Qison diferentes según se trate de laterales cortos o largos. 

Un lateral corto se define como aquel cuya longitud es menor que tres veces su 

diámetro. Los valores de 9,y 0 aparecen en la siguiente tabla: 

LATERAL 

Largo 

Corto 

9, 

0.4 

0.7 

0 

0.90 

1.67 

Los coeficientes para el lateral largo son menores que para el corto probable­

mente porque el primero permite una recuperación parcial de la carga de velocj^ 

dad al expandirse el chorro después de su contracción. 

Teniendo en cuenta las pérdidas por salida se tiene según Hudson et Al: 
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Vi 2 
B = 9 (-?-) + e,+ í.o (4) 

i 
Para aquellas situaciones en las cuales se pueden suponer despreciables las 
pérdidas por rozamiento y por cambio de velocidad.Hudson recomienda el proce­
dimiento que se indica a continuación, el cual supone además que el nivel de 
energía a la salida de los laterales es el mismo. Por lo anterior la pérdida 
de carga desde el inicio del conducto hasta la salida de cada lateral puede tp_ 
marse como constante; asi se tiene: 

2 2 2 
Bivi Blvl B2V2 

H = -jf~ = -^~ = -|r- = • • • constante (5) 
y de aquí se deduce, partiendo de la ecuación de continuidad, considerando a-¡ 
constante y n como el número de laterales, que: 

a^v^BT" v, - -r^=- <«í, rr> (6) 

La ecuación (6) se trabaja iterativamente así: 

* 1 Se supone primero una distribución uniforme del caudal en los laterales 

con lo cuál se pueden calcular valores iniciales de B. 

1 = n \ 1 i 
.* 2 Se encuentra á valor de ( ^ y-gy ) 

* 3 Se calcula para cada lateral el nuevo valor de v.¡ o q̂  con la expresión 

(6). 

* 4 Con los valores obtenidos en el punto * 3, se recaículan los valores de 
B y se repite el proceso hasta obtener la aproximación deseada. 

El procedimiento anterior es válido para los casos en los cuales se pueden su­
poner nulas las pérdidas de carga en <la tubería principal del múltiple, pérdi­
das debidas al cambio de velocidad y a la fricción en dicho conducto. Las pér­
didas por cambio de velocidad son despreciables, por lo general, cuando es gran_ 
de el número de laterales. En este caso, la velocidad antes y después del late­
ral, en.el conducto principal,varía muy poco y por lo tanto dichas pérdidas se 
hacen prácticamente nulas. 
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Las pérdidas por fricción que no dependen del cambio de velocidad sino de la 

velocidad misma pueden ser muy altas si el flujo por el conducto principal es 

lo suficientemente grande. 

En los párrafos que siguen se da un procedimiento iterativo de cálcujo que es 

válido para ambos casos, cuando se consideran las pérdidas de energía en el 

conducto principal y cuando no se consideran, procedimiento que converge rapi-

damente. 

La pérdida de carga, ver figura 1, en el tramo 1-1' es igual a la pérdida en 

el tramo 1 - 2 - 3 - 4 - 4 ' . Basándose en esta condición el procedimiento es 

como sigue: 

* 1 Para el primer lateral se supone un caudal igual al 85% del promedio. 

„ _ 0.85 Qi 

Se puede adoptar un porcentaje diferente del 85%. La adopción de este 

porcentaje se debe a que, normalmente, el primer lateral conduce un cau­

dal menor que el del último lateral. 

* 2 Con los caudales Q* y q, se calcula B 1 por medio de la ecuación (4), 

adoptando los coeficientes 0 y 9t según se consideren los laterales como 

cortos o largos. Se tiene entonces la información inicial que permitp 

calcular la pérdida de carga H para el sistema. 

Bl vl 2 

H = - ^ - (5) 

* 3 La pérdida de carga así obtenida es un valor inicial que permite calcu­

lar los caudales y los coeficientes B-¡ en los demás laterales y las pér­

didas de carga en el conducto principal. Para cada lateral se procede en 

la siguiente forma: 

a) Se calcula su caudal con la ecuación (5) transformada en: 

b) El valor de B. se calcula con el valor de Q.¡ y H.¡ así: 
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Designando con R la relación a/A y suponiendo que los laterales son 

cortos, se t iene: 

R Q . 2 

B. = 1.67 ( -¡r^-r + 1.7 (4) 

Combinando las ecuaciones (4) y (7) se obtiene, eliminando q^: 

B = hJ—~ (8) 
1 1.67 Q.¿ 

19.62 A¿Hi 

4 Habiéndose obtenido el valor de q7- se obtiene el caudal Q-j +j corres­

pondiente al tramo siguiente: Qi+i = Q. - qi y con este valor se pueden 

calcular las pérdidas de carga por cambios de velocidad y por fricción 

con las ecuaciones conocidas de Hinds y Manning: 

Por cambios de velocidad: 

hv = k (V/ - V ^ )/2g (9) 

en donde k = 0.1 para aumentos de velocidad y 0.2 para disminución de 

velocidad. Como estas pérr.idas en el caso de los múltiples son práctica­

mente nulas se puede usar k = 0.2 para ambos casos. 

Por fricción: 

hf = K Í + I V I 2 L Í + I (w) 

en donde K depende del diámetro del conducto,de la rugosidad y de la 

fórmula usada. 

En el presente estudie se ha usado la ecuación de Manning con n=0.011. 

L-+, es la longitud ciel tramo i+1 que se está considerando. 

Las anteriores pérdidas de carga restadas de H-¡ dan el nuevo valor de 

Hj + 1 para calcular el caudal del nuevo 1< :eral q-j+j. Así se continúa has­

ta encontrar los valores finales del Gitano tramo y del ultimo lateral, 

% y %> respectivamente. 



* 5 Se calcula la nueva pérdida de carga H del sistema, para una segun­

da i te rac ión , con el siguiente procedimiento: 

El error acumulado del caudal es: 

n 
AQ = fa Aq = Qn - q n (11) 

El error promedio del caudal, en cada l a t e r a l , es, por lo tanto: 

Q - q 
Aq • - ^ S A (12) 

El caudal corregido del últ imo la te ra l es: 

q'n = qn + Aq (13) 

Con el caudal corregido para el último lateral se calcula su pérdi­

da de carga H' . El valor de B es prácticamente constante y se pue­

de usar el valor previamente calculado. Se calcula la nueva pérdida 

de carga H , para una segunda iteración sumando las pérdidas de car­

ga acumuladas del conducto principal con la pérdida de carga del úl­

timo lateral calculada como se acaba de explicar: 

H = E hv + S h f + H'n (14) 

El valor de H es la nueva pérdida para todo el sistema y también, 

claro está, para el primer lateral. 

El procedimiento tiene en cuenta, automáticamente, la ecuación de 

continuidad puesto que en cada iteración se comienza con el caudal 

de diseño Oj. 

La convergencia del procedimiento se acelera notablemente teniendo 

en cuenta las condiciones siguientes: 

5.1. Si un valor inicialmente supuesto de la pérdida de carga H 

del sistema produce un valor negativo del caudal en algún 
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tramo 1 o en forma más general, si Q-¡+i = Q-j-q-j < O, esto signi­

fica que la pérdida de carga K, inicialmente supuesta, fue dema­

siado alta. Ninguna futura corrección deberá producir un nuevo va. 

lor de H mayor. Esta pérdida de carga inicialmente supuesta H, se 

convierte así, en cada iteración en un límite superior. 

5.2. Si por el contrario, la pérdida de carga del sistema, Inicialmen­

te supuesta, H, produce en el último tramo virtual n+1 un valor 

positivo de Qn+l» esto significa que el valor supuesto de H fue 

demasiado pequeño. Ningún valor futuro corregido de H puede ser 

menor. Por lo tanto, ese valor inicialmente supuesto de H se con­

vierte en cada iteración donde esto ocurra, en un límite inferior. 

5.3. La ecuación (8) muestra que hay un límite inferior para el valor 

de H puesto que no tienen sentido ni valores negativos de B ni 

un valor infinito. El valor límite inferior inicial se obtiene 

haciendo nulo el denominador de la ecuación (8) de manera que se 

obtiene: 

min ^T 

Cuando los valores de la nueva carga H excedan los valores lími­

tes Indicados anteriormente se sugiere que el nuevo valor de H se 

obtenga como un promedio entre el valor de H Inicialmente supues­

to y $1 valor límite superior o inferior según se necesite aumen­

tar o disminuir el valor inicial. 

Es interesante analizar el coeficiente B y la presión a lo largo del cojí 

ducto principal lo cual se hará en los párrafos siguientes: 

a) Coeficiente B 

La situación ideal par?, un orificio de descarga a un lateral es que 

aguas arriba de la deryación el fluído esté perfectamente quieto. 

•\ 

t 

\ 
V, 

i 

t 
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En un múltiple el último lateral se acerca a esta condición. Al inicio 

del múltiple el conducto principal lleva todo el caudal y por lo tanto 

la velocidad a lo largo del conducto es máxima en esta zona si su sec­

ción es constante. Al final, habiéndose derivado la casi totalidad del 

caudal la velocidad es mínima. Mientras menor sea la velocidad en el con­

ducto principal menor será la fuerza necesaria para producir el cambio 

de velocidad hacia el lateral por lo cual se facilita la entrada del 

agua en este último conducto. Por esta razón el coeficiente B va dismi­

nuyendo hada aguas abajo y los laterales finales, por este aspecto , 

tienden a derivar más caudal. Se comprende pues, la importancia de este 

coeficiente en la distribución del flujo a lo largo del múltiple. 

b) Presión a lo largo del conducto principal. 

Si las pérdidas por fricción y cambios de velocidad fueran menores que 

la carga de recuperación a lo largo del conducto principal la presión 

aumentaría hacia aguas abajo en este conducto. En estas condiciones la 

descarga en los laterales finales sería mayor que en los iniciales por 

este concepto. Generalmente las pérdidas por fricción son mayores que 

la carga de recuperación y, por este solo aspecto, las descargas tien­

den a disminuir hacia el final del múltiple. Las pérdidas de carga a lo 

largo del conducto principal tienen un efecto compensador en relación 

con el efecto del coeficiente B, en un múltiple difusor. En resumen, lá 

descarga en los lateralPC es el resultado del efecto combinado de las 

cargas de recuperación, del coeficiente B y de las pérdidas por fricción 

y cambios de velocidad a lo largo del conducto principal. 

La importancia de cada uno de estos factores depende de las condiciones 

de cada caso particular. Como ejemplo, se calcularán en los párrafos que 

siguen las descargas a través de los orificios de un falso fondo Leopold 

con 15 bloques por hilera, durante el lavado de un filtro rápido, tenien­

do en cuentas las pérdiuas por fricción a lo largo del conducto principal. 
2 

Se adopta una rata de lavado igual a 15 1/s/m . De acuerdo con esta infor­
mación y con la que se Indica en la figura 3, se tiene, siendo N el núme­
ro de bloques: 

Q = 0.1858 qN= 0.1858 x 15 x 15 = 41.8050 lps 
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Para la primera i teración, por cada dos or i f i c ios salen: 

= 2 x S'18.5,8 q N = 0.0929 q= 0.0929 x 15 = 1.3935 lps Ni 4 x N 

a i 
Para cada lateral la relación V-/v-¡ es: (se define R = —s— ) 

i 

A. 
V. A. a. Q. 2 x 0.000198 Q. 

-Jr - -]¡r~" *hr= °-Qim S = ° ,02°112 Ql'/qi = R V<,i 

Para el cálculo se han hecho las siguientes suposiciones: 

* 1 Las pérdidas de carga por fricción en el conducto inferior del bloque 

(ver figura) se calcularon con la ecuación de Manning para n = 0.011. 

Dicha ecuación se reduce entonces a: 

hf = 43.13227 Q2L (10) 

En donde: 

hf = pérdidas de carga en el conducto inferior en el tramo de lorígitud 

L. (metros). 

Q = Caudal en el tramo en mes 

L = Longitud del tramo considerado en m (L = 0.3048 m) 

Las pérdidas de carga por cambios de velocidad se calcularon con la ex-

2 2 
presión hv = k (V, - V~ )/2g haciendo k = 0.2 por tratarse de disminu­
ción de velocidad. Estas pérdidas son muy pequeñas y pueden despreciar­
se. 

* 2 Se supone que el flujo horizontal en el conducto superior es nulo como 

debe ser para que exista una descarga absolutamente uniforme a través de 

los orificios del conducto superior. Como se verá en los resultados, hay 

•una pequeña no uniformidad.de! flujo a través de los orificios del con­

ducto inferior lo que implica un muy pequeño flujo horizontal por el con­

ducto superior. Una segunda regulación .se produce en los orificios del 

conducto superior lo que da a la salida del fondo Leopold un flujo de un 

muy buen grado de uniformidad. 

http://uniformidad.de
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* 3 Se supone,' de acuerdo con el punto (2) que en el conducto superior 

el nivel de energía es constante. 

* 4 Se admite que el la tera l , el o r i f i c i o de 5/8", es un lateral corto. 

En el cuadro siguiente se muestra los resultados del cálculo considerando am­

bos casos: 

a) Con pérdidas de carga en el conducto principal y 

b) Considerando que estas pérdidas son nulas 

T A B L A 1 

FONDO LEOPOLD DURANTE EL LAVADO 

Rata: 15 Ips/m . Número de bloques: 15 

a) Con pérdida de carga en el principal, 

LATERAL 

1 
2 
3 
4 
5 
6 
7 
8 
9 

io 
11 
12 
13 
14 
15 
16 
17 
18 
19 
20 
21 
22 
23 
24 
25 
26 
27 
28 
29 
30 

H = 1 

lpá 

41.8050 
40.4472 
39.0894 
37.7310 
36.3717 
35.0110 
33.6485 
32.2840 
30.9169 
29.5472 
28.1744 
26.7985 
25.4191 
24.0362 
22.6494 
21.2593 
19.8651 
18.4672 
17.0654 
15.6599 
14.2507 
12.8381 
11.4221 
10.0029 
8.5809 
7.1562 
5.7297 
4.3002 
2.8696 
1.4379 

.4024 

qi lpá 

1.3578 
1.3578 
1.3584 
1.3593 
1.3607 
1.3625 
1.3646 
1.3670 
1.3698 
1.3727 
1.3760 
1.3794 
1.3829 
1.3866 
1.3903 
1.3941 
1.3980 
1.4018 
1.4055 
1.4091 
1.4127 
1.4160 
1.4191 
1.4220 
1.4247 
1.4270 
1.4290 
1.4306 
1.4318 
11.4325 

Bi 

2.3403 
2.2994 
2.2594 
2.2204 
2.1826 
2.1460 
2.1107 
2.0767 
2.0441 
2.0129 
1.9832 
1.9550 
1.9282 
1.9030 
1.8793 
1.8571 
1.8364 
1.8172 
1.7996 
1.7834 
1.7687 
1.7555 
1.7438 
1.7334 
1.7245 
1.7170 
1.7109 
1.7061 
1.7027 

| 1.7007 

b) Sin pérdida de carga en el prin­
cipal. 

H = 1.2172 

Qi 

41.8050 
40.5769 
39.3326 
38.0725 
36.7972 
35.5070 
34.2026 
32.8843 
31.5528 
30.2086 
28.8522 
27.4840 
26.1048 
24.7149 
23.3150 
21.9055 
20.4871 
19.0603 
17.6257 
16.1838 
14.7352 
13.2804 
11.8201 
10.3548 
8.8852 
7.4117 
5.9350 
4.4556 
2.9742 
1.4912 

1.2281 
1.2443 
1.2601 
1.2754 
1.2902 
1.3044 
3182 
3315 
3442 
3564 

1.3681 
1.3793 
3899 
3999 
4094 
4184 
4268 

1.4346 
4419 
4486 

1.4547 
1.4603 
1.4653 
1.4697 
1.4735 
1.4767 
1.4794 
1.4814 
1.4829 
1.4838 

B, 

2 
2, 
2 
2 
2 
2, 
2, 
2, 
2, 
2, 
2, 

4828 
4183 
3581 
3020 
2495 
2005 
1547 
1120 
072. 
0350 
000 

1.9682 
9383 
9105 
8848 
8611 

1.8393 
8192 
8009 
7843 

1.7693 
7559 
7440 
7335 

1.7246 
1.7170 
1.7109 
1.7061 
1.7027 
1.7007 
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OBSERVACIONES 

1 Diferencia entre el primero y el último lateral del conducto inferior: 

a) 5.5% teniendo en cuenta la pérdida de carga en dicho conducto, b) 

20.8% sin tener en cuenta la pérdida de carga en el conducto princi­

pal. Los orificios del conducto superior harán una nueva regulación de 

descargas en estos orificios para mejorar la primera distribución ob­

tenida en el conducto inferior. 

2 H = Pérdida de carga en el sistema incluyendo las pérdidas de carga en 

los orificios del conducto inferior pero sin incluir las pérdidas de 

carga en los orificios de 5/32" del conducto superior. 

3 Nótese la gran diferencia tanto en caudales como en las pérdidas de car­

ga que se obtiene cuando se desprecia la fricción en el conducto princi­

pal. 

Ocurre con frecuencia que las pérdidas en el conducto principal sí se pueden 

despreciar. En estos casos es posible determinar aproximada pero directamente 

la relación de áreas entre el lateral y el principal para producir una distri­

bución de caudal uniforme, dentro de una variación dada. Para el caso de un 10% 

y para múltiples difusores, se indica en la forma siguiente: 

* Para el último lateral se puede admitir que B = 1.70 por ser la rela­

ción V/v f 0. (Laterales cortos). 

* La pérdida de carga en el último lateral (n) es, por lo tanto: 

< > > 2 < > > 2 

"n" Bn "ir-'1-7 H F -
* En las condiciones que SÍ están analizando las pérdidas de carga son 

iguales en todos los ladrales y por lo tanto: 

n ul 2g x" ?g 

Bx = l.7 x l.I
2 = 2.057 
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* Pero B,, llamando R a la relación de áreas entre el lateral y el princi­
pal , es también 

B2 = 1.67 (R J - ) 2 + 1.7 (B) 

Se puede admitir que 

y como se está obligando a que q sea igual a 1.1 q. se tiene: 

q,= ^ ' (16) 

* Reemplazando (16) en (15) se consigue: 

Bl = lm67 (R -Õ7552—Q— ) 2 + 1'7 = 2'057 

n 
de donde: 

*••-*;?*- • (¡7) 

Como en él caso de múltiples difusores las pérdidas de carga en la tubería prin­
cipal tienen un notorio efecto compensador, para este caso es razonable, de 
acuerdo con la experiencia adquirida, admitir R = 0.8/n para un análisis pre­
liminar. 

MÚLTIPLE RECOLECTOR 

El múltiple recolector, como su nombre lo indica, es aquél en el cual el cau­
dal final en el conducto principal es mayor que el caudal inicial. La pérdida 
por entrada es igual a 0.4 o 0.5 veces la carga de velocidad en el lateral y 
no se incluye en la pérdida h'f de la ecuación (18) que se muestra más adelan­
te. Esta pérdida h'f es la que se produce entre un punto en el lateral inmedia­
tamente después de su entrada y otro punto en el conducto principal después del 
lateral. Es producida por el cambio de velocidad entre dichos puntos y el cam­
bio de dirección. En la figura 4 se muestra un esquema de la situación. En la 
figura 5 (tomada del libro Water Clarification Processes de H.E. Hudson) se 
muestra la gráfica de a vs V/v. 
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Alfa sigue siendo la relación entre la pérdida de carga h'f y la carga de 

velocidad en el lateral: 

V. 0.5 
a-K±L= 1-0.7 (-¡-) 

2 v. 
Vi ] 

29 

(18) 

Los cálculos se efectúan en una forma semejante a los realizados para el mú]_ 

tiple difusor, teniendo en cuenta la nomenclatura de la Fig.No.4. Podemos 

observar, sin embargo, que si se invierte la numeración para que el último 

tramo del principal y el último lateral inicien con el número 1, el procedi­

miento y el programa de cálculo es semejante al del múltiple difusor pero 

cambian los coeficientes y el exponente de la ecuación para c<. . Se puede, 

utilizando la ecuación (18), encontrar para este caso del múltiple recolector 

una ecuación explícita para el valor de Bi, como se hizo para el múltiple dj_ 

fusor con la ecuación (8). Sin embargo la ecuación resultante es muy compl^ 

cada porque se obtiene una ecuación de cuarto grado. Para facilitar los cal 

culos los autores recomiendan utilizar la siguiente ecuación para alfa : 

R Q • 
o<= 0.875 - 0.431 '( -? - ) ^19^ 

qi 

La ecuación anterior da una correlación aceptable de acuerdo con la infor­

mación que se tiene hasta el momento, pero se advierte que es necesario desa­

rrollar una investigación más severa para conseguir coeficientes que den me­

jores resultados, incluyendo la relación de áreas y la forma de los conductos 

Teniendo en cuenta las pérdidas por entrada en el lateral se tiene: 

Bi =05+ 0.875 - 0.43 (BLQl') (20) 
qi 

0 en forma más general: 
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Bi = 9 - 0 ( R Qj ) ; obsérvese: 0 = 9.+ 0.5 

Pi 

(21) 

La ecuación para el lateral sigue siendo: 

Pi = a , / 2 9 Hj 

Bi 

(22) 

Combinando las dos ecuaciones anteriores se obtiene para Bj 

Bi = 

29 + ( 0 Qj ) 1 + 

A 2 2g Hj 

(23) 

El diagrama de flujo para el cálculo resulta igual aue para los múltiples di­

fusores y sólo cambia la forma de obtener el valor de Bj. 

Es importante anotar que en este caso de múltiples recolectores la fricción 

no compensa el efecto del coeficiente Bj sino que por el contrario, lo acrecien­

ta. . La relación de áreas R para obtener uniformidad en los gastos de los 

laterales es por lo tanto más severa. Su derivación se desarrolla como sigue: 

Relación de Áreas para Flujo Uniforme 

Para este caso utilizamos la Ec. (18) de HUDSON: 

0.5 
Bj = 1.5 - 0.7 (Ii_) 

Vi 
(24) 

Para el lateral más alejado de la salida, o sea, al in ic io del f lu jo el coe­

f iciente Beta es: 
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Bi = 1.5 2 

Bi (-4—> 
' H, = 

1
 2Q 

Obligamos a que q^ = 1.1 qn y reemplazando y combinando las dos ecuac 

anteriores se obtiene: (H. = H cuando se desprecia la fricción) 
1 n 

2 
1.5 qn

 2 = Bj q2
2 = Bj (1.1 q^ 

1 5 
1 í.r 

Además podemos admitir que: 

ql + % Q _ 1.1 qn + qn 2.1 qn 

q = 0.952 — ü -^n n 

dx = 1.1 x 0.952 -j}—= 1.0472 —j¡-

Reemplazando estos valores en la ecuación (24) para B 
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R Qi 0 5 
Bl = 1-24 = 1.5 - 0.7 ( - 1 | 0 4 j " ) * 

de donde: 

2 
R = (1.5 - 1.24) (1.0472) 

0.722n 

R = M i l . (29) 
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PROGRAMA PARA EL CALCULO 

En los párrafos .que siguen se describe un programa de computador en len­

guaje Basic para facilitar los cálculos. En la figura 8 se nuestra el d U 

grama de flujo. 

Se emplean las siguientes variables: 

QI = Caudal mayor del múltiple. En los múltiples difusores es el caudal 

de entrada y en los recolectores el caudal de salida, en mes. 

DO = El diámentro de los orificios del múltiple, en m. El programa 

calcula el área del orificio y la almacena en esta misma varia­

ble. El programa presupone que existe un solo orificio al final 

de cada tramo. Si hay varios orificios en una misma sección debe­

rá calcularse previamente el diámetro equivalente del orificio, en 

metros, que produce una área igual a la suma de las áreas de dichos 

orificios, en esa sección. En este caso es este diámetro equivalen­

te el que se almacena en DO. 

DM = Es el diámetro de la tubería principal del múltiple, en m. 

PRE = La precisión con la cual se desea llegar a la solución final, en 

forma de fracción. 

K = Coeficiente de rugosidad en la ecuación de Manning para calcular 

Tas pérdidas por fricción en el tubo principal. Por ejemplo, para 

PVC, K = 0.010. Con e-1 valor de K la máquina calcula el valor de 
2 

K que corresponde a la ecuación H = K Q L para encontrar la pérdi 

da de carga en m, en el tramo de longitud L. 

N = Número de orificios. Si hay varios orificios en una sección dada, 

entonces N es el número de grupos de orificios cuyo diámetro equi­

valente para un solo-orificio es.DO. 
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Lee información 

Calcula q( y H a pax 
tir del caudal promedio 
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No 
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Next I 
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"PROlvT 

H - ^ -

Establece límite 
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Establece limite 
superior H6 = H 

Imprime 
resultados 

D IAGRAMA DE FLUJO PARA E L CALCULO DE Uíl MÚLTIPLE 

" q - 8 ! 
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L = Longitud del tramo entre 2 orificios consecutivos. Se supone que 
L es constante. Se da en metros. 

DT1 = Coeficiente 0 de la ecuación (4). Por ejemplo 0 = 1.67 para late­
rales cortos. 

DT2 = Coeficiente 0 . En los múltiples difusores 9 = 9j + 1.0 y si se 
trata de orificios cortos 9 = 1.7. 

Las variables anteriores corresponden a la información que se le debe 
dar al computador para iniciar el cálculo. El programa sólo calcula múl­
tiples difusores pero es fácil hacer una subrutina para calcular los va­
lores correspondientes de q y H para los múltiples recolectores. 

En el programa adjunto no se trabaja con la ecuación (8) sino que se pr£ 
firió combinar las ecuaciones (4) y (7) para eliminar B y obtener la siguiejn 
te expresión para qi : 

qi = a 

2 g H T - jf 
A (8A) 

9 

Como no pueden existir valores negativos del radical el valor límite de 
H para comenzar es: 

u > 0 Q,2 

H - 2g k'¿ (8B) 

Para encontrar el nuevo Hn el valor de B se calcula con la ecuación 

(7), con el caudal qn calculado para el último orificio, Q0(n). 
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Además de la información que se le debe dar al computador para efectuar 

el cálculo correspondiente, el programa hace uso de las siguientes va­

riables. 

B = Coeficiente B. 

Hl = Valor límite de H según la ecuación (8B), para iniciar. Durante la 

ejecución del programa Hl y H6 son los valores límites de H, inferior y 

superior dentro de los cuales debe estar siempre el valor de H corregido, 

según se explicó atrás. 

H6 = Valor de H como límite superior según se explicó. 

RAD = Valor del radical de la ecuación (8A) 

Q M \ = Valor del caudal en la tubería principal en e*i írmo i de longitud 

L. 

HF = Pérdida de carga, en m, por cambio de velocidad y'po? ;.• ..•:•' :-\ on a'i 
tramo L de la tubería principal. 

H5 = Pérdida de carga en m, para el orificio siguiente. Tarntia; \ñ¡-yi:\:. 

de carga total cuando se inicia un ciclo. Tambiéns perdis ~v¡ ,.:::;-, 

total calculada en el ciclo para comparar con H. 

HT = Pérdida de carga acumulada, en la tubería principal. 

H = Pérdida de carga total, en m, que inicia el ciclo. ' 
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PROGRAMA BASIC PARA MÚLTIPLES 

"MÚLTIPLES" 

DIM Q(180) 

DIMQ01180) 

INPUT "NUEVE DATOS"; QI ,D0,DM,PRE,K,N,L,DT1,DT2 

K = 10.30404*K2/DM5-333 

DO = .785*D02 

DM = .785*DM2 

B = DT1*(D0*N/DM)2 + DT2 

H = B*{.QI/(D0*N)}2/19.62 

H5 = H 

WAIT 100 

PRINT H 

Hl = DT1*(QI/DN)2/19.62 

P. "Hl = "; Hl 

H6 = 1.5 * H 

GOTO" RESTAURAR 

"CAUDALES" 

Q(l) = QI 

FOR I = 1 TO N 

RAD = 19.62* H5 - DT1 *{Q(I)/DM}2 

IF RAD<0 THEN LET Hl = H : GOTO "PROHLM" 

QO(I) = D0*(RAD/DT2)0'5 

M = I + 1 

Q(M) = Q(I) - QO(I) 

IF Q(M) < O AND I < N THEN LET H6 = H: GOTO "PROHLM" 
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"PERDIDAS" 

HF = — 5- * {Q2(#) - Q2(-*)} + K*L*Q2(M) pnf*s¿to> * 
19.62*DM c , . . , 

IF I - M THEN LET HF - < T 1 «<M) / / ' V ^ ' ' **" *""/» 
H5 = H5 - HF / pjfr' ¿i*AS. 

HT = HT + HF 

NEXT I 
1 = N 
"CARGA H 

B = 19.62 * H5*{D0/Q0(í)}2 

QO(N) = Q(M)/N + QO(I) 

BEEP 5, 5, 5 

H5 = HT + B*{Q0(N)/D0}2/19.62 

IF (H-H5)> O THEN LET H6 = H : GOTO "PRECISIÓN" 

Hl = H 

"PRECISIÓN 

IF ABS(H-H5) < PRE THEN GOTO "RESULTADOS" 

IF H5>H6 THEN LET H5 = H6 : GOTO "PROM" 

IF H5<H1 THEN LET H5 = Hl : GOTO "PROM" 

GOTO "RESTAURAR" 

"RESTAURAR 

WATT 200 

PRINT "H =";H;"H5="; H5 

H = H5 • 

HT = O 

BEEP 20, 20, 20 
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•GOTO "CAUDALES" 

"RESULTADOS" 

BEEP 5,5,5 

WAIT 150 

PRINT "RES"; "H ="; H; "H5 = "; H5 

FOR I= 1 TO N 

PRINT "N = " ; I; "QO = "; QO(I) 

NEXT I 

EHD 

"PROM 

H5 = (H5 + H)/2 

GOTO "RESTAURAR" 

"LIMITES" 

IF H5>H1 THEN LET H = H5 : GOTO "RESTAURAR1 

H5=(H1 + H6)/2 

GOTO "RESTAURAR" 

"PROHLM" 

H5 = (Hl + H6)/2 

GOTO "RESTAURAR" 

END 
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En los párrafos que siguen se presenta un pequeño ejemplo, a título pura­

mente ilustrativo, del procedimiento. Puede desarrollarse manualmente pa­

ra obtener una buena visualización conceptual del problema. 

Caudal de diseño, 

Diámetro de la tubería princiapl, 

Área de la tubería principal, 

Diámetro del lateral 

Área del lateral 

Longitud del tramo 

Número de orifVios 

Tipo de lateral: 

Tipo de múltiple: difusor 

Coeficiente de rugosidad 

Q = 

D = 

A = 

d = 

a = 

L = 

N = 

0 = 

0 = 

n = 

K = 

10 
1. 

1" 

lps 
75" 

0.010 mes 

4.445 x 

1.551 x 

2.540 x 

5.065 x 

0.20 m 

2 
corto 

1.7 

1.67 

0.010 

10"Z m 

IO"3 m2 

IO"2 m 

10'4 m2 

16763.396 

Los resultados son: (para una precisión de 0.001), 

1. Sin tener en cuenta la fricción: 

H = 10.771 m 

qx =• 4.627 lps 

q2 = 5.373 lps 

Error en caudales: 16.1 % 

2. Teniendo en cuenta la fricción: 

H = 10.946 m 

q2 = 4.683 lps 

q2 = 5.371 lps 

Error en caudales = 13.5% 
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La solución manual, paso a paso, para una sola iteración es como sigue: 

a.) Sin tener en cuenta la fricción. 

Para iniciar : qj = q2 = 0.01/2 = 0.005 mes 

Bl - 1.67 (
 0- 3 2o 6oô5 0' 0 1 0) 2; ^1.7 =2.412 

h - I'" ( 0 - 3 2 0 6 0 0 5 0 , 0 0 5 ) 2 » 1-7 -1.878 

2 
Z 
1 \ 

1 
"2T4T2" \ 

1 1.373 

°.i = 
0.010 

1 J2.4l2Lx 1.373 
= 0.00469 mes 

0.010 

«2 
1.878 x 1.373 

0.00531 mes 

Con estos nuevos valores de los caudales se repite el proceso par* 
obtener una mejor aproximación: 

D i o / 0.3266 x 0.010 x2 . . 7 _ , cin 
B i = U67 ( —õMm— } + 1 - 7 2-510 

R - i fi7 ( 0.3266 x 0.00531 .2 . 7 _ . R7fi 
B 2 - 1.67 ( o.00531 } + 1'7 " 1'878 
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i íF -í 2^10 117575" = 1.3609 

q l = 
0.010 

V' 510 x 1.3609 
= 0.00464 

^ = 0.010 

Y 1.878 x 1.3609 
= 0.00536 

H = B, 
~2g~ 

1.878 , 0.00536 x2 
Í 0 2 l5.065x10-4 ; = 10.719 m 

Obsérvese lo siguiente: 

1. Las diferencias obtenidas en los errores de los caudales y en las 

pérdidas de carga en ambos métodos. Podrían tener mucha importncia 

en los diseños según cada caso particular. 

2. La solución manual, para el caso de tenerse en cuenta la fricción, 

es mucho más laboriosa. 

3. Se obtiene más uniformidad en el cálculo de los caudales cuando se 

considera la fricción. 

4. La relación R para este caso es: 

R = 2_x j . „ 2 x 5.065 x IO"4
 = 0 . 6 5 3 

A 1.551 x 10'd 
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5. Si se hubiera querido tener una distribución de caudales con un 

error del 10% sin tener en cuenta la fricción el diámetro del 

múltiple debería ser igual a: 

• \ 0.48.78S * °-054 • * 2-132" 

Para ilustrar el método cuando hay fricción se muestran a continuación 

los pasos del primer ciclo: ( 

b.) Teniendo en cuenta la fricción. 

Como se inicia en el primer lateral con el caudal promedio, enton­

ces, como en el caso anterior, qi = 0.01/2 = 0.005 y Bj = 2.412. 

Así, se tiene para iniciar el proceso: 

Bj vx
2 2.412 0.005 i 

H = Hl = — 2 õ = 19 62 x ^ 13 ) 
1 ¿g iy,D¿ 5.065 x 10 4 

=11.98 m 

Las pérdidas de carga en la tubería son: 

2 2 
Hf = 16763.396 x 0.20 x 0.005

2 + °-2(0-01 -0.005 ) 
T 19.62x1.55x10"° 

= 0.402 m 

El"valor de Hp para el segundo lateral es: 

H2 = H - Hf = 11.9W) - 0.402 = 11.578 m 

i 
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De acuerdo a la ecuación 8A el caudal del segundo lateral es: 

<2 = 5.065 x 10 
-4 19.62 x 11.578 - 1.67( ^ j 0 ; 5 ^ ) 2 

T7 

«2 = 0.00563 

Con este valor se calcula el valor de B2 para hacer la corrección de 

H: 

B2 - 2gH( -f- )2 19.62 x 11.578 x (5 fJ50
X

5 6 f )2 - 1.839 

El valor de Q.+, es: 

Q. = Q . q = 0.005 - 0.00563 = - 0.00063 < 0 

Como Q.+, < 0, esto significa* que H = 11.98 m es un límite superior. 

d_ = Qi +1 _ 
0.00063 

= - 0.000315 

El caudal corregido para el lateral 2 es: 

q2 (corregido) = q2 + d = 0.00563 - 0.000315 

= 0.0053 
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El nuevo valor de H2 es: 

B2 v 2
2 1.839 0.0053 2 

H2 = 2g = TO? x * 5.065 x 10~4 * =10.27 

Y el nuevo valor de H es: 

H = H2 + Hf = 10.27 + 0.402 = 10.67 

Con este valor se Inicia el segundo ciclo de cálculos. Por ejemplo, 
según la ecuación 8A el valor de q, es: 

( 0.01 x2 
19.62 x 10.67 - 1.67 ( 1.55 x 10-¿ \ 

1.7 

= 0.0046 mes, etc. 

Los resultados finales, de acuerdo con el computador, se mostraron anterior­

mente. 

q1 = 5.065 x 10" 
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R Á P I D O S 

Cuando un canal tiene una fuerte pendiente el agua adquiere una velocidad 
elevada. En este caso el canal toma el nombre de rápido. Se utiliza 
como una estructura hidráulica para vencer fuertes diferencias de nivel, 
de manera económica. Para entregar posteriormente el agua a un canal 
natural será necesario disponer en el extremo inferior del rápido de una 
estructura amortiguadora de energía, como por ejemplo, un pozo de aquieta-
miento. En el rápido el agua absorbe gran cantidad de aire lo que aumenta 
la profundidad del flujo. En los párrafos que siguen se deducirá la 
ecuación diferencial del perfil del flujo sin considerar dicha absorción de 
aire. Para esto debe tenerse en cuenta que la presión del agua ya no 
corresponde a la hidrostática con relación a la dirección vertical. De 
acuerdo con la figura 1, la ecuación de la energía puede expresarse como 
sigue: 

Fio- 1 ~ Perfil del Flujo en un Rápido. 



V2 
z + y cos 0 + (1) 

2g 

En donde: 

E = Carga de energía total con respecto a un plano de referencia . 

z =» Altura del fondo del canal con respecto al plano de referencia. 

g » Gravedad. 

V = Velocidad promedio del agua, correspondiente al gasto Q y al área 
A normal a la solera del canal • 

x = Distancia horizontal del punto del canal que se está considerando. 

Derivando la ecuación (1) con respecto a x se tiene: 

dE dz dy „ Q^ dA 

dx dx dx gA3 dx 

Si S es el gradiente de energía o sea, la pérdida de carga por fricción 
por unidad de longitud se tiene: 

dE 

3T " " s <» 

á£_ =. > so (Pendiente de solera) (4) 
dx v 

Teniendo en cuenta que Bdy » dA en donde A =» área de flujo normal a 
la solera del canal y B 3 ancho del canal en la superficie del agua, y 
reemplazando (3) y. (4) en (2) se consigue: 

A-* g cos 0 
So dx_ m

 B 

cos 0 dy ~ s , 

So" " 

Ahora adoptamos las siguientes definiciones: 

Qn = Caudal normal correspondiente a la profundidad y del flujo la cual 
determina el área A. Obsérvese bien que esta y, no es la profun­
didad normal del flujo que corresponde al caudal Q con la pendien 
del canal So, 



Q'c = Caudal crítico para la profundidad y 

De acuerdo con las definiciones anteriores se tiene: 

B B3 B 
8 — = =-z^ = t^ 5 ^—) B2 

A R 2 / 3 S 1 ' 2 

Qn 
A R 2 / 3 S 0

1 / 2 

QnZ 
S 
So 

Reemplazando (6) y (7) en (5) se l l e g a a: 

So dx_ 

eos 0 dy 

r " 
I B \fcos~f 
I Q'c 
L B 

*¿ 

l 2 

L Qn 

La ecuación (8) es la ecuación diferencial del flujo en un 
Véase referencia 1. p. 254. 

La profundidad real del flujo se calcula con las ecuaciones s 

ya fy 

f - 1 *> 0.005 Vz/ gy 

En donde: 

- 3 -

file:///fcos~f


ya » Tirante real con abosrción de aire, normal a la solera, 
correspondiente al tirante teórico calculado con la ecuación (8) 

f = Factor de expansión por el aire absorbido 

CURVAS VERTICALES DE LA SOLERA A LA ENTRADA DEL RÁPIDO Y EN PUNTOS 

INTERMEDIOS 

Para, evitar que la vena liquida se despegue de la solera lo que podría causar 
presiones negativas, en la zona del cambio de pendiente a la entrada del 
rápido, se construye una curva de transición vertical con la ecuación 

*2 (U) 
'v 10.976 

En donde: 

yv • Distancia vertical a partir del origen, en m 

x = Distancia horizontal a partir del orifen, en m 

Si dentro del rápido ocurre un nuevo cambio de pendiente se calcula una 
curva de transición entre ambas por la misma razón anterior aunque en este 
caso es menos importante. La curva de transición está definida por: 

y =» 0.0328 x2 + Si x (sistema métrico) (12) 

En donde: 

y =* Distancia vertical a partir del origen situado en el principio 
de'la curva (PC) donde la tangente es igual a la pendiente S¿ 
en metros• 

x = Abscisa horizontal correspondiente a y, en m 

Si = Pendiente superior, en m/m 

La pendiente en>cualquier punto de la curva está definida por la ecuación: 

S - 0.0656 x + Si 

y los valores de x2 e y2 para So, la pendiente inferior, son: 



ID.244 (So - Si) (13) 

y2 7.622 S2 - 7.622S2 _ o.0001 S2SL * 7.622 (S2 - Si) (14) 

Se determina el valor de las tangentes así: 

xa + xb = x2 

Spca + S2 xb = Y2 

Oe las cuales se obtiene: 

y2 - SLx2 xb = 
S2 " Si 

y2 - Six2 + x2 
S2 - Si 

*2 

(15) 

(16) 

(17) 

Deben tenerse en cuenta las siguientes consideraciones: 

* 1 Normalmente se puede tomar el origen de coordenadas de la ecuación 
(11) como la sección de control, pues la profundidad crítica está 
muy cerca de este punto. 

* 2 El rápido se calcula para n =» 0.008 en la fórmula de Manrirg 
£1 pozo de aquietamiento se calcula para la profundidad y, calculada 
con la ecuación (8), al inicio del pozo. 

* 3 El ancho b del rápido para un canal rectangular ss pusac ;;icu.i.ar 
aproximadamente con la fórmula 

b = \|Q (18; 

en donde Q es el caudal de diseño en mes. 

* 4 La velocidad máxima permisible para el rápido ej del caen de 20 mps„ 

En los párrafos que siguen se da un programa para la calculadora HP 67 que 
resuelve la ecuación (8). 

Se indican a continuación los registros o memorias utilizados: 



Profundidad inicial en R0 

x = Valor inicialmente supuesto para localizar el valor de y cercano e 
inferior a yc, dado como valor inicial del tirante. Este valor 
inicial de x se coloca en Rg. Si no hay curva de entrada es nece­
sario registrar en R6 el valor de x que corresponde a y. 

So =» Pendiente inicial que se supone que corresponde ay,y que se coloca 
inicialmente en R^. 

q » El caudal por unidad de ancho, en R2 

b ° El ancho de un canal rectangular en R3 

n a El coeficiente de rugosidad de la ecuación de Manning se coloca en 
el registro o memoria R4# Corresponde a la zona de entrada. Cuando 
se alcanza un valor de la pendiente S Q mayor o igual a 0.1, la má­
quina cambia el valor de n a 0.008, automáticamente. 

dy = El incremento de la profundidad, se coloca en Ri, con valor negativo 
por tratarse de un rápido. La profundidad y decrece con x. 

XA = Valor de x donde comienza la primera pendiente fuerte de valor cons­
tante, SA. Se almacena en el registro RA. 

SA a Primera pendiente constante del canal, en el registro RB. 

xc ™ Abscisa donde comienza la segunda pendiente constante del canal. El 
programa admite dos tramos rectos con pendientes constantes S¿ y Se. 
El valor de xc se registra en Rc, 

S c = Valor de la segunda pendiente constante, en el registro Rn# 

XE m Abscisa donde termina la segunda pendiente constante y comienza el 
pozo de aquietamiento, en el registro RE. El programa ño calcula el pozo. 

Para la utilización correcta del programa deben tenerse en cuenta los 
siguientes puntos: 

* 1 El programa incluye cálculos para la curva vertical a la entrada del 
rápido pero puede prescindir de dichos cálculos si sólo se da (a in­
formación correspondiente a los dos tramos rectos. Si hay curva de 
entrada debe desactivarse la bandera Fo porque si está activada la 
máquina supone que el canal es recto. Cuando existe la curva de entrada 
la máquina localiza la abscisa que corresponde al tirante inicial y, 
ligeramente menor que yc, 

* 2 Si el canal no tiene curva de entrada entonces XA = 0 en el registro 
RA» En este caso la bandera Fo debe estar activada, lo cual ocurre 
automáticamente cuando se prende la HP 67. En Ri, debe almacenarse 
el valor de SA porque en es:e caso So = SA. 



* 3 Si hay una curva de entrada los primeros puntos tienen una 
pendiente pequeña y no habiendo absorción de aire el valor 
de n es el valor normal del canal. La máquina cambia este 
valor a n = 0.008 cuando la pendiente de la solera llega a 
ser igual a 0.1 6 mayor. 

* 4 La máquina se detiene cuando se alcanza o se sobrepasa la• 
abscisa donde comienza el pozo de aquietamiento. Cuando es 
to ocurre pero se quiere que la máquina siga dando valores" 
debe aumentarse el valor almacenado en RE y presionarse la 
tecla RS. 

* 5 Cuando hay una curva de entrada debe tenerse el cuidado de 
dar valores iniciales supuestos que sean congruentes pues­
to que la máquina mostrará "error" si el valor resultante 
dx/dy es positivo. En un rápido el valor de dx/dy debe ser 
negativo y por lo tanto debe tenerse en cuanta lo siguien­
te: a„ El primer valor de x puede ser el que corresponde 
a la profundidad critica pero el valor inicial de y debe 
ser ligeramente menor que dicha profundidad, b* El primer 
valor de So debe ser mayor que la pendiente crítica para 
que se obtenga un denominador negativo en la ecuación di­
ferencial (8) . 

* 6 Mientras más pequeño sea el valor de dy utilizado más pre­
ciso será el cálculo de x. 

* 7 El programa muestra enla pantalla sucesivamencat ?.ü El va­
lor de dx/dy con signo negativo. 2^ íül valor C.G la profun 
didad y 3* El valor de x que corresponda a asé profundi­
dad. Sin embargo, la primera vez, si ĥ y ¿UXVÜ da entrada, 
después de mosttar el valor dx/dy {negativo) muestra la 
localización (x) del valor de (y) inicialmente ¿supuesto. 

* 8 Debe tenerse cuidado de que en el registro Rg se encuentra 
el correcto valor de x para iniciar. Rg debe ejcar an 0 
para un canal recto sin curva de entrada o debe contener 
el correcto valor de x para el correspondiente ••:• -jr- de y. 

* 9 Cuando la máquina se detiene por sí sola sst-» significa 
que se ha alcanzado o sobrepasado el velor de Xg*. "a má­
quina se detiene y muestra la diferencia, zz <••• 3¿E seg ' la 
instrucción 6. No debe presionarse la ceela u-¿ s-n . ¿oer 
cambiado adecuadamente el valor de Xg y el valor So en el 
registro R]_. 

* 10 Para iniciar el programa presiónese la tecla A, 

En seguida se presentan las instrucciones del programa. 



c Loe información 
inicial 

I L BV A \ 

I 
Si No 

Calculara' «I valor de d»/d, y también 
encontrara «I valor do X para «I valor inj 
cial dado (y ) . 

Calcula «I numerador do la Ec. (8) en 
•u expresión equivalente : 

l Q / b ) a 

g yc
s i eos t 

- I 

Multiplica «I numerador por (Cot <¿ /so ) 

Calcula «I denominador do la Ec.18) y 
•I valor do da / d y . 
Muestra este valor. 

El canal 
tiene curva do 
•ntrada 

No hay curva do «ntrada o M ha salido 
do «sta zona. 

LBL B 

So activa la bandera Fo 

Ca lcu la ( y ) y ( t ) 

So ha salido do la curva do entrada . 

No. Esta en el 2° 

Esta' en el 1* tramo 
tramo recto 

Almacena en Ri el valor de la pendiente del 1er. tramo 
recto y represa al nivel A para calcular A x , x e y. 

Pa r e 

Se logro 
localizar la abscisa" 

de ( y ) ? 

Si 

y . ^ Si. Se esta dentro de la GTO C 
~* * * * Z--^" curva de entrada 

No 

V^\ 

No 

Corrige el valor de Ix) ini­
cialmente supuesto para ly), 
lo muestra y lo almacena 

en R« 

Calcula un valor ma's co­
rrecto para So en la curva 
de entrada y lo almacena 

en Ri 

GTO 

LBL C 

Calcula S en la curva de 

entrada: 
S= 5 

5.488 

S<XU 

ÍNo 
Hace 

n> 0 0 0 8 

SI, GTO A 

GTO A 

Almacena en Ri 
la pendiente del 2a tramo 
recto y regresa ai nivel A 
para calcular Ax , x e y 

GTO A 

GTO A 

DAGRAIÜIA DE FLUJO PARA EL PROGRAMA 
DE CALCULO DEL RÁPIDO 

- 7A -
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37 
39 
41 
43 
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47 
49 
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65 
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71 
73 
75 
77 
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81 
83 
85 
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89 
91 
93 
95 
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33 

34 

33 
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34 

34 

34 
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32 
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33 

31 
34 
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15 
81 
02 
09 
08 
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03 
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01 
07 
81 
08 
04 
01 
71 
00 
71 
00 
71 
81 
06 
06 
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71 
81 
54 
51 
81 
84 
00 
34 
05 
51 
83 
00 
01 
71 
05 
61 
81 
84 
83 
08 
81 
11 

2 
4 
6 
8 

010 
12 
14 
16 
18 
20 
22 
24 
26 
28 
030 
032 
034 
36 
38 
40 
42 
44 
46 
48 
50 
52 
54 
56 
58 
60 
62 
64 
66 
68 
70 
72 
74 
76 
78 
80 
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84 
86 
88 
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92 
94 
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97 
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101 
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117 
119 
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129 
131 
133 
135 
137 
139 
141 
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31 

31 

31 

31 

51 
35 
31 
34 

34 
34 
31 
34 

22 
25 
33 
25 
33 
25 

33 

31 
25 

22 

00 
34 
84 
09 
71 
06 
11 
71 
06 
51 
14 
14 
01 
15 
01 
13 
05 
04 
08 
01 
01 
71 
01 
00 
08 
11 

98 
100 

. 102 
104 
106 
108 
110 
112 
114 
116 
118 
120 
122 
124 
126 
128 
130 
o2 
134 
136 
138 
140 
142 
144 
146 
148 



06 

013 

014 

015 

016 

LBLA 

RCL6 

RCLE 

X>0? 

RS 

RCL2 

X2 

9.31 

RCLO 

3 

= Valor de la absxen un punto cualquiera 

Finaliza el proceso 

Q/b 

RCL1 = S0 

019 tg"1 

Cos 0 

STO 7 almacena en R;, cos 0 

025 

1 cálculo el numerador de la 
— ec. 3. 

RCL 7 

RCL 1 

X multiplico dicho numerador por cos 0/so 

STO 3 

RCL 0 

RCL 4 

RCL 1 
9.1 



41 

( 
1/2 

) X 

STO 9 

RCLO 

RCL 3 = área by 

X 

RCL 3 

RCL 0f= perimetro mojado 

2 

X 

+ 

T calculó el radio hidráulico 

0.66 7 

Yx 

RCL 9 

X calculo' -j[fl-

RCL 2 

k\ 

56 
v t X 

1, - , RCL 8, 

1 dx x- calculó -^~- y lo muestra 

STO 9, F0? 

GTO B, RCLI 

9.2 



68 X, STO 5, RCL 6 

- » Abs 

. OOOl, - , 

x <o ?. local izó* y? 

GTO B, RCL 5 

032 RCL 6, + 

2, T calcula un valor promedio de la abscisa para el valor 

de y 

STO 6, -x- lo almacena en R¿; y la muestra 

03G 5.408, -=-, 

095 STO 1, GTO A 

096 LBLB 

SFo 

RCLo 

RCLI, + , -x"» 

STO 0 

103 RCL 9, RCLI 

X , STO + 6, 

RCL 6, -x-i 

RCLA, '-• 

X<o?, GTOC 

RCL6, RCLC 

- , X<o? 

GTO D 

GTO E 

9.3 



LBLD 

RCLB 

STO 1 

122 GTO A 

LBLE 

RCLD, STO 1 

GTO A 

LBLC 

RC.L6, 5.448 

T STO 1 

0.1, -. , 

X<0? 

GTO A 

LBL 1 

0.008 

STO 4 

GTO A 

hRTN 

9.4 



EJEMPLO 1 

El ejemplo que s igue se ha tomado de l a r e f e r e n c i a 1, p . 254 

Ancho de l c a n a l : 10 pies = 3.048 m 
Q » 200 c f s = 5.663 raes 

La profundidad de l f l u jo normal a l a s o l e r a de l canal y s i n absorc ión de 
a ire es igua l a 0.3048 m en la secc ión 1. 

Pendiente del c a n a l , So =• 1:3 - 0.3333 

Determinar : 

a Velocidad de la mezcla de a i r e y agua en la sección 2 s i t u a d a a 

18.288 m (medida h o r i z o n t a l ) y a 6.096 m más aba jo , v e r t i c a l m e n t e . 

b El va lor de f ( e l f ac to r de expans ión) . 

c La profundidad de la merela de a i r e y agua en e l punto 2 . 

La curva obtenida por la máquina se da a con t inuac ión : 

dx/dy 

36.03 
- 45.34 
- 58.006 
- 75.79 
- 101.83 
- 142.06 
- 209.42 
- 337.62 

y 

.2848 

.2648 

.2448 

.224f 

.2048 

.1848 

.1648 

.1448 

X 

0.72071 
1.6275 
2.7676 
4.303* 
6.3401 
9.1814 
13.3699 
20.1224 

Interpolando para x a 

v - - L 6 6 3 
3.048 x 0.1502 

f - 0.005 V2/gy + 

y- =» 0.1502 x 1.52 

18.288 se encuent ra para y , e l va lo r de 0.1502 

=» 12.37 mps 

1 * 1.52 

- 0.228 

- 10 -



EJEMPLO 2 

Un canal de descarga transporta 39 mes. Su ancho es de 6.5 m. La pendiente 
es de 0.328 y cambia a 0.621 en x = 51 m, En x = 0 se inicia una 
curva vertical de transición que termina en x a 1.80 punto en el cual 
comienza la pendiente de 0.328. El. inicio del canal tiene una rugosidad de 
n - 0.014. 

Calcúlese: 

a El perfil del flujo. 

b La profundidad del agua en x =» 62 m para calcular a partir de ella el 
pozo de aquletamiento y 

c El factor de expansión para calcular el borde libre del canal. 

Solución: 

* 1 Dadas las condiciones del problema el tirante critico ye es igual a 

1.54 m . 

* 2 Dicho t i rante c r i t i c o ocurre donde la pendiente es c r i t i c a , o sea 
cuando la so lera del canal alcanza un valor So =• 0.0028 m/m . 

* 3 De acuerdo con la curva de trans ic ión a la entrada, como se v io 
a t r á s , dicha pendiente c r i t i c a e s tá definida por: 

dyv /dx = x / 5.488 = 0.0028 

De aquí, x » 0.015 

Como se ve, se puede tomar el origen de coordenadas como la sección 
de control por haberse obtenido un pequeño valor de x. 

* 4 La curva vertical de entrada definida por la ecuación (11) se muestra 
en el cuadro siguiente: 

X 

yv 

0.5 

0.02 

1.0 

0.09 

1.5 

0.21 

• 2 .0 

0.36 

Para x » 1 .8 , 0.328 m/m. 

Se i n i c i a e l cá lculo suponiendo un valor i n i c i a l de y =• 1 .5 , un 
poco menor que la profundidad c r í t i c a . Se coloca e s t e valor en e l 
r e g i s t r o R0. Se supone inctalmente un valor de x = 0 .5 . El 
programa loca l i za después de algunas i teraciones x = 0.16 para y 
=• 1.50. y m u e s t r a d i c h a l o c a l i z a c i ô n . No d e b e o l v i d a r s e 
d e s a c t i v a r p r e v i a m e n t e l a b a n d e r a P o . 
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A partir de los dos valores anteriores la máquina va mostrando sucesivamente 
los valores que se muestran en el cuadro para y vs x. Se -Utilizaron los 
diferentes registro o memorias así: 

En R0 el valor inicial de y = 1.50, en Ri el valor de 0.0911 que es el 
valor de la pendiente del canal para x =» 0.5. El valor de S que se coloca 
en el registro Ri debe ser mayor que la pendiente crítica. En R2 el valor 
de Q/b » 6.0; en R3 el ancho del canal, b = 6.5 m. En R4 el valor inicial 
de n =* 0.014 para la curva de transición. En R6 el valor inicial supuesto 
de x = 0.5. En ^ el valor de dy = - 0.02 m. En RA e l v a l o r d e x d o n d e 

comienza el rápido: x = 1.80. En Rg el valor de la pendiente superior del 
rápido S¿ = 0.328 m/ra. En Rc el valor de, xc, abscisa donde comienza la 
segunda pendiente constante del canal, xc, =51 m. En RQ el valor de la 
segunda pendiente constante del canal: Sc = 0.621 m/m. Finalmente en el 
registro RJJ el valor XE = 62 donde comenzará el pozo de aquietamiento, 
aproximadamente. Se puede colocar en RE un valor mayor que 62 para obtener 
valores que permitan definir el inicio del pozo de acuerdo con la topografía. 

RÁPIDO 

* 1 

* 2 

y 

1.52 
1.50 
1.48 ,¡ 
1.38 
1.25 ' 
1.05 
0.99 
0.82 
0.75 
0.60 
0.58 

x 

0.089 
0.157 
0.226 
0.592 
1.123 
2.162 
2.624 
4.763 
6.209 

11.527 
12.60 

y 

0.44 
0.39 
0.38 
0.35 
0.34 

* 3 0.33 
0.32 
0.31 
0.30 

* 4 0.29 
0.27 

X 

25.52 
34.62 
36.99 
45.81 
49.50 
52.47 
54.52 
56.82 
59.44 
62.41 
69.84 

* 1 En este punto n cambia a 0.008 
* 2 En x = 1.80 la pendiente cambia a 0.328 
* 3 En x » 51 la pendiente cambia a 0.621 

Se calcula una curva de transición para unir estas dos pendientes, 
posteriormente. 
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* 4 Adoptamos yi =• 0.29 m para x = 62 m. De acuerdo con las 
condiciones topográficas se localizará el pozo de aquietamiento. 
Suponiendo que se hubiera escogido este punto se calculará dicho 
pozo para y\ =» 0.29 m 

Posteriormente se calculará la profundidad real, con absorción de 
aire para determinar el borde libre a partir de ella. 

v - 6xki9a 20-69 mp8 

f «• 0.005 V2/gy + 1 » 0.005 x 20.692 + 1 - 1.75 

9.81x0.29 

ya - 1.75 x 0.29 - 0.51 

Como el factor de expansión anterior es el máximo, el borde libre 
para todo el canal se puede calcular a partir de él. Si se quiere 
mayor economía deberá calcularse el factor de expansión en varios 
puntos del rápido. 

REFERENCIAS: 

* 1 Chute Spillways. Soil conservation service. U.S.A. 
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ALMACENAMIENTO Y DEPÓSITOS DE AGUA 

Curva ae masas 

El volumen requerido de almacenamiento puede estudiarse con 
facilidad por medio de la curva de masas o curva de Rippl 
como también se la llama. Esta es una curva que relaciona el 
caudal acumulado en un intervalo de tiempo con dicho intervalo. 

El caudal acumulado puede corresponder al abasto suministrado 
o a la demanda requerida. Estudiemos el caso de una demanda 
constante representada por la curva A de la figura 1 y un 
abasto representado por la curva B. En este caso la curva A 
se convierte en una recta. 

Utilizamos las siguientes convenciones: 

Q = tasa de abasto (por mes, día, hora, según el caso) 

Q = abasto acumulado durante el intervalo (t) a 

D = tasa de demanda (por mes, día, hora, según el caso) 

D = demanda acumulada durante el intervalo (t̂  
â 

Si (1) y (2) son dos puntos tomados en la curva de 
abasto o la de demanda se tiene: 

Qa - Qa. A Qa 
Q = __¿ i = (1) 

t2 - t, A t 

Da, - Da. A Da 

D = — i i. . (2) 
t2 - t* A t 

Las ecuaciones anteriores muestran que la tangente en un 
punto dado de la curva de masas es igual a la rata en el 
instante correspondiente. 

Veamo3 como se determina el volumen de almacenamiento re­
querido (S)., Tracemos a la curva B las tangentes AB y CD 
de manera que éstas sean paralelas a la curva (A) de de­
manda. Tracemos, también, por los puntos (A) y (D) las 
verticales AG y DJ. El segmento HD o AE es el almacena­
miento (S) requerido. La explicación es como sigue: 
Supongamos que el estanque esté vacío en el pur.to (C>!. Esto 
puede ocurrir por haberse terminado la presa de eiiibalse en 
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este tiempo o por alguna otra razón. Durante el período LG 
la demanda total requerida está representada por EK. Durante 
el mismo período el abasto total ha sido AK. Por lo tanto 
es posible embalsar la cantidad AK - EK = AE. En el pe­
ríodo GJ la cantidad de agua requerida ha sido HI; el abasto 
ha sido DI; la deficiencia entre el abasto y la demanda es 
HI - DI = HD, y será la máxima deficiencia posible porque 
del punto D en adelante la rata de abasto es mayor que la 
demanda. Por lo tanto HD es igual al almacenamiento reque­
rido (S), almacenamiento que ha sido posible durante el 
período LG, pues AE = HD por ser paralelas comprendidas entre 
paralelas. Fácilmente puede verse que para que el estanque 
pueda llenarse es necesario que la paralela a la curva A que 
pasa por D corte a la curva B en algún punto (C). Por las 
mismas razones anotadas antes él estanque que está lleno en 
el punto (A) estará vacío en el punto (D). Para que pueda 
volver a llenarse es necesario que la tanguente que pasa por 
(A) y paralela a la curva (A) corte la curva (B) en algún 
punto (B); porque es claro que en el intervalo GM la can­
tidad demandada es igual a la suministrada en el mismo período 
como puede verse en la figura (1), ¿> como en (A) el estan­
que estaba lleno lo estará también en el punto (B). Se 
tiene, pues, por todo lo anterior: 

S « HI - DI = HD (3) 

S = AK - EK = AE (4) 

0 también, haciendo las respectivas acumulaciones entre los 
puntos (A) y (D). 

(D) (D) (D) 
S = E D - E Q = E ( D - Q ) (máximo) ; (5) 

(A) (A) (A) 

O acumulado entre (C) y (A), se tiene: 

A A A 
S - E Q - E D = E ( Q - D ) (5a) 

C C C 

La ecuación (5) es la base del método analítico de cálculo. 
El punto (A) en este método se encuentra fácilmente porque 
corresponde al momento en que D - Q cambia de signo. Para 
los efectos del abasto de agua en una ciudad, el período de 
verano comienza en el punto (A), en donde la tasa de demanda 
es mayor que la de abasto. El periodo de invierno comienza, 
así mismo, en el punto (D). 
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Curva diferencial de masa? 

El procedimiento puede aplicarse en forma semejante acumulando 
no las tasas de abasto o demanda sino sus desviaciones con 
respecto al abasto promedio. En este caso tenemos la curva 
diferencial de masas. 

Llamamos: 

Qp « abasto promedio (por mes, día, hora, según el caso) 

q * desviación de (Q) con respecto a (Qp) 

d * desviación de (D) con respecto a (Qp) 

qa, da = desviaciones acumuladas 

Por la ecuación (1) tenemos, si escogemos dos puntos cuales­
quiera 1 y 2 en las curvas de masa de la figura (1) y acumu­
lando desde el origen: 

= AQa = f. (Qp*q) = 1
 Qt 

A t *"2~"*'l *̂"1-2 

En la misma forma: 

(6) 

D = QP + ^ (7) 

Si dibujamos las desviaciones acumuladas con respecto al 
tiempo, de la demanda y el abasto obtenemos la figura 2. 
En ésta, la línea (A) corresponde a la demanda y es una 
recta si la demanda es constante. Su pendiente es negativa en 
el gráfico 2 porque para que pueda existir un servicio de 
agua adecuado es necesario que D sea igual o menor que Qp y 
por lo tanto las desviaciones de D son nulas o negativas. Si 
D = Qp la línea (A) se confunde con la recta OM. Como 
el abasto unas veces está por encima del promedio y otras 
por debajo la curva de las desviaciones acumuladas del abasto 
(curva B de la figura 2) unas veces puede ir por encima y 
otras por debajo del eje OM. 

Las tangentes en cualquier punto de la curva diferencial de 
masas representan las tasas de abasto o demanda, pues basta 
agregar a las tangentes respectivas el valor constante de 
(Qp) para obtener dichas tasas como se ve en las ecuaciones 
6 y 7. Por lo tanto, el período seco comienza en el punto 
(A) y el período de invierno comienza en el punto (D) los 
cuales se han obtenido trazando paralelas a la lír̂ <- de de­
manda ON y que sean tangentes a la curva de abasto (B) en los 
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puntos (A) y (D) respectivamente. Estos puntos corres­
ponden a los ya estudiados en la curva de masas y en general, 
veremos que el tratamiento que se le dio a ésta para obtener 
la información requerida es semejante al de la curva diferen­
cial. 

Por la ecuación 5 tenemos: 

(D) (D) 

S = Z D - Z Q (valor máximo) (5) 
(A) (A) 

(D) (D) (D) 

S » Z (Q +d) - Z <Q +q) - Z (d-q) (máximo) (8) 
(A) P (A) P (A) 

En donde (q) y (d) deben tomarse con sus signos respectivos, 
según el caso. Por lo tanto, se pueden tratar las acumula­
ciones de las desviaciones en la curva diferencial en una 
forma -semejante a como se trataron las acumulaciones de la 
demanda o el abasto en la curva de naççs. Si estamos con­
siderando el método analítico el valor máximo de (d-q) nos 
dará el valor del almacenamiento, comenzando la acumulación 
a partir del punto (A). Este corresponde al punto en que 
(d-q) cambia de signo. Si el método gráfico es el que uti­
lizamos, entonces: (ver figura 2). 

S = DI - HI = HD (volumen requerido en el perldo 
GJ) (9) 

S = AK. + K,E. = AE- (almacenamiento suministrado 
por el periodo de invierno 
LG) (10) 

En la curva diferencial de masas es claro que cuando las 
desviaciones del abasto son positivas el valor de £q(+) 
representa una cantidad embaísable; cuando son negativas el 
valor Zq(-) representa una deficiencia; cuando las desvia­
ciones de la demanda son negativas (como debe ser para que 
haya un abasto adecuado) el valor Zd(-) representa una 
cantidad que es posible embalsar. Así, si empezamos a hacer 
acumulaciones a partir del punto (C) la distancia AK¿ nos 
muestra la cantidad que puede ser embalsada por ser Zq 
positivo y k¿Ei nos muestra la cantidad que puede ser embal­
sada por ser Zd negativo, todo esto durante el periodo LG. 
Lo mismo podemos decir para BK y KE si empezamos a hacer las 
acumulaciones a partir del punto (D). Por otra parte, 
(en el periodo AI) el valor de IH nos muestra lo que puede 
embalsarse por ser Id negativo y DI nos indica la deficiencia 
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en el embalse por ser Eg negativo; el valor HD será entonces 
el almacenamiento requerido. Los puntos (A), (B), (C) y (D) 
tienen en la curva de masas los mismos significados que en la 
curva diferencial. 

La línea OM representa al caudal promedio en la curva dife­
rencial porque corresponde a la curva de desviaciones nulas. 
Por lo tanto, la curva B debe terminar en el punto (M) si 
el saudai promedio ha sido determinado con los caudales 
que se presentan en el período OM. 

La c-iuva diferencial se puede visualizar mejor si analizamos 
la figura 3. 

Si la curva (B) de la figura 3, es la curva del abasto, la 
línea OM representa al caudal promedio. La línea ON es la 
curva de la demanda. Si ahora giramos la línea OM hasta ha­
cerla horizontal la figura resultante es la curva diferencial 
de masas, si se dibujan las ordenadas normalmente a la línea 
OM. 

Demanda máxima posible. 

Puede resolverse el problema inverso: Conociendo la capacidad 
del lago de embalse encontrar la tasa de demanda máxima co­
rrespondiente.' 

Haciendo uso de la curva diferencial (ver figura 4) por 
ejemplo, operamos en la forma siguiente: Por el punto G" 
(el más bajo de la curva B) levantamos una perpendicular 
G'F' cuyo valor es igual al del embalse dado. Por (F') tra= 
zamos una tangente a la curva (B) que nos determina el punto 
de tangencia (D1). 

Por (G') trazamos la paralela a F'D' y determinamos el punto 
G". 

Por el punto medio de G"g' levantamos una nueva perpendicular 
y se repite el proceso hasta encontrar el punto de tangencia 
(G) que nos señala el punto verdadero por el cual debemos le­
vantar la perpendicular GF. La tangente DF a la curva B nos 
determina la tasa máxima de demanda que permite el embalse 
dado, al sumarle Qp. 

Capacidad del tanque de distribución. 

El caudal que entra al tanque de distribución es constante y 
generalmente es Qd = 1.5 Qp. Las demandas horarias máximas 
son atendidas con el tanque de almacenamiento. El tanque 
almacena cuando el consumo es menor que Qd y se vacia cuando 
es mayor. En la figura 5 se tienen las curvas de masa de la 
demanda y del abasto. 
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Se supone en el estudio que se trata del día de máxima demanda, 
de modo que el abasto en las 24 horas es Igual a la demanda 
total durante el mismo período. 

Tracemos las paralelas a la línea del abasto de modo que sean 
tangentes a la curva de demanda. Obtenemos los puntos (I) y 
(A); trazamos así mismo ID paralela a EH y AD perpendicular 
a EH. Durante el períocb EG se ha suministrado una cantidad 
de agua igual a CD y se ha demandado AD; ha habido una defi­
ciencia igual a AC. Por lo tanto es necesario almacenar esta 
cantidad. El almacenamiento es posible puesto que en las 24 
horas la cantidad total demandada es igual a la cantidad 
total suministrada y representada por el segmento JH. Este 
almacenamiento se consigue en la forma siguiente: 

a. En el período GH s<? acumula la cantidad (h«) = AB. 

b. y en el período OE del día siguiente, se acumula h., 
que es igual a BC, por ser paralelas comprendidas 
entre paralelas. 

En estas condiciones se tiene: 

1. Tanque lleno en el instante (E) con el almacenamiento 

" hl + h2* 

2. Tanque con (h2) en el instante (F). 

3. Tanque vacío en el instante (G). 

4. Tanque lleno con (h~) en el instante (H) (final àe 
un día). 

5. Tanque lleno con (h, + h_) en el instante E (del día 
siguiente). 

6. El ciclo se repite. 

Capacidad del tanque abastecido por bombeo. 

Frecuentemente es necesario alimentar un tanque de almacena 
miento por medio de un bombeo; por razones de construcción 
de la bomba ésta opera con velocidad constante y su máxima 
eficiencia se obtiene con un caudal definido. Es por lo 
tanto, conveniente bombear a una tasa lo más constante po­
sible. Esta puede operar durante todo el período (24 horas) 
o durante parte del tiempo; en este último caso se requiere 
una mayor capacidad de las bombas y de la tubería de impul­
sión. 
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En aquel se requieren jornales nocturnos para la operación del 
equipo. En̂ . ambos casos, el costo de la energía durante la noche 
puede ser mayor o menor que durante el día. Esto depende de las 
condiciones económicas de la localidad. Los factores anteriores 
deben tenerse en cuenta para definir la tasa de bombeo. 

En la figura (6) se muestran las curvas de masa para un bombeo 
en dos períodos y para la curva de demanda. Para calcular el al­
macenamiento no podemos trazar las paralelas como en el caso de 
la figura (5); adoptamos el siguiente método: desplazamos la 
curva del abasto con un movimiento vertical determinado por la 
mayor distancia (h^) 6 (h3) de manera que la curva de abasto to­
que en un solo punto a la curva de la demanda. En este caso el 
punto es el (A); vemos que lo suministrado por el bombeo duran­
te el período (HI) está representado por la distancia (DB). Lo 
demandado en el mismo período está representado por la distancia 
(CD); la diferencia (BC = h3 + h4) es lo almacenable en dicho 
período, y tiene que almacenarse puesto que el suministro total 
del bombeo es (KJ) igual a la cantidad demandada en el período 
total (OJ) no pudiéndose botar ninguna cantidad almacenable sin 
perjuicio de causar una deficiencia en el servicio. Por la cons­
trucción de la figura (6) se puede ver que (h3 + h4> es la mayor 
cantidad almacenable y es por lo tanto la capacidad que debe 
tener el tanque de distribución para los efectos de consumo, en 
este caso. 

Cuando la curva del abasto se ha hecho coincidir sólo en un pun­
to como el (A) en nuestro caso, con la curva de la demanda, en­
tonces la mayor distancia vertical entre las dos curvas, hacia 
la derecha o hacia la izquierda de este punto, es el almacena­
miento requerido. Hacia la derecha estas diferencias representan 
cantidades almacenables, y hacia la izquierda deficiencias, de 
acuerdo con las' pendientes que presentan estas curvas en la 
figura (6). 

Si el bombeo se hace coincidir con las horas de máxima demanda 
el almacenamiento resulta mínimo y puede ser menor que el co­
rrespondiente al de un abasto continuo y constante. 

Almacenamiento para el control de incendios. 

Además del almacenamiento calculado para el consumo normal es 
necesario proveer un almacenamiento adecuado para el control de 
incendios. Las diferentes ciudades e institutos tienen sus normas 
que deberán ser seguidas durante el diseño. 

El Instituto Nacional de Fomento Municipal utilizó hasta 1967 
el siguiente criterio: 

1. Para poblaciones menores de 2000 habitantes el almacena­
miento de agua para incendios corresponde al caudal de un 
hidrante de 5 l/sf funcionando durante 1 hora. 
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2. Para poblaciones entre 2000 y 10000 habitantes el 
volumen corresponderá a 2 hidrantes de 5 1/s, funcionando 
durante 1 hora. 

3. Para poblaciones entre 10000 y 20000 habitantes el vo­
lumen corresponde a 2 hidrantes de 6 L/sf funcionando 
rHrante 1 hora. 

4. Para poblaciones mayores de 20000 habitantes el volumen 
de almacenamiento corresponde a 4 hidrantes de 6 L/s, 
durante 1 hora. 

Las especificaciones de los Estados Unidos, son mucho más 
severas. Para distritos de alto valor cuyos habitantes no 
excedan de 200000 personas el National Board of Fire Underwriters 
da la siguiente fórmula: 

Q = 1020 \¡~P~ (1 - 0.01 \| P ) 

En donde: 

Q * demanda para incendio en galones por minuto. 

P = población en miles de habitantes 

Un resumen de la fórmula con indicación del tiempo de duración 
del incendio se da en la tabla siguiente: 

REQUERIMIENTOS PARA INCENDIO EN DISTRITOS DE ALTO VALOR 

(National Board of Pire Underwriters Recommended) 

Población G a s t o s d e incendio 9P* Duración hot 

4 
6 
7 
8 
9 
10 
10 
10 
10 
10 
10 
10 
10 
10 
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1000 
2000 
3000 
4000 
5000 
6000 
10000 
20000 
40000 
60000 
80000 
100000 
150000 
200000 

1000 
1500 
1750 
2000 
2250 
2500 
3000 
4350 
6000 
7000 
8000 
9000 
11000 
12000 



Reserva de emergencia. 

El depósito debe cumplir también la función de suministrar 
el agua de consumo en caso de daños en la tubería de conduc­
ción, sobre todo si es de gran longitud. El valor de esta 
reserva guafda. proporción con las condiciones peculiares de 
la instalación y la capacidad económica de la comunidad, pero 
es prudente adoptar para estas emergencias un volumen suple­
mentario equivalente al consumo durante un período de 6 a 12 
horas. 

Cuando el agua es elevada por medio de un motor de combusti­
ble o eléctrico sube de punto la importancia de la reserva 
para prever la eventualidad de una interrupción en el fun­
cionamiento de la instalación sobre todo en el caso de pe­
queñas comunidades donde no se dispone de los elementos ne­
cesarios ni de operarios expertos para efectuar rápidamente 
la reparación de las máquinas. En este caso conviene fijar 
una capacidad que puede variar'entre una y dos veces el con­
sumo diario. 

Si la instalación es accionada por un molino de viento es 
necesario tener en cuenta los períodos de calma durante los 
cuales no funciona el molino y en caso de motor hidráulico, 
hay que considerar su funcionamiento durante las épocas de 
verano, cuando disminuye el caudal de las aguas. En ambos 
casos se obvia el inconveniente suplementando el motor propio 
con otro de gasolina o eléctrico, con lo cual el almacenamiento 
requerido es igual al de una instalación ordinaria. Sin el 
motor adicional debe preverse una capcidad de 8 a 15 veces el 
consumó de un día. 

En resumen, la capacidad de un tanque de distribución está 
formada por: 

a. Almacenamiento por consumo normal (residencial e 
industrial). 

b. Almacenamiento para combatir incendios. 

c. Almacenamiento de reserva de emergencia. 

Frecuentemente los valores correspondientes a b) y c) son 
muy altos y están sujetos a variaciones, de acuerdo con la 
capacidad económica de la comunidad en cuestión. 

Normas del Instituto Nacional de Fomento Municipal. 

En abril de 1967 INSFOPÁL en sus "Normas Provisionales para 
el Diseño de Acueductos", especifica: "La capacidad del 
tanque será la que resulte mayor de las siguientes alternati 
vas: 
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40 % del consumo medio diario; el caudal de la demanda de 
incendio durante 2 horas más el 25% del caudal correspon­
diente al consumo medio diario. Este criterio es aplicable 
sólo a los casos en que las redes de distribución se diseñen 
considerando caudales elevados de incendio". 

Capacidad de los pozos de succión en bombeos de aguas 
residuales. 

El objetivo del tanque de succión en una estación de bombeo 
de aguas residuales, no es esencialmente diferente al de un 
tanque de distribución de agua potable. El pozo permite que 
el equipo de bombas pueda trabajar durante los diferentes pe­
ríodos a tasas constantes. La tasa de bombeo puede variar de 
un periodo a otro, poniendo en marcha o deteniendo una o 
varias bombas, pero es constante en el período que se consi­
dera. 

También opera como pozo de succión propiamente dicho, es decir 
permite la conexión del equipo con las tuberías de aguas resi­
duales. El pozo debe tener las siguientes características: 

a. Debe aislarse del resto de la instalación por medio de 
una separación a prueba de gases, para evitar los malos 
olores en la planta. 

b. Debe localizarse tan alto como lo permitan las condi­
ciones locales. 

c. El fondo debe tener una fuerte inclinación hacia la 
boca de succión de la bomba para evitar la acumulación 
de sedimentos. Esta pendiente debe ser de 1:1 o mayor 
y desembocará en un sumidero donde se localizará la 
succión de la bomba. 

d. Es conveniente que las paredes del pozo sean verticales 
y lisas, para facilitar la limpieza del mismo. 

e. Es preferible que el pozo esté separado en dos secciones 
que permitan ejecutar reparaciones. Las secciones pueden 
usarse individual, o conjuntamente durante la operación 
y donde sea posible cada una podrá ser evacuada por 
cualquiera de las bombas si fuese necesario. 

f. Deben proveerse dispositivos para un fácil acceso, para 
ventilación, limpieza, iluminiación e inspección. 

El tamaño y la forma del pozo deben adaptarse como para 
que permitan que las bombas funcionen el mayor tiempo 
posible sin que se acumulen sedimentos que pudieran 
volverse sépticos. Por lo tanto se evitarán los puntos 
muertos. (Puntos de velocidad nula). 
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ALMACENAMIENTO 
REQUERIDO 

2 BOMBAS TRABAJANDO 

•3 BOMBAS TRABAJANDO 

I BOMBA TRABAJANDO 

T I E M P O 

POZOS DE SUCCIÓN DE AGUAS RESIDUALES 

Fig. 7 
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En general ninguna bomba debe trabajar menos de 15 
minutos. Es indeseable un bombeo intermitente o irre­
gular, para evitar condiciones sépticas, como se dijo 
antes. La curva de masas del bombeo debe acomodarse 
lo mejor que se pueda a la curva de masas del caudal 
de aguas residuales, como se muestra en la figura 7. 

Almacenamiento para consumo normal. 

Otra forma de cálculo. 

En la figura 8, se muestra una curva de consumo horario. La 
linea A F, representa el abasto en el día de máxima demanda. 
Con base en esta línea con ordenada igual a 1.0 (ciento por 
ciento) se han dibujado los consumos horarios en forma de 
fracción. Por ejemplo, entre las 13 y las 14 horas del día 
el consumo fue igual a (0.72 Qd) siendo (Qa) igual al 
abasto promedio expresado como caudal por hora, en el día de 
máxima demanda. Si (Q) es el consumo horario en una hora 
cualquiera y (qn) la fracción correspondiente con respecto 
a (Qd)/ entonces: 

Q = <íh Qd 

Cuando el abasto es mayor que el consumo la cantidad almace-
nable en esa hora, (S^), es 

S h - Qd " qh Qd = Qd ( 1 * qh> 

El almacenamiento, (S) en el periodo en que el abasto es 
mayor que el consumo es: 

S = l Qd (1 - qh) = Qd I ( 1 - qh) 

y si se expresa como porcentaje con respecto al volumen total 
de agua suministrada durante todo el día entonces: 

S% =-
Qd £(1 - qh ) x 100 = l (1 - gh) 100 

24 Qd 24 

En el ejemplo que se muestra en la figura 8, el valor ce 
(1 - q.) es igual a 2.24 + 4.72 = 6.96. 

El almacenamiento es por lo tanto, expresado como porcentaje 
del volumen total diario: 

15 

•-i-*:. V . . » Í W ^ » K 



Q/Od 

m 
• r 
> 
0 2.6 
o 
z 

in 2.4 
r 

8 3 n 
x 2.2 
c 

O 2.0 
X 
o 
» • o > IJB 
; 

I» 

H 
O 

m 1.2 
z 

> IJO 

o 

0 8 

> 
* 0.6 

o 
rn 
5 0.4 
X 
o 
» 0.2 

•n 

ç> 0 

¿ 

A 

0 2 * 

2 AM 1 

LMACENAMIENTO NECESARIO 

E 

CUR\ 

, 2 2 4 + 4 7 2 » .^ 
( 2 4 ) * i o 

A D E ABASTO 

EXCESO 
4 . 7 2 % 

0 2 4 
j 

J 

0.12 

í 

0J2 

J i 

/ 

Ò. 12 

J i 

0 

0 4 8 

l 

5 1 

• 

0.96 

1.68 

252 

2.28 

2 0 4 

DEFICIENCIA 
5 . 2 0 % 

B 

t 

5 AM 1 f í s s 

168 

C 

/ 
/ 

0.96 

/ 

/ 

EXCE 
SO 

0.32<V 

0.72 

CURVA DE CON 
HORARIO 

1.20 

0 

1.56 

1.80 

buMo 

1.44 

DEFICIENCIA 
2 . 0 8 % 

108 

E 0.96 EXCESO 
2 2 4 % 

0.72 

i 

0 .48 

0 3 6 

F 

0.24 

F i g . * 
! 

10 I I 12 13 K 15 16 17 16 19 20 21 2 2 23 2 

T I E M P O 6 P M 



S% = 6'96 x 1 Q 0 = 29% 
24 

Obsérvese que la sumatoria se ha comenzado a partir del p into 
(E), el cual corresponde a un cambio de signo en la desviación 
deJAzonsumo con respecto al abasto, y que cubre el período (EF) 
del día considerado y el período (AB), del día siguiente. 
Para este día siguiente la curva se repite. Obsérvese también, 
que el área por debajo de la línea (AF) representa cantidad 
de agua almacenable y por encima, deficiencia. Una pregunta 
que debe hacerse el estudiante es: Por qué el exceso entre 
las 12 y las 14 horas no se tuvo en cuenta para el almacena­
miento? Se presenta enseguida el siguiente ejemplo: 

Calcúlese el almacenamiento para regular las variaciones ho­
rarias del consumo en una población cuyo consumo máximo diario 
es de: 

Qd 96000 m /día = 4000 nT/hora 

(1) (2) (3) (4) (5) 

Hora 
Relación con Consumo Variación Almacenam. 
sumo horario horario en horaria en y deficien 
al máximo dia. miles de m-* almacenam. cia acumul. 

12 -
1 -
2 -
3 -
4 -
5 -
6 -
7 -
8 -
9 -

10 -
11 -
12 -
1 -
2 -
3 -
4 -
5 -
6 -
7 -
8 -
9 -
10 -
11 -

1 am 
2 
3 
4 
5 
6 
7 
8 
9 

10 
11 
12 
1 pm 
2 
3 
4 
5 
6 
7 
8 
9 
10 
11 
12 

0.70 
0.60 
0.50 
0.50 
0.50 
0.60 
0.80 
1.00 
1.10 
1.25 
1.28 
1.20 
1.18 
1.16 
1.10 
1.00 
1.08 
1.15 
1.30 
1.60 
1.40 
1.25 
0.90 
0.85 

2.80 
2.40 
2.00 
2.00 
2.00 
2.40 
3.20 
4.00 
4.40 
5.00 
5.12 
4.80 
4.72 
4.64 
4.40 
4.00 
4.32 
4.60 
5.20 
6.40 
5.60 
5.00 
3.60 
3.40 

1.20 
1.60 
2.00 
2.00 
2.00 
1.60 
0.80 
0.00 

-0.40 
-1.00 
-1.12 
-0.80 
-0.72 
-0.64 
-0.40 
0.00 

-0.32 
-0.60 
-1.20 
-2.40 
-1.60 
-1.00 
+0.40 
+0.60 

2.20 
3.80 
5.80 
7.80 
9.80 

11.40 
12.20 
12.20 
11.80 
10.80 
9.68 
8.88 
8.16 
7.52 
7.12 
7.12 
6.80 
6.20 
5.00 
2.60 
1.00 
0.00* 
0.40 
1.00 
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* Se principió a acumular a partir del cambio de signo a las 
9 de la noche. De la columna (5) se deduce que el al­
macenamiento es de 12200 m3. 

Localización 

El depósito debe situarse lo más cerca de la población y, si 
es económico, en el centro de gravedad de la misma, a fin de 
que la red de distribución, sea lo más económica y se logre 
la máxima uniformidad de presiones en la zona abastecida. 

Sin embargo, no es fácil cumplir las más de las veces estas 
condiciones y b. topografía del Jugar obliga a situarlo en 
las faldas de los cerros o en las eminencias más próximas a 
la periferia del distrito urbano. Solamente en lugares 
llanos es posible localizar el depósito dentro de la misma 
población, pero en este caso es menester colocarlo sobre una 
torre de estructura metálica o de concreto que encarece el 
valor de su construcción. 

Según la posición relativa que ocupe respecto de la captación 
y de la distribución, el depósito desempeña el papel de 
"tanque de distribución", por el cual pasa todo el caudal 
antes de entrar a la red de distribución o de depósito de 
"equilibrio o auxiliar", al cual llega únicamente parte del 
caudal de la red y regulariza las presiones de ésta en los 
momentos de mayor consumo. (Ver figura 9). 

En el primer caso, la tubería matriz que parte del depósito 
debe calcularse para el máximo caudal horario de la distribu­
ción; en cambio, si hay tanque auxiliar basta diseñarla para 
el caudal máximo diario porque en las horas de máximo consumo, 
la red queda alimentada por ambos extremos. 

Cuando el depósito de distribución no está situado en el 
centro de gravedad del consumo, la presión es deficiente en el 
punto más alejado en tanto que un depósito auxiliar reparte 
más uniformemente las presiones en la red de distribución. 

En las ciudades con depósito de distribución ubicado antes de 
la red sucede a veces que las tuberías de la red resultan in­
suficientes por razón de un aumento de la población o del 
consumo y el agua llega con escasa presión a los puntos más 
altos y alejados del distrito. En tales casos se construyen 
uno o varios depósitos auxiliares en puntos estratégicamente 
situados en el área servida, a fin de que se llenen en las 
horas de poco consumo y eleven en cambio el plano de carga 
en las de máxima demanda. Condición indispensable para que 
les llegue el agua es que el abastecimiento total sea superior 
o igual a la demanda total en el período de diseño conside­
rado {1 día). 
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Lo anterior se verá claramente analizando los casos que se 
presentan en la figura 9. 

Primer caso: 

Hay tanque de distribución y no hay tanque auxiliar. La tube­
ría matriz se calcula en este caso para el caudal máximo en 
la red de distribución. (Véase figura 9a). 

Segundo caso: 

No hay tanque de distribución pero sí hay tanque de equili­
brio. En este caso la tubería matriz se calcula para el caudal 
máximo diario, (Qd). Hay economía en la red de distribución. 
Las presiones en la red son más uniformes. Cuando el consumo 
es mayor que el abasto el tanque auxiliar alimenta, también, 
a la población. Durante el consumo máximo parte de la pobla­
ción estará alimentada por el tanque de equilibrio y el resto 
estará alimentada por la tubería matriz. El tamaño de esta 
última zona se escogerá de modo que el caudal máximo que le 
corresponde sea igual a (Qd) que es a su vez el caudal corres­
pondiente al máximo diario del total de la población. La tube­
ría matriz va parcialmente llena en su inicio. Cuando el con­
sumo es igual al abasto sólo la fuente alimenta a la población; 
el caudal en la tubería que sale del tanque auxiliar es nulo. 
La tubería matriz va parcialmente llena en su inicio. Cuando 
el consumo es mínimo o menor que el abasto suministrado por 
la conducción, el tanque de equilibrio empieza a llenarse. 
Cuando el consumo es mínimo la tubería matriz está totalmente 
llena, transportando siempre el caudal (Qd). (Véase figura 9b). 

Tercer caso: 

Hay tanques de distribución y tanque auxiliar. En este caso 
la tubería matriz en su inicio va siempre llena. E^Giámetro 
tiene un valor intermedio entre los dos primeros casos. Cuando 
el consumo es igual a (Qd) (igual al abasto) el tanque de 
distribución alimenta al tanque auxiliar, si los tanques van 
a permanecer a la misma altura que en los dos casos anteriores 
y la tubería principal transporta un caudal mayor que (Qd). 
El estudiante debe analizar y comprobar esta aseveración. 

La tubería de salida del tanque auxiliar deberá ser de menor 
diámetro que en el segundo caso puesto que alimentará una 
zona más pequeña de la población. (Ver figura 9c). 

Altura de depósito. Presiones máximas. 

Los depósitos se sitúan a' suficiente altura para que los 
puntos más elevados de la población dispongan de presiones 
convenientes y sea posible además usar diámetros más pequeños 
en la red con una mayor pérdida de carga, sin que las velo­
cidades lleguen a ser excesivas. 
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Una de las limitaciones es la resistencia de los materiales 
de las tuberías de las redes urbana y de distribución en el 
interior de los edificios y de los aparatos sanitarios para 
soportar la presión estática durante las horas nocturnas, 
cuando la línea de carga es casi horizontal. Por este mo­
tivo los depósitos no deben estar a más de 70 (u 80) metros 
por encima del punto más bajo de la red. 

Cuando el agua es elevada con bombas se deduce la altura del 
depósito mediante un estudio económico en que se calculen los 
costos de instalación y mantenimiento de las tuberías y equipos 
de bombeo requeridos para elevar el agua a diferentes alturas 
del depósito. La altura, más favorable es la correspondiente 
al /alor míi.i.ao del eos Lo. 

Presiones mínimas 

Las presiones mínimas del consumo diario doméstico se rigen 
por la altura de los edificios a cuyos pisos más elevados deba 
llegar el agua. 

I 
Habida cuenta de las pérdidas de carga en las tuberías de la 
red, debe;, haber una presión de 30 a 40 metros en la acometida 
á edificios de 6 a 7 pisos; 20 a 30 m en los de 3 a 5 pisos 
y 20 m en los de 1 y 2 plantas. No obstante es prudente dejar 
un margen de presión sobre los valores anteriores, a fin de 
prever las futuras construcciones en lugares de nivel supe­
rior al fijado por los reglamentos municipales. Las construc­
ciones fuera de los límites previstos ocurren frecuentemente. 

Los pisos superiores de los edificios muy altos se abastecen 
por medio de bombas que toman el agua de un estanque enterrado 
al pie del edificio o colocado en uno de los pisos intermedios 
y la elevan a otro situado en la cubierta. 

Disposición general 

Los depósitos pueden ser enterrados o elevador. Los primeaos 
se construyen cuando cerca a la población ha:/ un cerro o 
colina de altura conveniente y suelo adecuado para resistir 
la carga de la estructura. Si es posible, el depósito 3e 
entierra completamente o al menos parcialmente, porque así 
queda más protegido y el agua se conserva más fresca. Cuando 
la altura del cerro no es suficiente, se construye íntegra­
mente por fuera del terreno. Si la topografía es plana 
habrá que construir tanques elevados. 

Los depósitos deben cubrirse siempre para evitar las contami­
naciones producidas por la caída de polvo y excrementos de 
aves y la entrada de insectos y alimañas. Recubiertos además 
con una capa de tierra de 20 a 30 era de espesor, se protege 
la estructura de cubierta y el agua almacenada contra los 
cambios de temperatura. 
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Es conveniente construir un desvio entre la conducción y la 
distribución, por si es necesario poner el tangue o depósito 
fuera de servicio. 

Dimensiones 

Por razón de seguridad en el suministro ininterrumpido de 
aqua, los depósitos deben constar, a partir de los 100 o 150 
m de cabida, de dos compartimientos a fin de poder vaciar, 
limpiar y reparar uno de ellos sin que se suspenda el servi­
cio. Sin embargo la práctica en Colombia es la de construir 
tanques hasta de 5000 m3 y aún mayores con un solo comparti­
miento . 

Los dos compartimientos están comunicados por medio de una 
válvula o compuerta que abierta, forma de los dos una sola 
unidad y cerrada, los independiza. 

Si la construcción se desarrolla por etapas, el proyecto debe 
prever el espacio necesario para construir las nuevas unida­
des a medida que lo exijan las necesidades del consumo y en 
especial la localización y organización de la cámara de vál­
vulas y conductos respecto de las adiciones futuras. 

Para la primera etapa suele fijarse un periodo de diseño de 
20 a 30 años porque es antieconómico construir de una vez un 
depósito excesivamente grande. 

Forma 

La forma más económica de un depósito es la que requiere el 
menor perímetro. Desde este punto de vista y también de su 
estabilidad, la forma más favorable es la circular porque es 
la que da el menor espesor de paredes y la mínima cantidad 
de refuerzo, además de prestarse mejor que otras para cons­
truir la estructura por el procedimiento del hormigón pre-
tensado. En los depósitos de diámetro pequeño, fabricados 
con concreto vaciado en la obra, las formaletas son más 
difíciles de construir y encarecen en cierta proporción el 
costo de las paredes. 

A la forma circular, le sigue en el orden de construcción 
económica la figura cuadrada y la rectangular que permiten 
aprovechar bien el terreno especialmente si los depósitos 
están ubicados dentro de la zona urbanizada. 

Cuando los depósitos son múltiples, la relación entre la 
anchura (a) y la longitud (b) de cada unidad que produce 
el menor perímetro de muros es: 

a ^ 3 en el caso de dos compartimientos y a B n + 1 

si hay (n) compartimientos. 
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Profundidad 

En los depósitos de mediana importancia la profundidad del 
agua varía entre dos y tres metros; en los grandes no conviene 
pasar de cinco porque con la altura aumenta la presión hidros­
tática y con ella el espesor y refuerzo de las paredes y la 
posibilidad de escapes. 

A la profundidad útil hay que agregar un espacio suficiente 
entre el nivel máximo del agua y la estructura de la cubierta 
para que el aire suministrado por los ventiladores circule 
libremente sobre la superficie liquida. 

Detalles de construcción 

Los muros de los depósitos enterrados se construyen en concreto 
ciclópeo o reforzado, con paramentos verticales o con el ex­
terior inclinado. 

Los muros perimetrales se calculan para resistir la presión 
del agua por un lado y el empuje de las tierras por el otro, 
además de los esfuerzos transmitidos por la cubierta. 

Generalmente la estructura de cubierta está construida por lo­
sas planas o placas nervadas, reforzadas a veces con vigas ma­
estras que se apoyan en los muros perimetrales y en columnas 
interiores. 

Los depósitos pequeños se cubren a menudo con una estructura 
metálica o de madera y techo de zinc o asbesto - cemento,ya 
este procedimiento no es recomendable a menos que se asegure 
un perfecto cerramiento del recinto. 

En este género de obras hay que concederle especial interés 
a las contracciones y dilataciones que experimentan ios muros 
y cubierta bajo la acción de la temperatura, particularmente 
en estructuras grandes y expuestas a la interperie. Para ello 
se emplean juntas de plomo o de caucho colocadas a distanciai; 
y en sitios convenientes elegidos. 

La solera es una losa de concreto de 15 a 20 era de espesor 
reforzada con hierros ortogonales cada 20 a 25 cm; se coloca 
sobre una capa de concreto pobre y apoya en sus contornos 
sobre los cimientos de los muros y columnas. Es necesario 
calcular estructuralmente esta losa de fondo. 

Para evitar los agrietamientos de la solera ocasionados por 
asentamientos desiguales del terreno en la unión de la losa 
con los . muros y columnas, es menester aislarla de dichas 
estructuras por medio de juntas de material bituminoso que 
además de asegurar la impermeabilidad permiten cierta li­
bertad de movimientos. 
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Finalmente, conviene construir alrededor y a nivel más bajo 
que el -de los cimientos del depósyto un drenaje que recoja 
las aguas infiltradas en el terreno y las vierta en un pozo 
donde puedan observarse y medirse en caso necesario. 

/ 
Una manera muy económica de construir los depósitos de peque­
ñas poblaciones consiste en excavar el terreno en forma de 
artesa, con taludes del (1/2) al 1 1/2) por uno, según la 
consistencia del suelo y revestir las paredes y el fondo con 
una capa de concreto de 10 a 15 centímetros de espesor. 
Puesto que en este caso no hay prácticamente empuje de tierras 
y se supone que éstas pueden soportar la presión del agua, 
no es necesario reforzar la estructura y el problema se reduce 
a lograr que el depósito sea perfectamente estanco. Con este 
fin y para prevenir los agrietamientos causados por los can-
bios de temperatura, se coloca hacia la cara exterior de la 
losa una malla de alambre de púas con espaciamientos de 15 a 
20 centímetros. 

Para impedir que entren a la tubería de distribución materias 
extrañas que hubieran podido llegar al depósito, se coloca en 
la boca de la misma un colador cuya área de huecos sea vez y 
media la de la sección del tubo; su solera debe partir a una 
altura de 15 a 20 cm sobre la solera del tanque. 

La tubería de desagüe parte del punto más bajo de la solera 
del tanque hacia donde/òonvergen los planos inclinados de ésta 
con pendientes del 2% al 3%. 

En el depósito debe colocarse un rebosadero el cual está des­
tinado a impedir el desbordamiento del depósito; puede hacers 
de diferentes maneras como se ve en la figura 11. De cualquie 
manera que sea, él conducto de excesos desemboca en la tube­
ría de desagüe adelante de su válvula. 

Ventilación 

Como la superficie libre del agua sube y baja vari¿¿s ¡/fe.jj; 
en el día, desde el nivel máximo a la- altura del rebosó..lero 
hasta el fondo, es necesario proveer en la cubierta del 
depósito un sistema de ventilación que permita la entrada 
salida del aire según el movimiento del agua y mantenga b :;& 
ésta una presión uniforme. 

La ventilación puede hacerse por medio de tubos que sobrasalen 
del relleno de la cubierta y terminan en codos de 180° para 
impedir la entrada al interior de cuerpos extraños y bichos,o 
por chimeneas provistas de caperuza y malla metálica. 
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Câmara de válvulas 

Todo depósito debe tener las tuberías y válvulas necesarias 
para regular ei agua durante el servicio y ejecutar las 
operaciones de limpieza y reparación. 

Para facilitar su manejo, conviene agrupar todas las válvulas 
y demás dispositivos de control y medida en una cámara adosada 
exteriormente al depósito y situada enfrente del muro diviso­
rio cuando hay dos compartimientos. 

Si el tanque es pequeño basta proveer para acceso una tapa de 
pozo y una escala de hierro a la marinera; pero si la obra es 
más importante, hay que emplear puerta metálica y escalera de 
concreto o de hierro. 

La cámara de válvulas debe tener dimensiones adecuadas para 
que el fontanero realice cómodamente su labor; para que las 
tuberías estén convenientemente separadas entre sí y ninguna 
de sus juntas quede en el plano vertical de las paredes. 

Otra ventaja que tiene la agrupación de todas las tuberías y 
dispositivos de manejo y control en la cámara es la facilidad 
para comunicar entre sí las tuberías de alimentación y de 
distribución por medio de un paso directo o desvío para poder 
sacar el tanque fuera de operación sin interrumpir el servicio 
Este paso directo debe estar provisto de su correspondiente 
válvula. 

En los acueductos pequeños la cámara sirve también para ins­
talar el dorador o hipoclorador cuyo tubo de descarga llega 
directamente al depósito o se conecta a la tubería de salida. 

Organización de la cámara 

Según el número y forma de los compartimientos de un depósito 
y la función de éste, se disponen las tuberías y sus disposi­
tivos de manejo en la cámara. 

Cada una de las tuberías de alimentación, distribución, paso 
directo y desagüe debe estar provista de su respectiva válvula 
de control. 

Cuando el agua se eleva con bombas a los depósitos de un solo 
compartimiento conviene suprimir la válvula de la tubería 
<3e llegada pues por un error podría estar cerrada en el mo­
mento de iniciar aquellas su funcionamiento. En los depósi­
tos de dos compartimientos es imprescindible instalar una 
válvula en cada ramal del conducto de impulsión, pues de lo 
contrario no se podría aislarlos. En este caso carece de 
utilidad el paso directo ya que sería raro que los depósitos 
se pusieran al mismo tiempo fuera de servicio. 
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En la figura 12, se muestra esquemáticamente la disposición 
de las tuberías y sus válvulas en depósitos de distribución 
y de equilibrio con uno y dos compartimientos. 

Por último, en la cámara se coloca el medidor de caudal, si 
éste es necesario; el medidor de nivel del depósito y en 
pequeños acueductos, la. instalación de cloro líquido o gaseoso. 

En el caso de una estación elevadora si los motores que 
accionan las bombas son eléctricos puede controlarse su fun­
cionamiento de acuerdo con los niveles del agua en el depósito, 
por medio de un interruptor magnético de flotador instalado 
sobre la cubierta. (Figura 13). 

Para medir los caudales que salen de depósito se emplea un 
contador, un orificio, una boquilla o un tubo montados sobre 
la tubería de distribución o sobre un ramal en paralelo para 
hacer la instalación más económica. Los movimientos del 
atiàiaco o la diferencia ae presiones en la tubería, creadas 
por el dispositivo, son transmitidas a un indicador de 
caudales. 

Depósitos elevados 

Estructura: 

En terreno llano y cuando éste no tiene la superficie o la 
altura necesaria para construir el depósito enterrado, es 
precisó montarlo sobre una torre. El alto costo de la cons­
trucción obliga por una parte a no seguir tan rigurosamente 
las normas sobre capacidad y por otra, a utilizar al máximo 
los materiales empleados; por este motivo se fabrican gene­
ralmente metálicos o de concreto reforzado con paredes 
cilindricas, fondo hemisférico y cubierta cónica. 

La estructura sustentante consiste en columnas con inclina­
ción variable según el material, arriostradas entre sí con 
elementos horizontales y diagonales. Anclada a una de las 
columnas está la escalera de acceso que se prolonga luego 
por el cilindro y la cubierta hasta la escotilla de entrada 
al interior del depósito. Algunos tanques disponen también 
de un balcón con baranda alrededor del cilindro. 

En el cálculo estructural de los tanques metálicos debe con­
siderarse la acción del viento cuando están vacíos. La es­
tructura sustentante de ladrillo o concreto reforzado puede 
estar formada por un muro continuo cilíndrico o por columnas 
aisladas y exige un especial tratamiento arquitectónico. 

Según.que se apoye sobre un muro continuo o sobre pilares, 
la fundación de la torre se hace con una losa continua o con 
bloques troncopiramidales de bases excéntricas para tener en 
cuenta el empuje del viento. 
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Tuberías 

La tubería de alimentación asciende verticalmente y penetra 
por el fondo del depósito o se adosa a una columna y a la 
pared exterior del cilindro, subiendo en este caso hasta el 
nivel máximo del agua donde está la boca del rebosadero. 

La distribución y el vaciado se hacen por un conducto único 
que parte del fondo del depósito. Cuando se trata de un 
tanque auxiliar (de equilibrio) la tubería de distribución 
es la misma que la de alimentación. 

A fin de prevenir la caída del agua de exceso, se instala en 
el tanque un indicador de nivel con flotador con su escala 
colocada sobre el exterior del cilindro, o mejor, un inte­
rruptor magnético de flotador que pare automáticamente las 
bombas cuando la superficie libre del agua alcance el nivel 
del rebosadero. Las válvulas do altitud y otras de su género 
cumplen también el mismo cometido. Como medida de seguridad 
es aconsejable bajar hasta el suelo el tubo de rebose y co­
nectarlo al desagüe. 

Efectos de la localización del almacenamiento en un sistema 
abastecido por bombeo. 

Para este estudio se propone un ejemplo resuelto en el que, 
por comparación de los resultados de operación para las tres 
alternativas: 

a; sin almacenamiento 

b. almacenamiento entre la fuente y el centro de carga; y 

c. almacenamiento más allá del centro de cacga^ 

se pueden fácilmente visualizar los efectos producidos en 
cada una de tales alternativas y sacar conclusiones útiles 
para los diseños de los sistemas de distribución. 

EJEMPLO: 

Se supone que una población de 27000 habitantes está servida, 
alternativamente por el sistema que aparece en cada una de 
las figuras, y que tiene las características de demanda que 
se enumeran a continuación: 

Consumo medio 175.0 1/s 
Consumo máximo diario 263.0 1/s 
Consumo máximo horario 394.0 1/s 
Caudal de incendio 306.0 1/s 
Consumo máximo diario, más 
caudal de incendio 578.0 1/s 
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También se supone que la presión mínima que se debe mantener 
en el centro de carga es de 35 m de carga y que las tuberías 
del sistema se expresan en todos los casos en tramos de 24" 
de diámetro con un coeficiente C = 120 (sistema Inglés). 

a. Sin almacenamiento 

En este caso, para cualquier demanda, la carga en la 
estación debe ser suficiente para vencer las resisten­
cias del sistema manteniendo una carga mínima de 35 m 
en el centro de carga, así: 

H » 35 + (0.67 x 12.2) = 43.2 m Para Q - .175 1/s 

H = 35 + (1.42 x 12.2) = 52.3 m Para Q = 263 1/s 

H • 35 + (3 x 12.2) = 71.6 m Para Q » 394 1/s 

H = 35 + (6.1 x 12.2) =109.4 m Para Q - 578 1/s 

b.l Almacenamiento entre la fuente y el centro de carga 

En este caso, para una tasa determinada de bombeo, la 
carga en la estación debe ser suficiente para trabajar 
contra la carga del tanque de almacenamiento y vencer 
las pérdidas del sistema. 

Para Q = 175 1/s H = 44.4 + (0.67 x 10.675) - 51.5 m 

El gradiente hidráulico en el centro de carga es aquél 
del tanque menos la pérdida de carga en 1525 m de tu­
bería = 44.4 -(0.6 x 1 525) = 43.2 ro. 

Para Q = 263.0 1/s (sin tomar agua del tanque) 

Se tiene: H = 44.4 + (1.42 x 10.675) = 59.5 m 

El gradiente hidráulico en el centro de carga es aquél 
del tanque menos la pérdida de carga en 1525 m de tu­
bería, o sea: 

H = 44.4 - (1.42 x 1 525) = 42.2 m 

Para Q = 394 1/s el gradiente hidráulico en el centro 
de carga es el del tanque menos las pérdidas en 1525 m 
de tubería: 

44.4 - (3 x 1 525) = 39.6 m 

La carga necesaria de bombeo es igual a la carga en el 
tanque más la pérdida de carga en 10.675 m con la tasa 
de bombeo seleccionada. Si se suministran 131.4 1/s 
del tanque y el resto de 263.0 por bombeo, la carga de 
bombeo es: 
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44.4 + (1,42 x 10,675) = 59,4-ra 

Para Q = 578 l/s (máximo diario + caudal de incendio), se 
tiene que la carga en el centro de carga es la dei tangue 
menos la pérdida de carga en 1525 m de tubería, o sea: 

44.4 -(6.15 x 1525) • 35,00 m 

Si se decide suministrar 184.5 l/s del almacenamiento y 
bombear el remanente de 394 1/s, la carga de bombeo es: 

44.4 + O x 10.675) - 76.2 m 

Almacenamiento más allá del centro de carga 

Para Q = 175 l/s y sin tomar agua del almacenamiento, la 
carga de bombeo es: 

36.3 + (0.67 x 12.2) = 44.5 m 

La carga en el centro de carga es idéntica a la carga co­
rrespondiente al tanque (36.3 m) 

Para Q = 263.0 l/s y sin tomar agua del almacenamiento, 
la carga necesaria de bombeo es: 

36.3 + (1.42 x 12.2) = 53.6 m 

El gradiente hidráulico en el centro de carga es idéntico 
al del tanque (36.3 ra) 

Para Q = 394.0 l/s. Si se decide suministrar 131.4 l/s 
del almacenamiento y el resto de 263.0 l/s del bombeo, 
el gradiente hidráulico en el centro de carga es: 

36.3 -(0.4 x 1525)= 35.7 m 

La carga necesaria de bombeo es: 

35.7 + (1.42 x 12.2) = 53.0 m 

Para Q = 578 l/s. Para mantener una carga de 35 m en el 
centro de carga, el gasto en la tubería de 1525 m entre 
el centro de carga y el tanque no puede exceder de aquél 
en que la pérdida de carga sea de 1.3 m que es 184.5 
l/s. Por lo tanto el resto de 394 l/s se debe suminis­
trar por bombeo. La carga de bombeo es: 

35 + (3 x 10.675) = 71.6 m 
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Conclusiones 

Comparando la alternativa (a) sin almacenamiento con la (c) 
almacenamiento más allá del centro de carga, se tiene que 
en la primera se necesita una carga adicional de bombeo de 
37.8 m (109.4 - 71.6) para suministrar la demanda máxima 
diaria más el gasto de incendio. La potencia, en la primera 
serla de 1100 HP contra 495 HP en la segunda, o sea más del 
doble. 
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SISTEMAS DE DISTRIBUCIÓN DE AGUA 

Generalidades 

Un sistema de distribución comprende el conjunto de tuberías que 
conducen el agua desde el tanque de distribución hasta cada uno de los 
puntos donde debe ser utilizada. 

La distribución debe permitir la seguridad de un servicio continuo. Loa 
conductos deben, pues, estar siempre llenos y a la presión suficiente 
para permitir un servicio adecuado en todo momento y a cada punto 
previsto. 

En un cierto número de ciudades grandes, entre ellas París, se ha 
establecí^ una doble red de distribución. Una primera red de agua 
potable, a alta presión, está reservada para el consumo doméstico y, en 
caso de emergencia, para el servicio de incendio. Una segunda red de 
agua no potable, a baja presión, es utilizada para el servicio público 
entendiéndose como tal el riego de parques, lavado de calles y servicios 
semejantes que no requieren agua potable. A pesar de que la operación 
puede resultar muy económica, este doble sistema de distribución no es 
recomendable. El riesgo de confusión entre las dos redes presenta un 
grave peligro y es necesario tomar una serie de medidas para evitar tal 
riesgo a fin de prevenir toda posibilidad de comunicación entre las dos 
clases de conductos. Como medida de seguridad, la presión de servicio 
de la red de agua potable debe ser sistemáticamente más alta que la red 
de agua cruda. Por otra parte, este doble sistema no resulta necesa­
riamente más económico debido al alto costo de las tuberías de 
d istrlbuclón. 

Los estudios preliminares de un sistema de distribución, coaprenden: 

1. Determinación de los puntos donde el agua debe ser utilizada. 

2. Determinación de la cantidad de agua necesaria en cada uno de 
ellos. 

3. Determinación de las probables necesidades futuras. 

4. Determinación de los recursos, es decir, de los lugares donde el 
agua puede ser captada y de la cantidad disponible, de las fuentes 
de financiación, etc. 

5. Determinación de las reservas, es decir, de los lugares donde se 
podría eventualmente disponer de nueva* cantidades de agua para 
llenar las necesidades futuras. 

6. Plano de la localidad que va a ser alimentada y de sus alrededores, 
hasta el sitio de captación del agua, con indicación de laa curvas 
de nivel. Este piano debe mostrar las cotas de los puntos princi­
pales por donde deben pasar los conductos. 
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7. Adopción del diámetro mínimo que se quiere admitir para los conductos, 
de la presión mínima que se quiera disponer en la red en las horas 
de máximo consumo; y en fin, la localizaciÓn de los conductos con 
indicación del sentido del movimiento del agua. 

DETERMINACIÓN DE LOS PUNTOS DONDE EL AGUA DEBE SER UTILIZADA 

En algunos casos extremos el*factor económico no permite llevar el agua 
a todos los domicilios caso en el cual se colocarán fuentes públicas 
solamente. Esto no deberá ocurrir en una sociedad bien organizada que está 
cumpliendo con sus deberes para con la comunidad. 

Se deberán escoger los sitios de las bocas de riego para' el lavado de las 
calles, de l» boc?- de incendio, de las fuentes ornamentales, de las tonas 
para el servicio de lagos, corrientes artificiales, etc.; se localizarán 
los establecimientos públicos que demandan una gran cantidad de agua, 
tales como baños y servicios sanitarios públicos, los mercados, las es­
cuelas, los hospitales y se localizarán también los establecimientos 
industriales y comerciales. 

CANTIDAD DE AGUA NECESARIA 

Esto está en relación estrecha con el punto anterior. 

Hay unas necesidades para las cuales la cantidad de agua es conocida y 
hay otras para las cuales, esa cantidad puede ser solamente estimada. 
Una fábrica, un matadero, un establecimiento de baños, demandan volúmenes 
de agua que pueden ser fijados con bastante exactitud; también se pueden 
evaluar con una aproximación suficiente las cantidades necesarias para 
el lavado de calles, riego de jardines, alimentación de surtidores de 
agua, lavado de.alcantarillas, etc. En una palabra, las cantidades de 
agua destinadas a las necesidades públicas cuyo empleo se hace por medio 
de funcionarios de la administración pública, pueden ser determinadas 
de manera casi rigurosa. Lo contrario sucede con el consumo privado de 
los habitantes el cual varía según sus costumbres y capacidad económica. 
Para evaluar los volúmenes de agua que consumirán los habitantes para 
su propio uso será necesario basarse en las estadísticas suministradas 
por poblaciones vecinas que ya están provistas de un servicio regular de 
agua. 

Con relación al crecimiento, se establece que no hay que limitarse a 
prever lo que es suficiente para las necesidades inmediatas; es preciso 
que la red pueda transportar el agua necesaria en caso de crecimiento 
ulterior de la población, sin que sea necesario reforzar los conductos o 
reemplazarlos por otros nuevos de mayor diámetro, en un período razonable. 

LOS RECURSOS 

Los recursos son de dos clases: 
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Los físicos y los económicos. 

Los primeros se refieren a las cantidades de agua disponibles tanto para 
satisfacer las necesidades presentes cono las futuras. Es necesario 
estudiar la calidad del agua, antes de decidirse a adoptar una solución 
definitiva y el costo necesario de la captación y el transporte.Los 
recursos económicos incluyen el aporte de los usuarios, de las entidades 
oficiales y privadas y las posibilidades de financiación a corto o largo 
plazo con las entidades crediticias. Un estudio completo de las posibi­
lidades de financiación y amortización de los costos de las obras es 
fundamental para el éxito en la realización del proyecto. 

PLANO DE LA LOCALIDAD 

Es necesario disponer de un plano topográfico con indicación de las cotas 
en todas las Intersecciones de las calles, en los puntos de cambio de 
pendiente en una misma calle y en todos los sitios donde se prevea una 
derivación de agua. Es muy útil que en el plano figuren las curvas de 
nivel en toda la extensión de la población. Este plano de la población 
puede ser en escala 1:100. Para la conducción se necesita un plano 
topográfico a escala 1:1000 y perfiles a escala 1:200. 

DIÁMETROS MÍNIMOS 

En un tiempo se estableció en Colombia un diâmetro mínimo de 2" en hierro 
galvanizado. Hoy se establece un diámetro mínimo de 3" en tuberías de 
asbesto-cemento porque en este material la tubería de 2" se quiebra fácil­
mente cuando se coloca en redes de distribución. Algunas ciudades tienen 
normas más restrictivas; por ejemplo, en las Normas y Especificaciones 
para Ensanches del Sistema de Distribución de Agua Potable de las Empresas 
Municipales de Cali, se fijan los diámetros mínimos, así: 

6" (150 mm) en zonas industriales y comerciales de alto valor. 
4" (100 mm) en zonas residenciales. 

El diámetro mínimo depende del material de la tubería y de la importancia 
de la población en estudio. Si se usan tuberías de material plástico, el 
diámetro mínimo puede ser hasta de 1", en poblaciones pequeñas. 

PRESIÓN DEL AGUA EN LA RED 

Es deseable que los aparatos sanitarios de los pisos más elevados de ios 
edificios sean alimentados por agua derivada directamente de la red de 
distribución. Para esto se requiere que la carga de presión en el conducto 
esté, por lo menos, a 6 metros por encima del ultimo piso. Este valor 
se considera que es la carga de presión promedio de servicio para aparatos 
sanitarios comunes. Además, si se considera como profundidad del conducto 
1.50 m por debajo de la calzada y se fija una altura promedio entre pisos 
de 3.00 mts y una pérdida de carga de 30% en el montante, se pueden 
calcular las cargas de presión mínima de ios conductos requeridas para 
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diferentes alturas de edificios, asi: 

. Pisos 

1 
2 
3 
4 
5 
6 
7 
8 
9 

10 

Cargas de 

8.00 
12.00 
16.00 
20.00 
23.50 
27.50 
31.50 
35.50 
39.00 
43.00 

presión mínima 

metros 
metros 
metros 
metros 
metros 
metros 
metros 
metros 
metros 
metros 

Según el' Instituto Nacional de Fomento Municipal, salvo casos especiales, 
las cargas de presión de servicio en la red de distribución en cualquier 
punto, no deben ser menores de 20 mts ni mayores de 70 mts, recomendándose 
cargas comprendidas entre los 20 y 30 mts. 

Las presiones demasiado altas tienen varios inconvenientes: la rotura 
de tubos se presenta con mayor frecuencia cuando la presión es alta; 
las fugas por las juntas y por las instalaciones sanitarias tienden a 
agravarse; las averías en las tuberías que distribuyen el agua en el 
interior de los edificios causan muchos inconvenientes. 

REO DE DISTRIBUCIÓN 

Diferentes tipos de redes. 

Una red de distribución puede ser ramificada o roaliada. 

La red representada por la figura 1 es una red ramificada. El nombra 
se explica porque tal red está constituida por ramificaciones sucesivas 
establecidas a partir del conducto principal: el conducto matriz (1) 
se divide en conductos secundarios (2). 

En esta red el escurrimiento del agua se efectúa siempre en un mismo 
sentido, del tanque hacia las extremidades de los conductos. Presenta 
una gran falla: una obstrucción o una rotura en un punto cualquiera de 
la red, implica la interrupción del servicio en todos los conductos 
situados aguas abajo. 

La figura (2) representa una red mallada. 

En esta red el agua circula en los conductos indistintamente en un 
sentido o en otro. 
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Una obstrucción o una rotura en el tramo CD, por ejemplo, no Implica 
interrupción de servicio en los conductos aguas abajo, sino que estos 
continuarán alimentándose en sentido inverso por medio de conductos tales 
como AMPRE y ANQSE. 

Para permitir esta flexibilidad se disponen válvulas de cierre en puntos 
convenientes. 

Se anota el hecho de que en el ejemplo dado hay conductos como el NN' y 
el PP* que continúan alimentándose por un solo extremo, es decir en un 
misino sentido. Esto casi siempre se presenta en la práctica pues es 
difícil disponer que todos los conductos queden con alimentación por 
ambos extremos, en las zonas finales de la red. 

La figura 3 representa una red escalonada. Esta red se compone de varios 
tanques colocados a diferentes cotas. Esto es a veces necesario para 
evitar presiones excesivas en las zonas más bajas. 

FIGURA 3. 

La red ramificada no se emplea sino en pequeñas instalaciones. Es 
conveniente por razones económicas en pequeñas localidades, sea que 
e'sta8 tengan las casas muy espaciadas o que estén formadas por una 
calle principal muy alargada, de donde parten calles transversales que 
desembocan en el campo. El trazado de las redes ramificadas está casi 
siempre impuesto por la disposición de las calles. 
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El nombre de red maliada se explica por la forma de malla que toman sus 
conductos. Se utiliza en las poblaciones en donde las calles forman un 
sistema de cuadriculas. Tiene la gran ventaja de que un punto dado puede 
ser alimentado por diferentes conductos, a la vez, dándole a la operación 
del sistema una mayor flexibilidad. 

Muchos sistemas de distribución tienen los dos tipos de redes: el centro 
de la comunidad está provisto de una red maliada comprendida dentro de un 
cinturón de conductos matrices, a partir de los cuales están las ramifi­
caciones que se extienden hacia el exterior, pero, en general, en redes 
de ciudades importantes se procura evitar la red ramificada. 

TRAZADO DE LOS CONDUCTOS Y SENTIDO DEL MOVIMIENTO DEL AGUA 

En general, la solución más conveniente es la que hace recorrer «1 agua 
el camino más corto, desde el tanque hasta cada uno de los puntos de 
distribución. 

Para el estudio de una red maliada se comienza por el trazado de los 
conductos principales; estos se disponen teniendo en cuenta la colocación 
de las bocas de incendio (hidrantes) y la situación de las zonas 
importantes de la ciudad. De allí parten los secundarios que distribuyen 
el agua hacia las zonas Interiores y exteriores. Para la comodidad de los 
cálculos se supone que los conductos secundarios son alimentados por un 
extremo; de manera que la red mallada quedará dividida ficticiamente en 
muchas redes ramificadas. Se deberá hacer el cálculo de los conductos 
asi trazados suponiendo que el agua se mueve en las direcciones estable­
cidas. El estudio mismo mostrará las alternativas posibles que será 
preciso examinar. Por último se escogerá finalmente aquella solución que 
sea la más económica. 

CALCULO DE REDES RAMIFICADAS 

Consideremos el esquema representado en la figura 4. Se trata de una 
aldea de 76S habitantes cuya configuración alargada se presta particular­
mente bien para la Instalación de una red ramificada. El tanque de 
distribución está localizado en (A). La cota del nivel medio del agua 
en el tanque es de 142.50. 

El consumo diario por habitante es de 150 lts/hab./día. En este consumo 
están incluidas las necesidades por habitante y un servicio público de 
poca Importancia. Las casas que no tienen más de dos pisos estarán bien 
servidas si se dispone en todo punto de la red de una carga de presión 
mínima de 15 mts. La relación entre el consumo máximo horario y el medio 
es de 3:1. 

La distribución de la población y las longitudes de los tramos son los 
siguientes; 
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Tramo N° de habitantes Longitud Tramo N*de habitantes Longitud 
(m) (m) 

A B 

B C 

C C 

C D 

0 

160 

76 

144 

520 

300 

100 

420 

D D* 

D E 

E F 

E E' 

50 

125 

100 

110 

75 

225 

180 

200 

El cálculo de los gatos parciales máximos de cada tramo se hace como 
8 igue: 

3 x 150 x P 
Q " siendo P.ia población servida. 

86400 K 

Aplicando la fórmula anterior se obtiene: 

Población Q Sf>' Tramo Población 

0 0 

160 0.834 

76 0.396 

144 0.752 

50 0.260 

125 0.653 

100 0.520 

E E' 110 0.575 

A 

B 

C 

C 

D 

D 

E 

B 

C 

C 
D 

D' 

E 

P 

S U M A : 3.990 / ^ 

A partir de los gastos parciales se calculan los gastos acumulados, 
comenzando por el extremo de abajo (E). 

Enseguida se procede a calcular los diámetros. Esto puede hacerse de 
dos maneras diferentes: 



1. Se fijan las alturas piezométrlcas en las extremidades del tramo. 
Estos valores deben ser tales que la presión de servicio sea aceptable 
cualquiera que sea el nivel de agua en el tanque; en este caso 15 
ata. Se conoce entonces la pérdida de carga (h) a lo largo del 
tramo, de donde se deduce el gradiente hidráulico, S. 

Conocidos Q y S se pueden determinar el diámetro D de la tubería y su 
velocidadV, la que debe estar dentro de los límites admisibles. 

El cálculo se hace valiéndose de tablas o ábacos. El diámetro que 
se debe escoger es el diámetro comercial inmediatamente superior al 
diámetro teórico. Una vez seleccionado el diámetro comercial se 
calcula la pérdida de carga real y se deducen las presiones en el 
extremo inferior de cada tramo. 

2. También se pueden calcular los diámetros fijando una velocidad media 
aceptable para cada tramo; conocidos Q y V se pueden deducir D y S. 
Después se calculan las alturas piezométrlcas y se verifica que las 
presiones sean aceptables. 

El primer método de cálculo es más directo pero podría resultar en 
ve loe id ¿id«*« inadmlp Ib l e s . En Algunos casos deberá estudiarse la manera 
de regular las presiones para que no se pasen de los valores límites. 

Para mayor facilidad, se disponen los cálculos en un cuadro como el que 
se presenta a continuación. 
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1 

T
r
a
m
o
 

AB 

3c 

Ce' 

CD 

DD' 

DE 

EF 

EE' 

' 
L
o
n
g
i
t
u
d
 

520.00 

300.00 

100.00 

420.00 

75.00 

225.00 

180.00 

200.00 

1 

N
u
m
e
r
o
 d
e
 

h
a
b
i
t
a
n
t
e
s 

00 

160 

76 

-Í44 

50 

125 

100 

110 

a ' 

C
o
n
s
u
m
o
 

.
 

p
a
r
c
i
a
l

 
fP

 
00 

0.834 

0.396 

0.752 

0.260 

0.653 

0.520 

0.575 

o 
•o o « B <-» \ 

\ \ \ 
o o > u ca T 

3.990 

3.990 

0.396 

2.760 

0.260 

1.748 

0.520 

0.575 

D
i
á
m
e
t
r
o
 

p
u
l
g
a
d
a
s 

4 

4 

2 1/2 

4 

2 1/2 

3 

2 1/2 

2 1/2 

CUADRO 1 

\ 

V
e
l
o
c
i
d
a
d 

m
/
s 

0.49 

0.49 

0.15 

0.34 

0.15 

0.39 

0.20 

0.25 

i 

o» 
•o 
•O • Vt 
• » < « « ( -« to« ; 
Vi VI «rf V 

« « d 
«Vi O 9 

0.0079 

0.0079 

0.0011 

0.0040 

0.0013 

0.0071 

0.0019 

0.0020 

f - i 

P
é
r
d
i
d
a 
d
e
 

c
a
r
g
a
 
t
o
t
a
 

m.
 

4.12 

2.37 

0.11 

1.68 

0.10 

1.60 

0.34 

0.40 

Cotas 
Piezométr icas , m. 

O
r
i
g
e
n
 

142.50 

138.38 

136.01 

136.01 

134.33 

134.33 

132.73 

132.73 

E
x
t
r
e
m
o 

138.38 

136.01 

135.90 

134.33 

134.23 

132.73 

132.39 

132.33 

o 

SI 
Vi 0 
0> Vi 
w u 

X 
18 V 

o c • 
O V B 

108.50 

117-15 

120.72 

114.80 

112.15 

112.00 

110.50 

118.60 

i 

P
r
e
s
i
ó
n 

m
.
 

29.88 

18.86 

15.13 

19.53 

22.03 

20.73 

21.89 

13.73 



CALCULO DE REDES MELLADAS 

La figura 5 representa una red ma l i ada . Se distinguen claramente dos 
clases de conductos: 

1. Conductos matrices. 

Son los marcados con las letras A - B - C - D - E - F - G - H - I -
J - B, 

2. Conductos secundarlos. 

Son los conductos tales como: DL -EM -FN - DI - etc. 

Bn el ejemplo presente estos ditimos conductos son los que algunos 
calculistas llaman conductos de relleno. 

Para proceder al estudio de una red mellada se la divide en cierto 
número dé redes ramificadas imaginarias para poder hacer una suposición 
inicial 8obre la dirección de los flujos. 

Lo primero que se hace es el trazado de los conductos matrices; de aquí 
se deduce fácilmente el trazado de los conductos secundarlos. Es preciso 
recordar algunas reglas, para el cálculo de las redes melladas. 

1. Es más económico transportar un caudal dado de agua por un solo 
conducto que por doe o más paralelos. Esto se debe, como se verá 
posteriormente, al hecho de que cada una de dos tuberías equivalentes 
que estén trabajando en paralelo es de casi igual tamaño que la (falca , 
tubería a la cual reemplazan. Debido a esto no se deben multiplicar 
innecesariamente el ndmero de mallas de tuberías matrices. Una malla 
de tuberías matrices puede tener unas ocho manzanas en ciudades 
grandes y unas tres o cuatro manzanas en las pequefias. Es conveniente 
no cambiar el diámetro demasiado frecuentemente, 

2. En general, se establecerá como hipótesis el sentido del movimiento 
del agua que la haga recorrer el camino más corto. 

3. Se deben establecer cotas plezomátrlcas iniciales que garanticen las 
presiones mínimas, en la red. A partir de estos cotas piezométricas 
y con la distribución del gasto adoptada se pueden ••timar lea 
diámetros d« los conductos. 

Una vez trazados los conductos y determinado el sentido del movimiento 
del agua se procede a: 

1. La acumulación de los gastos de acuerdo con la distribución de los 
consumos propios de cada tramo. 
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2. El cálculo preliminar de los conductos de acuerdo con las cotas 
plezométricas adoptadas. 

3. Los cálculos finales. 

Definiciones: En seguida se definen algunas expresiones: 

Nudo 

Es el punto de encuentro de varios conductos. 
P y P'. 

E jemplos : Los puntos 

® 

© • 

® 

® ® 

FIGURA 6 

b. Punto muerto 

Es la extremidad de una ramificación. Ejemplo: los puntos G y H. 

. • o . 

11 
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o," j T — ; 

t L— « 1 « 
F 

FIGURA 7 
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c. Tramo 

Es la parte de conducto comprendida entre dos nudos sucesivos o entre 
un nudo y un punto auerto. Ejemplo: el trayecto A-B de la figura 8. 

FIGURA 8 

Sa utilizará la siguiente nomenclatura: 

D " el diámetro del conducto. 

S - la pérdida unitaria de carga. 

h • la pérdida total de carga de un tramo. 

Q - el gasto. 

V • la velocidad media de una sección determinada. 

n • coeficiente hidráulico del flujo. 

L • longitud del tramo. 

K " constante que depende del diámetro, longitud y rugosidad de la 
tubería. 

>e aplicará la ecuación general, 

h - KQn 
(1) 

Para el cálculo de una red generalmente se desprecian las pérdidas 
menores y sólo se consideran las pérdidas por fricción en la tubería. 
Las pérdidas menores pueden fácilmente tenerse en cuenta cuando se utili­
za al computador. 
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Una red de distribución se calcula teniendo en cuenta los dos principios 
siguientes: 

a. En una malla o circuito cerrado tal como el formado por los conductos 
A B E y A D E (ver figura 11) la suma de las pérdidas de carga 
en los tramos A B y BE debe ser igual a la suma de las pérdidas 
de carga en los tramos A D y DE. 0, expresando esto en términos 
más generales,asignándole signo positivo a las pérdidas de carga 
causadas por caudales que se mueven en un circuito cerrado cualquiera, 
según las manecillas del reloj y negativo en caso contrario: 

j£h - o (2) 

b. En un nudo la suma de los caudales que llegan debe ser igual a la 
suma de los caudales que salen. 

°» 

FIGURA 10 

Según la figura 10 se tiene: 

8 l - Q2 +Q3 (3) 

MÉTODO DE HARDY CROSS 

En este método publicado en el "University Illinois Bulletin 286" en 
1936, se aplican correcciones sistemáticas a uh conjunto de flujos! 
supuestos a a un conjunto de cargas supuestas, hasta que la red esté 
equilibrada hidráulicamente. En el primer caso se tiene el método de 
equilibrar cargas por medio de correcciones a los flujos y en el segundo, 
el método de equilibrar flujos por medio de correcciones a las cargas. 

1. Método de corrección de caudales 

El caudal Qe que entra a la malla se reparte en dos: Qi y Q2. 
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Se conviene en dar signo positivo al flujo que tiene el sentido de 
las agujas del reloj, o sea a Q¿, y negativo al que tiene sentido 
contrario, o sea a Q2. Con relación al nudo A, se tiene: 

Qe " |QI|
 + |Q2 

Cada uno de los caudales Q¿ y Q2 dan una pérdida de carga hj y h2 
que tienen el mismo signo que los flujos correspondientes. Estas 
pérdidas de carga se calculan por medio de alguna de las fórmulas 
exponenciales aplicables al flujo de agua en.tuberías, fórmulas que 
tienen la forma general, ya vista: 

h - K 0° (1) 

Si Ql y Q? n a n sido escogidos de manera que el sistema esté equili­
brado hidráulicamente, entonces: 

h, • Ih- I o sea: 

Ki h2 

Zv. ¿,¿:.:vzl crto p* " virre y entonces: 

hl h2 ^ 0 

Esto quiere decir que los valores supuestos Q¿ y Q2 estén errados 
y hay necesidad de corregirlos. 

Si se aumenta el caudal Q en una cantidad ¿iQ las pérdidas en el tramo 
aumentarán en una cantidad A h . Estas dos variables están relacionadas 
por la ecuación siguiente, obtenida diferenciando la ecuación funda-' 
mental h - RQn: 

d h 

dh 

- nKQn _ 1 

nh dQ 

Q 

dQ 
nKQn dQ nhdQ 

Q 

(5) 

El caudal Q_ que entra a la malla se divide arbitrariamente en dos 
caudales así: 

Qe " Ql + Q2 

Los gastos Qĵ  y Q2 necesitan ser corregidos en una cantidad A Q. 

Llamamos A Q j y AQ2 -l»» correcciones a Qi y Q2 respectivamente. 
Suponemos que Ql debe ser corregido disminuyéndolo en f n

VA y que Q2 
debe ser corregido aumentándolo en d Q2, es decir: 
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Qe - Ql - <4Ql + Q2 + AQ2 (6) 

Como: Qe " Qi + Q2 

0 - - â Ql + â Q2 

Y: 4 Ql " A Q2 <7) 

Puede suceder también que el Q^ deba ser corregido aumentando el caudal. 
En este caso Q2 deberá ser corregido disminuyendo el caudal y también 
se obtendría la ecuación: 

A Qi - A Q2 

Sumando las ecuaciones ( ! ) y ( 5 ) se t iene: 

h + d h - KQn . + \ & 

Paro (h + dh) es la pérdida de carga correcta. Por lo tanto, si 
suponemos positivas las pérdidas correspondientes a los caudales 
positivos como ya se había dicho antes, la suma de todas las pérdidas 
correal dr.sr en f>d'' 1« malla, sará nula: 

o sea: J&h + n dQ^- - 0 

de donde: dQ 

«I-
(8) 

El valor de la corrección se aplicará sumando algebraicamente el valor 
del caudal a la corrección obtenida dQ. 

Si los flujos supuestos por el camino ABC son, por ejemplo, mayores que 
los verdaderos, las pérdidas por fricción serían mayores que por la 
ruta ADC;.2>h seria positiva, según la convención de signos; .2. h/Q ; 
será siempre positivo. Por consiguiente dQ tendrá valor negativo pai/a 
ambas rutas en la malla. Sumando este valor dQ algebraicamente a ios 
caudales de los tramos se consigue lo que se necesita: rebajar el caudal 
Qi y aumentar el caudal Q2. La convención de signos adoptada pera lt.* 
caudales tiene como único objeto permitir .efectuar las correcciones 
de una manera sistemática. 

Algunos calculistas acostumbran limitar las velocidades del agua en luto 
tuberías así: 
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Velocidad mínima: 
Velocidad máxima: 

0.30 m/s 
0.60 + D m/s 

en donde D, está dado en metros. 

Otros en cambio fijan como velocidad máxima la de 3.0 m/s y no fijan 
velocidad mínima al considerar que una red de distribución debe llevar 
agua potable y por lo tanto clara. 

Coando la velocidad es excesiva las variaciones de presión en la red 
dusante la operación del sistema pueden ser grandes. En una red deben 
tenerse, siempre que sea posible, presiones muy uniformes. 

EJEMPLO (a) 

En la figura 13 se muestra una red simple formada por una sola malla 
que ilustra el procedimiento. Los caudales se dan lts. por segundo. 

600 iit./i«a 100 Ml/ng 

O 

0 

• 400 

-200 4 I + 300 

- 100 

© 

© 
K>0 lt*/i«g 400 it»/»»g 

FIGURA 13 
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X¿ - 100 

Malla 

I 

RED 

Tramo 

1 

2 

3 

4 

L 

(100 ro) 

5.00 

4.00 

20,00 

10.00 

D" 

16 

14 

12 

16 

CONDICIONES SIPÜESTAS 

lts/s 

+ 400 

+ 300 

- 100 

- 200 

A Q o ' 
1.54 

1.85 x 0.319 

S o 

3.08 

3.46 

0.96 

0.85 

Z 

h 
o 

(m) 

+15.40 

+13.84 

-19.20 

- 8.50 

+ 1.54 

h 
o 

0.0385 

0.0461 

0.1920 

0.0425 

0.3191 

. ss - t ti 
*r • V 

PRIM.CORRECCIÓN 

A Qo 

- 2.6 

- 2.6 

- 2.6 

- 2.6 

"«1 

1/s 

+397.4 

+297.4 

-102.6 

-202.6 

S 
1 

% 

3.04 

3.41 

1.01 

0.87 

l 

hl 

(m) 

+15.20 

+13.65 

^20.20 

- 8.70 

- 0.05 



EJEMPLO (b) 

El ejemplo (b) es más elaborado. Muestra dos mallas consecutivas. Se 
desarrolla de igual manera que el ejemplo anterior. Debe observarse que 
hay un tramo común, el tramo (2) y que la corrección de la malla II 
afecta a este tramo, en la malla I, con signo contrario, lo cual es 
lógico pues si en la malla I el caudal es positivo, el caudal del tramo 
común será negativo en la malla II. Lo que se dijo para el tramo 2 en 
la malla I es válido para este mismo tramo en la malla II. En el 
ejemplo la primera corrección para el tramo (2) es en definitiva: 
£ Q » 1.36 y se aplica con el signo correspondiente según la malla 
que se esté considerando. 

( 

0.28 , 

(5) 1 

240 

14)1 

) 

37.20 

, A 

' 19.93 

e 

t 17.83 

0 

8.T0 

1699 

(1) 

X 

8.83 

(3» 

4 

1 

(2) 

1 

k 0.36 

a 

6.21 

C 

4.82 

10.42 

( 6 ) 

xc 

10.22 

<a) 

f 

1 

(7) 

0 

1.82, 

8.60 

18.82 

FIGURA 14 
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II 
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mo 

1 

2 

3 

4 

5 

6 

7 

8 

2 

L 
100 m 

2.08 

2.75 

2.20 

2.10 

1.91 

AQ = 

2.54 

2.42 

2.00 

2.75 

AQ = 

D" 

6 

4 

6 

6 

6 

-

6 

6 

6 

4 

-

CONDICIONES SUPUESTAS 

(1/8) 

+16.99 

+ 6.21 

- 8.83 

-17.53 

-19.93 

(%) 

1.05 

1.18 

0.32 

1.11 

1.42 

l 

- 0.33 

1.85 x 1.00 
1 

+10.42 iO.43 
l 

+ 8.60 

-10.22 

- 6.21 

0.30 

0.41 

1.18 

- 2.25 

1.85 x 0.79 

h o 
(m) 

+2.18 

+3.25 

- .71 

-2.33 

-2.72 

-0.33 

o/Q 

.13 ' 

.52 

.08 

.13 

.14 

1.00 

- - + 0.18 

+1.09 

+0.73 

-0.82 

-3.25 

-2.25 

.10 

.09 

.08 

.52 

.79 

— 4- 1 CA 

• 

JL • «/"> 

DQo 
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+ .18 

+ .18 

AQ = -

+1.54 

+1.54 
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+1.54-0.18 

AQ - -

la.CORRECCIÓN 

Ql 

+17.17 

+ 4.85 

- 8.65 

-17.35 

-19.75 

Sl 

1.07 

0.75 

0.31 

1.10 

1.40 

Z 

- 1.33 

hl 

+2.23 

+2.07 

- .68 

-2.32 

-2.68 

-1.38 

1.85 x 0.91 

+11.96 

+10.14 

- 8.68 

- 4.85 

0.55 +1.40 

0.41 

0.32 

0.75 

I 

+0.99 

^0.64 

-2.06 

-0.31 

- 0,31 

1.85 x 0.72 

hl/0l 

.13 

.43 

.08 

.13 

.14 

0.91 

= + 0. 

.12 

.10, 

.07 

.43 

.72 

= + 0. 
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+ .79 

+ .79 

.79 
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EFECTO PRODUCIDO EN LA MALLA POR CAMBIO DE FLUJO 

Si el caudal total en la malla varía, la distribución de caudales en los 
conductos cambiará en la misma proporción, siempre que las salidas varíen 
también en la misma proporción. 

Para demostrar esto supongamos que efectivamente los nuevos caudales 
varían en la misma proporción. Se tiene entonces, haciendo uso de la 
figura 12 , y señalando con el índice "prima" las nuevas condiciones: 

Qi " rQi Í Q[ " rQi i Q* " rQ2 í Q5 " rQ3 ¡ Q e - *Q« 

Existe, por una parte, equilibrio de caudales, pues, por ejemplo se 
cumple: 

rQe - rQx + rQ2 , porque Qe - Qx + Q 2 

o sea que: 

Q; - QÍ + Q2 

y lo mismo se puede hacer con los demás nudos. 

Las nuevas pérdidas de carga serán: 

hi " Ki < *Qi ) n 

h* » rn h. 

0 sea que las pérdidas de carga inic ia les deben multiplicarse por un 
factor constante, rn , para encontrar las nuevas pérdidas. 

Esto indica que para las nuevas condiciones habrá equilibrio de cargas: 

h i - h2 

ya que se parte de la base de que la malla estaba equilibrada con las 
condiciones iniciales. 

Si hay equilibrio de flujos y equilibrio de cargas la solución supuesta 
es la solución, pues no hay más que una solución. 

Las relaciones anteriores nos permiten conocer fácilmente cómo variarán 
las presiones en el futuro si los consumos aumentan en la población en 
estudio. Si el consumo se duplicara, por ejemplo, las nuevas pérdidas 
de carga en cada tramo serán iguales a las iniciales multiplicadas por 
2 1.85# 0 s e a > p o r 3.6, 
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Otro problema que podría resolverse sería el de encontrar qué población 
adicional puede servir una red que ya ha sido calculada, suponiendo una 
reducción de presión exigida en el punto más desfavorable de la red. 

MÉTODO DE CORRECCIÓN DE LAS CARGAS. (Alturas plezométricas supuestas). 

En el método de equilibrar caudales no se conocen de antemano las cotas 
plezométricas resultantes. Pero, si por alguna razón fuere necesario 
fijar de antemano algunas alturas plezométricas, o lo que es lo mismo, 
fijar algunas presiones en ciertos puntos, entonces tendríamos que 
aplicar el método de equilibrar caudales por medio de correcciones en 
las cargas, que también se le debe a Cross. 

Las cargas en los nudos y, por lo tanto, las pérdidas por fricción en 
los tramos son supuestas inicialmente para ser corregidas durante el 
proceso. 

Si para cada nudo se aújgna el óigno más para los flujos que se acercan 
al nudo y signo (-) para los que se alejan de él, se tendrá que, para 
cualquier nudo, se debe cumplir £ Q =• 0, al final del proceso. 

Al caudal positivo (Qi) le hacemos corresponder una pérdida de carga 
positiva. A los caudales negativos (Q2) y ( Q 3) les corresponderán, 
entonces, pérdidas de carga negativas. 

Gradientes hidráulicos finolei 

FIGURA 15 
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E " cota piezométrica en B supuesta inicialmente. 

En la figura 15 se muestra el nudo B donde se unen 3 conductos (i), (2) 
y (3). Los caudales son Qj. , Q2 » y Q3 . Se deberá tener, al final 
del proceso : 

Qi - Q2 + Q3 

Para la explicación se dan como conocidas las alturas piezométricas 
en A, C y 0. Dadas estas alturas se supone la correspondiente al punto 
B. Así quedan definidas las pérdidas de carga en los tramos (1), (2) y 
(3). Con estas pérdidas se calculan los caudales en los tramos y se 
inicia el proceso iterativo. 

Al iniciarse el proceso se tiene: 

Ql * Q2 + 93 

En B apliquemos la corrección A h según se indica en la figura 15. 
Para el tramo (1) se disminuye el gradiente hidráulico y por consiguiente 
la párdida de carga (hi); en cambio, para los tramos (2) y (3) se 
aumentan los gradientes y también las pérdidas de carga (h2 ) y (b3 ) 
que llegan a ser (h¿ ) y (hj ). 

Al incremento Ah que hemos aplicado según lo indicado en el dibujo 
le corresponde, entonces, un signo negativo, (Figura 15) 
en relación con-las pérdidas de carga en los tramos. Si se corrige la 
cota piezométrica este à h s&rfa positivo. 

Por consiguientes ai. la corrección A h tuviera signo +, esta hará 
aumentar aQi y diamiuulx a Q2 y Q3. en la figura 15 4 h estaría 
dibujada hacia abajo. 

De la figura se deduce que¿}h es igual para todos ios tramos que 
concurren al mismo nudo si se suponen fijas las cotas piezométricas en 
A, C y D, como ya se había mencionado antes. 

Ahora se deduce la expresión matemática par6¿I h. 

Sea la ecuación : h - K Q" en donde K' es una constante que 
depende del material y longitud de la tubería. Entonces: 

< ± > 
Q - Kh " , (9) 
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diferenciando: 

i - 1 1 n 

dQ - K - h dh 
n 

1 

dQ - £-£— dh (10) 
x n h 

Sumando las dos ecuaciones (9) y ( 1 0 ) : 

ñ* K h n 

Q + dQ - Kh + n h dh 

Como Q + dQ es el verdadero caudal, la suma algebraica de todos los 
caudales para un nudo debe ser igual a cero; luego: 

I ñ 
_/ «r-* n _~ K h dh 

-JE.(Q • dQ) - 0 "í^Kh + . S 
h n 

Pero - ^ K 

Y- I 

* K h 

hn 

Entonces: 

hn 

dh 

0 

--S-Q 

„ ^ Q d h -
h n 

n 

dh ^ Q _ 
n ,h 

^ • h 

dh • - — 

h 

25 



EJEMPLO DEL CALCULO (Ver figura 16 ) 

Se muestra a continuación un caadro de ca lcu lo paré e l método de 
correcciones a las cargas. Los cá lculos se pueden continuar hasta 
obtener que .SiQ en cada nudo sea tan pequeno como se quiera. Las 
cotas piezómetricas en A, C y F son f i j a s . Las pérdidas de carga 
supuestas deben ser compatibles con e s ta s c o t a s ; por ejemplo; 

cota en F » cota A - hj - 1*2 - hy o sea 

157.31 - 180.00 - 7.03 - 6.60 - 9.06 

Obsérvese que en el punto B se ha querido mantener fija una salida de 
agua de 2.0 lts/seg, para un desarrollo futuro de la comunidad. 
En el cuadro de cálculos, para el nudo B, aparece consecutivamente 
esta cantidad afectando el valor de la sumatoria E-Q. 

El método de equilibrar caudales por medio de correcciones a las 
cargas también se puede utilizar para el diseno de nuevas redes, aunque 
se acostumbra más para el análisis de redes existentes. 

Se le conoce también con el nombre de método de alturas piezométricas 
supuestas. 

En el ejemplo C • 100 (unidades inglesas) 
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Cota Piezométrica 157.31 m / ' 7 * 

© 

E e 
8 S=o 
<M ai ^ 
H II 

Cota Piezométrica 4 
175032 m 

Ls^So"» 
h 5 = 7 8 2 m 
Q5= 29.27 Ip s 

Cota Piezométrica 
169.786 m 

] 
LAS COTAS PIEZOMETRICAS Y LOS CAUDALES 
INDICADOS SON LOS RESULTADOS FINALES PARA 
UN ERROR EN LA SUMA DE LOS CAUDALES 
DE UN NUDO CUALQUIERA ^ 1 I p s O u) 

t\J CM C\J 

C = 100 Unidades inglesas 

a. 

oo A 

° T 
O *-

Cota Piezométrica 2 
178.558 m 

L3= 600 m 
h3= 11.10 m 

(3) 0 6 " 

03= 15-74 I PS 

Coto piezométrica 
n C : 184.07 / ' / * 

Q = 2 I p s 

Cota piezométrica -180 'f'J'"-

LAS PERDIDAS DE CARGA, h , INDICADAS SON 

LAS PERDIDAS INICIALMENTE SUPUESTAS. 

2 6 A 

FIGURA 16 



(lOOm) "o "" " ^o 
Tramo L D" h g% Q Q ¿° A h

Q ^ sx (̂  

A h = 1.85 (+149.0) =_ 5 3 2 -2.0 0.00 

A - B 
(1) 1.70 12 + 7.03 4.13 + 220.0 31.30 - 5.82 + 1.21 0.71 + 85.0 

B - E 
(2) 3.30 10 - 6.60 2.00 - 92.0 13.95 - 5.82+0.77 -11.65 3.53 - 125.0 

C - B 
(3) 6.00 6 +11.10 1.85 + 23.0 2.07 - 5.82 + 5.28 0.88 + 15.5 

2.0 

47.32 E+ 149.0 47.32 I - 26.5 

C - D 
(4) 2.00 10 + 9.88 4.94 + 150.0 15.20 - 0.21 + 9.67 4.83 + 148.2 

D - E 
,(5) 7.35 8 - 7.82 1.06 - 36.0 4.60 - 0.21+0.77 - 7.26 0.99 - 35.0 

D - F 
(6) 

Ah = • 

6 .00 10 - 1 6 . 8 8 2 . 8 1 - 111 .0 

- 1 ' 8 5 ( + 3 - 0 ) = - 0 . 2 1 Z + 3 .0 
26 .37 

6 .57 

26 .37 

- 0 . 2 1 - 1 7 . 0 9 2 . 8 5 -

l + 

1 1 2 . 0 

1 .2 

B - E 
(2) 3.30 10 + 6.60 2.00 + 92.0 13.95 - 0.77+5.82 +11.65 3.53 + 125.0 

D - E 
(5) 7.35 8 + 7.82 1.06 + 36.0 4.60 - 0.77+0.21 + 7.26 0.99 + 35.0 
E - F 
V7) 3.00 10 - 9.06 3.02 - 115.0 12.70 - 0.77 - 9.83 3.28 - 120.0 

A h = - l^j*?;?^ = -0.77 I + 13.0 31.25 l + 40.0 



El método de Cross es fácil y flexible y se presta con mucha 
propiedad al cálculo manual tanto como por computador. Tiene 
la desventaja de que para pequeños flujos o tuberías demasiado 
largas pueden existir problemas de convergencia que hacen que 
se alcance la solución deseada en un tiempo demasiado largo, 
o que diverja. 

Una solución que se adapta muy adecuadamente al computador 
digital resulta de plantear las ecuaciones hidráulicas para 
cada nudo, resolviéndolas por los procedimientos del algebra 
matricial. En los párrafos siguientes se muestran las bases 
de dicho método. 

Las ecuaciones que se plantean se derivan de las conocidas 
leyes de Kirchoff que se expresan de la manera siguiente: 

1. En cada nudo de la red, la suma de los caudales es nula. 

Para esto es necesario asignar a los caudales un signo, 
según que estos se acerquen o se alejen del nudo. En este 
estudio se suponen positivos los caudales que se acercan 
al nudo y negativos los que se alejan de él. 

2. Para cada circuito o malla, la suma de las pérdidas de 
carga en los tramos que forman el circuito es nula. 

Para esto es necesario, también, asignar un signo a las 
pérdidas de carga. Se suponen positivas las pérdidas de 
carga que corresponden a flujos que se mueven en el 
sentido de las agujas del reloj y negativas las que 
corresponden a flujos de sentido contrario. 

3. El flujo y su correspondiente pérdida de carga están 
relacionados por medio de una expresión matemática 
definida. 

Para la solución del problema se escoge partir de la 
primera ley, planteando para cada nudo la ecuación 
correspondiente al equilibrio de flujos. Se darán, para 
cada nudo, unas cotas piezométricas iniciales las cuales 
aseguran de manera automática el cumplimiento de la 
Segunda ley, y se llegará a la solución final por medio 
de aproximaciones sucesivas utilizando el método de Newton-
Raphson. Este enfoque del problema permite analizar redes 
de distribución con cotas piezométricas fijas dentro de la 
red, con lo cual se puede analizar fácilmente la presencia 
de tanques de almacenamiento o sistemas de bombeo. 

De acuerdo con lo anterior tenemos, para el nudo (j) 

sQji + cd - o di) 

En donde: 
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Q. . = caudal del tramo ji, siondo j e i los nudos 
correspondientes de ese tramo. 

C . = consumo o aporte exigido o suministrado a la red en 
^ el nudo j. Si es consumo tendrá signo negativo y si 

es aporte será positivo. 

La ecuación (11) se plantea para cada nudo, de manera que 
si hay N nudos se tendrán N ecuaciones con N incógnitas. Las 
incógnitas pueden ser cotas piezomótricas, consumos o aportes 
y los diámetros de las tuberías. 

Como se parte de cotas piezométricas iniciales supuestas, que 
no corresponden a la solución del problema, la sumatoria de 
caudales en cada nudo no es nula y por lo tanto la ecuación 
(11) se transforma, para las condiciones iniciales, en: 

F. = z Q.. + C. (12) 

Se admitirá que se. ha llegado a la solución del problema 
cuando F.. para un nudo cualquiera, o la sumatoria de los F. 

para todos los nudos hayan alcanzado un valor aceptablemente 
pequeño. 

De acuerdo con la tercera ley de Kirchoff existirá una 
relación matemática entre el caudal y la pérdida de carga en 
el tramo correspondiente, asi: 

Oji"Oji < Ht- Hj. V (13) 

En donde: 

H. = cota piezométrica en el nudo (i). 

D.. = diámetro de la tubería que une a los nudos (i) y (j). 

Obsérvese que se ha puesto Q.. como una función de H. - H. 
y no de H. - H.. Esto tiene por objeto obtener el signo del 
caudai automáticamente pues si el caudal es negativo cuando 
se aleja del nudo, el valor de H. será menor que el de H. y 

la diferencia H. - H. será negativa. 

La ecuación (13) implica que se den como conocidas otras 
características de las tuberías como son los coeficientes de 
fricción de las mismas y sus longitudes. 

Entonces la ecuación (12) se convierte en: 
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F. = 1 Q. . ( II. - II ., D . . ) + C . (14) 

Se puede escoger un sistema de numeración de los nudos de 
manera que no sea necesario hacer una búsqueda exhaustiva 
de todos los tramos de la red por medio del computador, 
para encontrar en cada nudo el valor de F.y pero por 

claridad, se empleará la sumatoria desde 1 hasta N, por 
el momento¡ 

Las ecuaciones (14) para todos los nudos se resolverán 
de la manera siguiente: 

1. Se suponen valores iniciales de las incógnitas. Una 
incógnita por cada nudo. Los valores iniciales son 
valores arbitrarios, pero razonables, para asegurar 
una convergencia lo más rápido posible. 

2. Se calcularán los incrementos que deben dárseles a 
las incógnitas para acercarse a la solución. Se 
adoptará para esto el método de aproximaciones suce­
sivas de Newton-Raphson. 

3. Se calcularán los nuevos valores de las incógnitas y 
se inicia un nuevo ciclo hasta lograr una precisión 
aceptable. 

MÉTODO DE NEV7T0N-RAPHS0N 

Si se tiene una ecuación de la forma: 

0 (x) = 0 

esta ecuación puede resolverse haciendo y = 0 (x), dibujando 
el gráfico correspondiente y determinando el punto de inter­
sección de la curva y = 0 (x) con el eje de las X. 
Numéricamente puede procederse de la siguiente manera (veáse 
figura 17) según Newton: 

1. Se escoge un punto P de abscisas x^, y . Estos son los 

valores iniciales de la función cuyo valor final queremos 
que sea nulo. 

2. Se traza la tangente por el punto P a la curva y = 0(x) 
y se determina el valor de Ax como: 

Ax = ,-2 = r — 2 (15) 
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FIGURA 17 

Se calcula el nuevo valor de la incógnita x. así: 

X, = X + 
1 o 

0 sea: 

x l = x o " 

Ax 

* ( * o } 

^ < x o > 

(16) 

La ecuación (15) puede también expresarse así: 

0 (xft) + g\ (xj A x = 0 (17) 

Raphson extendió el método a la solución de varias 
ecuaciones con varias incógnitas. Si se tienen: 

Ü1 (x,y) = 0 

02 (x,y) = 0 

(18) 

(19) 
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Entonces las ecuaciones (18) y (19) conducen a: 

* ' l <xo' yo> Ax . *H 
01 Í X°' yo> + 3x " * 1 7 ( X ° ' y o > ̂  = ° (20) 

8H2 (x0,yQ)Ax 3 02(xQt yQ) Ay 

<,2(xo'yo) + ~ + Ty * ° (21) 

De manera que: 

x, = x + Ax (22) 

yl = yo + A y (23) 

Por medio de (2 0) y (2I) ecuaciones que no son lineales 
pueden convertirse en lineales pudiéndose utilizar 
entonces el algebra matricial en su solución. Las 
incógnitas serían los valores de Ax y Ay, en este caso; 
supongamos que el nudo (2) está conectado a los nudos 
(1) y (3) como se muestra en la figura 18, y que las 
incógnitas son H., H_ y II_. 

FIGURA 18 

La ecuación para el perfecto equilibrio de caudales para 
el nudo (2) sería: 

Q21 Í Hr H2' D21> + Q23(H3-H2' D23> + C2 = ° " P2 (24) 

Como para las condiciones inicialmente supuestas no hay 
equilibrio de caudales F_ es diferente de cero» así: 
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F2 + Q 2 1 ( H l - H2, D21) + Q23(H3-H2, D23) + C,, (25) 

La ecuación (20) para el nudo (2) sería: 

9F2 AH, 9F2 AH2 3F AH3 
F 2 + 5 5 q — + 3 H 7 - — + ^ • ° { 2 6 ) 

En donde: 

9F2 AH, 3Q 2 1( H l - H2, n21) AH, 

~3"Ĥ  3H, 

N 

(27) 

9F2 A H2 = , 3Q2i
(Hi-»2' D2i } A H2 ( 2 8 ) 

3H2 ' i=l 3H2 

3F 2 AH3 3 Q 2 3 ( H 3 - H 2 , D ^ ) AII3 
(29) 

3H3 3H3 

La tercera ley de Kirchoff exige una relación definida 
entre el caudal y la pérdida de carga en los tramos de 
tubería. 

Esta relación puede plantearse por cualquiera de las 
fórmulas hidráulicas como las de Darcy-Weisbach o Hazen-
Williams. Si adoptamos esta ultima se tiene: 

Q = 0.0173CD2*63( •• T
f ) 0 , 5 4 (30) 

En donde: 

Q = caudal en el tramo en 1/s. 

C = coeficiente de Hazen-Williams en el sistema inglés. 
Por ejemplo, C = 140 para asbesto-cemento. 

D ••= Diámetro de la tubería en pulgadas. 

Hf = Pérdida de carga por fricción en el tramo, en metros, 

L = Longitud del tramo en metros. 
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Si se define la resistencia de la tubería como: 

R = 0.0178 C/L0,54 (31) 

Entonces: ,. 

Q = R D2'63 Hf°'
54 (32) 

Si H. es la cota piezométrica en el nudo (j) y H. 

la del nudo (i) entonces: 

Q.. = R.. D2!63 |H. - H.l °*54 ' (33) 

y para que el caudal se obtenga con su signo 
directamente: 

R. . D2!63 (H. - H.) 

Qii = ^ 31 ôNé 3 (34) 
31 I II. - H.l ° - 4 6 

1 1 D1 

La derivada parcial de Q.. con respecto a H. será: 

,2.63 
aQ-l.i 0.54 R-ii D 

Ü74Ü 11 = _ °'
54 3* .1*, (35) 

Expresión que tiene en cuenta el signo de la 
derivada. 

También con respecto a H.: 

3Q.. n cyl R.. D2!63 

Ji = + °-54 J1 1 ¿ — (36) 
8̂ i 0 46 

lHi - Hjl 

Se presenta a continuación un ejemplo sencillo: 

Se tienen los datos de la figura 19. Apliqúese el 
método de Newton-Raphson para la solución del pro­
blema. Se preguntan los caudales en los tramos 1 y 
2, si el coeficiente C de Williams-Hazen es igual 
a 100. 

No hay salida en el punto (2): C- = 0. 
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O • Nxdo 
CD > Tramo 

977 22 

L « 100 m 
O » 6 " 

FIGURA 19 

La respuesta a este problema es como sigue: 

Q1 = 110 1/s; Q2 = 110 1/s; H2 = 997.22 

Para resolverlo, supóngase que escogemos una cota 
piezométrica inicial. 

H0 = 999.22 m 

Entonces, empleando la fórmula de Hazen-Williams: 
0.54 

= + 55.0 1/s Q21 = 0.0178 x 100 x 102*63 x (°j^°) 
"TM" 

Q00 = 0.0178 x 100 x 62*63 (liiii)0*54 = - 113.5 1/s 
'23 100 

P2 = 55.0 - 113.5 = - 58.5 1/s 

En el caso más general, para este problema las incógni­
tas son C,, H2 y C- para tres nudos. Pero se puede 

simplificar porque sabemos de antemano que C. = Q. 
(entrada) y C, = - Q_ L L 
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(salida), por la ecuación de continuidad. Entonces s6lo 
estableceremos la ecuación del nudo (2) que corresponde 
a la ecuación (16). Como las H. son constantes sus 

derivadas parciales se anulan y la ecuación (16) queda 
así: 

_3P2 i H2 

F 
H2 = -TTJ 

En donde: 

3F2 A H2 2 0.54 R.. D2!63 A» 
JL¿ li 2 

3H2 
= l 

i-1 }HrH.. I
0'46 

y: 

0.0173 C 
Rji " L0.54 

Por lo tanto: 

3F 2 A H 2 0 . 5 4 x 0 . 0 1 7 8 x l 0 0 x l 0 2 , 6 3 x A H 2 

~KT2
 = " 100°- 5 4 x0.73 0 - 4 6 

0 . 5 4 x 0 . 0 1 7 8 x l 0 0 x 6 2 , 6 3 x A » 2 

Í 0 0 ° - 5 4 x 3 5 . 4 4 0 - 4 6 

A H , = - 5 8 , 5 = - 1.60 
- 37 .0 

y de esta manera nos vamos acercando a la solución. La 
nueva iteración se hará con una cota piezométrica 
H2 = 999.22-1.60 = 997.62 m. 
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MÉTODO DEL ELEMENTO FINITO 

El método del elemento finito que se explica a continuación 
adquiere cada día una creciente aceptación en todos los 
campos de la ingeniería. Su facilidad de aplicación y la 
rapidez de su convergencia hacen de este método una herra­
mienta poderosa para la solución de problemas en estructuras, 
suelos, electricidad e hidráulica, por medio del computador, 
aplicando el álgebra matricial. 

En el caso de una red de distribución de agua se requiere 
linearizar la ecuación del flujo en la forma siguiente: 

La ecuación general ya vista para la pérdida de carga en un 
tramo i es: 

h i = K i Q 1 Í 8 5 ( 1 ) 

la cual se transforma en: 

Q ± = c i h i í37> 

c . es un coeficiente variable, función del caudal en el 

tramo considerado y que permite linearizar la ecuación (1) 
para una primera aproximación en un primer ciclo de cómputo. 

Con la ayuda de la figura (20) se explicará el método. 

Se plantea la ecuación de continuidad para cada nudo j, 
llamando QE,'.. al caudal externo en dicho nudo y Q± el 

caudal en el tramo i 

QEj^ = Q1 (38.1) 

QE2 = Q^ + Q 2 + Q 4 + Q 6 (38.2) 

Q Ea Q2 + Q3 (38.3) 

Q E 4 = Q4 + Q5 (38.4) 

QE 5 = Q 3 + Q 5 + Q 6 (38.5) 

Se plantean en seguida los caudales en cada tramo según la 
ecuación (37), llamando H... a la cota piezométrica en 
el nudo j. ^ 
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2.30 me» 

100 m 

0.6 m*» 

© Nudo 

UJ T r a m o 

8 Tonqu* d* diitribueión 

.12 • « • 

M nc i 

FIGURA 20 

Esquema de una red de distribución de agua 
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Q-

Q, 

± ci (Hi 

+ c2 (H2 

± C3 (H3 

± C4 (H2 

± C5 (H4 

± C6 (H2 

- H, 

H. 

- Hr 

- H, 

- HP 

- Hr 

(39.1) 

(39.2) 

(39.3) 

(39.4) 

(39.5) 

(39.6) 

Las ecuaciones (39) se reemplazan en las ecuaciones (38), 
de los nudos, para dar el siguiente sistema de ecuaciones 
simultáneas, teniendo en cuenta la siguiente convención de 
signos: los caudales que entran al nudo son positivos; los 
que salen, negativos: 

QEX = ^(1^ - H2) (40.1) 

QE2 = c1(H2-H1)+ c2(H2-H3)+ c¿(H2-H4)+Cg(H2-H5) (40.2) 

QE3 = c2(H3- H2) + c3(H'3- H5) 

QE4 = C4(H4- H2) + C5(H4- H5) 

(40.3) 

(40.4) 

QE5 = c3(H5- H3) + c5(H5- H4) + c6(H5- H2) (40.5) 

Obsérvese muy bien cómo funciona la convención de signos: 
en el tramo il] el caudal Q- es negativo cuando sale del 

nudo (1). Pero ese mismo caudal es positivo cuando entra 
al nudo (2). Esto explica que se haya usado el signo + 
en las ecuaciones (39). 

Las ecuaciones (40) se expresan matricialmente asi: 

QE. ] • [-«] (40) 
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En el cuadro siguiente se muestran las ecuaciones 
simultáneas en una ordenación tipo matricial. 

1 

2 

3 

4 

5 

QEĵ  = 

QE2 = 

QE3 = 

QE4 = 

QE^ = w 5 
r-l 

Cl 
* 

Hl 

* 

"i 

0 
* 

"l 

0 
* 
H l 

0 
* 

H l 

2 

"Cl 
* 

H2 

Cl+c2+c4+c6 

* 
H2 

"c2 
* 
H2 

"C4 
* 
H2 

~C6 
* 
H2 

3 

0 
* 

H3 

"C2 
* 

H3 

C~+C-
2 3 
* 

H3 

0 
* 
H3 

-C3 
* 
H3 

4 

0 
* 
H4 

"c4 
* 
H4 

0 
* 

H4 

c4+c5 
* 
H4 

-C5 
* 
H4 

5 

0 
* 
H5 

-C6 
* 
H5 

-c-> 
3 
* 
H5 

"C5 
* 
H5 

C3+C5+C6 
* 
H5 

En el cuadro se pueden observar las siguientes característicast 

* 1. Los elementos que pertenecen a la diagonal principal 
están precedidos de un signo positivo. Aparecen aquí 
la suma de los coeficientes c de los tramos que 
convergen a ese nudo, indicado en la diagonal. 

* 2. Los coeficientes de los elementos que no pertenecen a 
la diagonal están precedidos de un signo negativo y fray 
un solo coeficiente. 

El elemento C.. corresponde al coeficiente del tramo 

i j cuando i ¿ j. 
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* 3. La matriz es simétrica. 

* 4. Los elementos de la matriz que representan a nudos que 
no están unidos entre si son nulos. Por ejemplo el 
elemento 5,1 es nulo porque los nudos 5 y 1 no están 
unidos por un tramo. El elemento Cij corresponde al coe­
ficiente del tramo i j cuando i ̂  j. 

Las características anteriores son importantes en el 
algoritmo de computador que permite la formación del Jacobiano, 

Para mayor claridad se representa la ecuación 40 en una forma 
menos compacta, pero también en forma matricial: 

— — 
QEj^ 

QE 2 

Q E 3 

QE 4 

Q E 5 

— ~ 

= 

"1 

- c ] 

o 

o 

o 

-c. 

(Cl+c2+c4+c6) 

-c. 

-c, 

-c, 

o 

-c. 

(c2+c3) 

-c. 

-c, 

-c. 

-c. 

-c. 

(c4+c5) -c 5 

c 3 +c 5 +c 6 

H, 

H. 

H. 

H; 

H, 

El procedimiento de cálculo es cono sigue: 

(40) 

Se suponen los caudales en los tramos. Una suposición 
inicial se hace en base a la ecuación del número de 
Reynolds al cual se asigna un valor igual a 200000, que 
es un valor más o menos representativo en flujos de 
régimen turbulento. Con este número de Reynolds se 
obtiene una velocidad en el tramo y con ésta un caudal: 

Q = VA = 
200000 v (41) 

en la cual: 

V = velocidad en el tramo en m/seg. 

= área del conducto en m . 

= diámetro del conducto en m. 

v = viscosidad cinemática en m /seg, 
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2. Con el caudal anteriormente calculado y conocida la 
resistencia de la tubería se calculan las pérdidas de 
carga h.. en el tramo ij. 

Aplicando la ecuación de Hazeh-Williams, por ejemplo, 
se tiene: 

3. El coeficiente del tramo ij para aplicar las ecuaciones 
(40) se calcula entonces como: 

Cij 

Qii 

E7^ (37) 

i j 
* 4. Calculados los coeficientes c , por medio de un 

algoritmo de computador se forma el Jacobiano y se 
calculan las cotas piezométricas en los diferentes 
nudos, resolviendo el sistema de ecuaciones simultâneas, 
planteado. 

* 5. Conocidas las cotas piezométricas según el punto * 4 
se calculan nuevos caudales con la ecuación (42) ya 
que se conoce las resistencias 0 de las tuberías. 

* 6. Se recalculan los valores de c.. por la ecuación (37) 

en un segundo ciclo y se continua el proceso, 
iterativamente. 

Es probable que se obtenga una mejor convergencia del método 
si para cada nuevo ciclo se obtiene un valor promedio del 
coeficiente c a partir del valor calculado en el ciclo 
precedente. 

* 7. El proceso termina cuando se haya alcanzado el error 
permisible. 

* 8. Se debe hacer una consideración adicional sobre los 
nudos cuya cota piezométrica es fija. Como los 
diâmetros son conocidos la incógnita en este caso es 
el caudal externo QE. Esta incógnita ocupa el vector 
que ocuparía el valor de H. si la cota piezométrica 
del nudo i fuera el valor aesconocido. Además, el 
coeficiente de dicha incógnita es la unidad y el 
elemento C.. = 1 se encuentra evidentemente en la 

diagonal. 
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Los elementos que no pertenezcan a la diagonal en este 
vector son nulos. (No existe un caudal en un nudo que 
pueda pertenecer al mismo tiempo a un nudo diferente) 

* 

• 
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PROGRAMAS PARA EL CALCULO DE REDES DK DISTRIBUCIÓN DE AGUA. 

MANUALES DEL USUARIO. 

Introducción: 

Se describen a continuación y se ofrecen al usuario los 
programas para el cálculo de redes de distribución de agua. 

Para cada programa se hace primero una descripción de las 
variables usadas y después se explica la forma como se 
introduce la información. Los programas tienen su corres­
pondiente diagrama de flujo que corresponde a las explica­
ciones teóricas dadas en otros capítulos. El lenguaje 
utilizado es el Fortran IV pero los diagramas permiten su 
rápida conversión a otros lenguajes, como el Basic, por 
ejemplo. Los programas que utilizan métodos matriciales son 
más rápidos que los que se basan en los métodos tradicionales 
debidos al profesor H. Cross. 

Los resultados se muestran en forma clara y práctica, de 
manera que el usuario puede estudiarlos fácilmente para 
obtener las conclusiones sobre diseño y operación de las 
redes de distribución de agua que considere oportunas. 
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PROGRAMA SEGÚN EL PROCEDIMIENTO DE H. CROSS DE CORRECCIÓN 
DE CARGAS 

Este programa se llama A C U E D. Puede manejar, en una 
máquina relativamente pequeña, una red de mil nudos y mil 
tramos. Las variables son: 

NN = número de nudos. 

NTB = número de tubos o tramos. 

NCI = número de ciclos permisible. 

EPS = error permisible en lps. 

IND = indicador: si es igual a 1 diseña. Es decir 
determina los diámetros de la red para salidas 
Q(I) de agua previamente calculadas en los 
nudos. Si es igual a cero comprueba la operación 
de la red para las salidas Q(I) previamente 
calculadas en los nudos y para diámetros dados. 

NT = número del tramo. En su debido momento, el 
número del nudo. 

LEXT'1 (I)= número de uno.de los extremos del tramo I. 

LEXT 2 (I)= número del extremo opuesto del tramo I. 

D = diámetro del tramo o tubo, en pulgadas, 

SL = longitud de cada tramo, en m. En su momento, 
también la presión en un nudo, o caudal en un 
tramo. 

C = coeficiente de fricción en la ecuación de Hazen-
Williams, en el sistema inglés. Por ejemplo, 
C = 140 para tuberías lisas de asbesto cemento. 

CN = exponente hidráulico igual a 1.85 para la 
ecuación de Hazen-Williams. 

VMIN, VMAX = Velocidades mínima y máxima en mps cuando el 
programa diseña. 

DQB = 

DHMAX = 

un valor máximo de AH para evitar falta de 
convergencia, usualmente igual a 1.5 m. 

DQB,para efectuar una operación de asignación 
de ,un signo, dentro del programa. 
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* 

K 

CTERR (I) = 

AK (I) = 

número de bombas, si las hay, pero en algunos 
casos se emplea sin contradicción dentro del 
programa como número de un tramo. 

cota piezomótrica en la bomba si la hay. Es 
igual al nivel del agua en el pozo de succión 
más la altura dinámica total de la bomba en 
cuestión, en m. 

coeficiente A en la ecuación general de la 
curva característica de la bomba: 

N 
H = AQ + BQ en la cual H y Q son respectiva­
mente la ordenadas en m y el caudal (abscisa) 
en lps según se observa en la figura. 

PN (I) = 

P (I) = 

H = 

H 

H 

BOMB 

BMAX 

AR ( I ) 

R ( I ) 

exponente hidráulico N en la ecuación de la 
bomba. 

coeficiente B en la ecuación de la bomba. 

ordenada en la ecuación de la bomba. También, 
en su momento, la cota del terreno o pérdida de 
carga en un tramo. 

valor de H en la ecuación de la bomba. 

valor semejante a DQB y del mismo orden, pero 
para la bomba, para evitar divergencia, en m. 

área de la sección transversal del tramo de 
diámetro D. 

un factor para facilitar los cómputos, según 
la fórmula de Hazen-Williams así: 

Q = 0.0178 CD 2' 6 3 x ( | )°- 5 4 = RCI) X H°- 5 4 

Q (D 

CP (I) 

caudal de salida en cada nudo en lps. 

cota piezométrica en cada nudo, en m. 
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MOD (I) ° un indicador. Si es cero se modifica la 
cota piezométrica del nudo. Si es igual a 1 
no. se modifica dicha cota. Si es mayor que 1 
el nudo es una bomba. 

SUMDQ « acumulador algebraico de la suma de todos los 
errores del caudal en cada nudo para evaluar o 
estimar la precisión alcanzada, en lps. 

DQMAX = el error máximo DQ obtenido después de verificar 
el proceso de cómputo en alguno de los nudos de 
la red. 

DIFMX = valor semejante a DQMAX pero para la cota 
piezométrica en la bomba. Es el máximo dli en 
la cota piezométrica de la bomba, en m, obtenido 
en el cómputo. 

SDQ = sumatoria de los valores absolutos de DQ para 
ayudar a evaluar la precisión alcanzada. La 
sumatoria algebraica de todos los errores del 
caudal puede ser igual a cero y sin embargo 
algún valor individual de DQ puede ser muy grande 
y por lo tanto inadmisible. 

SÜMQH = sumatoria de todos los valores de Q/H que co­
rresponden a los tramos que convergen a un nudo. 

SUMQ = sumatoria de todos los caudales de los tramos 
que entran o salen de cada nudo. No incluye el 
caudal de entrada; cuando hay una bomba en un 
nudo cualquiera, este -SUMQ da el valor del 
caudal en la tubería de impulsión de la bomba. 

B => velocidad del agua en un tramo en m/s. 
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DESCRIPCIÓN DE LAS TARJETAS 

Primera tarjeta. 

Se define en esta tarjeta el indicador IND, entero, en la 
columna 1. Las velocidades mínima y máxima en modo flotante 
en las columnas de la 2 a la 11 y de la 12 a la 21 respecti­
vamente. El titulo se escribe desde la columna 22 hasta la 
80. FORMAT (II, 2F10.0, 14A4, A3). 

Segunda tarjeta. 

Lee el numero (entero) de nudos.de la columna 1 a la 5. 
El número de tubos (entero) de la columna 6 a la 10. 
El número de ciclos permisible (entero) de la columna 11 
a la 15. 
El error permisible, flotante, de la columna 16 a la 25. 
El valor máximo permitido en la corrección de la cota 
piezomêtrica (DQB, flotante) de la columna 26 a la 35. 
El número de bombas, si las hay , (K, entero) de la 
columna 36 a la 40. FORMAT (315, 2F10.0, I5/(10F8.0)) 

Tercera tarjeta y siguientes. 

De acuerdo con el formato anterior (10F8.0), de la segunda 
tarjeta se escriben en estas tarjetas los datos de las 
bombas: CTERR (I), AK(I), PN(I), P(I), HBMAX(I). Cada 
dato utiliza 8 columnas y se colocan los datos de hasta dos 
bombas por tarjeta, en modo flotante. Si no hay bombas la 
tercera tarjeta debe ir en blanco. El programa admite 
hasta 10 bombas. 

Tarjetas de datos de los tramos. 

Siguen a las tarjetas de las bombas las tarjetas de informa­
ción sobre los tubos. Se escriben, en su orden: el número 
del tramo (entero) de la columna 1 a la 5. El extremo 1 
(entero) ;de la columna 6 a la 10. El extremo 2 (entero) 
de la columna .11 a la 15. El diámetro en pulgadas, la 
longitud en m, el coeficiente C de Hazen-Williams en el 
sistema inglés, flotantes y correspondientemente de la 
columna 16 a la 25, de la columna 26 a la 35 y de la columna 
36 a la 45. FORMAT (315, 3F10.0) 
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Tarjetas de datos de los nudos. 

Siguen las tarjetas de información de los datos de los nudos: 
el caudal de salida Q(I) en cada nudo, eri lps, positivo si 
entra y negativo si sale,de la columna 1 a la 9. Las cotas 
piezométricas CP(I) supuestas y las fijas, en m, de la 
columna 10 a la 18. El indicador de modificación de la cota 
piezométrica (entero) en las columnas 19 y 20 así: 0, si 
es modificable; 1, si es cota piezométrica fija; mayor que 
1 si se trata de una bomba. Por cada tarjeta se colocan en 
orden ascendente de numeración de los nudos la información 
de 4 nudos. FORMAT (4 (2F9.0,I2) ). 

Tarjetas de datos de cotas de terreno. 

Finalmente, siguen en su orden ias tarjetas de información 
de las cotas de terreno en m, en cada nudo. El número del 
nudo (entero) ocupa las columnas de la 1 a la 4. La 
cota del terreno (flotante) ocupa de la 5 a la 11. 
FORMAT (I 4, F7.0). Puede utilizarse otro formato según la 
conveniencia del usuario. 

INDICACIONES GENERALES 

* 1. No se requiere una gran precisión en la sumatoria DQ 
de los caudales en cada nudo para llegar a valores muy 
precisos de las cotas piezométricas en los nudos. Un 
5% del caudal total de la red podría ser un valor 
razonable para el error permisible EPS. Cada usuario 
estudiará su caso particular. 

* 2. Si se desea una salida inmediata debe activarse el 
swiche 9 y si se desea más de un cálculo debe activarse 
el swiche 10. 

* 3. Si no se desea que aparezca en los resultados la 
información sobre las tuberías se activa el swiche 5. 

* 4. Si se desea conocer el error de cierre se activa el 
swiche 8^ El error de cierre aparece en la consola o 
se escribe, según el tipo o marca de computador. El 
error de cierre que aparece es el obtenido en el ciclo 
anterior. Si se desea conocer el error de cierre del 
ciclo correspondiente a los resultados debe hacerse 
DQB y DHMAX iguales a cero, dejar correr un ciclo," y 
después dar la orden de parar activando el swiche 9. 
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* 5. A veces se presentan problemas de convergencia. En 
estos casos puede disminuirse el valor máximo de la 
corrección DQB. Esto se puede hacer también durante 
el proceso activando el sv/iche 6. 

* 6. El programa es muy ineficiente para procesos de diseño, 
es decir, para determinar el valor de los diámetros. 
Esta opción puede utilizarse ventajosamente sólo en 
redes pequeñas. Si durante el diseño se desea una 
salida inmediata se debe activar el swiche 11. 

Es importante el orden de las tarjetas de información 
de los datos de los tramos. Las tarjetas se deben 
poner en la secuencia indicada por la numeración de los 
tubos. Si esto no se hace se detiene el programa 
mientras se hace la corrección. La numeración de los 
nudos es leída implicitamente según el orden de 
colocación de la información en las tarjetas de los 
nudos. Cuando se lee la información de las cotas del 
terreno las tarjetas deben estar, también, debidamente 
ordenadas de acuerdo con la numeración de los nudos; 
de lo contrario el programa se detiene. 

0. Las cotas piezométricas supuestas deben ser razonables, 
de acuerdo con las alturas de los tanques de distribución 
y las curvas de las bombas, si las hay. 

9. Si en un nudo se da un valor de una salida Q(I) dife­
rente de cero, la cota piezométrica debe ser modificable. 
Si ésta es fija, el valor de Q(I) en ese nudo debe ser 
nulo. 

Cuando hay bombas en un nudo se entiende que varias 
bombas en paralelo son una sola bomba y la ecuación de 
la curva correspondiente debe ser la curva característica 
del sistema en paralelo. Cada sistema se debe numerar 
de 01, 02, etc., hasta 10. El programa no admite 
bombas "booster" o sea bombas en un tramo para elevar 
la presión en el mismo. Sólo admite bombas en nudos y 
ea este caso la tubería de impulsión es el tramo desde 
esre nudo donde estS la bomba hasta el próximo nudo en 
la red. 

*11. Si en un punto donde hay bomba se define el caudal de 
entrada ©(I) nó se debe indicar que hay una bomba en 
dicho pwito ni se debe dar su curva característica. 
Se trata el nudo entonces como un nudo corriente, 
modificable, y en el cuadro de resultados lo que aparece 
es la cota piezométrica que debe existir allí para que 
pueda entrar al sistema el caud.al de entrada Q (I) . 

7. 

• 

*10. 
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En este caso, la bomba que se instale en dicho punto 
debe ser capaz de bombear un caudal Q(I) a la cota 
piezométrica obtenida. 

En los párrafos siguientes se muestran el diagrama de 
flujo y el programa. 
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0 Lttr título ,IND 

L»»r NN, NTBS , NCZ , 
EP8, DOB,K,CTERR(I), AK( I ) , 

PN(I) , P ( I ) , HBMAX(I) 
( Información gtntrol) 

0 Escriba Intormodon aonsral 

0 0 30 I • 1 , NTBS 

Losr NT, LEXT 1 ( 1 ) , LEXT 8 ( 1 ) , 
O, SL, C ( Tuborla) 

Escritas información sobro tubo» 
•i dosoa 

e 
Calculo rasisUncia tn tubos para 
facilitar cálculos 

L»»r información to br» nudos 
0 (1 ) , CP(I)>IOO(I),I»1,NN 

O 
KCZ • 1 

® 
Ponsr acumuladoras »n c«ro 

SUMDQ>0 OIFMX'0 
DQMX >0 SOO «O 

DO 60 I • 1 , NN 

Ciclo d* co'iculos por nudo poro 
calcular Ah,prscislón alcanzada,ote 

SUM OH • O S.UM Q • O 

DO 70 K • 1 , NTBS 

Busca los tubos qu« p»r-
I m c u al nudo I 

J i UEXTKK) 

Continúo DO 78 

© 
J > LEXT 2 (K ) 

I 
ô 

H . CP(J)- CP(I) , O/H , 

SUMOH , O , SUM O 

Contlnús DO T5 

1 > 

DO Max. > DQ para 
conoc»r cuál ss ol ma­
yor •rror »n bs caudalai 

> 1 

$ . 
Calculo* ti 
hay bomba 

Calcula DO < SUMO + Q ( I ) 

SUMDO > tUMDO * DQ 
SOO • SOO • ABS ( 0 0 ) 

R DO DH«-
SUMOH 

DH • DQB 

CP( I ) * CP ( I ) + OH 
Corriga la cota piozoaio'trica 

•O Continua 

f& 
KCI • KCZ 1 
Para «locutor otro 
ciclo d» corrscclo-
nts. 

Calculara' precíanos layando 
prevlamonta cotas da tarrano 

Calcula caudatos tíñalos s» 
cada tubo , velocidades y « • -
cribo loo resultados. 

j V 1 U 

Z > LEXT K K) Si <so 
D I A G R A M A DE FLUJO S IMPLIF ICADO PARA 

E L CALCULO DE REDES POR E L MÉTODO 

DE H. C R O S S , C O R R E C C I Ó N DE C A R G A S . 
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