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En el capftulo IX se explica la base matemdtica del cdlculo
de redes de distribucibén por mé&todos matriciales Yy se incluye
el prdcedimiento de elementos finitos gue cobra dfa por dfa
mayor importancia en las diferentes ramas de la Ingenierfa.

Sobre todo se ha puesto especial &nfasis en la claridad de
la exposicifn de 1los temas con el prop8sito de facilitar
la ensefnanza de este importante campo de nuestra profesién,
el abasto de agua para poblaciones.

Para facilitar la inclusién en el futuro de nuevos capftulos
y nuevos temas se comienza numeracidn de p&ginas en cada uno
de ellos.

En este trabajo se recibif una cooperacidn invaluable de
los sigulientes ingenieros: Gustavo Mesa A. de las Empresas
Municipales de Medellin. Libardo Mejfa C., Luciano Pefia
Durdn y Gerardo Galvis C., companeros de trabajo en nuestro
Departamento de Mec8nica de Fluidos y Ciencias Térmicas.
Por dicha colaboracifn les estoy especialmente agradecido,
Tambi&n debo agradecer a la sefiora Reinelda Ante C. y al
sefior Reynel Guzmdn quienes prestaron su valiosa ayuda en
el trabajo de mecanograffa y dibujo, respectivamente.

ANTONIO CASTILLA RUIZ



INTRODUCCION

Las conferencias que se presentan en este volumen han sido
escritas para el curso de Abasto y Remocidén de Aguas que
reciben los estudiantes de los planes de estudio de Ingenierfa
Sanitaria e Ingenierfa Civil, de la Universidad del Valle, en
Cali, Colombia.

Se presentan algunos capftulos de interés general que pueden

ser de utilidad para otros planes de estudio. Por ejemplo, 4
el caﬁitulo I, Poblacibn, tiene su aplicacién en diferentes .
ramas%?e la Ingenierfa. Se presenta aquf un estudio muy in-
tereségte sobre la curva logfstica que expresa muy adecuada-
mehte el creciﬁiento de una comunidad, sea ella pequeha o
grandé&y se desarrollan algunos ejemplos para entender mejor

la aplicaci8n de las férmulas. '

En el capftulo VI se hace un enfoque vectorial para obtener
el procedimiento para el cdlculo de los anclajes de las tu-
berfas, enfoque que da mucha claridad al problema.

El capftulo VII, Disefio de MGltiples, es fitil, adem&s, para

los ingenieros quimicos, mecdnicos y agricolas. En este ca- .
pitulo se desarrolla un procedimiento original y novedoso

para tener en cuenta las pérdidas de carga por friccibén que

no se habfan 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 tuberfa
principal o mfiltiple como se le denomina en este trabajo.

En el capftulo VIII se deduce la ecuacibn diferencial del
flujo en un ripido y se da un procedimiento para el cflculo
utilizando una calculadora H. Packard HP 67.
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CALCULO DE POBLACION

Los principales factores para determinar las necesidades futuras de agua
de una comunidad, son su poblacién y su produccién industrial. Cuando
estos factores crecen, el consumo de agua aumentari también; por
consiguiente, para planear adecuadamente el uso de los recursos hidrdu-
licos, los ingenieros deben estar enterados de la poblacién futura que
se espera y del crecimiento industrial. Ademds, los nuevos servicios

de los recursos hidr8ulicos generalmente exigen la inversién de grandes
sumas de dinero, requeriendo que su amortizacién se efectué en largos
perfodos de tiempo.

Algunas de estas instalaciones, tales como embalses, por su naturaleza
no pueden ser construidas gradualmente sino que dehen tener una
capacidad inicial de disefio suficiente para servir hasta el final del
perfodo de amortizacifns por lo general.

La prediccifn de poblacifn es Gtil y necesaria no solamente para el
disefio de obras sanitarias sino en diversas actividades comerciales e
industriales, Es una importante herramienta de administracién para la
‘industria en las 4reas de mercadeo y distribucibén, localizacién y
expansibén, inversibén y fuentes de trabajo. : Se ha encontrado Gtil en la
localizacibn de servicios pitblicos, en la preparacién de proyectos
econbmicos y en el planeamiento social en los aspectos de salud piéblica,
bienestar y vivienda.

El cambio de poblacibn pucde ocurrir solamente de tres maneras:

1. Por nacimiento (aumento de poblacién)

2. Por muertes (disminucién de poblacién),

3. Por migracién (aumento o disminucién) .

Los factores que influyen en los nacimientos, muertes y migracién, 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 prediccibn que -actualmente estdn en uso, requieren
conocimientos de la poblacién pasada y presente del 4rea considerada.
METODOS GRAFICOS

En estos métodos que son los mis sencillos y probablemente los mis

comunes, se utiliza la curva representativa del crecimiento de poblacién.
El procedimiento de la extrapolacién grafica consiste en:



1, Dibujo de los puntos representativos de la poblacién correspondiente
a los afos censables pasados, tomando general mente el tiempo como
variable independiente. .

2., Trazado de la linea de mejor acomodamiento a los puntos dibujados,

3. Prolongacién de la linea para obtener puntos representativos de la
poblacidn correspondiente a afios futuros.

Debido a la justificada renuencia de los disefadores de no extrapolar
sino grificos en lfnea recta, se han ideado varios métodos gré4ficos
dirigidos a acomodar una l{nea recta a los puntos representativos de los
datos. Los mis comunes son: el método aritmético y el método geométrico.

En el método aritmético se usa papel de coordenadas a escala aritmética .
(papel milimetrado comin). El crecimiento de poblacién est4d representado

por una linca recta aplicada a los puntos dibujados. E1l unir los dos

Gltimos puntos conocidos y prolongar la lfnea significa que los factores

que determinan el crecimiento en el mds reciente periodo de desarrollo,
"tendrdn un efecto igual en el futuro. Otros puntos pueden también

utilizarse si se cree que el crecimiento futuro seguirgd tal patrén. Es

obvio que los resultados variardn ampliamente, dependiendo de la limea
seleccionada.
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Método yrifico para cdlculo de poblacién

(crecimiento lineal)



En el método geométrico se usa el papel semilogarftmico. Una relacién
lineal en papel semilogarftmico indica una rata constante de crecimiento
de poblacién.
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FIGURA 2

Método grdfico para el cdlculo de poblacién

(crecimiento geométrico)

Una variante del método gréfico es el llamado 'Método Comparativo'.

En este método, el futuro crecimiento de urda comunidad se supone que
sigue el patrén de otra mds antigua y mis grande, cuyo crecimiento en
el pasadd, mostr6 caracter{sticas similares a las esperadas en la
comunidad en cuestibén. La prediccifn deseada se obtiene extendiendo la
curva de crecimiento de la zona en estudio, de acuerdo con la pasada
curva de crecimiento de la zona patrén. 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 ciudades
se trasladan al punto A, a partir del momento en que aquellas tienen
una poblacidén igual a la de la comunidad en estudio. Por ejemplo, la
1fnea AD' es paralela a la linea D a partir de una poblacién de 120000
habitantes. La proyeccibén AA' adoptada refleja la tendencia general.

Las principales ventajas de la extrapolacibén grdfica para cdlculo de
poblacibn son la facilidad y sencillez de la operacién, Los cdlculos
grificos pueden servir suficientemente para perfodos cortos. También
son Gtiles para comprobar aproximadamente el resultado de otros métodos.
Su principal falla radica en la hipbétesis de que las relaciones que han
existido en el pasado para otras comunidades, continuarén existiendo en
el futuro con l& misma intensidad, para la poblacién en estudio.

!
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El método es vdlido solamente donde aquellos'factores y condiciones que
afectan el crecimiento de la poblacién tienen el mismo efecto futuro.

METODOS MATEMATICOS

El uso de ecuaciones matemiticas para el cdlculo supone que el pasado
crecimiento de poblacién ha seguido cierta relacién matemitica identificada
y que en el futuro la variacién de poblacifn seguird un patrén establecido
por esa relacién.

El procedimiento consiste en tomar un nidmero de puntos censales haciendo
pasar por ellos una curva que se ajusta por el método de los minimos
cuadrados.

Los métodos usados de - las progresiones aritmética o geométrica, no dan
resultados de algiin valor sino cuando se toman para periodos de cinco a
diez atios. y

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

@
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METODO ARITMETICO

Se supone que la rata de variacién de la poblacién con el tiempo. es .cons-
tante. O sea: ‘

dp

T - K (1)
de = Variaci6n de poblacién P por unidad de tiempo
dt .

K = Constante

Integrando la ecuacién entre los lfmites tj, afo inicial y tgf, afo final,
se tiene: ' '

Lf
dP = K dt = K (tg - ty)
ty
P - Pi = K(tg -ty ) (2)
De donde:
Pg = Py + Ky (tg = t5) (3
Siendo

Pf = poblacién para un afio futuro (ano de la prediccién)

£ = poblacibn del afio inicial o afio bdsico

La constante K puede calcularse as{:

Py - B
K = —— (4)
t, = 6§

En que: Py y P; son las poblaciones en los afios ty y t; obtenidas
de la informacidn existente,.

EJ EMPLO

Para una comunidad se tienen los siguientes datos:



Poblacién en 1950: 24 000 habitantes.
Poblacién en 1960: 28 000 habitantes,

Calcular la poblacién para 1970.

SOLUCION
28 000 - 24 000 ;
K = = 400
1960 - 1950
‘g
Pg = 28 000 + 400 (1970 - 1960) = 32 000 habitantes

METODO GEOMETRICO

Se supone que el crecimiento de poblacién es proporcional a la poblacién
existente en un momento dado.,

dp _

EE = KP (5)
K = constante
dap = KpPdt
48 - ¢
- P

Pf Lf

In P K t =K (tg - tj)

1n?f - '1nPi =K (tf ~ ti )

P = 1pPj + K (tf -ty ) (6)

K(tf - t§)
Pg = Pie : 1 o

La constante K puede calcularse as{:

K = — (8)
ty -ty



EJ EMPLO
Para una comunidad se tienen los sigzuientes datos:

Poblacibn en 1950: 55 000 habitantes
Poblacién en 1960: 85 000 habitantes

Calcular poblacién para 1980

l, 85 000 - 1,55 000

K = = 0.0435
1960 ~ 1650

.04 . -
85 000e (0.0435) (1980 1960) 4 203000 habitantes

Pf
La solucibn de la ecuacibn diferencial puede también visualizarse asf:
n 7
Pg = Pi(l + 1) : (78)

En donde r es la rata de crecimiento anual y n el nimero de afios en
consideracién., Para el caso del ejemplo anterior se tiene:

log(P2/Py1) 1o0:5(85000/55000)
o + m e————
log(l + 1) - =
1+r = 1.044
- - 20 _ ,
Pg = 85000 x(1.044) = 203000

.La escogencia entre el método aritmético y el geométrico se basa en la
inspeccién del grafico trazado a partir de los datos, en papel a escala
aritmética, Una aparente relacidén lineal implicarfa el uso del método
aritmético; en cambio una curva aparentemente cdncava hgcia arriba,
implicarfa el uso del geométrico. Kl intervalo de tiempo scleccionado
para el cdlculo de las constantes pucde ser el Gltimo intervalo censal,
el promedio de varios intervalos, o el resultado de¢ otra scleccibn, que
se juzgue apropiada.

OTROS METODOS MATEMATICOS

Otras curvas usualmentc usadas son: la parfhbola cowmiin o de segundo
srado; la pardbola ctbica o de tercer grado y la pardbola logaritmica.



Paribola cémun.

La paréBola comin tiene por ecuacidn:

y = a+bx+ cx? 9

Para perfodos de 20 a 40 afios la rama de una de estas curvas se ajusta
con bastante exactitud a 3 o 4 datos censales. Se toma(y)como poblacién
calculada y(x)como periodos de tiempo partiendo de un afo cualquiera.
Estos perfodos pueden ser de 5 o 10 afios.

Si se trata de un ajuste para mayor niimero de puntos censales, se recurre

al método de los mfnimos cuadrados y se toma como ley de crecimiento la
interpretada por la ecuacibn de menores dispersiones con respecto a la ’
serie censal que se estd estudiando.

Pardbola cdbica,
La pardbola cibica tiene por ecuacién:

yb = a + bx + cx? + dx3 (10)

lLas coordenadas x, y, tienen el mismo significado antes explicado,
Normalmente se emplea para periodos mAs largos que los anotados ante-

riormente,

Pardbola logarftmica,

La pardbola logaritmica tiene por ecuacién:
y = a +bx + cx?  + dlog x (11)

El profesor Pearl demostrd la utilidad de esta ecuacién para represaentar .
los cambios del crecimiento orgdnico, aplicdndola a un grupo de observa-
ciones hechas sobre la planta acudtica ''ceratophyllum'.

Por tratarse de un fenb6meno de crecimiento biolbgico se ha considerado
la pardbola logaritmica como una.curva mis apropiada para representar

crecimientos de poblacién que la simple pardbola cdbica o la de segundo
grado.

La aplicacién de esta curva en c&lculos de ‘poblacién de los Estados
Unidos, entre 1790 y 1910, ajustada por el método de los minimos
cuadrados, di6 resultados mds aproximados a los datos censales que los
obtenidos con la aplicacién de la pardbola cidbica.

De todo lo anterior se concluye:

* ‘

1. De las ecuaciones comunmente usacas para la interpretacién de las
leyes de crecimiénto de la poblacién, la pardbola logaritmica es la
que da resultados mds exactos, especialmente para perfodos relati-
vamente ‘largos, como una centurh por ejemplo.
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2. La precisién obtenida por la pardbola logaritmica es suficiente.
Puede ser usada en todos los casos, con resultados de aplicaciébn
prictica aceptables, ’

No obstante lo anterior, para casos en que s6lo se tengan datos censales
de algdn valor en perfodos m&s cortos (medio siglo por ejemplo), como
ocurre en Colombia, 'las pardbolas comunes de segundo y de tercer grado,
que no tienen forma trascendente, dan resultados de una exactitud
comparable a la de la pardbola logaritmica.

EJEMPLO .

Estudiar el crecimiento de poblacibdn de Candelaria, utilizando como
curva la pardbola comin o de 2° grado:

y = a+bx+ cx?

Los datos censales son los siguientes: .

CUADRO 1
Afios Fecha Poblacién
1918 Octubre 14 10248
1928 Noviembre 17 11869
1938 Julio 5 13366
1951 Mayo 9 17174

Vamos a hacer pasar la pardbola por tres puntos obligados, correspondientes
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 Afios Abscisas Ordenadas - x?
1 1918 0.04 10.2 0.0
2 1938 19.7/ 13.4 388.0
4 1951 32.4 17.2 1063.0

La poblacifn representada por It ordenadas estd dada en miles de

habitantes.
) |
A '
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Reemglazando en la ecuacién dada los valores correspondientes de
y (x¢) se tiene el sistema de ecuaciones siguientes:

(1) 10.2 = a. \
(2) 13.6 = a + 19.7b + 388 ¢
(3) 17.2 = a + 32.6b + 1063¢

Que se reduce al siguiente sistema de dos ecuaciones:

, (4) 19.7b + 388c = 3.2
(5) 32.6b + 1036c = 7.0
La solucidn del sistema da:
a = 10.2 b = 0.082 c = 0,004

y la ecuacién buscada serd la sigzuiente:

(%)

y = 10.2 + 0.082 x + 0.004 x2
A partir de esta ecuacidn y con los datos del cuadro 2, se elabora el
cuadro 3. '
CUADRO 3
Puntos | Afos x Poblacibn Correcciones
Calculadaj Observada| Absolutas A
1 - 1918 0.0 10.2 10.2 0.0 0.0
2 1928 10.1 11.4 | 11.9 + 0.5 4.39
3 1938 19.7 13.4 13.4 0.0 0.0
4 1951 32.6 17.2 17.2. 0.0 0.0

AJUSTE DE CURVAS POR EL METODO DE LOS MINIMOS 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 mis posible a todas

sus posiciones, su ajuste se hace de modo que la suma de los cuadrados
" de las distancias verticales rl, r2, r3, r4, etc. de los puntos a

curva, sea lo mds pequefia posible, o sea que:
2 2 2
r = r+trp+.... mninimo

Sea la curva dada por la ecuacibn. y = £ (x)
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FIGURA 4

Las coordenadas de cada punto de la figura, deben satisfacer en ecuaciones
similares:

yi = £ (0
De ahf que:

® g r? = E(yi -n? = fi(X) - y]z

En la expresibn f§ (x) figuran los distintos pardmetros de la curva AB
que se supone que sean a, b, c, etc,.

Para obtener el valor minimo de la expresién anterior, se tendrén
entonces las ecuaciones de condicibén, derivando con respecto a a, b y c:

‘ézzf; (a) = 0
SH® - o
Ef; (¢) = (0 etc,



Esto da un sistema de ecuaciones de primer grado, de donde se despejan
los valores de los pardmetros de la curva AB.

Aplicando el método descrito a la pardbola comin se tratarfa de seleccionar
una serie de puntos para hacer pasar por entre ellos una curva parabblica
como la citada:

La ecuacibn entonces seré:

y = a + bx + cx2

Erz = E(yi- y)? jg{fi(X) - Y]z =2y‘% - 2y,y t y2)
S.rz = E(yi- y)2 = g (a2+ 2 ab x + b2x2 + 2ac x2 +

2be x> + c? x4 - 2ay - 2bxy - 2¢r? y + y2)

Derivando con respecto a a, by c
£' (a) = (2 +2b x + 2cx2 - 2y) = 0
£' (a) = S:Z(a-f-bx-#cx2 -y) = 0
£' (a) =‘£a + b& +cd x2 '-Zy = () etc. (12)
£' (b) = aok2ax +2bx? + 2 x3 - 2xy) = 5 2(ax + bx? + cx3- xy) =0

P SRS Se -0

52 (ax? + bx3 + x4 - x2y) =0

'£x2,+ té:x3 + cz_xl* -&zy .= 0 (14)

1]

£' ()

£ ()

Para cada uno de .los puntos seleccionados se determinan los valores: x, y,

xz, x3, xa, XY, xzy; y con dichos valores se forma el cuadro siguiente:

CUADRO 4

Puntos X y X x3 x4 Xy xzy

N =
]
'
'
]
s
]
[]

12



Luego en el sistema de ecuaciones:

a>x + QEZ%Z + q22&3 -lzéy =
aSx2 + K3+ cSxbé -3x2y = 0

Se reemplazan los valores E Exz, etc., sacados del cuadro anterior

y se obtiene asf un sistema de 3 ecuaciones con 3 incogpitas.

(12)

(13)

(14)

La

solucidn de ese sistema da los valores de a, b, c, y por consiguiente
la ecuacibén buscada: .

y

a + bx + cx?

DATOS INTERCENSALES

Esta serie de cdlculos se harfa para una misma fecha del afio.

Se

escogerfa el 1° de julio, por ejemplo,para usar esos valores en la
bGsqueda de los coeficientes demogrdficos anuales, y as{ se tendrfa,

para el caso de Candelaria:

CUADRO 5
| Fechas y‘abscisas con Intervalos de Abscisas
Puntos ' OTrigen en 1918 reduccién x2
(octubre 14) dtas afios

1 1918 Oct. 14 4 0.0 - 105 - 0.288 o3 0.09

2 1928 Nov., 17 +:0.1 - 139 - 0.380 .7 94,20
3 1938 Jul. 5 +19.7 - 4| -o0.011 .7 387.00

4 1951 May. 9 +32.6 + 53 + 0.145 +32.7 1070.00

Con estas nuevas abscisas y sus intermedias en la ecuacién se puede
calcular la poblaciGn afio por aflo, como aparece en el cuadro siguiente:

CUADRO 6
Afios Afios, Afios
julio 1°| Poblacién julic’1° | Poblacién | julio 1°| Poblacién
| 1918 10175 1923 10675 19281 . 11378
1919 10258 .1924 10799
1920 10351 1925 10932
1921 10451 1926 11073
1922 10559 1927 11221

13




RATA DE CRECIMIENTO ANUAL

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

Ninguno de estos conceptos corresponde a la expresién matemitica en el
caso de la pardbola comin, Para este caso se tendri:

Para determinada poblacién y;  de abscisa x; tenemos:

yp = a tbxy + cx%

Y si se toma otra poblacién 1y, correspondiente a otra abscisa mds
adelante (x; + h), se tenurd: .

y = a+b(x3+h) +c (x3 + h)?2
- = a + bxy + bh + cx2 + 2¢xqyn + h2 -a ~-b - 2
y2 = %1 1 1 1 ¢ ¥ T X

- 2
Y, =V bh + 2cx1h + ch

Si se hace h = 1 para el incremento anual:

Dy = y-yp=b+ec (1+ 2x1) (15)
Esta ecuacibn indica que el crecimiento de la poblacibn es un ndmero
que guarda proporcién con el avance del perfodo que se estudia,tomando
este Gltimo desde determinado valor fijo.

Una diferencia de segundo orden se hallarfa as{:

Sea D!

] una diferencia para un valor de xi1 + h; entouces:
Di = b+c[1-r2(x1+h)]

La diferencia de las dos diferencias anteriores, serfa:

b, = Di-D1 =b+c+2xy; +2ch-b-c- 2cx1
Dy = 2 ch. "
Para h = 1 D2 = 22 (16)

R

O sea que la rata d¢ crecimiento varfa anualmente en el valor 2c.

Reemplazando anorz las constantes del caso:
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Dy 0.082 + 0.004 (1 + 2x)

Dy 0.008

stas dos relaciones nos sirven para calcular rdpidamente los valores que
figuran en el cuadro siguiente:

CUADRO 7
Aflos Poblacidén Dl D,
: 1918 10175 83 l 8
; 1919 10258 91 | 8
\ 1920 10349 99 ! 8
: 1921 10443 107 | '8
_ 1922 10555 115 ' 8
. 1923 10670 123 \ 8
1924 10793 131 | 8
: 1925 10924 139 i 8
: 1926 11063 147 { 8
! 1927 11210 155
1928 11365 1 AJ

La poblacién para 1918 es 10175
La poblagién para 1919 es 10258

Primera diferencia D] = ‘83

Con estos tres nGmeros y con la segunda diferencia 2¢c = 8 se forma el
cuadro anterior,

Nétense las diferencias tan pequefias entre los nlimeros del cuadro anterior
y los que figuran en el cuadro (6) calculados con la ecuacién,
EXTRAPOLACION PARA LAS POLLACIONES DE 1950 y 1951

Aplicando la ecuacién a las abscisas correspondientes afios 1950 y 1951
(julio 1°), se obtene: .

Abscisas para 1951 (julie 1°), . . 32,7
‘Abscisas para 1950 (julio 1°). . . 31.7

Poblaci6n para 1951 . . : . . . . 17160
Poblacibn para 1950 . . .. . . . 16840

Primera diferencia Dy = 320 .f
Segunda diferencia D2 * 8 f

15



CUADRO 8

Afios pPoblacién . Dy Dy Afios Poblacién . Dy Dy
1950 16840 320 1959 20008 392

est 17160 328 3 1960 . 20400 400 8
1952 17488 336 8 1961 20300 408 8
1953 17824 344 : 1962 21208 416 :
1954 18168 352 1963 21624 424
1955 18520 360 : 1964 22048 432 5
1956 13880 368 ‘ 1965 . 22480
1957 19248 37 ?
1958 19624

En la extrapolacibén es comGn obtener mayores resultados que los verdaderos;
y por esta razén, obtenida la poblacién de varios modos, por férmulas que
dan interpolaciones aceptables, se tendrd como criterio para la eleccién
de estas férmulas, las que dén 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 férmulas para interpretar el crecimiento numéricc de la
poblacifn, es Gtil para resolver el problema de la interpolacidn intercensal
y de los datos de poblacibn necesarios para el cdlculo de los coeficientes
demogrdficos anuales, para observar las tendencias naturales de estas
series, Pero las f8rmslas empiricas no explican satisfaccoriamente la ley
de variacién del crecimiento de poblacién.

En el afio de 1844 el profesor de la Escuela Militar Belga, P.E. Verhulst
public8 un estudio donde planteaba el método racional para ei cdlculo
del crecimiento numérico de la poblacién humana.

La funcién ma:emdtica obtenida corresponde a la curva llamada "log{stica"
cuya ecuacidn general es:

~ K
y T —— (17)
+ ce °

16



poblacibébn en un momento dado

4
it

%
"

tiempo
k, ¢ y a son pardmetros

Posteriormente,dos biometristas americanos R, fearl y L. J. Reed encon-
traron en 1920 la misma funcidn propuesta por el matemftico 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 observ6 que el crecimiento de la
poblacibn ocurrfa 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 llegb a ser
uniformemente mds pequefio hasta que la poblacién se estabiliz§.

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

La curva logistica 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 poblacién
"jnstantanea'’, Se la llama también ‘''curva sigmoidal'.

! FIGURA 5
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Segln el profesor Pearl las hip6tesis o postulados que se deben tener
en cuenta al establecer una férmula que relacione la poblacién con el
tiempo, son:

1. El 4rea donde se estime el desarrollo de una poblacién debe ser
limitada. E1l 1fmite superior de esta &rea serd una cantidad finita
y corresponderd a la superficie habitable de la tierra, o sea donde
la poblacién humana pueda crecer y desarrollarse.

2, Asf como hay un lfmite superior para el 4rea que puede ser habitada,
también lo habré para la poblacién que allf pueda desarrollarse, adn
teniendo en cuenta los progresos en la produccién y calidad de los
productos agrfcolas y otros elementos necesarios para el sustento de
la persona humana, El mayor o menor avance en el campo de los
descubrimientos har§ variar la magnitud de este lfmite, pero no més,
es decir el seguirs siendo de naturaleza finita,

3. El lfmite inferior de la poblacibén es cero. La poblacifn negativa
no puede concebirse como tal.

- 4, Cada grado de avance en el nivel cultuyral de la humanidad, crea una
posibilidad mfs para el aumento de la poblacién que puede vivir en
una 4rea determinada. Asf, cada unidad geogrdfica que ha tenido una
larga duracién, ha pasado por una serie de perfodos o ciclos sucesivos
de aumentos de poblacién.

5. Dentro de cada ciclo de crecimiento de la poblacién, la rata no ha
sido constante. Al principlo este crecimiento es lento; después es
mayor, hasta que llega al fin a un mfximo, Ese es el punto de
equilibrio entre los recursos de una &rea y las necesidades de la
poblacién. De allf en adelante, la rata de crecimiento empieza a
rebajar; se ha llegado pues a un punto de inflexifn. La rata rebaja
ahora cada vez miAs, y finalmente la curva sigue una lfnea sensible-
mente horizontal de aproximacidn continua a la asf{ntota superior,

Estos postulados pueden resumirse asf:
1. Area finita y limitada.
"2. Asfntota que marque el 1fmite superior de la poblacién.

3. Asintota para el lfmite inferior de la poblacién, que <eb2 ser igual
a cero.

4, Cardcter ciclico del crecimiento en diversas épocas culturales; vy
cada ciclo debe mostrar aumentos continuos de la poblacién general
que se determina.

5. Forma sigmoidal de la curva del crecimiento.

La curva logfstica cuya ecuacién se di6 atrés satisface perfectamente los

postulados 1, 2, 3 y 5. Respecto del nlGmero 4 se requiere otra modalidad
de expresién dentro de la misma estructura matemdtica de la curva,

18
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La ecuacién dife;encial de la f8rmula de Verhuslt es:

& . (a = by)y (18)
dx

Integrando la ecuacién anterior obtenemos:

_—-dl—_.— = dx
(a = by)y
]y
- l 1n a-by = x
a y J
Yo
(a - byo)y
1n —— = ax
(a = by)y,

(a - by°)y - eax
(a = by)y,
a Yo ea%

y = (19)
atb y, (edx -1)

La ecuacién 19 puede transformarse en una expresién un poco mds
sencilla haciendo:

a '
£ = k 20
2 (20)

K .
a -« ] F—wl = ¢ (21)
byo Yo

Dividiendo entonces la (19) por byoeax se tiene:

k
y = R
- x »
ke + l-e8X% '
Yo
y = k (17)
ce~ax 4 ) '

19
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La ecuacibn (17) representa varios tipos de curvas segin el valor de
sus pardmetros, Estudiaremos cinco casos.

primer caso. ( a > o0; k> oj c =o0)
Por la ecuacién (21) tenemos:

k = Yo
y por la ecuacibn (17):

y == k = yo

La .ecuacibn.se convierte en una recta paralelaaleje de los tiempos y
representarfa una poblacién estacionaria.

Segundo caso. (a>o0; k>o; ¢ =6€7)

Por la ecuacién (21) se ve que b = o (para yo positivo) y por la

(18) se ve que la curva se convierte en aquella que representa el
crecimiento geométrico.

Tercer caso. (a >wo; k >o0; c> o)

Por las propiedades que resultan de los valores de los parimetros
tenemos la curva propiamente llamada logfstica o sigmoidal, la cual es
asint6tica para . x = + oQ; por (1l7); k>o.

para x = + oC ' y = k

para ® = = se tiene y = o

El punto de inflekién de 1a curva se obtiene haciendo nula la segunda
derivada ' :

gi = ay - by2

dx , :

S = (a-2 by) =L = (a-2by) (a-by) y = o
dx2 ) dx .

Para (a-by)

o la ecuacién diferencial de la curva se hace nula;
ademds: '

y = Ei. k y por lo tanto x',% o segln se vis mds arriba,

20
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Para (a-2by) = O, se tienc, reemplazando en la ecuacién (17) vy
designando con el subfndice (i) a las cccrdenadas del punto de
inflexibn:

: a - k
yi = -— = =
2b 2
K ok e?%
2 c + edX§
c = ed%y
X,; - 1n (o] (22)

)

o | X
la— Lg .%.

FIGURA 6

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

k
y = ; . (17
1 + ce—-ax

De. aquf se obtiene

21



100y . p.= 100 (Porcentaje con respecto a la
k "1 + ce-ax poblacion de saturacion K)

100 -p
ce-ax =
p
ln ¢ 1 100-p
-1 _
x = — 3" > (23)

La ecuacién 23 representa una lfnea recta, El papel de Velz se construye
entonces de la manera sigulente: para diferentes valores de porcentajes
(p) se obtienen'los valores de 1ln [ (100-p)/p ] los cuales se marcan en
el grdfico haciéndose pasar por cada uno de ellos una 1fnea horizontal
al frentc de la cual se coloca el nimero que indica el valor correspon=-
diente de (p); estos nlGmeros representan las ordenadas del papel de
Velz, Las abscisas (x) se marcan trazando l{neas verticales espaciadas
aritméticamente, lineas que pueden representar un afio censal cualquiera.
El grifico de la figura 7 muestra el papel de Velz y el eJemplo para la
ciudad de Medellfn.

CUADRO 9

Valores supuestos de k

Aflo censal Poblacibn 500 000 6 000 000
Porcentajes de la poblacién

1912 60303 12.0 1.0
1918 79146 16.0 1.3
1928 120000 ' 24.0 2.0
1938 168266 : 34,0 2.8

5.5

1951 328000 - 66.0

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

La curva para k = .5 millones es c6ncava
La curva para k ~ = 6 millones es una lfnea recta. Por lo tanto se
ha escogido este valor como la poblacibn de saturacidn.

Cuarto caso. (c<<0, a>0)
La ecuacidn 21 nos dice:
k< yo

La ecuacién tiene dos asfntotas que determinamos como sigue:
N

22
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1. Si y =0€Q1la ecuacibn 17 nos da:

ce™@* = .
1
e™d% - _ =
c
loo-l $
° T
x = =
a

Loan(-c) — f._

FIGURA 8

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

)
Quinto cago. ( cLo; a< 0; b< 0 )

Las condiciones impuestas para este caso nos dicen que: (por la
ecuacidn 21) ' &

oL k <y,

Tomando los valores de (c¢) y (a) siempre con su valor absoluto la
ecuacibn 17 se transforma en:

23



k

1 ~cedX:

Tenemos dos asfntotas.

1. y = +0OC para 1l-ce®* = 0
1 n l- = X
a c

2. S84 x = -,y = +k

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

______I,Y:____, _T._.__:_ _____

FIGURA 9

A la rama positiva de la curva se le conoce con-el nombre de curva
sobrexponencial. La poblacibn de la ciudad de México se ajusta muy bien
a este tipo de curva,
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METODOS DE RELACION Y CORRELACION

Muchos de los factores e influencias que afectan el crecimiento de la

poblacién ocurren simult4neamente ¢n una vasta regién, Entonces, la

rata de crecimiento para la mayor parte de las 4reas y comunidades estd

en relacibn,hasta cierto lf{mite, con la rata de crecimiento de poblacién

de la regién y de la nacién. Donde se pueda mostrar que el crecimiento

de la poblaciofi en una 4rea dada guarda cierta relacifn con el crecimiento ,
en una frea mas grande, el crecimiento del 4rea meinor puede ser estimado i @
usando los c4lculos hechos para el 4rea mayor.

El método mas sencillo consiste en usar una relacibn constante, calculada 8

a partir de los mds recientes datos disponibles. Este método puede
exponerse as{:

Bir o L (24) ®
Pi ?i
o también:

Siendo:
Pf = poblacifn calculada para el 4rea en estudio,

Pf' = poblacién calculada para el 4rea regional.
Py = poblacién del drea en estudio segdn el dGltimo censo.

P;j' = poblacibn del 4rea regional segfn el fltimo censo.

Kr = relacién constante.

b

La relacibn Kr puede también tomarse como la relacién promedio de .
varios censos pasados. La figura (10), es uga representacibn gréfica
de este método.

La relacibn entre el crecimiento de poblacién en el 4rea pequeiia y el
‘crecimiento de poblacién en el 4rea mayor, sugerida en el método anterior,
puede ser establecida por medio de una ecuacibn que permite el c4lculo

de la poblacién del 4rea I a partir de la poblacibn calculada para el
4rea II, como la ecuacibn siguiente:

Pf = aPgr + b (25)

Donde a = 0.1247 y b = =-1455

Para el afio de 1980 se tendrfa:

25
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Pf' = 300000 y Pf = (0.1247) (300000) - 1455 = 36000

El crecimiento de poblacién puede a menudo ser asociado con otros datos,
como la produccién nacional, el empleo, la renta, la densidad de
poblacién, etc.

/
40000} /
’
Poblacion estimada para Area I (1.980) = 36 000 {980

30000}
® -
'S

H 20000+
<
w
«
<
3
]
2
2z
)
g

g 10.000 }

o 4 i A 1 Y
100 000 200 000 300000

POBLACION DEL AREA I (P")

FIGURA 10

Estous procedimientos ofrecen algunas ventajas:

a. Los célculos de poblacién para unidades polfticas mayores son
cominmente preparados con mas cuidado que para 4reas mas pequefias.
Adends son mids seguros porque los efectos de la migracién son mds
fdcilmente predecibles para aquellas 4reas.

b. Correlacionando los cdlculos con aquellos hechos para &reas mds
grandes, el margen de error puede ser disminufdo.
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c. Como los métodos de relacisn emplean los c4lculos para las secciones
(departamentos) o para el pafs o ambos los c4dlculos que se hagan
para freas pequefias reflejardn, ademfs 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 existfan en el pasado, continuarin existiendo con iguales

fuerza y efecto en el futuro, . &
Estos métodos tienen su mayor validez para 4reas que han mostrado
tendencias bastante consistentes entre su crecimiento de poblacibn y el
de su regibn, departamento o nacibn.

Lo

ANALISIS DE COMPOSICION ’ .
La variacibn de la poblacibn puede ocurrir solamente de tres maneras:

1. Por nacimientos .

2. Por nmuertes.

3. Por migracién,

£l efecto neto de nacimientos y muertes en la variacibén de la poblacién,
se denomina crecimiento natural.

Los cdlculos de poblacifn se obtienen frecuentemente agreiando a la
poblacién existente el incremento natural durante el perfodo considerado
y la migracidn neta, en el mismo perfodo.

Pf = PL +N+M (26)

PfE = poblacidn que se calcula,

Pi = . poblacibn existente, ‘
N = incremenﬁo natural.
M = migracién neta.

La migracifn neta es la diferencia entre la inmigracién y la emigracién
y por lo tanto serd positiva si la primera es mayor que la segunda.

")

' Puesto que la migracién afecta el nlGmero de nacimientos y muertes en una

4rea, los cdlculos de la migracibn neta se preparan antes que los ”
referentes al incremento natural. En los estimativos sobre migracién se
deben considerar no solamente las tendencias migratorias en el pasado, ‘ -

sino tawbién 1las razones para la migracifn de la poblacién,
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Varios métodos se usan frccuentemente para determinar las tendencias
migratorias. Donde se disponen de datos sobre nacimientos y muertes,
es posible calcular la migracibén neta por medio de la ecuacibn (26).

M = Pf-Pi-~- N

Donde no hay migracién, la poblacibn varfa de acuerdo con el incremento
natural,

Un valor positivo para M indica movimiento neto hacia el 4rea en estudio
(inmigracién); un valor negativo, movimiento hacia afuera (emigracién).
El procedimiento mas sencillo para determinar el incremento natural, es
multiplicar la poblacidn existente por la rata de natalidad esperada y
por la rata de mortalidad esperada en el periodoconsiderado. El incre-
mento natural estard expresado por la siguiente ecuacifn:

N = (tf - ti) (K].Pi - szi) (27)
K;j ¥y Ko = ratas de natalidad y mortalidad respectivamente,
(tg - ty) = perfodo 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 poblacibn, en lugar de aplicar un juicio
menos discriminatorio a la poblacién como un todo. E1 que haya hecho
un andlisis preciso por el método de los componentes obtiene una visién
mds profunda en la dindmica del crecimiento de poblacién en el 4rea
estudiada que si usara otros métodos. Sin embargo, este método tiene
ciertas limitaciones, Los c4dlculos del incremento natural serdn tan
precisos como sean las ratas de natalidad y morta'idad supuestas para

el perfodo considerado. Los limites de las futuras ratas, especialmente
las de mortalidad, usualmente pueden ser determinados con un error més
pequefio que en el caso de ratas de migracibén. Por consiguiente, este
método es especialmente Gtil para c&lculos sobre 4reas en las cuales el
incremento natural parece ser el factor domipnante de crecimiento,

PRECISION RELATIVA DE LOS VARIOS METODOS

Las predicciones imprecisas pueden ser costosas; puede resultar en una
capacidad'innecesaria, o por el contrario, puede suceder que la capacidad
diséfiada resulte inadecuada, El ingeniero desea reducir el error donde
sea posible, Si la medida del método puede ser tomada como la precisién
de sus resultados, parecerfa 16gico revisar la precisidén de los varios
métodos que han sido usados en el pasado. $Sin embargo, independiente-
mente de el método usado, los dembgrafos convienen en que la precisién

en los cdlculos tenderd a disminuir, con:

1. Incremento en la longitud del perfodo.
2. Disminud¢idén en el tamafio del 4rea para la cual se hace el cdlculo.
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3. Incremento en la variacién de la rata de crecimiento.

Los métodos de relacién y correlacién han despertado poco interés. Ellos
han sido ampliamente usados con algidn éxito por los planificadores.
Estos métodos pueden ser muy buenos como métodos de comprobacifn para
ingenieros sanitarios.

VARIACIONES DE LA POBLACION COLOMBIANA EN 170 ANOS.

Al grdfico que representa las variaciones de la poblacibén colombiana
entre 1770 y 1940, se hacen los siguientes comentarios:

a. El perfodo 1770 - 1870 es un siglo caracterizado por cambios bruscos
y frecuentes en la extensifn del territorio. Las cifras de poblacién
carecen de veracidad. S6lo se reconoce algGn valor a las cifras de
los afios: 1770, 1825 y 1870. '

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

c. En el perfodo 1905 - 1938 se registra un cambio de superficie entre
la cual se.incluye la superficie de Panam4, Esta que se desmembr§
de Colombia en 1903, s{ tenfa una poblacién apreciable para intro-
ducir una variacién anormal en el estudio de la poblacién colombiana.
- Por eso su poblacién ha sido sistemdticamente descontada desde 1835,
en el gréfico.

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

e. El dato censal de 1928 es equivocado; es el dato de una investigacién
que careci6 de sinceridad, Son varios los hechos que justifican esta
descalificacién; por consiguiente ese dato no debe ser considerado
en ningGn estudio analftico que se haga.

En seguida se presenta el cuadro No. 10 sacado de 'Anales de Economfa
y Estadf{stica' - Suplemento al No. 2 - Abril 25 de 1340 - Contralorfa
General de la Rep@blica. En este cuadro se presenta el c4lculo de la
poblacién colombiana, afio por afo, a partir de 1905, Para cada afio la
poblacifn estd calculada para el 1° de julio, por la ecuacién de la
curva logfstica y por la de la pardbola logarftmica.
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CUADRO 10

ANALES DE ECONOMIA Y ESTADISTICA

e .
Qe Poblacién calculada para Poblacibn|observada
ol julio 1° o
=8e g2
Afios S 8 8 & 1 L 0-2 @ s
. @ Om ] O M 0w = -
(julio c. =0 VY g ~ 3] —
o © . o) o o RS b o
) w o — o 0. 9 [=4 3} (%] Y+ o (Yo RS ) Y =]
) @ O O OO *™ c n o o o 0o
0 H I~ © TN 0 Qo N v 0 € o o Q N
w o — 3] ~ (3] “ g £ o o« Jg 0 0 Q
O W © © W W . ) 3 - D oed v @
28 | 238s | 59325 | L83 «¢ |33%5s
ﬁ — 5 & ) 8 2 .o E 8 2 a = o Al ] oo B VX
1870 + 0.5 2'020840 2'166340 + 146000 Censo de
1905 en
junio 15, :
1905 35.5 4'357030 4'360440 + 3410 4'355477 4'360010
1906 36.5 4'457620 4'461290 + 3670
1907 37.5 4'5603590 4'564080 + 3730
1908 38.5 4'665180 4'668790 + 3610
1909 39.5 4'772200 41775440 + 3240
1910 40.5 4'881300 4'384010 T 2710 Censo 1912
1911 41.5 % 4'992530 4'994510 -+ 1380 marzo 5,
1912 42.5 | 5'105860 5'106910 + 1080 | 5'072604 5'109385
1913 43.5 5'221290 5'221280 - 0010
1914 44.5 5'338320 5'337540 - 1230
1915 45.5 5'458420 5'455720 - 2700
1916 46.5 5'580080 5'575810 - 4270 Censo 19183
octubre 14
1917 47.5 5'703770 5'697320 - 5950
1918 43.5 5'329460 5'821740 - 7720 5'855777 - 5'819500
1919 49.5 5'957140 5'947570 - 9570
1920 50.5 6'036770 6'075310 - 11460
1921 51.5 6'218320 6'204960 - 13360
1922 52.5 6'351720 6'336520 - 15200
1923 53.5 ‘ 6'486970 6'469990 : 169380
1924 54.5 6'624010 6'605350 - 18660
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1925 55.5  6'762780  6'742630 - 20150

1926 56.5  6'903240  6'881800 - 21440 Censo 1928
noviemb.1?

1927 57.5  7'045340 7'022880 22460

1928 58.5 7'189010  7'165860 - 23150 7'851110 7791510

1929 59.5  7'334200 310740 - 23460

1930 60.5 7'480330 .7'457520 - 23310

1931 61.5 7'628840  7'606210 - 22630

1932 62.5 7'778150  7'756790 - 21360

1933 63.5 7'928700  7'909260 - 19440

1934 64.5 8'080410  3'063640 - 16770

1935 65.5 8'233200  8'219910 - 13290

1936 66.5 8'387000  8'378080 - 8920 Censo 1938,
julio 5,

1937 67.5 8'541690  8'538140 -~ 3550

1938 68.5 - 8'697220  3'700100 + 2880 8'701816 3700230

1939 69.5 8'853430  8'8$63950  + 10460

11940 70.5 9'010410  9'029700  + 19290

1941 71.5 9167860 - 9'197340  + 29480

1942 72.5 9'325800  9'366870  + 41070

1943 73.5 9'481130 9' 538300 + 54170

1944 74.5 9'642720  9'711620 + 68900

1945 75.5 9'801480  9'886830 + 85350

1946 76.5 9'960350 10'063940  + 103590

1947 77.5 10'119240 10'242930 . + 123690

1948 78.5 10'277990 10'423820  + 145830

1949 79.5 10'436540 10'606590  + 170050

1950 '80.5 10'594790 1G'791260  + 196470

1960 90.5 12'141100 12'741840  + 600740

1970 100.5 13'564960 14'881160  +1'316200

1980 110.5 14'807540 17'209050  +2'401510

1990 120.5 15'842140 19'725360  +3'883220

2000 130.5 16'670330 22'429970  +5'759590

31

L.

»



Tales ecuaciones son:

y y = 798.3 + 1287 518 vy
0.0703637 + e~0.0347311x (2%
y = 2160.2 + 31 767x + 0.9387x% = 197 625 logx (29)

Las diferencias entre los valores del c&iculo obtenido con las ecuacicues
anteriores presentan valores pequefios entre 1905 y 1913. De allf en
adelante, crecen continuamente hasta 1929, donde llegan a un méxinc.
Luego aparece un decrecimiento en los valores hasta llegar a cerc entre
1937 y 1938. Después del afio de 1938, las diferencias entre las o:Lla
ciones calculadas por las dos curvas mencionadas son ahora continuzamen:te
crecientes,

En el cuadro figura también la poblacibn extracensal desde 1938 hastda
1950, de afio en afio y desde 1950 hasta el afio 2000, de diez en diez ciios.
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DISENO DE BOCATOMAS

CONSIDERACIONES GENERALES

Las bocatomas son de muy diferentes tipos, pues cada bocatoma es un problema
particular con caracterfsticas de disefio especfificas. Sin embargo se
pueden clasificar en seis grandes grupos: ;) Sumergidas o de fondo. b)
Laterales. c¢) De torre. d) Flotantes, e) Pozos profundos y £)
Galerfas filtrantes. Estos dos Gltimos tipos se estudiardn en un capftulo

especial denominado Aguas Subterréneas.

Es importante buscar una localizacién adecuada para ubicar.una bocatoma, El
sitio debe ser estable, ojald de facil acceso, en tramos de pendiente pequefia
lo cual no es una condicién esencial pero que protege a la estructura contra
la erosién y contra el peligro de quedarse en seco por la accibén de le wisma.
Se deben investigar las condiciones de la fuente aguas arriba y aguas abajo
de la estructura para obtener la siguiente informacién: pendiente ‘sl vio y
condicién de las orillas; forma de las secciones transversales; wuaterial
del lecho del rfo y en forma mds general, la geologfa y el éuelo del lecho;
niveles y caudales mfximos y wminimos y en especial la posibilidad de
inundaciones. Las condiciones de la fuente deben ser cuidadosamente esiu-
diadas. Hay corrientes que modifican sustan¢ialmente su fondo duranic las
avenidas, unas veces profundizdndose el lecho, aumentdndose asf la capacidad
de descarga, otras, elevdndolo por sedimentacién de materiales, dicwinuyén-
dose su capacidad. Aqtea de disefiarse una bocatoma en un sitio dado deben,
pues, estudiarse cuidadosamente el comportamiento de la fuente en lgs
condiciones de minimo y mfximo caudal y el comportamiento posible futuro una

vez construida 1la 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 rfos pequefios o quebradas, la bocatoma sumergida
puede ser lo mds apropiado. En lagos la bocatoma de torre es seguramente
lo mds acertado y en.rios de gran caudal, donde hay una enorme diferencia
entre los niveles miximos y minimos, una bocatoma flotante puede ser la
solucidn correcta. La solucién acertada depende en gran parte del buen

juicio del disefiador.

La bocatoma sumergida puede representar una mayor longitud de conduccién y
mayores excavaciones, Elevar el nivel del agua bor medio de un dique para
acortar la longitud de la conduccién o para facilitar la adopcién de una buena
ruta podrfa ser en algunos casos una excelente solucién. La solucidén final

no puede conseguirse sin un esiudio econémico 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 pérrafos que siguen

se hard un andlisis de algunos tipos de bocatoma.

'BOCATOMAS SUMERGIDAS

Las bocatomas sumergidas constan de i.: siguientes elementos: 1) Reja, 2)
Canal recolector. 3) Canal de descarga. 4) Vertedero. 5) nga de reco-
leccidn., 6) Cuerpo de la bocatoma. 7) Muros de pfotecc16n. Algunas
veces se refuerza la bocatoma sumergida con una bocatoma lateral. En la

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

CALCULO DE LA REJA ,

R4
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La reja tiene una inclinacién en la direccidn de la corriente para facilicaw
su limpieza. Esta inclinacién no debe ser mayor del 20%Z. Para esta
inclinacién y menores .se aplica la teorfa que se indica a continuacién.

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

Sean:

Q = (Caudal que fluye por encima de la reja‘en la seccibén de profundidad (y).
b = Largo de la reja, normal a la direccién de la corriente,

V = Velocidad del agua correspondiente al gasto (Q) y al drea (by),
¢ = Coeficiente de descarga.

E = Energfa especifica en cualquier seccién del canal.

e = Relacién entre el drea libre y el drea total de la reja,

La energfa especifica puede considerarse constante a lo largo de la rej& couc

lo demuestran los experimentos y puede expresarse como:

v2 Q2

E = y+ z—m=y+—x (1)

Derivando con respecto a (x) se tiene:

dE o dy 4+ __1 (ggyZ dQ/dx - 2Q2 y dy/dx) = 0

dx dx 2gb2 y4

y de aquf se deduce:

- Qy dQ/dx ~
dy/dx = ——e—me (2)
gh2y3 - @2

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

en la direccién de la corriente.
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La descarga por la reja depende de la carga efectiva sobre la misma.
Cuando la direccién del flujo a través de sus aberturas es cercana a la
vertical la pérdida de carga en el proceso es despreciable y as{ la carga
efectiva es prdcticamente igual a la energfa especifica (E). Mostkow ha
mostrado que esto es cierto en rejas compuestas de barras paralelas., (Sur

Le Calcul des Grilles de Prise d'eau, La Houille blanche, sept. 1957).
Con las condiciones anteriores se tiene:

- dQ/dx = ecb \/2g E (3)

De la ecuacién (1) el caudal es:
T —
Q = by\ 2g (E -y) : (4)
Sustituyendo (3) y (4) en (2):
2e¢ VE (E - y)
3y - 2E

dy/dx =

Integrando y teniendo en cuenta que para x = 0, y = y], se tiene:

(&)

Captacién parcial : Captacién total



e
x = -2 \1- L+¢

ecE E

1
x"'gg(nv 1 -y1/E -y\/l - y/E) ‘ /(5)

Cuando y = 0 se obtiene la longitud L, de reja que deriva todo el caudal a

través de ella:

y1 V1 -Yy1/E .

(6)

- | o

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

Lo © ec b\/’EEE'. . N

A 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 dngulo notorio con 1la

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

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

Los experimentos hechos por Mostkow muestran que en las rejas construidas con
l4minas perforadas se cumple lo anteriormente dicho sobre les pérdidas de

carga y que éstas son aproximadamente iguales a 1la carga de velocidad s bre

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

efectiva sobre la reja es la carga estftica, o sea la profundidad del sgua

sobre la reja. Se puede escribir entonces:

———

- dQ/dx = écbVZ 3/ . (8)

Reemplazando esta ecuacién y la (1) ‘en la (2) y simplificando se obiiene:



2ecY y(E - y)

dy/dx = (9
3y - 2E

La integracién resulta en:

El1l 3 \(
X = ;{-4—- sen~l (1 -~ 2y/E) - 2 .l)::’- (1 -y/lE)| +¢C (10)

La constante de integracifn se encuentra haciendo x = 0 para y = y;
Cuando y = 0 la ecuacién (10) nos dard la longitud de reja que permitiré

derivar todo el caudal.

E y — 1 - Tl
L, = ;:[ 3/2V.B_]; Q1 - y1/8) -~ z °en 1 (1 - 2y1/g) + -l—s'-] (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:
Q = K b gled (12)

en donde K puede tener un valor promedio de 1,56 en el sistema métrico,

Adem#s la ecuacidn (4) da:

Ql =byy V 2g (E - y1) (13)

%=by2V%(E-n) ~ (14)

Por lo tanto,el caudal derivado.por la reja es:
Qr = @ -0 =kKb(l-=\ —=)E (15)

Para una derivacién completa:



Q = Q =K bEL> (16)

de 1la 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 variacién desde 0.44 para .

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

L

paralelas; y de 0,75 para una inclinacién de reja de 1:5 a 0.80 para una
reja horizontal cuando se trata de ldmina perforada, Si las barras son
paralelas a la direccién 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 direccién principal de la corriente,

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

critico la profundidad crftica estd un poco retirada de la entrada de la

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

libre. La relacién entre yj/y. decrece con un aumento en el valor de (c¢)

y con la pendiente de la reja. Las relaciones tfpicas estdn entre 0.70 y ‘

0.90 para valores correspondientes de y;/E entre 0.47 y 0.60.



"CALCULO DEL CAMAL RCCOLECTOR

Para el cdlculo de bocatomas sumergidas se calculan
las dimensiones del canal recolector situado por debajo de
la reja de toma con la expresifn: (V Ref 7, p. 257).

3 Rl
_ ?YC LS 2 2LS
Hy = ot (H =~ —— )" - —3 (17)

en donde:

Hy = profundidad del aqua al inicio del canal.

H = nprofundidad del aqua en el extremo inferior del canal,
L = Llongitud del canal.

Yo = Profundidad critica nara el caudal de disefio Q,.

S = Pendiente del fondo

La expresidn anterior se deduce partiendo de las siguientes
suposiciones:

1. La enerqgfa del aqua proveniente de la reja se disipa
totalmente por la turbulencia formada, cambios de direc-

cién y friccidn en la reja misma.

2. EI aqua, en su superficie toma la forma de una pardbola,

3. El1 caudal por unidad de lonaitud que entra el canal es
constante. .

4. Se calcula por cambio en la cantidad de movimiento vy se
desprecia la friccidn.

Se debe procurar darle a la solera del canal la mdxima pen-
diente compatible con su resistencia a la erosifn. Aun cuan-
do en la ecuacidn (17)aparece el valor de y., no quiere de-
cir esto que el flujo se realice en condiciones criticas.

Debido a que el flujo subcrftico es mds estable que el super-
critico se prefiere disefiar con flujo subcrftico.

-9 -
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La ecuacidn (17)se obtiene como sigue: (por unidad de ancho)
Seaq:
P1 = Fuerza total dehida a la presiodn hidrostdtica en el

~inicio del canal. Actiia horizontalmente,

P> = Fuerza total debida a la presidn en la cara inferior
del canal., Actlia horizontalmente .

W = Peso total del aqua contenida en el canal. Actiia ver

ticalmente ¥ por lo tanto no produce cambios en el
valor de la velocidad horizontal,

- 10 -
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Bx = Componente horizontal de la reacci6én producida
por el fondo del canal y que actia contra la ma-
sa de agua. Esta fuerza si influve en el cambio
de la velocidad horizontal.

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

) = Velocidad horizontal del ragua a la salida del ca-
nal. (cara inferior).

Se tiene:
P1 - P2 + Bx = MY (18)
Ademas:
YHOZ
]
i YHLL
P2 = ——?—— (20)

E1l volumen ¥ de la masa de aqua contenida en el canal se
obtiene suponiendo que la superficie del aqua es parabfli-
ca y sabiendo que el area exterior de la parfbola es iqual
a la tercera parte del rectdnqulo formado por las ordena-

das correspondientes.

<
]

L (S L +H) - sL? (4, + SL - H ) —&
0 2 "\ R TR I
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2
A 3

La reacci6n del fondo contra el aqua, B, es una fuerza nor-
mal al mismo e iqual a Y. Su componente horizontal By es
igual a Htga.

2
E SL 2 Hol L .
By = v (5=« I 7 ) teo ®
¢ 2 H H
=y (s 2o by Llby (21)

Por otra parte:

= Y g
M 5 (22)

en donde q es el caudal por unidad de ancho de canal en su

extremo inferior y q la aceleracidon de la gravedad. Para

la profundidad y velocidad criticas, y¢c v Vo , se tiene pa~ - '.
ra un canal rectangular, en forma general: -

4=y, Vo= Y. /T =gy 32

Yy por lo tanto:

3/2
= /O Yc
v ¥ (23)

L



Reemplazando (19),(20), (2 11 , (22) y(23)en la ecuacién (18),
simplificando y de's spejando. Hy se d%t1ene finalmente 1la

ecuacidn (17).

Por el hecho de que al inicio del canal la velocidad del
agua es nula para la altura !ig existe posibilidad de sedi-
mentacidn de s6lidos en esta zona del canal. Para evitar
en lo posible esta circunstancia se puede d1seﬁar con un
fondo de pendiente variable como se muestra en la fiqura
siquiente: .

L
r
l

r-

E1 cdlculo se puede desarrollar en la siguiente forma:

1. Se determina la velocidad que puede arrastrar una par-
tfcula de arena de didmetro d con la expresidn aproxi-
mada: (a partir de Camp, V. Ref 7, p. 404)

) 3 /g d.

Yy
1=

-13 -



En donde:

V1 = velocidad en m/s
g = aceleracifn de la gravedad, m/s2
d = didmetro de la particula en m, iqual al didmetro del

orificio de la reja o al espaciamiento entre barras.

La velocidad anterior se ubica arbitrariamente a una distan-
cia razonable X1, a partir del punto A. Esta ubicacidn de la
velocidad define 1a forma del fondo. Si dicha forma no resul-
ta aceptable se hace una nueva localizacibn de la velocidad,

Se adopta una velocidad Vy al final del canal, teniendo en
cuenta la resistencia a la erosifn del mater1a1 del mismo.

Se supone una variacidén lineal de la velocidad en la distan-
cia X3, entre V = 0 y V = V1, Igualmente para la distancia

L - Xy, haciendo variar linealmente la velocidad entre Vi y
Va.

. Con las velocidades conocidas en cada puhto segin el procedi-
miento anterior se calculan los siguientes valores: a) La pro
fundidad del agua con la expresifn y = Q/bV. En esta expre-
sion b es el ancho del canal y 0 el caudal en el puntoc consi
derado, caudal que se conoce pues varfa linealmente antre 0 =
0 y Q = 0g en la distancia L. b) el valor de la p3rdida de
carga en el tramo cuya velocidad final es V. Se calcula con
la ecuacidn de Manning suponiendo que la velocidad Y es cons-
tante en dicho tramo. Se escogen tramos de pequefia 1ong1Lud
obteniéndose mayor precisifn mientras més pequgna sea 1a 1
gitud que se adopte. <c¢) E1 valor de E = y + V&/2g+ e E,-
te valor, en cada punto considerado, es la distancia enire :a
1inea AD y el fondo del canal de acuerdo con el teorema de
Bernoulli . Evidentemente £ Hf es la pérdida de carga acumula-
da hasta dicho punto. Asi se determina la forma del fondo del
canal. Se desprecian las pérdidas por cambio de velocidad pues
da?o e] aumento gradual del caudal estas pérdide<s =on casi
nulas. .

Se debe calcular en cada punto escogido para el cdlculo la ve
locidad critica Ve, con el fin de prever la posible formacifn
de un salto hidrdulico a 1o larqgo del canal.Como la pendiente
del fondo va cambiando en forma gradual el salto no necesaria-
mente se produce cuando se pasa de un f]u)o supercritico a uno
subcritico.

- 14 - ,;)
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En el cuadro siquiente se muestra la secuencia del cdlculo
hecho para un canal con las condiciones siguientes: Qg =
0.38 mcs, caudal de diseio. b = 0,52 m, ancho adoptado pa-
ra el canal debajo de la reja. Este ancho del canal es el
mismo largo Lo de la reja en la direccifn de la corriente
del rfo. La longitud del canal es L = 7 m, La velocidad V,
a la distancia X1 = 1.0 m del punto A se supuso igual a
1.0 m/s. La velocidad V2 en el extremo inferior del canal
se supuso igual a 2.0 m/s. Se utilizd para el cdlculo de
las pérdidas el valor de n = 0.015 con la ecuacidn de
Manning. '

Para facilitar los cOmputos se hizo el proqrama para la ma-
quina HP 67 con el diagrama de flujo que se indica mds ade-
Tante. Se utilizaron los siguientes registros para los valo

res iniciales:

RO = 0
Ry = O
Ry = Xy
Ry = ¥y
Ry = Vy

,/R5 = 0 para iniciar. I Hg durante el cdlculo.

Rg = b
Ry = L

Rg = Q

RI = AX

RA = x 3 Ax para . iniciar
Rg = n

-15 -



ORDENADAS(E)PARA EL FONDO DE UN CANAL RECOLECTOR

EN UNA BOCATOMA SUMERGIDA

Absc v Ve v He E

n/s n/s m m m
000 000 000 000
0.50 0.50 1.03 0.1086 0.0009 0.122
1.00 1.00 1.03 0.1086 0.0035 0.164
1.50 1.08 1.21 0.1503 0.0031 0.218
2.00 1.17 1.35 0.1860 0.0030 0.266
2.50 1.25 1.45 0.2170 0.0931 0.310
3.00 1.33 1.55 0.2440 0.0033 0.352
3.50 1.42 1.62 0.2680 0.0035 0.391
4.00 1.50 1.69 0.2900 0.0037 0.428
4.50 1.58 1.74 0.3090 0.0040 0.464
5.00 1.67 1.79 0.3260 0.0042 0.499
5.50 1.75 1.83 0.3410 0.0046 0.534
6.00 1.83 1.87 0.3550 0.0049 N.568
6.50 1.92 1.90 n.3680 0.0052 0.602
7.00 2.00 1.23 N.3800 0.0056 0.636

-16 -
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Constantes :
X, Vv,V , I,

17 ) b ) QO 1A‘
LBL A
| ©
si No (V2-Vi) (x-X4)
V¢ Vi
0 ‘ (L=-Xi) '
VRS ) SN — |
: ©
- x - | Muestra el valor
STO Ro =V
v3/2g —STO + Ry
=Q P Q Qo X
Q —Q—L y‘--bv z BLY Calcula y
STO + Ry , STO R, Calcula H¢, STO+Rs,E=Rg 1Ry
Calcula Ve y lo muestra = ygy~
X = x+4x
: No GOTO A
X > l‘} Re & O
st |

h rm"]

DIAGRAMA DE FLUJO PAR/ IL PROGRAMA DE CALCULO

DEL FONDO DE UN : NAL RECOLECTOR
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LBL A
RCL A
RCL 2

x<0
GTO
LBL
RCL
RCL

W O T e

RCL
RCL 2

b

X
RCL 7
RCL 2

RCL 3
+ calculdo Vv
LBL D~
D23 . =X
‘ STO Ry almacena provisionalmente la V en Rg

v2/19.62

STO + 9

RCL 8 empieza a calcular y

RCL A

X

RCL 7 =

RCL 6 =

RCL 0 +°STO O calculd y .
042 -x-

STO + 9

ofs
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102

STO Ry =-x- empieza a calcular Hg, con R

RCL-6, X = drea promedio

1.6667, yX , RCL 1, 2, x,

RCL 6, + , 0.6667 yX + calcul§ ARZ/3

RCL 5 +

RCL 8 ¢ RCL A+ RCL 7 x, L, y2 | RCL I, x, calculs
~‘Hf, STO + 5, RCL 5, -x-, muestra Hg.

STO + 9, RCL 9 -x- muestra E = VZ/2g + y + Hg.

RCL 1, 9.81, x, v, -x-ecalculé Ve ¥y la muestra
RCL A ‘
RCL 1

+ , STO A

RCL 7, -,

x>0 ?

h RTN

GO TOA

LBL B

RCL 3

RCL A, x,

RCL 2 +

GTO D

h RTN
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CALCULO DEL NIVEL MAXIMO

Es importante calcular el nivel mdximo que el rfo alcanzard durante una
crecida dentro del perfodo de disefio por dos razones importantes: a)

Para determinar la altura de los muros de proteccién en la bocatoma y b)
para prever los efectos de posibles inundaciones aguas arriba.

La cresta del vertedero tendrd una longitud L determinada por la distancia
entre los muros de ?roteccién segln puede verse en la figura 1. Esta
cresta tendrd sobw la zona de la reja un pequefio bocado, escotadura, de
unos 0.05 m mdximo para permitir encauzar el agua hacia la reja durante

el perfodo de estio. El valor indicado no debe ser excedido, en cuanto
sea posible, porque se disminuirfa notoriamente la capacidad del vertedero
y se aumentarfa el costo de la estructura.

La capacidad del vertedero estd dada por la conocida ecuacién: (Ver Ref,2

p. 88)

Q = cLu¥/? (25)

Un valor seguro que corresponde a un minimo es el de C = 1,84, wvalor
que es cominmente utilizado. Si se quiere mayor precisién deberd tenerse
en cuenta que C varfa con H y con 1la altura de la cresta sobre el fondo o
sea, con la velocidad de aproximacién, como se observa en la ec. (26). Si
se tiene en aenta este criterio el valor de Q deberd calcularse en varias
iteraciones suponiendo un valor inicial de C. Con este valor y con el
caudal de disefio Q se calcula H con la Ec. . (25) y con este valor de H se
reajusta el valor de C pira la siguiente iteracién., La ecuacién indicada

es homégenea y los sf{mbc.os son:

Q = caudal en mcs .

- 21 -



C =
L =
H -

coeéiciente ;dimensional.

longitud de la cresta en m,

altura del agua sobre la cresta del vertedero a una diétancia
medida a partir de la cresta de 2.5 H} mfnimo, para evitar el
efecto de la curvatura del agua en la zona cercana a la cresta.

Bazin, en sus experimentos utilizé 5H.

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

C

h s h  3/2)
1.84[(1 +2t - @)Y (26)

en donde h es la carga de la velocidad de aproximacién V2/2g. Cuando

h=0,C=1.8.

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

B entre los muros laterales de la canalizacién exiften, ademds de las

contracciones verticales de la 14mina de agua, contracciones laterales de

la vena l{quida como se muestra en el esquema siguiente:

Controcciones
verticales

Contraccion

7

= icteral /

PERFIL

i F16. 2
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En este caso, la longitud efectiva de la cresta del vertedero se reduce y

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

Le = L-0,1NH . (27)

en donde:

Le = Longitud efectiva del vertedero

N = N@mero de contracciones laterales

Para qe las contracciones laterales sean completas los costados del
verteaero deben estar a una distancia de los.ladps del canal por lo menos
igual a 2.5 H.

Francis utiliz6é en sus experimentos una relacién L/H mayor o igual que 5,
Para valores mfis pequefios los experimentos posteriores no confirmaron la
ec, (27) pero no se ha encontrado una férmula 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 contraccién
vertical inferior sea completa. El descenso de la superficie superior
(contraccién vertical superior) comienza, a partir de la crésta, a una
distan&ia aguas arriba igual a 2 H, ;proximndanente.

La ec. (26) se aplica solamente a vertederos de cresta afilada y
descarga libre. La situacifén que se presenta sobre la reja sumergida no
corresponde a esta situacién y por lo tanto la aplicacién de la ec., (25) y
su complementaria ec. (26) sélo produce un resultado aproximado., Las
ecuaciones de vertederos de cresta ancha tampoco corresponden exactamente
a la situacibén 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 961culo del caudal la ecuacién

siguiente:
- 23 -



Q@ = cLELS (28)
en donde E es la energfa especi{fica 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 ecuacién (28) es
aproximada, para este valor,

Cuando las ecuaciones (25) y (26) se utilizan para medir caudales, la
Aparte.inferior del vertedero depe ventilarse porque de lo contrario la
linea inferior de la vena liquida tiende a pegarse sobre el wismo, o
modificdndose en esta forma los resultados obtenidos. Esta situacién ) .
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 vacfo con

presiones por debajo de la atmosférica.

La ecuacidén (25) puede aplicarse para vertedeios 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 aproximacién

y que la ecuacién debe en realidad modificarse as{:

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

2
Ve (1.5
)

- +
Q C L(H 7

(29) .
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VALORES DE C PARA VERTEDEROS DE CRESTA ANCHA (SISTEMA METRICO)

Ancho de la cresta en metros

Carga H
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1.46 1.45
1.48 1,46 1.45

1.69 1.54 1.49 1.46 1.45

1.83 1.83 1.59 1.51 1,46 1.45

1.50 1.47 1.46 1.45
1.47

1.83 1.69 1.54 1,46 1.45
1.83 1.83 1.59 1,46 1.45

1.55
1,76 1.64 1.52

1.59

1.69
1.83 1.83 1.76 1,68 1,61 1.51
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 1.83 1.83

1.83 1.81
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
1.83 1.83

0.75
0.90
1.05
1.20
1.35
1.50
1.65
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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 para que coincida con la curva de la superficie interior del
agua en cafda libre es claro que las presiones sobre la superficie del dique
son nulas., Cuando ésta superficie se proyecta dentro de la vena lfquida
alguna presién se estd ejerciendo sobre esa superficie. El cdlculo de la
presién puede hacersé aplicando la ecuacién diferencial en canales de fuerte
pendiente la cual se deduce y se aplica en el capftulo referente al célculo
de rdpidos. Dicho cdlculo permite obtener el valor del tirante al pie de la
presa y con él obtener asf{ mismo el valor de la velocidad correspondiente.

Con estos valores se calcula el pozo de amortiguamiento.

La velocidad puede obtenerse del grdfico 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 130.8. Para otras pendientés y alturas Z puede aplicarse la ecuacién
diferencial de canales rdpidos como ya se indicé, con la ventaja de que al
aplicarla pueden obfenerse las pfesiones que actGan sobre la superficie
superior del dique. Estas presjones ayudan a su estabilf{ded y son importantes
8i la altura Z de la cafda (v. figura 3) es pequefia y si la superficie no es

demasiado inclinada,

DISERO DEL POZO DE AQUIETAMIENTO.

De acuerdo con el valor del tirantey y la velocidad ¥y, obtenidos al pie del
dique, se disefia el pozo de aquietamiento, de acuerdo con :coultados obtenidos
en modelos hidradlicos. (V. Ref. 1 p, 414 y sig.) Su objetivo es el de

producir un resalto hidradlico de una longitud corta para disipar L& energfa

- 26 =
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cinética producida por la altura del dique con lo cual puede ejecutarse una
obra de proteccién del lecho y de las orillas en forma econémica. Existen
muchos modelos de disefios tipicos entre los cuales se destacan los
siguientes:

Pozo SAF. (de Saint Anthony Falls) Se recomienda para pequefias estructuras
como pequefios vertederos de excesos, obras de descarga y pequefios canales,
en los cuales el ndmero de Froude Fy var{a entre 1,7 y 17, Se alcanza una

reduccién en la longitud del pozo del 80%, aproximadamente.

rozo USBR 11. Se recomienda para estructuras como las anteriores pero de
gran tamafio, para F1> 4.5. La longitud del resalto y del pozo se reducen
en un 33% con el uso de implementos como bloqués al pie del dique, bloques

intermedios, etc.

Pozo USBR 1V, Se recomienda para valores de F; entre 2.5 y 4.5 que ocurren

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

las olas excesivas que resultan de resaltos imperfectos.
REGLAS PARA EL DISENO DEL POZO SAF

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

ecuacién:
Vi
4.5
g = —s2 (30) Py =
Fyv- 9yl

en donde yp es la profundidad secuerce del resalto, correspondiente a

: Y ' 2

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

es (y;) y su ancho y espaciamien:> es 0.75 yj.
3 * La distancia desde el pie del diqu. (extremo superior del pozo)hasta
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10*

11*

12%

los bloques del piso es Lg/3.

La distancia mf{nima libre entre el muro lateral y el primer bloque

del piso es 3y;/8.

Los bloques del piso deben colocarse frente al espacio libre entre

los bloques del pie del dique.

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

pozo.

Los anchos y espaciamientos de los bloqes del piso en un pozo de ‘
seccién divergente deben incrementarse en forma proporcional al

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

La altura del sillar final es ¢ = 0.07 y2. .

La altura de la pared lateral por encima del nivel de agua méximo,

aguas abajo, durante el perfodo Gtil de la estructurs es z = y32/3.

La altura del nivel del'agua, aguas abajo, estf dada por las expre-

siones siguientes:

y; = (1.10 - £, /12005 BN

para 1,7 < F; << 5.5

y, = 0.8y, ? (32)
para 5.5 L Fj < 11

y, = (1.00 - F,2/800)y, (33)
para 11< F) <L 17

Los muros de las aletas deben hacer un dnguio de 45° con el eje longi-
tudinal en la salida.

Los muros de las aletas deben ser de la misma altura que los muros

- 28 -



13*

14 *

15 *

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 sf{ o pueden ser
divergentes,

Para obtener mejores condiciones de estabilidad 8l deslizamiento debe
construirse un muro reforzado debajo del sillar., A este muro se le
conoce con el nombre de cortina.

Puede desprecirrge el efecto del aire atra#ado en la vena lfquida en

el disefio de un pozo SAF,.
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ECUACION PARA LA BASE DEL DIQUE

Se deduce a continuacién la ecuacifn para encontrar el aancho (e) de 1la
base de un dique o presa de gravedad pequefia con el fin de poder calcular
rdpidamente la estructura bajo condiciones dadas. Se hace referencia a la

figura 5.

" Generalmente, cuando la fundaéién no es impermeable, se presenta en la base
de la estructura una presibén hacia arriba producida por el paso del agua

por debajo de la presa, a la cuai se le da el nombre' de subpre$i6n.‘ La
subpresién serfa nula si el terreno que soporta el dique fuera perfectamente
impermeable. Aun cuando la subpresién tiene una distribucién especial se

la puede suponer distribufda en forma triangular o trapezoidal.

Se hacen las siguientes consideraciones:

1. Se desprecia el peso del agua sobre la longitud DCB, Al pasar el mdximo
caudal el agua sigue una trayectoria parabdlica por encima de la presa
y el efecto del peso del agua se hace despreciable, si el dique ' es le

suficientemente alto,

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

una distribucién trapezoidal,

Si no existiera la subpresidn las reacciones del suelo serfan S y R en

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

3. Cﬁando la fundaci6n es permeable o se quiere evitar el riesgo de fisuras
la compresién mfnima S no debe ser menor que la midxima subpresién
admisible, El diagrama de presiones final sobre el suelo seré el
resultante de la superposicibén de la reaccibén del suelo como si no

existiera subpresibn, con el diagrama de subpresién.

.)

*)



S Diograma de presiones como si no existiera
L subpresidn

Diograma de subpresidn

Diagrama resuitante

ESQUEMA PARA EL CALCULO DE UNA PRESA

- Fig. 5 -
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Sean:

Q = empuje del flufdo

ws =  peso unitario de la mamposterfa

w = peso unitario del flufdo i
P = peso de la presa por unidad dg longitud de cresta -
S y R = reacciones del terreno como si no existiera subpresién.

o = factor de subpresién ’ ’
z = distancia medida sobre la base, de la resultante de P y Q .

al punto B,

Los demds sfmbolos se explican en la figura 5.
Se tiene:

Ws (a+e)m
P = 2 _ (34)

El brazo de P con respecto al punto E es:

a2 +e2 + ae 2 a% + 2e? a2
ey e ~n-2z=¢ - -z = -2
3(a + e) 3 (a +e)
El empuje del flufdo Q se descompone en dos fuerzas Q1y Qp, ‘
_ -sz m

Ql' = 3 brazo = 3 (36)
Q =  whm brazo ‘= ’E“. (37) ) .
Suponiendo que no hubiera subpresién se toman momentos con respecto a ; .
E y se tiene: . -

3 2

wm

Pey = T, MAO (38) |

6 2 : '
o sea:
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ws (ate) m (Zae + 2e? - a - 2) = wm3 + whm? (39)
2 ' 3 (ate) 6 2
De acuerdo con la resistencia de materiales:
P 6z
R = ¢ (4- 2 (40)
P 6z
S = 2 (=-2) (&1)

Si hay subpresibn hacemos S = @ wH y substituyendo este valor y

el valor de P en 1a ecuacibn (3) se tiene:

p wn = Se(ate) m bz _,, (42)

2e e

De la ecuacibn (42) se despeja z obteniéndose:

2 whe
z = +2)
wg (ate)m

I®

(43)

y reemplazando este valor de z en la ecuacién (1) se obtiene después

de simplificar y despejar.
.Wsa + \I WSZaZ + a(ws' “—I? ) (wsaz + sz + 3Whm)
e = (44)
wPH
2 s - 50

Siw =1 ton/m3 y # = 1 la ecuacibn general se comvierte en:

H .
- wa +\\\Igszg2 Hi(ug - = ) twga? + m? + 3hm)
e ==
H (45)
- =
2(Ws m,;

Segln ‘“Saltos de de Agua y Presas «.: Embalse" de Gémez Navarro,
Madrid 1958, P, 392, la presi6én de spdimentos y la subpresién no
deben considerarse simultdneamente, - ‘
§
- 3 -
v !
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PERFIL DEL DIQUE

Ven T Chow (v. Ref. (1), p. 364) muestra un procedimiento sencillo para
definir geométricaﬁente el perfil del dique, desarrollado por el U.S, Army

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

X" = K Hd"ly (46)

En donde X e Y son las coordenadas del perfil con el origen en el punto mis
alto de la cresta. Hd es la profundidad del agua medida con respecto a
dicho pungo y anFes de que el tirante empiece a deprimirse. K y n son
pardmetros que dependen de la pendiente de la cara aguas arriba del dique,

seg@n el cuadro siguiente:

Pendiente de la cara anterior del dique K " n
3:0 (vertical) 2.000 1.850
3:1 1.936 1.836
3:2 1.939 1.81C

3:3 1.873 1.776

Para pendientes intermedias los valores de K y n pueden obtenerse interpo-
1

lando del grdfico que se elabore éon los valores- anteriores.
La cara de aguas arriba del dique buede conformarse de acuerdo con lus

lfneas punteadas que apareéen en la figura 6, La cresta del diqu: r. se

A

afecta notoriamente si la modificacydn comienza a una distancia igzual a

\

{
Ho/2 por debajo del origen de coordenidas, siendo He la carga .:vre la
cresta, incluyendo la carga de veloch;ad en el canal de aproximacibn,
i

debido, seglin Chow, a que las compop{rtes'verticales de la velocidad son

'35 -
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muy pequefias si se cumple la condicibén 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
ecuacibn:

1.5
Q = CLH, (47)

cuyas unidades corresponden al sistema métrico:

Q = caudal de descarga en mcs.

c = coeficiente de descarga en ml/zlseg, 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-

ximaciéh 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, es mayor que 1.33 Hy. En estas condiciones

se encontrd que C = 2,225 mO‘S/seg.

En diques bajos, m/Hd 1.33 la velocidad de aproximacién tendrd un efecto
apreciable sobre la descarga y w resbectivo coeficiente y por lo tanto en
la forma de la vena lfquida sobre eld ique. "En la figura (7) se muestra
dicho efecto para los diques con cara trasera vertical, diseffados con estos
criterios, Para los perfiles WES con paredes inclinadas en la cara de
aguas arriba el valor de C puede corregirse multiplicdndolo por el factor
que se muestra en la grifica superior izquierda de la figura (7), correc-

cién que fue obtenda de los datos existentes end Bureau of Reclamation,
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UN EJEMPLO DE CALCULO.

Bocatoma sumergida

Caudal por captar: 1 mcs

La secci6n 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 .crftica: Hc> = —%_ = 1:0 - 9.1019

gb? 9.81 x 1.00

0.467 £ 0.47 m

Hc

Suponiendo un largo en la direccién terpendicular al rfo de

8 m la altura del agua en el extremo superiQr es, aplicando
la ecuacién (1l7) con He = 0.52 m, igual a 1+ I veces la pro-
fundidad critica.

-

Ho = || 2% [(0.47)° , [é.sz - (9:93—§—§)] -2 x0.02 xa
! 0052 3 3 \\»
Ho = 0.784 - 0.107 * 0.67 AN

Con la calculadora HP67 se calculd igualmente para S = 0.03;
0.04 y 0.05 y se hizo la tabla siguiente:

St 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 pequena variacién 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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\\ /—CRESTA DE LA BOCATOMA
" HT lL /] ) / / 7/ llo3e cana
0= 0.47]

Bocatoma sumergida

Esquema

La velocidad en el extremo inferior es:

vV = 1.9 = 2.0 mps

1.0 x 0.52

'

C8lculo de la rejilla

Se ha acostumbrado en la ingenierfia nacional el usar rejas de
barras paralelas a la direccién de la corriente.
La experiencia demuestra que hay grandes posibilidades de obs
truccién de la reja por una parte, y también de obstruccién
del canal hasta el desarenador, por la otra, debido a que la
" reja de barras paralelas dejapésar piedras de gran tamano en
la direccién de la longitud de la barra. Un ejemplo tipico es
el de la bocatoma del rfo Cali. Debido a los prokl- 5 que se
presentaron en esta bocatoma, la reja se cubrid con una plati-
na con agujeros perforados de 1 cm de didmetro con poco espa-
ciamiento libre entre ellos lo que daba la apariencia de una
malla.

Este tipo de cubierta disminuyé notoriamente el problema de
las obstrucciones.



Cresta de lo presa
—

Cana! de limpieza

‘de la reja lateral

o 0 o
o 0 o

REJO de bocatomo \

Sumergida

a6+

iilll“

Np—

A\

\

" Fondo del canal de lg

Desague _del |

fondo

T.

Reja_loteral.
(aguas arriba del corte)

Salida} bocatoma

bocatoma sumergida. S~

ESQUEMA DE LA REJA LATERAL

'AUXILIAR

7—— 007 —
/ 7

PLATINA COMERCIAL

42

Orificios de 1.5cm de @




Con este tipo de reja se pueden consequir las siguientes

ventajas:

* 1. El coeficiente de descarga es mis alto que el corres-
pondiente a barras paralelas.
¥ 2. Los agujeros circulares de 1.5 cm de did&metro contro-~
lan efectivamente el paso de piedras demasiado grandes.
* 3. Las piedras se colocan entre dos protuberancias conse-
cutivas de la corrugacibn permitiendo la entrada del
agva 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 particulas en cuestién.
AGn en el caso de que una particula de grava no sea
arrastrada, ella hari el oficio de una protuberancia
adicional, permitiendo el apoyo de nuevas particulas
sobre el orificio. El problema de obstrucciones se
presenta con las particulas de di&metro cercanamente
igual al del orificio, que pueden penetrar parcialmen-
te en éste. Estas particulas no obstruyen totalmente
la reja y forman nuevos puntos de apoyo. La idea ba- .
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 pas protuberancias ini-
clales seran 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

flotaci6én ayuden a su remocién. -

S
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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 remocién de las partfculas de grava que act@an so-

bre ella.
En resumen las dos ideas b&sicas para el diseno son:

1. Pendiente fuerte para facilitar la remocién de

particulas.

2. La formaciébn de un filtro con las particulas que

puedan ser retenidas.

Las piedras se deslizan mds f&cilmente sobre una plati-

na que sobre barras paralelas.

La corrugacién da a la reja mds 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 obsticulos gue ayuden a la retencién
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 uti
lizard un coeficiente bajo para mayor seguridad. Adopta-
mos por lo tanto C = 0.5 para los cilculos.

Aun cuando el rfo pueda llevar mas caudal que 1l mcs se
supone una derivacién completa caso para el cual se

tiene:
0 =Kb LS (16)
Lo = 9 A (7)

ecb (2gE) 9°°

Combinando las dos ecuaciones anteriores se tiene:
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K0.493

Q . Q
b = = 0.1349
9.2175 (ecLo) +-493 (ecLo) 1-493

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 didme-
tro. Escogemos un orificio de 0.015 m de di&metro:

2 (3]

n.0352 "
_ 0.1349 x 1.0 - ®
b = 1.493 ~ 6-85m

(0.144 x .5 x 1.0)

Se pueden poner 2 orificios, no importa que uno de ellos
quede perforado en el centro de la protuberancia.
En este caso:

b= 0.1349 - .44

(2 x 0.144 x 0.5)1-493

El nfimero de huecos de 1.5 cms de di8metro por metro cuadrado

~es de 816. Se escoge una rejade b = 8.0 m para tener ean
cuenta posibles obstrucciones.
Utilizando ¢ = 0.75 se tiene
0.5 1.493 '.
b = 2.44 x |-— = 1,33 m
' 0.75

La reja, pues, tiene un amplio coeflctente de seguridad desde
el punto de vista hidradlico. :

- Existen en el comercio platinas rugo§as con otro tipo de fi-
guraciones. Se escogeri la m&s apropiada al nmero de orifi-
cios especificado. o '
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Bocatoma lateral

Se disena, para &pocas de creciente, cuando se pue&e obstruir
la reja sumergida, una bocatoma lateral.

Para su diseno se emplean rejas de barras de seccibn circular.
La reja se calcula como si fuera vertical pero se colocaré&

con un pequeno &ngulo de inclinacifn 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 ecuacién de KIRSHMMER:

1.333

h _ B (W/b) hv sen §
En donde:
h =  pérdida de carga en m.
B = coeficiente de descarga iqual a 1.70 para barras circu
lares.
W = Espesor de la barra, en m.
b = 1luz libre entre barras, en m.
vV = velocidad de aproximacién en m/s, para calcular hv‘
hv = carga de velocidad en m.
m = distancia vertical de la barra, en m,
qg = caudal entre dos barras consecutivas, m3/s.
g = 8nqulo de la reja con la vertical, supuesto en 90°

para los efectos del c8lculo.

Hacemos:

vV = 1.0 m/s para el caudal minimo
b = 1.0 cm

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

Se tiene, entonces:

g = (b+W) mV = (0.01 + 0.0254) 0.5 x 1.0 = 0.0177 mcs/barras

NGmero de espacios para 1.0 mcs:

N = __.._]'.°_9._._. = 56.50 = 57

0.0177

Ancho de la reia:
57 x (0.01 + 0.0254) = 2.02 m

Se pueden colocar 4 rejas independientes una de las cuales po-
dria ﬁener limpieza mecénica, con 1.0 m de longitud libre en-
tre muros de soporfe. Se hacem = 1.0, adem&s. En esta forma
la bocatoma lateral tiene amplio factor de sequridad para la
captacién del caudal.

Por otra parte, la reja se colocaré por debéjo de la cresta
de la bresa tanto como lo permita la capacidad de desague por
el fondo del rfo, tal como se muestra en el esquema. Para
permitir la limpieza del fondo de la reja se ha disenado una
caja con desague de 12" que permite la limpieza de dicha
caja. Un esquema de la situacién se presenta en los dibujos
siguientes.
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CONDUCCION DE AGUAS

Clasificacién de los conductos

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

1. Conductos forzados.
2. Conductos libres

Los primeros pueden instalarse siguiendo las pendientes
naturales del terreno y por lo tanto la linca puede tener
tramos en subida o en hajada. Fl conducto siempre esti por
debajo del gradiente hidr&ulico, excepto donde por circuns-
tancias especiales, es forzado a sohresalir a una altura
limitada, por encima del gradiente hidr&ulico. ILos sequndos
disponen siempre de pendiente continua en una misma direccibn
hacia abajo, la que proporciona caida suficiente para mante-
ner el flujo. Ln estos conductos, el gradiente hidr&ulico
coincide con la superficie libre del agua o con la clave del
conducto cuando se trata de uno circular que fluve completa-
mente lleno.

De acuerdo con lo anterior, las conducciones pueden ser:

a. Forzadas
b. Libres
Cc. Mixtas

En estas filtimas, parte de la conduccibn es libre y parte
forzada.

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

La seleccifn del tipo de conduccifn est§ determinada por
consideraciones econfmicas.

HidrS8ulica 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 carqa varfa directamente con la carga de velonci-
dad y la longitud del tubo, e inversamente al difmetro del
mismo. Esta relacibn est8 expresada en la ecuacifn de

Darcy, Weisbach.
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fL \Y
hf = ? —g (1)

En la que:

hf = p&rdida de carga.

L = longitud del tubo.
d = difmetro.
V = velocidad media del agua.

g = graveadad.
f = factor de friccibn, adimensional.

Este factor depende solamente del nfimero de Revnolds y de
la rugosidad relativa del tubo.

_ vdp e
£ -ﬂ( m :—d-)
u = viscosidad
p = densidad.
e = altura promedio de las proyecciones rugosas.

Flujo laminar en tuberias.
En flujo laminar, el factor es completamente independiente
de la rugosidad v s6lo varfa con el nfimero de Reynolds. FEn
el diagrama de Moody, que se dibuja en papel logaritnico,
se puede ver la lfnea recta que es la representacibn gré&fica
de la ecuacién:
_ 64 s

e = 8 (2)

En donde:

R = nfimero de Reynolds.

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



Tal ecuacibn 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 intervalc. Para
el célculo de una tuberfa 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 tuberias.

Cuando el flujo ocurre a nfmeros de’Reynolds mayores de 4000, ’
f varfa con la rugosidad y con el nimero de Reynolds. Se

distinguen 3 casos:

1. Flujo en tubos muy lisos.

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

H. Blasius ha mostrado que dicha curwa,entre valores
de R comprendidos entre 3000 y 100000, corresponde a la
ecuacibn:

£ = 0.316/R""%° (3)

Los tubos de vidrio se encuentran en este caso.
2. Flujo en tuberfas rugosas con valores grandes de R.

En este caso f varfa con la rugosidad relativa y es .'
- indépendiente de R. Est8 indicado en el diagrama por

medio de la zona situada arriba y a la derecha de la

lfnea a trazos, llamada zona de turbulencia completa.

Las variaciones de f est&n representadas por las

1fneas horizontales.

3. Valores de £ comprendldos entre la curva para tuberfas
lisas y la linea a trazos. g

El flujo en los tubos comerciales se efectfia o -eral=-
mente en este caso. Las curvas para tubos rugosos son
divergentes a partir de la curva para los tubos pulidos
a medida que e) nfimero de Reynolds aumenta. En otras
palabras, los t:ubos que se presentan pulidos a valores
bajos de R, re:iiultan rugosos para valores altos de R, R
lo cual se exp..ica porque el espesor de la pelicula
laminar adyaceate a la pared del tubo decrece a medida

que R aumer.:a.
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J. Nikuradse (1933) hizo pruebas sistem&ticas sobre flujo

turbulento en tubos pulidos y rugosos, y encontr§ la relacibn
e

entre f, 'R y =. En estas pruebas us6 tubos con rugosidad -

artifical obtenida al fijar una capa de granos de arena a

las paredes, resultando asf un fndice de rugosidad relativa

facilmante determinable puesto que e, es en este caso, el

difmetro de los granos de arena.

En un principio se dificulté la aplicacibn directa de los
resultados obtenidos por Nikuradse, a los problemas de
ingenierfa debido a que la rugosidad de los tubos comerciales
es diferente y mds variable que la rugosidad artifical
empleada en las pruebas. Pero posteriormente Colehrook
(1939) determind la rugosidad de tubos comerciales a partir
de los resultados de Nikuradse. Aquel encontr6 que cualquier
tubo comercial cuando se someti6 a pruebas, a nfimeros de
Reynolds grandes,. dio un factor de rozamiento f que no
experiment8 ninguna variacibn con respecto a R. Esto permi-
ti6 hacer comparaciones entre los factores f obtenidos por
Colebrook y los de Nikuradse a partir de la ecuacifn para
tubos rugosos:

L -2109 § = 1.4

i

para deducir la rugosidad absoluta de los tubos comerciales.

Asi se obtuvieron los valores siquientes:

e, cm,
lierro fundido sin recubrir | 0.025
llierro galvanizado 0.015
Hierro»fuﬁdido cementado . 0.012
Hierro forjado N.0043

Efectuando pruebas en muchos tubos y llevando los resultados
a una grifica, Colebrook encontr8 que los resultados
obtenidos de todos los tubos se agrupaban alrededor de una
lfnea cuya ecuacibn es la siquiente:

r 2 log =1.14 - 2 1ng 1 +
/f—— ) , R (e/d)V ¢

d 9.35
e (4)

‘a)



Como la aplicacibn de esta ecuacifn resulta diffcil,en 1la
resolucién de los problemas se utiliza la representacifn
gr&fica que aparece en la diagrama de L. F. Moody (1944).

Moody ampli8 los trabajos de Colebrook y obtuvo rugosidades
para tubos comerciales fabricados conbtros materiales.

Estos presentan ciertas dificultades debido a las variaciones
de disefio, mano de obra y su antiquedad, adem8s de variay su
rugosidad entre limites muy amplios:

e (cm)
Duelas de madera N.0178 a 0.0914
Concreto . 0.0305 a 0.3048
Acero remachado 0.0889 a 0.8890

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

0.25.
5.74 2
(log =+ : ) (5)
B

Re

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

Si se adopta la ecuacibn de Colebrook y White como té&rmino
de comparacifn, la ecuacibén (5) da errores de + 1.0% para
rugosidades relativas e/d entre 107°% y 1072 3
< Re < 108, para valores de orden mds prictico 107> <
es/p 21073y 10% <R %2

dentro del + 0.5%.

y para 5 x 10

el error fue afin m&s bajo,

Ecuacifn de Hazen-Williams (1902)

Esta ecuacibn fue establecida tanto para tuberifas como para
canales abiertos en regimen turbulento pero su uso se ha
generalizado para tuperfas.

La f6rmula orginal en <istema ingl&s con V en pies por
sequndo y R en pies, :s:



0°63SO'54

V = 1.318CR (8)

Coeficiente C de Hazen - Williams para el sistema Inglés.

Tubos extremadamente rectos y pulidos C = 140
Tubos muy pulidos 130
Madera pulida, mamposterfa pulida 120
Acero nuevo remachado, barro vitrificado ‘110
Hierro de fundicibn, ladrillos ordinarios 100
Acero antiguo remachado 95
Hierro antiguo en malas condiciones 60 -80

La f6rmula 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 =  0.279Cd2'63 X 80'54 (sistema métrico) (9)
En donde: ,

Q = metros cfibicos por segundo.

C = coeficiente como en el sistema inglés.

d = difmetro del conducto en m.

S = gradienﬁe hidr&ulico m/m.

Como es costumbre entre nosotros utilizar todavia el difmetro

en pulgadas la ecuacibn se convierte en:
\

2.63 0.54

Q = 0.0178cd“" x S k;ﬁ (10)
En donde: b

Q = litros por segundo. . .L

d = -difmetro en pulgadas. b

C = coeficiente se§6n~e1 sistema inglég.

S = gradiente hidr&ulico en m/m. }AK



El elemento d&bil en el uso de la f6rmula de Hazen-Williams
es el valor del coeficiente C en los casos en que su magnitud
no haya sido determinada por medidas reales de p&rdida de
carga y descarga o velocidad. Fl 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 f6rmula se incluye el efecto del nfimero 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 empfrica, v

2, La imposibilidad de su aplicacibén a todos los fluidos
bajo todas las condiciones. El manejo de la f6rmula,
que no es sencillo, se evita con el emplco de &hacos
y tablas,.

La ecuacibén mis antigua, que puede usarse tanto en canales
abiertos como en tuberfas, fue desarrollada en 1775 por el

ingeniero y matemitico francés Antoine Leonard de Chezy.
Su expresibén es:

vV = C /RS : (11)

En la cual:

V = -velocidad media del agua.
C = coeficiente de rugosidad.
R = radio hidr&ulicé.

] = gradiente hidr&ulico.

La ecuacibn anterior puede expresarse en los mismos t&rminos
que la de Darcy-Weisbach haciendo R=d/4 y S = h/L,
siendo h 1la pérdida de carga en la longitud L:

\Y = C V %E y de aqui:

L



h= = x— | (12)

£ = g% (13)

Muchos investigadores estudiaron el valor de C de la
ecuacibén de Chezy destac8ndose Gagillet, Kutter y Manning.
En 1869 los dos primeros publicaron la siguiente ecuacién
conocida generalmente con el nombre de formula de Kutter:

23 + 0.02155 + 1
c = : —= (14)
1+ n (23 + ofoglss)
v R
En la cual: ‘
S = gradiente hidrdulico en m/m
n = coeficiente de rugosidad del conducto, segfin tablas.
R = radio hidr&ulico en m,

La ecuacibn (14) se usa con la ecuacibén (1l1l) 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
ecuacifn (14) tiene una forma muy complicada se utiliz8 con
mucha frecuencia porque se elaboraron tablas y gr&ficos
completos que satisfacfan las necesidades del diseno.

Robert Manning en 1890 publicd una ecuacibn mis sencilla
para C que ha sido de universal aplicacién no s6lo por su

sencillez sino porque tambi&n se elaboraron tablas muy
-completas para ¢l diseno.

c = ' (15)

En la cual:

R = radio hidiiwalico en m.

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

Ut1117ando la ecuacifn de Manning la ecuac16n de Chezy se
convierte en:

2/3 1/2 .
_ R S
2/3 1/2
o = AR 0 (17)

en las cuales el radio hidr8ulico debe usarse en.metros, la
velocidad en m/s, el caudal en mcs, el &rea en m“, el valor
de S en m/m y el valor de n se obhtiene segin las tabhlas de
uso frecuente, algunos de cuyos valores se muestran en el
cuadro siguiente:

CLASES DE TUBERIA Usese en los
c8lculos
Desde Hasta
Tuberfa de fundicibn limpia, sin
revestir 0.013 0.015
Tuberfa de fundicién limpia, revestida 0.012 0,014
Tuberfa de acero remachado 0.015 0.017
Tuberfa de barra enclavada y soldada 0.012 0.013
Tuberfa de hierro galvanizado 0.015 0.017
Tuberfa de duelas de difmetro pequeio | 0.011 0.012
Tuberfa de duelas de di&metro grande 0.012 0.013
Tuberfa de ladrillo 0.016 0.017
Tuberfa de hormigbn, "mezcla seca",
moldes o encofrados bastos ‘ ) ' 0.015 0.0l6
Tuberfa de hormigbén, "mezcla hfimeda",
moldes de acero : : 0.012 0.014
‘ Sigue...

11



Usese en los
CLASES DI TUBERIA . c8lculos

Desde Hasta

Tuberfa de hormig6én, muy lisa 0.011 0.012
Tuberfa vidriada para albanal 0.013 0.015
Tuberfa de arcilla com@n para drenaje 0.012 0.014

TL.as ecuaciones estudiadas, para tuberfas circulares, cumplen
con mis O menos aproximacibn con la forma general:

X Qz_ £ = caudal
s = D = difmetro ' (18)
_ D5 K = factor

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

Por Darcy - Weisbach: .

s - h _ 8£d°
. A 2 5
T gD
Por Manning:
s = h - 10.29 n202
B D 6/3
Por Hazen-Williams:
s
e h . 10.635 Q1.85~

L CI}852 D4.87

Igualando y simplificando:

0.0826 £'= 1029 n® _  10.635 p°+13 (19)
9. S V5 I TL85 0.T5

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

12.
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0.1017

L.. 1.034D (20)
0.1099
c - 1.037D (21)
n - Q L]

Si por la fndole del trabajo no se requiere mucha precisidn
se puede usar la relacibn aproximada

n = é— (22)

que se obtiene haciendo uso de la aproximacién indicada por
la ecuacibén (18).

Influencia de la edad de las tuberfas.

La precisibén de los c8lculos en las tuberfas disminuye en
parte debido al cambio de los factores de rugosidad. En
efecto, las tuberfas se enmohecen, la superficie se vuelve
4spera y se forman incrustaciones. Estas pueden reducir el
area transversal del conducto y reducir su capacidad,
incrementando a la vez el valor del coeficiente f. La
formacién de escamas, herrumbre o dep6sitos en pequefias
tuberfas, puede en el curso de varios afios, llegar a obstruir
las completamente.

De acuerdo con el car&cter del agua y de la pared del tubo, 21
funcionamiento puede alterarse por:

a. Formacifn de nédulos o tubé&rculos.

b. ' Depdsitogs de limo o cultivos vegetales.

c. Dep8sitos de sedimento, cieno o arena.

d. Depdsitos de flocs de alumbre o cal provenientes de

una filtracién defectuosa en la planta de potabilizacibén.
Se ha sugerido la siguiente ecuacifn que relaciona el incre-

mento o de la altura de las proyecciones (incrustaciones) en
pulgadas por ano, con el pH.

2 x loga = 3,8 - pH

Otro método para meédir el efecto del mismo fenSmeno, serfa
el empleo de la siguiente expresibn:

13



q-q |
— % x100= s7¥

q
Siendo:.
q = - descarga original en el tubo nuevo.
q = descarga después de T afnos.
S = puede variar entre 4.5 y 13 de acuerdo con la
clase de agua y clase de tuberia.
‘y = puede variar entre 0.37 y 0.57 de acuerdo con

la clase de agua y clase de tuberfa.

Para dar una idea de la magnitud del problema, se puede decir
que después de 30 afios de servicio en Norte Amé&rica, la
capacidad transpottadora promedio de tuberfas revestidas
interiormente con alquitr&n, lleg6§ a ser igual al 50% del
valor original.

A.T. Ippen, (Trans. ASMF noviembre 1944) inform6 del caso
de observaciones hechas en tubherfa de acero galvanizado, en
que se encontr6 que e se duplicaba al cabo de 3 anos, como
resultado de un uso moderado.

John R. Freeman (ASME, N.Y. 1944) estudid la rugosidad en

una serie de tubos de hierro. dulce, nuevos y viejos, y
obtuvo los siguientes resultados:

VALORES DE é EN METROS

| DIAMETRO

DESCRIPCION . -

. gzn 3" 4"
Tubo, hierro dulce, nuevo 0.000042
Tubo, hierro dulce, mohoso
y viejo 0.0009
Hierro dulce y nuevo . 10.,000046
Hierro dulce, ligeramente
mohoso 0.00013
Hierro dulce, viejo muy mohoso 0.00094
Tubo, hierro dulce, nuevo e 0.000049
Tubo, hierro dulce, viejo - 0.0029

14
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A pesar de que la rugosidad absoluta es de 20 a 60 veces mayo:z
en un tubo viejo que en uno nuevo, si se calcula la rugosidad
relativa y se deducen los valores de f del diagrama de Maody,
se encontrar8 que estos son solamente 2 0 3 veces mayores en
tubos viejos comparados con los nuevos.,

Las tuberfas incrustadas pueden limpiarse con aparatos
especiales y se pwle as! restaurar su capacidad posiblemente
hasta el 85% de la descarga original. Sin embargo después
de esta limpieza los tubos se deterioran con mayor rapidez.

15
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PROBLEMAS EN LAS TUBERIAS

Los problemas de Ingenierfa m&s comunes relacionados con el
flujo en las tuberfas, consisten en:

1, C&lculo de la pérdida de carga y de la variacifn de
presifn a partir del caudal y de las caracterfsticas de
la tuberfa.

2. C4lculo del caudal a partir de las caracterfsticas de
la tuberfa y de la carga que lo produce.

3. C4lculo del didmetro requerido por la tuberfa para
dar paso a un flujo dado entre dos puntos con diferen-
cia de cargas, conocida.

Considérese el caso de la figura 1.

D e — — e
“*.’—":‘_‘\\TR—T’\_&:—‘_—“_—T‘T
N \\\G\N\\Le'l’ ‘LH
~— T~

@ X
- L -
FIGURA 1
LE = 1lfnea de energia.
GH = gradiente hidr&ulico.
he = pérdida por entrada.

= pérdida de carga debhida al rozamiento.

pérdida por salida.

o - T
!

dismetro de la tuberfa.



Es evidente que:

he + hf + hs = H (1)

que es la ecuacibn de Bernoulli escrita entre las superficies

de los recipientes.

Si se 'sustituyen las pérdidas por las expresiones apropiadas,

se tiene:

: 2 2 2 :
. v L Vv \ _ .

El efecto de las pérdidas menores en tuberfas de longitud
apreciable es pequefio y con frecuencia se desprecia por
compléto, ohteniéndose una simplificacién en los cilculos.

El efécto de las pérdidas menores es inapreciable cuando L >

lOOOD{ Podrfa preguntarse por qu& el término v2/Zg se

considera como la pérdida por salida; Planteando Bernoulli

entre los puntos 3 y 4 se tiene:

2 2
v P

3 .3 4
‘29 Y

by =
Como V, =V yV, = 0 y ademds Py h
3 4 ¥

se tiene:

2g
2

Cuando la descarga es libre el término ;6 representa una

energfa disponible que por lo general se plerde por choque
.0 disipacibn de energfa. Es poco frecuente utilizarla
calculando una transicibn,

Despreciando las p&rdidas menores se tiene:

h =

£L
£ D

2
v = 1 (3)
29
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Esto equivale a suponer que toda la carqa H se utiliza en
compensar la pérdida hf dehida a la friccién.

A partir de la ecuacibn (2) se puede obtener la velocidad
Yy flujo por medio de tanteos. ’

e Y

FIGURA 2

EJEMPLO:

Se supone un tubo de 1.0 .m de di&metro, ‘de fundicibn, ver
figura (3).

H = 100m y L = 4000 m

Calcular la velocidad.

SOLUCION: Se hace un tanteo con f = 0.018
2 2 ' 2
o= Y Lose ¥ 4e L Y
2g - 2g D 2g



2 2
100 = 1.5 - + 0.018 x 2200 ¥

2qg ' 1.0 29
v = 5.17 m/seg

E1l valor de f que corresponde a esta velocidad, seqln tablas,
0 también segfin el diagrama de Moody, es

f = 0.0172 i

Usando este valor; se tiene: o

2 2 ®

1.5 L+ 0.0172 x 2000 . V_

2q 1 2gq

100

\'

5.28 m/seq

A esta velocidad corresponde un valor f = 0.0171 que al ser
usado en la ecuacibn (2& dg una velocidad de 5.298/seg Qque
se puede aceptar como soluciOn.

Del problema anterior se puede obtener una idea de la magnitud
relativa de las diferentes pérdidas de carga:

2
Carga de velocidad Y. = 1.43
29
V2 .
P&rdida por entrada 0.5 — = 0,72
2g
2 ®
Pérdida por friccibn g ¥ 27.81
4 2g 100.00

En este caso particular, cerca del 98% de la .carqga se pierde
por friccién, mientras que menos del 1% se pierde a la
entrada. Por lo tanto si se hubieran omitido estas pérdidas d
en la ecuacibn, ningfin cambio apreciable hubiera resultado
en el valor de la velocidad.

Se puede mostrar que si la longitud de la tuberfa es iqual

0 mayor que 1500 difmetros, la velocidad, calculada sin tener
en cuenta la pérdida por entrada tendrfa un error menor del
1% cuando f varfa entre 0.015 y 0.025., De la misma manera, ~
la pérdida por entrada y la carga de velocidad pueden ser

despreciadas sin afectar el valor calculado para la velocidad



en mis del 1%, si L2 5000 Dy f tiene los valores
limites establecidos antes.

——— e —— — — —

Hs 100 m

Lz 4000 m.

I ~ !
‘ [
=L

FIGUPA 3

Enseguida se presentan cuatro sistemas tipicos, con represen-
tacibn grifica de las lineas de gradiente hidr8ulico y
energfia (ver figura 4)

I. La energia H se gasta en:

a. he = pérdida por
entrada.

b. hf = friccibn

C. en generar la carga de

velocidad V2/ 2g.

FIGURA 4



II . La energia H se transforma

en:

a. hf = friccibn
b Vc2>
* 35 = enerqgia de

velocidad
Si la entrada es

redondeada he es
despreciable.

III.La energia H se transforma

en:
a. Pé&rdida por entrada
b. Energfa de velocidad

c. Pérdida por friccibn

Para mantener la misma
‘rata de descarga que en
la fiqura III la dife-
rencia de nivel se
aumentsd de H a Hl' para

compensar el exceso de

~ pérdida en la obhstruccién

del punto A,

FIGURA 4 (continuacién)



Caudal de entrada Q constante

V. En la parte supe-
rior del tramo
— penetra aire en
Exceso de cargo perdida el sistema, traba-
entre A A jando parcialmente
la lfnea de con-
duccibén como canal
abierto. Esto
ocurre con diéme-
tros grandes cuya
capacidad para la
carga H es mnayor
que el caudal real
0 el caudal de
diseno.

Piano de cargo

w de diseno

Se dispone de corga excesiv

VI. Todo el tramo
trabaja como canal
- —_— abierto pues 1la
tuberia es dema-
siado grande para
el caudal dispo-

-PIEZOMETRICA

nible.
Q de diseio
_J%=p@«“ on A V71I. Todo el conducto
= o T — trabaja forzado.
_ll.____._..,_ - Se consume toda
e la energia dispo-
\\;£:\~ ’ nible H, para el
) bt e Aye caudal Q. La
\\\; tuberia es ade-
ti?\ cuada para la
¢ carga I y este
° ===
- ~ Pdrdida en BC caudal.

FIGURA 5



Sifones

Fn una conduccién forzada a menudo se presentan tramos.
especiales llamados sifones. TFxiste, entre los ingenieros,
cierta ambiguedad al tratarse del significado del té&rmino,

la que procuraremos eliminar con las siguientes definiciones.

Gradiente correspon-
diente ol gosto Q

Grodiente corrsspondiente
al gespo Q

FIGURA 6

FIGURA 7

Si el gradiente hidriulico toca la tuberfa en los puntos (G)
y (H) llamaremos sifén a este tramo cuando el gradiente
hidriulico entre estos dos puntos pasa por debajo de la tube-
rfa. Lo llamaremos sif6n invertido cuando el gradiente pasa
por encima. En el sifén el punto m&s alejado del gradiente

se llama vértice del sif6n y es el punto donde se presenta

la presibn m8s baja. La figura 6 nmuestra el caso del sifbn,
. que estudiarcmos enseguida. '



Sean:

h = carga del aqua correspondiehte a la presibn relativa,
en el vértice del sifén (Punto D).

ha = carga correspondiente a la presién atmosférica
absoluta.

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

m = hv - ha = carga correspondiente a la presién

relativa del vapor, a la temperatura dada.

Consideraramc. dos casc.s:

1. | h| > |hv - hal
2, | h] < |hv - ha|
Primer caso. |h] > |hv - hal

Este caso corresponde a un pésimo diseho en el cual el
proyectista ha determinado correctamente el di&metro de la
tuberfa de acuerdo con los niveles AJ pero no ha tenido en
cuenta en su estudio los puntos intermedios altos de la
conduccibn.

Suponiendo que el flujo se efectuara siguiendo el gradier.tce
AJ, se producirfa en el punto (D) una presifn negativa
cuyo valor serfa igual a (h). Com0| hJ> | m esto sigidfi-
carfa que en el punto D existirfa una presifn menor que 1z
presién del vapor a la temperatura dada del agua, lo cual
es lmposible, porque en estas condiciones se forma vapo. dc
agua y la presibn existente serfa la del vapor a la temp~-
ratura dada.

El vapor de agua formado se acumula en la zona DE. Esta
zona estd determinada por el hecho de que antes del punto U,
(zona BD) y despu&s del punto E, (zona EJ) la presién del
agua es mayor que la presibn del vapor y &ste por lo tanto
no se forma,

En el tramo DE la pres:5n cs constante y naturalmente, iguzl
a la presi6n del vapor >or lo que el gradiente hidr&ulico
sigue la curva CF, a uri distancia m, verticalmente medida,
de la superficie DE del agua. En la zona DE la tuberfa no
funciona completamente tlena porque la parte superior esté
ocupada por el vapor. Zomo la seccibn efectiva de la
tuberfa en el tramo DE se ha disminufdo, si el gasto inicial



(Q) correspondiente al gradiente AJ permaneciera constante,

la velocidad del agua aumentarfa en el tramo DE y las

pérdidas de carga aumentarfan;como 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 posici8n AC correspondiente al caudal (g}, En

el tramo final, el gradiente toma la posicién FJ correspon-

diente, también, al caudal (q). s

En el tramo DE el gradiente, como ya se dijo, ser8 tal que
la presibn es igual a la del vapor. Como (g) < (Q), el
tramo DE ir§ parcialmente lleno v su funcionamiento es
semejante al de un canal abierto. Por hahersa supuesto que
la tuberfa es de difimetro y ru9051dad constantes la lfnea “
AC es paralela a FJ. ‘

La condicibn estudiada tiene los siguientes inconvenientes:

1. Reduccifn de la capacidad de Q a (q) por la formacibn

del vapor de agua que llena parc1almente la tuberta
en el tramo DE.

2. La tuberia con presiones negativés en el tramo DE
" puede fallar por aplastamiento si no tiene suficiente
resistencia. ‘
3. La tuberfa fallari por cavitacifn debido a 'la formacién

del vapor.

Segqundo caso. |h| <|hv - hal

Aquf la presibén en el punto (D) es mayor que la del vapor.

Entonces no es posible la formacién de vanor de aqua y es ' "
posible el flujo para el gasto (Q) con el gradiente AJ,

como si la tuberfa estuviera por debajo del gradiente

hidr8ulico. Sin, embargo puede presentarse el siguiente

problema: el agua en el punto A estd a la presibn atmosfé-

rica. En camhio, en el punto (D) ' existe una presifn 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 seccibn efectiva de la tuberfa 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 acumulacibn de aire puede remediarse

colocando una homba en el punto (D) que expulse el aire

acumulado. . S st

Esta condicién tiene los siguientes inconvenientes:

10
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1. Reduccibn de la capacidad por la acumulaciédn de aire
en el punto (D) a menos que se instale una bomba
de expulsibn de aire o a menos que la corriente tenga
suficiente velocidad para el arrastre del aire
formado.

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

3. Si la tuberia no estd bien colocada de modo que sea
hermética entrar& aire por las uniones de manera que
el gradiente estarfa determinado por la linea AD y
se disminuir8 la capacidad de la tuberia.

La solucifén m4s adecuada para los casos tratads serfa disefiar
una tuberfa en forma tal que el gradiente pasara por encima
del punto D o por dicho punto para lo cual serifa necesario
colocar una tuberfa de mayor diSmetro en el tramo AD y de
menor didmetro en el tramo DJ. Una v&lvula 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 difmetros en AD y DJ, para que

el caudal no disminuva con respecto al requerido.

La figura 7, muestra un sifén en el cual el wvertice esté
por encima del nivel del agua en el punto A, &Este caso no
se diferencia esencialmente de los estudiadcs antes y su
inica diferencia consiste en cue para que pueda efectuarse
el flujo es necesario instalar en el vértice (D) wuna

homba que expulse todo el aire existente an la tuberfia para
que &sta pueda cebarse, manteniendo al mismo tiempo sellos
de agua en los puntos extremos.

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

En los casos anteriormente estudiados, si el caudal Q de
disefio gque entra a la cdmara de carga A se mantiene constante
todo el tiempo, se puede oriqginar, por la elevacidn del

nivel de agua en A cuando el gasto en la tuberfa disminuye,
un régimen de flujo transitorio en forma de pulsaciones,

Transiciones.

Las transiciones scr los tramos de una canalizacidn que
permiten cambiar de una seccifn a otra. Pueden ser bruscas
o suaves; las prime:as son las m&s comunesS pues rara vez se
encuentran condicicines que justifiquen usar las segundas.
Estas se necesitan :uando se quieren conservar las pérdidas
de energia en sus "'ilores minimos,

11



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

2 \V
VIO 4y +c= 24y, +he

2g 29

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

v 2

c = 2 . n + Y, =Y, + ht (9)
2g 2g ,

y de aqui:
a = ¢ct+ty)T Y,
2
v 2
_ 2. it
—

FIGURA 8
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Un valor negativo de (c) al aplicar la ecuacibén (9)
indicari que el punto 2 se eleva con respecto al punto (1).

Un valor negativo de (a) en la ecuaci8n 10 indicaril .
igualmente elevacifn del nivel del agua en el punto (2) con
respecto al nivel del punto (l1). Las pérdidas en la
transicién debidas finicamente al cambio de velocidad se llaman
pérdidas por conversién. Las p&rdidas por friccién en el
tramo de canal 1-2 correspondiente a la transicién se despre-
cian cuando el tramo 1-2 es muy corto y sb6lo se tienen en
cuenta las pé&rdidas por conversién. Estas se expresan asi:

h, = Ik (2 - 2 )] = | K Ahv | (11)
2g 2g
y reemplazando en 10: a = KA hv + Ahv = (1 + K)Ahv (12)

Las pérdidas de energfa ht' para la aplicacibn de las

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

2 2
Al término: V2 _ V1 , que representa una elevacibn del
;; ;; nivel del agua o de la solera

. cuando su valor es negativo, se le
conoce como carga de recuperacifn.

Los valores de K se encuentran en la figura (9) llamando K, y
el coeficiente K segfin se trate de aumento © disminuci&ﬁ

K
dg velocidad.

FIGURA 8A
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Cuando la magnitud de la obra y la necesidad de mantener
pequeias las p&rdidas de carga lo justifican, se disefian, como
ya se dijo, transiciones alabeadas. EBn estos casos se tienen
en cuenta las siguientes caracterfsticas del disefio:

1. La recta que en planta une los puntos exteriores de las
superficies del agua en los extremos de la transicién
debe hacer con el eje de la canalizacién un &ngulo de
12° 30', mdximo. De acuerdo con lo anterior se calcula
la longitud de la transici8n.

2, Se determina el perfil de la superficie del agua des-
preciando primero las pé&rdidas por friccibn y teniendo
en cuenta solamente las p&rdidas por conversién.

Se escogen dos pard&bolas tangentes entre sf en el punto
medio de la transicién y horizontales en los puntos
inicial y final. Estrictamente hablando las paré&bolas
deberfan ser tangentes a las superficies del agua en
los extremos de la transicién.

EJEMPLO:

‘Se quiere disefiar una transicifn 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) L]

Para el caso 5, King da valores diferentes: (Ver ref 15 p.

369) X, =0.5 y K, = 1.0
a, Calculamos la longitud de la transicién:
L 10.70 - 3.80 15.5m = 15 m

2 tg 12°30°

'

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

b. Determinamos el perfil de la superficie del agua de
acuerdo con las reglas dadas. Como la transicibn es
suave y corresponde a -un aumento de velocidad
escogemos:

14



. i ) ' oIS - :
TIPO DE TRANSICION PLANTAS AUMENTO EN V 'MINUCION EN V
KI K;g

L) Atabeado ot0 0.20
2.) Cuarto de circulo _—ﬂ\\-———“‘_—— 0.15 0.25
B S
3.) Simpliticada :::::::::::::; 020 0.20
::::::::::::
4.) En linea recta ‘_~_\\\_—‘ 030 0.530
:::::::::::::
5.) Cuadrada :*——ﬂ“___‘_ 0.30 { b
_ ﬁ

FIGURA 9
Valores de K1 Y K2 para d%ferentes tipos de transiciones.

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

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

v = 8- 3.0 = 220 _ 4.855 m/s
° A 1.3 (5.5 + 2.60) 10.53
2 2
hy = 4 =986 _ 4 038 m
° 2g 19.62

En el punto (10), final de transicién,'tenemos:

V., = e— = 1.895
10 1.25 x 3.8
2
hv,, = 1.9 - o0.184m
16.62

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

a, = Ahv + KlAhv =. Ahv (1 + Kl) (13)

a, = 1.1 x (0.183 - 0.037) = 0.161 m

Se escoge arbitrariamente una par&bola como forma para la
superficie del agua.

La ecuacién de la pardbola hasta el centro de la transicién
(punto 5) es:

donde:

a = desnivel entre cada punto y el origen de la transicifn
por la superficie del aqua.

16



X = distancia'hbrizontal entre cada punto y el origen de

la pardbola, que es también el origen de la
transicién.

! 0.161 _
2 x 7.5

= 0,00143
2 K
2 X

‘a = 0.00143 x

En eljcuadro

2

giguienté se muestran los c8lculos efectuados.

El significado de las siguientes columnas es como sigue:

Columna (1):
Columna (2):
Columna (3):

Columna (4):

Columha (5):

Ahv

, Columna . (6):
Columna (7):
,Columna (8):

Columna (9):

Columna (10):

Colurmna (11l):

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 ecuacibén 12: con respecto a
la velocidad inicial.

a a

1 +K

1.

1,
Indica la carga de velocidad.

Muestra la velocidad.
Q

V.

Muestra la mitad del ancho de la superficie

del agua en cada punto. Se obtilene escogiendo
arbitrariamente una planta de la transicién o
por tanteos hasta que se obtengan resultados
satisfactorios. E1l perfil resultante de la
solera debe ser adecuado. En caso contrario se
deberi modificar la forma de la planta de la
superficie del agua.. La seleccibén de la forma
apropiada de la seccifn se deja al buen juicio
del ingeniero.

Indica el &rea

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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YLT

1 2 3 4 5 6 7 8 9 10 11 12 13 14 15 16
punto |Absc.| x| a | hv | hv v A O.SA 0.5B g:gg Y P R S he
0 00 000 " 000} 000|.038] .86 10.47 5.35/2.75{8.10)1.29]11.32} .92 .00016 .0000
1 1.5 }2.24 | .003|.003] .041{ .90{10.00f 5.18{2.63|7.81[1.25 10.96:.91 .00018 .0003
2 3.0 | 9.0 .013].012| .050} .98} 9.14| 4.72}2.42{7.14{1.28/10.10/ 0,90 .00022 .0003
3 4.5 |20.25{ .029] .026| .064]1.12] 8.03| 4.11712.21}6.32]1.27] 8.99} .89} .00029 .0004
4 6.0 {36.00| .052(.047] .085(1.29{ 6.99| 3.43(2,12{5.55|1.26/ 7.87| .89{ .00038 .0005
5 7.5 | 56,25/ ,081} .074] .11211.48] 6.10| 2.79 2.66 4.85|1.25/ 7.03] .87 .00051 .004
6 5.0 .110| .100({ .138(1.64] 5.47] 2.35|2.03|4.38/1X.25 6.64] .83 .00068 .004
7 10.5 .133|.121} ,159|1.76] 5.10] 2.09{2.00 4.09f1.25 6.50f .79 .00084 .0011
8 12.0 .148} .134f .172(1.84) 4.90| 1.97{1.97| 3.94|1.24] 6.43] .76/ .00095 .0013
9 13.5 .158) .144; .181{1.89} 4.77| 1.93|1.93{3.86{1.24] 6.33 .75 .0010 .0015
15.0 .161} .146| .184(1.90; 4.74) 1.90|1.90] 3.80|1.25] 6.29] .75] .0010 .0015
n = 0.014




Columna (12): Profundidad del agua,.calculada con la infor
macién anterior.

Columna (13): PerfImetro mojado.
Columna (14): Radio hidr&ulico.

Columna (15): Pendiente de la lfInea de energfa total que
determina las p&rdidas por friccién. Se ha
computado para n = 0,014 con la f8rmula
de Manning:

2/3 1/2

R x S

n

Columna (16): Incremento de la p&rdida por friccién o
pérdida al final de cada tramo de 1.5 m. Se
encuentra multiplicando 1.5 por el promedio
del gradiente de energfa en cada tramo.

Como se ve, estas p&rdidas son muy pequefias
debido a la pequeifia longitud de la transicibn
y no se han tenido en cuenta en el presente
cdlculo.

VvV =

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

Con la informacién obtenida pueden calcularse las cotas Ge
los diferentes puntos (ver tabla ). Té&ngase bien en cuen:
que después del punto 5 la par8bola se invierte formanco u.
punto de inflexiébn.

Normalmente no se justifica tanta precisibn como se l.@ hLcch.
en el ejemplo anterior y las ecuaciones (9) y (10) se aplic...

simplemente entre los puntos extremos. Si se hubiera necho
esto en el desarrollo de dicho ejemplo la solucién serfa:

* 1, Desnivel ¢ entre las soleras:

¢ = Ahv + K(Ahv) + Yo =Y,

1.1 x (0.184 - 0.038) + 1.25 - 1.3

0.111 m
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* 2,
a = 1,1 (0,184 - 0.038) = 0,161 m

Se pondrfa entonces una solera pléna uniendo las dos extremos
de la canalizac¢iébn y las paredes laterales se disefiarfan con
el tipo de transicifn (1), alabeada.

Sifones invertidos

Como se mencion8 antes, para este caso, el gradiente hidriZu-~
lico estari siempre por encima de la tuberfa. Esta deberi
diseniarse para resistir las presiones positivas a las cuales
estarf sometida e hidr&ulicamente se disefiard teniendo en
cuenta todas las pé&rdidas de energfa que hayan de presentarse,
Se utiliza el sifbén invertido cuando en una conduccién por
gravedad se requiere pasar una depresifén que por cualquier
otro medio resultarfa m&s costosa (ver figura 10).

CAJA DOE
ENTRADA

ot

CAJA DO
SALIDA

FIGURA 10

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

1. Se disminuye la cafda disponible para el canal aguas

abajo del punto G lo cual Pudiera resultar en un aumeno
de su secciébn,
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2. Puede aumentarse la excavacifn del canal aguas abajo del
" punto G o su longitud si la topograffa no es favorable.

3. Pueden aumentarse las longitudes de tfineles si estos
son nhecesarios.

Por lo tanto un equilibrio razonable de los factores anteriores
es indispénsable para poder escoger el desnivel H mds favora-
ble panra el diseno.

Si las secciones del canal y del sif8n son muy grandes podrfa
justificarse el disefio de transiciones especiales entre ellas.
El Bureau of Reclamation recomienda las siguientes caracte-
risticas de disefio:

1. Es generalmente deseable mantener la clave de la tuberfa
de entrada del sifén ligeramente por debajo del nivel
del agua en la caja de entrada. Esta prictica reduciri
el peligro de que se reduzca la capacidad del sifén, por
la admisién 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 sifén. El valor recomendado para
el sello de agua oscila entre 1.1 Ahv y un valor m8ximo
de 0.45 m o 1.5 Ahv, escogiéndose el mayor de estos dos,
El valor m8s adecuadc depende de la pendiente y tamaro
de la rama descendente del sif6én. Si ésta es de gral
difmetro y de mucha pendiente debe usarse €l wvaloxr mi sl
de sello. A menudo ocurre que el sello de agua &8 HYTL
que el requerido en el c&lculo de la transicidn; ei.
estos casos el fondu de la transicifn en su parte fi.al
deberd modificarse correspnndientemente, para que paeds
existir la profundidad del sello seleccionado.

2. En alqunos casos, cuando el gasto de agua es varilaple,
puede ocurrir que para caudales menores que el de disero
el primer tramo del sif6n no esté completamente lleno.
En estos casos puede formarse un salto hidriulico en lu
zona vecina al punto donde la tuberfa est§ completamente
llena. En ocasiones, sobre todo si la tuberfa es de gran
tamafio el salto puede producir fuertes vibraciones que
alteran la buena operacifn del sifén. (Como lo ha suge-
rido Bakhmeteff puede disenarse, si la topograffa lo
permite, un tramo neutralizador cuya pendiente sea 1lia
critica . para el caudal m8s 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, 4
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En este primer cdlculo se desprecian las pérdidas por

friccidn Se supone entonces un perfil suave del flujo,
tangente a la superficie del agua en el canal al co-
menzar la transicibn Este perfil pasard por el punto,

en la boca de entrada, determinado por la cafda (a),
computada antes. Como no existe informacién adecuada
para determinar la mejor forma de este perfil, puede su-
ponerse una par&bola. (El perfil calculado se corregirg
para las pérdidas por friccibén si &stas son elevadas).

4, En el diseno de la estructura de salida la pendiente del
fondo de la transicifn no necesita ser tangente a la
solera del sifér, como en el caso de la entrada, a menos
que la velocidad del sifén sea alta y fuerte la pendiente
de la transicién. Puede suponerse que el mejor perfil
de la superficie del agua es una pardbola, a falta de
informacién mds adecuada.

EJEMPLO

Se trata de cruzar una depresifn por medio .de un sifén inver-
tido con una tuberfa de concreto reforzado de 27", cuya longi-
tud es de 50 m. El sifbn 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 &l 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 cafda disponible
y que por lo tanto no interesa mantener pequeifias las pé&rdidas
de carga en el sifén invertido. Las transiciones entre el
canal y el sifén serdn 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 disminucién de velocidad. (Ver Manual de King, la.
edicibn en espafiol, p&g. 369-371).

SOLUCION

A

Planteamos el teorema de Bernoulli entre los puntos (1) y
(6) tomando el fondo del canal en el punto (6) como plano de
referencia.
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Se escogen dos partfculas 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.

hvl + H + Y = hv6 + y6’+ th
Ih = pérdidas de carga entre (1) y (6)
H = hv6 - hvl + th

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

H = Ih

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

VZ =g=.1_‘_l_.= 3m/g;hvé=.‘2_50.5m
A 0.37 29
En el canal:

vl = 1.4 m/s; hvl = 0.,1m
50.00
|- ANSEE—— — —_

H
FIGURA 11
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PERDIDAS

hl, Por transicién 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 hv, = 0.5 x 0.5 = 0.3
(entrada no abocinada)

h3., Por friccibn en los 50 m de tuberfa de 27%: Para
tuberfa de concreto y Q = 1.1 m3/s segfin el Sbaco de
Moody.h3 = 0.007 x 50 = 0.4

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

h = 0.4 (35 )2 hv, donde

o = deflexifn del codo; h =2 x 0.4 x ( 53)° x

0.5 = 0.1

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

]
o
.
F-3

h = 1.00Ahv =1.0 x (0.5 - 0.1)

]

P&rdidas totales Ih = H-

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

Aplicando la ecuaqién 9.

c = hv, - hvl +b+d-y, ¢ h(1-2), aproximadamente

y por la ecuacidén (10):

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

a = 0.5 - 0.1 + 0.2 = 0.6 m

Tedricamenté - podrfamos colocar el punto B (la clave del
tubo) a una distancia (a+b) en donde (B) serfa igual a
las pérdidas por entrada en la boca del tubo. '

v

23



Como esta no es abocinada, (b) serfa igual a 0.5 hv

0.3 myy (a+b) = 0.6 + 0.3 = 0.90 m..

2 = 0.25=

Sin embargo (b) tiene las restricciones anotadas antes. Por
ser el tramo inicial”del sif6n de mucha pendiente pero de
pequefio didmetro escogémos(b)como el mayor entre los dos

valores siguientes:

b = 0.45

b = 1.54hv =1.,5 x 0.4 = 0.6

Por --lo tah;o a+b=20.6+ 0.6=1,2

Cota del punto E = cota de A-a = 50.00

Cota del punto (2)

A 50.00
L2000

T

Y%= L3
v, = 1.4
Ay, O

|

d s+ D. Cos 45° + 049

Cotas en la caja de

cota de E - (b+4d)

m

0.60 =

49.40 m

49.40-1.09= 48.31 m

FIGURA 12

Por la ecuacién 10:
f = hvé - hvS + h(5=6)

Por la ecuacién 11l y suponiendo K,
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se tiene:

4 )

hv6 - hv5 + 1 x (hv5 - hv

f=10.1~-0.54+0.5-0.1

6

= - 0.4 o+ 0.4 = 0

(aumento de nivel) (disminucién de nivel)

p Superficie dei Agua

Y 3 m
vg: 1.4m/s
hy = Otm

47.3
g

CAJA DE SALIDA

Cotas en la caja de salida
FIGURA 13

Es decir que la elevacién en el nivel del agua ha sido
contrarrestada por el valor de las p&rdidas en la transicién.

La cota del pﬁnto F estard m&s baja que la del punto E en
el valor de las pé;didas entre estos dos puntos:

Cota del punto F = cota E - h, - hy - h, =49.40 - 0.3 -
0.4 - 0.1 = 48.60
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Como vimos que el punto F y el punto G est&n a la misma
altura por la raz®n anttada 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 = cota de F
como antes,

En este éﬁ§§1particular, por ser la tuberfa de menor difme-
tro que la profundidad del canal el punto 5 queda m&s elevado
que el purito 6 resultando un quiebre brusco. Si se quiere
evitar, el sifén podrfa terminar un poco mds abajo y
manteniendo la cota del punto G fija la caja de salida podrfa
quedar asi:

473
) ‘ amem——

" FIGURA 14

Entonces, sobre el punto F habrfa una pequena presifn que
no tendrfa ningGn efecto perjudicial sobre el gasto.
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Indicaciones generales sobre el diseno de conducciones de

agua de abastecimiento.

Como lo indica el subtitulo las indicaciones que se dan

‘en los pirrafos siguientes son de carfcter 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 potabilizacién o el
tanque de distribucién, se debe hacer el estudio

correspondiente que comprenderid los siguientes pasos:

1. Inspeccifn al' terreno.

En esta inspeccibn se determinar&n, por medio de un
nivel de mano y de una cinta de tela, la diferencia
de nivel y 1la longitud aprdximada entre 1la fuente
de abastecimiento, en el sitio escogido para
captacifn, vy el sitio de llegada. También se de-
terminard si la conduccifn debe ser 1libre, forzada
o mixta.

2. Trazado de la lf{nea.

Con la distancia aproximada L vy la diferencia, se
encuentra 1la pendiente media que debe tener. Con
esta pendiente se procede al trazado de una poligonal
y al levantamiento topogr&fico de una zona a lado

y lado de aquella, lo suficientemente ancha para
facilitar el trazado definitivo sobre el plano, vy
encontrar asf el trazado m&s econfémico.

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

Dibujo

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

Diseno

Definidd el material se procede a hacer el diserno,
teniendo en cuenta la calidad y cantidad de agua que
se va a transportar, las condiciones topogrificas y

el costo inicial y de mantenimiento. Adem&s deben
seguirse las normas y especificaciones al respecto,del
Ministerio de Higiene.

Serd conveniente comparar, en algunos casos, si es m&s
econ8mico una lfnea m&s corta con mayor movimiento de
tierra o una lfnea m&s larga con menos movimiento de
tierra.

Deben hacerse estudios geol8gicos y de suelos para
asegurar su estabilidad.:

Criterios Generales.

La presencia de varios codos en un conducto, produce Lie.:ca
pérdida de carga que, por lo general, es muy pequena y puede
despreciarse. Indudablemente los codos y demfs accesorios
no deben multiplicarse sin necesidad pero cuando se justifi-
quen por la disposicifén del trazado, no se debe hacer
esfuerzo por suprimirlos.

Un conducto forzado no debe pasar por lo general,' por encima
de la lfnea de los niveles piezomé&tricos. Si sobre el perfil
de la conduccidn resulta que la lfinea recta que une sus
_extremedidades corta el terreno es probable que la seccibn
del conducto tendrd que ser variable, como se vi8 al tratar
sobre los sifones.
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C&mara de quiebre de presién.

Si la conduccién pasa demasiado por debajo de la 1fnea piezo-
métrica ‘AB trazada para una tuberfa de didmetro uniforme,
quedando asf  sometida a presiones demasiado grandes, es
ventajoso instalar una c8mara de quiebre de presifn, en un
punto intermedio C. En este caso la nueva lfnea piezométrica
ser§ ACB y los difmetros deben corresponder a esta lfnea.

A

7/7<\V/7\\VE/\£/@'3 N

FIGURA 15

La presifn del agua en la conduccifn se mide por su distancia
vertical a la lfnea piezométrica. Cuando el agua en la
tuberfa est8 en reposo, la lfnea piezom&trica ser& horizontal
y las presiones ser&n iguales en todos los puntos que tengan
el mismo nivel; cuando esti en movimiento, la presiones
disminuyen. Cuando la conduccifn se disefna para el caso de
que la extremidad inferior se cierra de vez entuando, la

presifn de' cdlculo seri la estitica aumentada en el golpe

de ariete; pero si siempre hay salida libre, ser8 la normal
de operacién

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 o0 menos pronunciados.
Para mayores el revestimiento ser8 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 dilatacidn
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y contraccién. Las vedlocidades permitidas en canales
sin revestimiento son:

En terrenes 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 m/s

Velocidades entre 0.60 y 0.90 m/s son suficientes para evitar
los dep6sitos de sedimentos y el crecimiento de maleza.

Para el c8lculo se puede emplear la f8rmula 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-
cibn, debe dejarse un amplio margen de seguridad.

Conductos libres cerrados.
Las secciones pirculares pueden llevar o no refuerzo.

Los conductos de mamposterfa no deben emplearse cuando la
seccifn es menor de un metro cuadrado, a menos que las
condiciones sean muy favorables, pues su costo resulta més
alto que el de los tubos.

Para prevenir la formacifn de depbsitos, la velocidad ha de
ser en promedio de 0.75 a 0.90 m/s. Las conducciones libres
requieren la construccibén de cajas de inspeccifn, compuertas,
rebosaderos, desagues, viaductos, tfneles, etc. Algunas de
las cajas llevar&n una tuberfa de desague que se abre o
clerra con una compuerta por lo general del tipo de tijera

o guillotina.

Las tuberfas de gres y de concreto se usan con frecuencia en
conducciones libres, en tamafios de # 6" a @ 36" de dis-
metro. La instalacién debe ser hecha con mucho cuidado pues
las alteraciones causadas por las rafces de las plantas, des-
lizamientos, obstrucciones, crecimiento de vegetacidn,etc.,
modifican sustancialmente las caracterfsticas hidriulicas
resultando como consecuencia la disminucibn del gasto para

el que fue calculada.

Conducciones forzadas.

En estas conducciones la tuberfa debe resistir esfuerzos
internos y externos vy al seleccionar la clase y tipo de tubo
que se va a instalar habri que hacer un estudio comparativo
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seglin las caracterf{sticas de cada uno. Puede decirse que la
tuberfa de fundicién es la m&s recomendable para conducciones
de didmetro pequeio; para las de seccifn grande la eleccién
habr8 que hacerla entre fundicifn, acero o concreto reforzado;
el asbesto cemento, en donde el transporte sea diffcil,

podrfa descartarse por su fragilidad. Las tuberfas de hierro
dGctil y de PVC son actualmente empleadas con frecuencia.

Para aguas blandas y agresivas, las tuberfas revestidas de
cemento o las de concreto reforzado serdn las m&s 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-
sién. Los tubos de madera s8lo sirven para bajas presiones;
su costo inicial es pequeno pero duran poco.

Por lo general, la lfnea de conduccifn sigue los accidentes

del terreno y 8in embargo algunas modificaciones de la ruta
a juicio del ingeniero pueden resultar en disenos adecuades

a pesar de algfin alargamiento de la longitud.

Normas del Instituto Nacional de Fomento Municipal, sobre
conduccibn de aguas.

Las conducciones de aguas ser8n siempre canalizaciones ce-~
rradas y en lo posible forzadas. Se calcular8n para el con-
sumo miximo diario (variable entre 1.2 y 2.0 veces el
consumo medio diario).

1. Conducciones libres.

En estas se tendr&n en cuenta los siguientes datos b&sicos
para el .cdlculo hidr8ulico:

a. Difmetro mfnimo aceptable, 6 pulgadas.
b. Velocidad mfnima 0.60 mps.

c. La velocidad mixima permisible seri de 5.00 o 4.00
metros por segundo, segQin se construya la conduccibn
en tuberfa de gres o de cemento, respectivamente. Si
estd. construida en tuberfa de cemento, fabricada a
mano o con ladrillo cocido no vitrificado, pero de
buena calidad, la Mmdxima velocidad seri de 2.50 mts.
por segundo.

d. Escapes
A fin de estimar las posibles pérdidas por escapes en la

conducciédn libre, pueden adoptarse los siguientes valores

32



en litros por kil8metro - dfa, como permisibles:

6 " 9.410
8 " 11.762
io ® 14.820
12 ® 17.643
15 ® 22.348
18 * a 36 *® 35.286

Cajas de inspeccibn.

En alineamientos rectos deber&n colocarse cajas de
inspeccibén por lo menos una cada 100 metros. También

se localizardn estas obras en todo cambio de pendiente
y direccifn, excepto,en este iltimo caso, cuando la
deflexién en el alineamiento sea menor de 45° pues
entonces se proyectard el alineamiento en curva circular
de radic no inferior a 15 metros, instalando cajas en
el PC y PT, y cada 50 metros, aproximadamente; una de
las cajas de inspeccifn se proveerd de una compuerta de
desague y de la tuberfa correspondiente, para facilitar
la limpieza periddica de la conduccibén en forma que des-
cargue en sitios de drenaje natural que permitan la f&-
cil evacuaci8n sin causar perjuicios a predios aledanos.
En los puntos extremos de los viaductos y tfineles también
se colocardn las cajas. La caja de inspeccifn ser8 pre-
ferentemente de seccifn 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 ingpeccidn que no tengan desague de limpieza deberd
conservar la forma de la canalizacidn; cuando esté& pro-
vista de sistema de desague, el fondo tendré pendiente
hacia &l. La cota de batea del desague debe estar por

lo menos 30 centimetros mids baja que la de la boca de
salida.

Profundidad de la canalizacién.

Se recomienda un recubrimiento de la canalizacibn de 80
centfmetros o mi4s en el caso de que los terrenos se
utilicen 'para el cultivo. Es aconsejable al hacer el

- proyecto prevar la construccibn de la banca sobre el

eje de la conduccién.
Obras de arte.

Los viaductos, tfineies, cruces en las carreteras,
ferrocarriles, caminos reales y de herradura, pasos en
las quebradas, etc., se disenarfn teniendo en cuenta
la proteccisn de las aguas contra contaminacién, la
estabilidad de las obras, etc.
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2, Conduceisn forzada
a, Cilculos hidr&ulicos.

Se recomiendan los siguientes lfmites aproximados
en los c8&lculos hidriulicos: velocidad mfnima, 0.60
metros; velocidad m&xima 4.00 metros; di&metro

mfnimo 2", salvo casos excepcionales de acueductos
rurales en que se acepta 1 1/2",

b. Sifones invertidos,

La camara de entrada al sifén se disefiar8 en forma
de caja desarenadora, con su tabique de amortigua-
miento, provista de su correspondiente desague y
vertedero de exceso de las aguas. La c&mara de
salida puede ser similar a la anterior, pero sin el
dispositivo desarenador y de rebose., Por regla
general el punto mds bajo del sifén podri proyec-
tarse en forma que cruce la depresifén en viaducto o
puente; en casos especiales, cuando esta obra de
arte resgulte impracticable y previo estudio de las
condiciones sanitarias del cauce que se va a cruzar,
se podri proyectar el paso bajo el lecho del curso
de agtua.

c. Colocacién y anclaje de la tuberfa.

Las tuberfas generalmente deben proyectarse ente-
rradas. Cuando se coloquen en la superficie, se
apoyar8n sobre cierto nfimero de soportes en forma
que en ellos se produzca el minimo de rozamiento.
Si la pendiente es superior al &ngulo de rozamiento
que corresponde en los soportes hay que anclar la
tuber“ia en puntos adecuados. Entre cada dos de
estos puntos fijos se intercalari una pieza de
dilataci8én. Cuando vaya superficialmente y este
m&s o menos horizontal, tambi&n hay que anclar la
tuberfa cada 100 0 150 metros; en los cambios de
direccidn del eje del tubo se instalar&n asf mismo
anclajes teniendo en cuenta para su diseno los
esfuerzos a que estén sometidos.

d. Dispositivos especiales.
Se proveer8 la instalaccién dé ventosas en todos
los picos o puntos altos y de vilvulas de purga
en los sitios bajos para la limpieza de la tuberfa,

e. Planos

Se hardn  planos en escala 1:1000, en que se muestre
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la poligonal del levantamiento para la conduccién
con la topograffa de la zona, lfnea de proyecto de
la canalizacién, indicando las caracterfsticas
hidr&ulicas para cada tramo, localizacién de las
cajas de inspeccifn en el caso de conducciones por
gravedad y accesorios tales como vilvulas, ventosas,

© etc., en las conducciones forzadas y localizacién
de obras de arte en general, En los planos de
conducciones forzadas se incluir&:un cuadro de
despiece de accesorios similar al exigido para la

. red de distribucién; perfil de conjunto para la
conduccibn a escalas apropiadas para incluirla den-
tro de una sola plancha, en el que deber& indicarse
la localizacibn de cada una de las obras, asf como
las 1lfneas piezométricas en el caso de las conduc-
cibnes forzadas; perfiles a escalas horizontal,
1:1000 y vertical, 1:100, correspondiente al pro=-
yecto de conduccifn, en que se indiquen cotas negras,
cotas rojas, pendientes, difmetros, distancias par-
ciales y acumuladas, lfneas piezométricas en el caso
de conducciones forzadas, localizacifn de cajas de
inspeccién con su correspondiente numeracién, ac-
cesorios y obras de arte; plantas y cortes de la
caja de inspeccién ., viaductos, anclajes, desagues,
pilastras, cruces inferiores de los cursos de agua,
sifones, etc., en escala 1:20.

Esfuerzos de trabajo y factores de segquridad.

Cuando se trata del cilculo de una tuberfa forzada (en
conducciones, plantas de bombeo, plantas elé&ctricas, etc.)

la presin de servicio normal incluye la presifn de los gol-
pes de ariete que puedan ocurrir durante la operacién, Esta
presifn normal de sexrvicio llamada tambi&n, presidn de tra-
bajo debe ser menor que la correspondiente al lfmite ellstico
del material de la tunerfa y menor, con mayor razdn que la
presién de ruptura.

Creager (ver Ref. 12 piag. 641 y sig.) nos dice que el
lfmite el&8stico debe tomarse como el 50% de la resistencia
(ltima y que el esfuerzo de trabajo es el 50% del 1fmite
eldstico. Se tiene en este caso un factor de seqguridad de
4 con respecto a la r:isistencia Gltima y de 2 con respecto
al 1limite el&stico.

Cuando se habla del fa:tor de sequridad €ste no incluye las
previsiones para la eficiencia de la soldadura, en tuberfas
de acero, que deben teierse en cuenta adicionalmente.

En la p&gina 639 y si uientes de la referencia citada,
Creager nos dice que :.a presifn mixima para la cual los
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tubos deben ser diseniados, consiste en la mdxima presién
estitica, mds la mixima presién del golpe de ariete, mSs
la m&xima fluctuacibén en la c8mara de equilibrio; y da la
siguiente f8rmula para encontrar el espesor del tubo, en
tuberfas de acero:

t = 2.6’ h D . (13)
SE
En donde:

h = 1la presidn en el'eje del conducto debida a todas las
cargas estimadas, psi. .

D = difmetro del conducto en pies.
S = el esfuerzo permisible en psi.

E = eficiencia de la soldadura longitudinal expresada en
forma de fraccién.

t = espesor en pulgadas,

A menudo se utiliza la resistencia fGiltima como base para
escoger el factor de seguridad. Estos factores varfan un
poco con la calidad del material. Para el diseno de 1la
tuberfa de presiSn del bombeo de la quebrada Lz Mosca en =z
Departamento de Antioquia se us8 el siguiente critexio:

Bases generales para el diseno:

a. El espesor mfnimo de lé tuberfa ser& de 6 mm y el
acero de la misma deber8 ser de una resistencii Gltima
mfnima A& la tensifn de 45000 psi. (31.7 k/mn

b. El esfuerzo bi&sico de trabajo ser8 determinado en re-
lacién . al esfuerzo filtimo de resistencia a la tensién
y al esfuerzo minimo en el 1lfmite de elasticidad,
tomindose un factor mfnimo de seguridad de 3,6 res:
pecto al esfuerzo iltimo o de 2.5 respecto al esfuer. s
en el 1lfmite de elasticidad, rigiendo el menor de los
dos valores determinados con los factores de seguridad

dichos.,

C. El esfuerzo de trabajo tendr& en cuenta las siguientes
eficiencias de Bs soldaduras, cuando no se efectfe
tratamiento t&rmino para alivio de tensionesg

100 & para espesores hasta de 8 mm inclusive,
90 % para espesores entre 8 y 16 mm inclusive.
80 % para espesores de 16 mm en adelaite.
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si se efectfia el tratamiento t&rmico se podrdn utilizar las
siguientes eficiencias:

100 § para espesores hasta de 8 mm inclusive.
95 % para espesores entre 8 y 16 mm inclusive.
85 % para espesores de 16 mm en adelante.

El tratamiento té&rmico se harji segfin las normas contenidas
en el pardgrafo UCS 56 del c6digo ASME "Boiler and Pressure
Vessel Code, Section VIII"®. ’

d. La longitud normal de tubos ser8 de aproximadamente
6.00 metros. En cada tramo entre apoyos podri haber
s6lo un tubo de longitud menor que la especificada.El
espaciado entre apoyos ser& indicado por el fabricante
de la tuberta. .

e. Se considerard una variacién mfxima de temperatura de
+ 15°C., (Una variacién total de 30°C).

£. A los espesores calculados con las bases anteriores
se agregar8 1 mm. para compensar la corrosién.

g. Cada tubo tendrd solo una costura longitudinal y
ninguna transversal.

h. Se tomar8 como presién de trabajo de la tuberfa la
altura estitica mis el efecto de golpe de ariete.
Para encontrar el m&ximo esfuerzo que actfla sobre el material
del tubo deben conocerse los esfuerzos longitudinal y trans-
versal.  El tubo debe considerarse que actfia como viga cuando
va apoyado sobre anclajes y silletas al aire y en este caso
los esfuerzos de flexidn son importantes. Conocidos los
esfuerzos, para encontrar el esfuerzo miximo se acostumbra
aplicar la f8rmula siguiente, que se aplica cuando el material
trabaja m&s alld del 1lfmite el&stico: (Ver Ref. 20 pag.86),

2 2 2 '
= +
‘St Sa + Sa Sf ,Sf (14)
En donde:
St = esfuerzo mé&ximo sobre el material.
Sa = esfuerzo anular o circunferencial,

S, = esfuerzo lopgitudinal., (por ejemplo, el de flexibn).
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Investigaciones mds modernas demuestran que el t&rmino Sasf
de la ecuacidn (14) debe dividirse por K (K+1l) 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 ecuacién (14) se trabaja con una
férmula que es vilida s8lo m&s alls del lfmite el&stico,

el valor obtenido nos muestra qué tan lejos estamos de este
limite y por lo tanto nos da un valor aceptable si el resul-
tado cae dentro de los factores de sequridad admitidos,

También se acostumbra comprobar la estabilidad de las es-
tructuras para condiciones d> 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 Gltima 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 fibrica) deben someterse a tratamiento té&rmico para
alivio de tensiones. En el caso de que no sea posible
aplicar el tratamiento t&rmico para las soldaduras longitu-
dinales o para las transversales sujetas a esfuerzos espe-
ciales, se introducirid en el cdlculo una eficiencia para la
soldadura as{:

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 adoptar& un acero de grano fino y
m8dulo de eficiencia de 80%. Para aceros de resistencia
iltima mayor o igual a 52 Kg/mm que tengan espesores de

20 mm se deber& hacer el tratamiento de alivio de esfuerzos
de todas las uniores, pudiéndose reducirlo a tratamiento
local para las juatas diferenciales”.

Las especificaciones antefiores, parecen indicar que cuando
hay tratamiento t&rmico se debe usar una eficienc’: del 100%
de las soldaduris, atin cuando no lo especifica directamente.

El Bureau of f:clamation, por otra parte, exige que la
construccisn 3le tubos de acero se haga con soldadura auto-
nitica rfgid:aente controlada, que haya tratamiento t&rmico;
que las juntis longitudinales sean radiografiadas y que
todos los tubos en f&brica o ya instalados en el campo,se
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prugben hidrostdticamente. En estas condiciones, la eficiencia
para tubos con soldadura doble, al topo.";g '1 :

es del 100 %; si no hay radiograffa se reduce la [} lciencia

al 90 % y lo anterior se aplica para todo tipo de acero
soldable.

Las especificaciones del API, ASME se dan a continuacifn:

(Ver pag. 12, Ref. 17). Las eficiencias de uniones para tu-
berfas con soldaduras de arco varfan con los diferentes tipos de
acero y uniones. La eficiencia permitida tambié&n depende de
la inspeccibn que se haga y del tratamiento térmico aplicado
a la soldadura. Para el acero fire box, con soldadura al
tope, doble, y con radiograffa se recomienda una eficiencia
del 90%. En las mismas condiciones pero sin radiogxaffa, se
baja al 80%. Lo anterior también se aplica al caso de sol-
dadura simple pero con faja trasera (Vexr figura 17), Las
eficiencias mencionadas deben reducirse al 78% y 748 para
aceros "Flange" y "Estructural". Si las tuberfas se some-
ten al tratamiento té&rmico se permite un aumento de 5 puntos”.
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DISENO DE VALVULAS DE ENTRADA DE AIRE -

Resumen de un artfculo de Allen W.S. (Research Engineer of
Simplex Valve and Meter Co. Philadelphia, Pa.) aparecido
en la revista Engineering News Record de Julio de 1943.

Presién de aplastamiento.

La presién de ruptura por carga externa en tuberfas de
acero est8 determinada por: (T.Asme) Vol. 27 (1905-06) p.
795 por T. Stewert).

3

Ap = 50210000 ( &) (1)

En donde:

Ap = diferencia de presiones o presidn externa efectiva
en psi (presifn de aplastamiento)

t = espesor del tubo en pulgadas.

D = di&metro de la tuberfa en pulgadas.

La f8rmula obtenida por Allievi es:

en donde:

K = factor igual a 2 para tuberfas al aire e igual a 1
para tubos enterrados.

E = mBdulo de elasticidad del material.

El valor maximo de Ap se obtiene cuando la presién externa
es la atmosférica. (si el tubo est8 .en el aire), al nivel
del mar, y con vacfo perfecto en el interior. Dicho valor
es 14.7 psi aproximadamente.

Basados en experiencias pasadas se aconseja un factor de
seguridad de 4, manteni&ndose asf un vacfo a 1/4 del punto
de colapso y proveyé&ndose seguridad contra las imperfecciones
en la tuberfa por manufactura y por la posibilidad de que
el tubo no sea perfectamente redondo.



También . tiene en cuenta posibles variaciones del flujo por
variacién de coeficientes. Insertando este factor de 4 en
la ecuacibn anterior se tiene:

Ap = 12552500 (%)3 | | (2)

En dondé:

Ap es la diferencia de presiones permisible , psi.

La ecuacidn. (2) puede resolverse por medio del &baco de

la figura 1. Si la lfnea recta trazada con eldifmetro y el

espesor est8 por encima de la elevacibn cero (nivel del mar) '
no se necesitan vélvulas de aire. (Las expresiones "por '
encima® o por "debajo" de una elevacidn no indican mayor

o menor elevacibén de aquella, en este estudio. Se refieren

a la posici@n en el papel)

Para otras elevaciones diferentes a la del nivel del mar

no se necesitan vdlvulas de aire si la recta pasa por encima

-de la elevacibdn real del punto considerado. Si pasa por
debajo se necesitan vdlvulas de aire.

Determinacifn del tamafio de la vAlvula de aire.
El criterio para el diseno es el siquiente: Si1 el aire
penetra a la tuberfa a la misma rata volumétrica que el
flujo de agua por la tuberfa no se presentarfa el vacfo. De
acuerdo a Chezy el flujo de agua por la tuberfa es:

Q@ = 0.0007872¢ (sp°)}/? (3) @
En donde:
Q = flujo de agua en pies 3/seq.
C = coeficiente de la f6rmula de Chezy = 100
[ =-'§éndiente en pies por pie de longitud.
D = Adifmetro de la tuberfa en pulgadas.
La echaci6n para el flujo de aire a trav8s de un orificio

o de una vilvula de entrada de aire es: (Fluid Meters:
Their Theory and Operation, ASME Report 4a. edicién 1937).



w = 0.525 K Y, a’\[ onp (4)

en donde:

w = flujo de aire en lbs/seq.

K = coeficiente del flujo = <
1-84
¢ = coeficiente de descarga del orificio.
Yl = factor de expansién,
d = dildmetro del orificio en pulgadas.

3

p = densidad del aire = 0.0764 #/pie” a 60°F y 14.7 psia,

Ap = diferencial de presiones en psi.

B = ag = relacidn entre el difmetro del orificio al
1 didmetro aguas arriba del mismo.

Para las v8&lvulas de aire dl es muy grande en relacibén a d y

por esto B = 0 para todos los porpésitos précticos. Por lo
tanto K = ¢, el coeficiente de descarga del orificio, el
cual puede suponerse en promedio igual a 0.60. Yl = 0,95

en promedio.

Substituyendo los valores anteriores y teniendo en cuenta

que 1 1lb de aire a 60°F y a 14.7 psia tiene un volumen -
13.09 pies3 la ecuacibn (4) puede transformarse en:

Q = 1.083 a2 \IAp (5)

en donde:
Q = flujo de aire en pies3/seg

Combinando las ecuaciones (2), (3) y (5) obtenemos:

D S
( ) : (6)
221.0 ;j

o
L]

La ecuacién (6) puede usarse para determinar el di&metro
de las v&lvulas de aire para diferenciales de presidn
mayores de 6.94 psi. Esto se debe al hecho admitido de que



la descarga de aire no puede aumentar aun cuando se aumente
el diferencial de presiones por encima de 6.94 psi. Reenm-
plazando este valor de p = 6.94 en la ecuaci8n (5) se
tiene:

o = 2.840 a° (7)

Combinando las ecuaciones (3) y (7) se obtisne:

d = 0.166 (sD”)}* ecuacién que puede utilizarse

para todos los valores de Ap mayores que 6.94 psi. Puede
determinarse si Ap es mayor o menor que 6.94 por medio de
la ecuacién . (2},

El flujo de aire varfa también con - la temperatura pero debe
notarse que el flujo de aire a una temperatura de 40°F es
s6lo 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 difmetro calculado de la v8lvula de aire puede no
ser igual a los tfpicos manufacturados por el fabricante,el
nGmero de vilvulas equivalentes, de didmetro menor, deberd
determinarse de manera que el 4rea suministrada sea igual

a la calculada. Este cSmputo puede hacerse ficilmente con
los gr&aficos adjuntos.

Aplicacién prédctica.

(Ver figura No. 5)

CASO I

Didmetro de la tuberfa: 60" espesor 3/8". En el punto C
se efectfla una rotura de la lfnea. La pendiente S entre el
punto A y B es 80/2000 = 0.04. La pendiente S entre B y C
es 60/1000 = 0.06. Como S, > S, p es evidente que al

bajarse los gradientes hidr8ulicos por la rotura en C, se
llegar8 un momento en que la descarga del tramo B-C sea
mayor que la descarga del tramo A-B y tratar8 de formarse
un vacfo.

Con el grédfico (1) se determina la resistencia de la
tuberfa que en este casc puede resistir un diferencial de
presiones Ap = 3.06 psi., Como este valor esta por debajo
de la elevacién 2000 se requieren, entonces, vlvulas de
entrada de aire, segfin la ecuacifn (6).



Con el gr&fico (3) se determina el difmetro de la v&lvula:
17.66". Generalmente ocurre que varias vilvulas pequeiias
son mis econfémicas que una grande. Adem&s, los fabricantes
pueden no fabricar vdlvulas de este tamano.

Con el grdfico (3) se determinan las diferentes combina-
ciones equivalentes:

Tamafio de v&lvula . nQmero requerido
4 ©19.49 = 20
6 8,76 2 9
g 4.87 =2 5
10 3.11 = 3

Si se pone una vdlvula de compuerta en el punto A' (ver

figura 7) se requiere entonces una vdlvula de aire en este punto
pues al cerrarse la v8lvula de compuerta y al producirse

al mismo tiempo una rotura o descarga en los puntos By C

se producird un vacfo en el pnto A'.

CASO II

En el perfil de la figura 5 la lfnea ABC es la misma que

la dada en el caso I, pero ahora A es una cima. El tamano

de la v8lvula 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 fiqura (3) se determina d = 18.35" y por lo tanto
vdlvulas de 10" son necesarias. En el punto B se requieren
3 v8lvulas segfin 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-
vacién dada debe usarse la figura (4).

Si el nfimero de v&lvulas requeridas en una seccifn cualquier:
resulta excesivo y costoso puede adoptarse la alternativa

de engrosar el espesor de la tuberfa en el tramo corres-
pondiente.

La figura (6) muestra la vilvula abierta y la forma como
entra y sale el aire, segfin el caso.

Al llenarse la tuberla el empuje del agua levanta la v&lvula
y se cierra segfin se ve en las fiquras (2) y (6).

El contrapeso sirve para ajustar el momento en que cierra la
v8lvula. Si la tuberfa esti vacfa el contrapeso puede ajus-
tarse para que la vilvula permanezca ablerta a diferentes
relaciones de abertura.
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Comentarios al artfculo de Allen W, Sweeten.

El autor compara el diferencial de presiones (Ap) con la
presibn atmosférica, (pa). Si Ap < pa recomienda el uso
de vAlvulas de aire. Si Ap > pa se considera que las
vilvulas de aire no son necesarias, '

Sin embargo el autor deberfa comparar (Ap) no con (pa) sino
con el diferencial de presiones m&ximo que puede ocurrir

en las condiciones dadas. Este diferencial de presiones
miximo en el caso I del ejemplo, estarla determinado por el
gradiente posible mis desfavorable, o sea por la lfnea A'C.
El diferencial de presiones miximo estarfa dado por (h),
como se vié al tratar de los sifones.

i
1l
!

FIGURA 7
Entonces la comparacifén debe hacerse entre (Ap) y | wh |

Las v8lvulas de aire pueden necesitarse también en los
vértices de los sifones, aun cuando no sean necesarias para
la proteccifn contra el aplastamiento, para permitir:

a. La expulsi8n.del aire entrapado en los vé€rtices;
b. La admisibn de aire en los vértices para permitir un
vaciado rapido de la turerfa en caso de dafos; en estos

casos se justifica el us. de vdlvulas de disefio sencildo
como el que se muestra €1 la figura 8.

8
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ANCLAJE DE LA TUBERIA

Para fijar la posicién de las tuberfas y evitar su desplazamiento por las
fuerzas que actdan sobre ellas se utilizan en los cambios de direccién
macizos o bloques de hormigén, adecuadamente diseflados 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 direccién o en

tramos rectos largos entre dos juntas de expansién, Se disefian en forma

tal que pueden resistir las fuerzas actuantes por su propio peso, teniendo
en cuenta la debida reaccién del terreno, No se utilizan varillas de acero
para fijar las tuberias excepto cuando se encuentra roca de dureza y calidad
adecuadas.

Las fuerzas que act@an sobre la tuberfa tratando de desplazarla se transmi-
ten al anclaje por medio de anillos o varillas de acero que se empotran en
€l o recubriendo totalmente la tuberfa con el hormigén del anclaje,

En los pdrrafos que siguen se describen las fuerzas actuantes, algunas de
las cuales son de pequefia magnitud, Combinadas estas fuerzas con el peso
propio del anclaje se obtendrd una resultante que deber4 actuar dentro del
tercio medio del &rea de cimentacién,

Se usarin las siguientes convenciones:

A = 4rea de la Secéién transversal de la tuber{a.

E = A4rea cbrrespondiente al espesor de la tuberfa cu la junta de
‘expansibn,

K = frea proyectada normal al‘eje de la tuberfa cuando hay una reduccién
en la tuberia en la zona superior del anclaje,

K' = idem para la zona inferior,
h = carga de presifén en el punto que se considere, en la tuberfa,
p = presibn correspondiente a la carga h, .

a = 4ngulo que hace la rama superior de la tuberfa con la horizontal.
b = idem para la rama inferior,

¢ = é&ngulo horizontal exterior de los ejes de las tuberfas en un cambio
de direccidn,

d =  &ngulo real de deflexién formado por los ejes de las tuberf{as,

W = peso de la tuberfa entre la junta de expansién superior y el punto
medio entre el anclaje y el primer pilar superior,

n

W' idem para la zona inferior.



p = peso del agua en la tuberfa cuyo peso es W,
P' = {idem para W',

Q = peso del agua en la tuberfa en el tramo comprendido entre los puntos
medios mencionados al describir W y W',

f = coeficiente de friccién entre la tuberfa y sus apoyos en los pilares,
Se puede tomar un valor de 0.6 entre acero y hormigén, de 0,4 a 0,5
para superficles lubricadas y mucho menos para apoyos sobre rodillos
. articulados,

\Y = velocidad del agua en la tuberfa.

¢ .= perfmetro de la tuberfa en la junta de expansién superior,

C' = ‘idem, para la junta inferior,

S = Peso de la tuberfa entre el anclaje y el punto medio entre el anclaje
y el pilar superior, ‘

S' = idem para la zona inferior

a  fuerza friccional por unidad de longithd en la junta de expansién,

F

82 = peso especifico 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
actian en un sentido o en el contrario segln se produzca un aumento o dismi=
nucién de la misma,

* 1 Friccibn en los apoybs de la tuberfa sobre el pilar en la zona supe-
rior de la tuberfadebida ala expansibén o contraccién de la misma,
por los cambios de temperatura: f£(W + P) cos a,

* 2 Idem para la zona inferior: f(W' + P') cos b,

* 3  Friccién en la junta de expansién superior, debida al movimiento de
la tuberia en la junta: CF, F se ha obtenido experimentalmente como
744 Kgf/m,

* 4 Idem para la junta inferior,



Fuerza longitudinal W sen a actuando sobre el anclaje debido al
peso de la tuberia W. La componente normal a la tuberfa es tomada
por el pilar, Si los pilares tomaran el total de la carga W
estarfan siendo disefiados como anclajes.

ldem para la zona inferior: W' sen b,

Fuerza de reaccién By del agua contra el codo, debida al cambio

en la cantidad de movimiento por el cambio de direccién. Consdltese
una explicacién detallada de esta fuerza en la Ref, 2, capftulo II.
p. 11, Esta fuerza es igual a MV = Av2/g, Un breve resumen de

esta explicacién se da a continuacién:

La fuerza resultante que actia sobre el agua para poder producir el
cambio de direccién del flujo en el codo es, llamindola

Fr:
C — —— — —— ——
Fr = MV2 ~MVy = B + pA + Qe (1)

(Qc es el peso del agua contenida en el codo)

Despejando B :

sl — ——p — —>
B = MV2 -~ MVl - pA - Q (2)

La reaccibén By que hace el agua contra el tubo, que es la fuerza
que el anclaje tiene que soportar, debido al fenémeno puramente
hidraulico del cambio en la direccién del flujo, es igual en magni-
tud pero de sentido contrario al de B, Por lo tanto:

—gr | e = P
B = MV - MVZ + pA + Qc (3

Como el valor de pA y de Q. se con31deran por aparte en este estudio
en las fuerzas (8), (11), (12) y (13), el valor de By qucda final-
mente como:

—_— —_ —
Bt = MVL - MV2 (4)

Las fuerzas de la ecuacién (4) se representan grdficamente en la
figura 1, actuando contra el anclaje, puesto que el signo menos de
esta ecuacién indica que debe cambiarse el sentido del-vector MVy,

Fuerza hidrostatica pA, que actGa a lo largo del eje de la
tuberfa, contra el anclaje, a ambos lados del mismo. Como se men-
ciond al hablar de la fuerza 7, es una componente de By segln la
ecuacién (3).

Fuerza en el extremo expuesto de la junta de expansibdn, en la zona
superior: pE,
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11

12

13

14
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Jdem, pero en la zona inferior.

Fuerza debida a la reduccién, si ella existe: pK, (En la zona o
superior), : ’

Idem, para la zona inferior.

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,

Fuerza vertical que actlGa sobre el anclaje debido al peso de la
tuberfa S + S' seglin se definié anteriormente,

El peso del anclaje, evidentemente, debe considerarse dentro de
las fuerzas que actdan sobre &1, ActGa 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 segin
las direcciones definidas por la expansién o contraccién debida a
los cambios de temperatura, situaciones que deben estudiarse sepa
radamente,

La resultante de todas estas fuerzas actuando sobre el anclaje
debe caer dentro del nucleo del tercio medio de la base de cimen-
tacién del mismo para que exista estabilidad y los esfuerzos
resultantes sobre el suelo deben caer dentro de los lf{mites per-
misibles que le corresponden segln su naturaleza,

Debe reflexionarse sobre el hecho de que los pilares no estdn to-
mando el total del peso W y W' segln se definié atr4s, Para que
esto fuera posible la tuberfa deberfa fijarse al pilar por medios
adecuados para evitar su movimiento longitudinal con los cambios
de temperatura, Por el contrario se permite que la tuberfa se

~deslice sobre su apoyo en el pilar, disefiando dicho apoyo con la

debida lubricacién, Si la tuberfa fuera horizontal, el pilar si
tomarfa la totalidad de la carga W + W',

De acuerdo con las caracteristicas del terreno podrfa no ser con-
veniente considerar la longitud ¢ como parte de la zona de susten-
tacién del anclaje, (v. figura 1),

Por otra parte, si en las fuerzas (8), (9), (10), (11) y (12) se
esti considerando la sobrepresién mdxima del golpe de ariete, la
fuerza (7), MV, no debe considerarse puesto que V = 0 cuando la
sobrepresidén del golpe de ariete es mdxima,



EXPANSION . . CONTRACCION
(Aumente de¢ Tompereture ) (Olsminucion de Temperaturs )

ESQUEMA DE LAS PFUERZAS QUE ACTUAN BOBRE EL ANCLAJE
A LO LARSO OEL EJE DE LA TUBERIA Y VERTICALMENTE.

V s Fyerze Verticol L Peso de la Tuberfs y del Agua en (0 zona

del enciaje + Peso del mlsme. @+
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DIAGRAMA QUE MUESTRA LAS FUERZAS QUE
ACTUAN SOBRE EL ANCLAJE.
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DISENO DE MULTIPLES

RES UMEN

En el presente trabajo los autores consiguen un procedimiento de cdlculo
sencillo para tener en cuenta en el disefio de un miltiple, las pérdidas de
carga en el conducto principal. Se muestra con claridad c6mo estas pérdidas
producen un efecto compensatario que tiende a producir un caudal uniforme y
que la no consideracién de dichas pérdidas puede producir errores importan-

tes,

El método de célculo es un método iterativo y se ha obtenido una ecuacién
para calcular con precisién el verdadero valor del coeficiente de la
pérdida de carga para calcular la iteracién siguiente, Este coeficiente

se obtiene ‘a partir de las ecuaciones de H, Hudson,

Se da también un procedimiento para calcular la relacién de &reas que debe
existir entre el conducto lateral y el principal, Este procedimiento fue

explicado por primera vez por el ingeniero Gerardo Galvis en el curss de la
OPS sobre predisefio de plantas de potabilizaciém que tuvo lugar en Lima en

el mes de noviembre de 1982,

Los autores consideran que el presente trabajo representa un aporte Gtil a
la Ingenierfa Sanitaria y que es una aclaracién importante a la teoria que

sobre los mdltiples existe en la actualidad,






DISENO DE MULTIPLES

INTRODUCCION

Los maltiples consisten en un conducto principal con laterales normalmente es-
paciados a intervalos regulares (ver figura 1 y 4) por medio de los cuales se
prétende alcanzar una requerida distribucion de flujos y garantizar asi, al me
nos desde el punto de vista hidrdulico, el mejor comportamiento de 1a estructu
ra o reactor al cual el miltiple esté asociado.

Los miltiples son estructuras hidraulicas muy importantes y de frecuente uso en
plantas de potabilizacion, plantas de tratamiento de aguas residuales, piscinas
de enfriamiento, bocatomas, industrias, etc.

Pueden ser disefiados dos tipos de miltiples: Unos que distribuyen el flujo (Mdt-
tiples difusores) y otros que 1o recolectan (Miltiples recolectores).Algunos mil
tiples cumplen esa doble funcidn como es el caso de los sistemas de drenaje en
los filtros rdpidos, en plantas de potabilizacién.

Debido a la carencia de un método‘adecuado de cdlculo se ha descuidado el disefio
de estas estructuras por lo cual es frecuente observar que su pobre comportamien
to es causa importante de bajas eficiencias en distintas unidades de tratamiento.
En 1a revista “Proceedings of the American Society of Civil Engineers" (Ref 1,
pag 745) aparecid un estudio muy interesante de los ingenieros H. Hudson, R.
Uhler y R. Bailey quienes cnbase 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 miltiples difusores como recolectores y dan un procedimiento de cadlculo para
miltiples difusores cuando sdlo 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 pre
senta un procedimiento generalizado de cdlculo que incluye las pérdidas por roza-
miento y por cambio de velocidad a 1o largo del conducto principal del Miltiple.

Se hacen ademis interesantes precisiones sobre la accion combinada de las pérdi-
das de carga y de los coeficientes de descarga y su efecto compensador en la dis-
‘tribucidn del flujo. Se precisa ademds la relacion adecuada de area entre latera-
les y conducto principal 1o que es utilizado para indicar un método sencillo de
cdlculo, con el grado de uniformidad aceptado en el flujo como parametro de disefio.



MULTIPLES DIFUSORES

Teniendo en cuenta la figura 1 y la nomenclatura duéﬁse'indica a continua-
cidn se hace un breve resumen de los resultados Obtenidos por Hudson.
Q@ = Caudal total al inicio del maltiple .

V. = Velocidad en el tramo i del conducto principal del miltiple, inme-
diatamente antes de un lateral i.

Q; = Caudal del tramo i cuya velocidad es V.

v; = Velocidad en el lateral i. | ’ ('
q; = Caudal en el lateral i, cuya velocidad es Ve

Ai = Area del conducto principal en el tramo i.

a; = Area del conducto lateral i.

h'f = Pérdida de carga entre un punto en el conducto principal, inmediata-

mente anterior a la derivacidn y otro en el conducto lateral de deri
vacion, inmediatamente después. Es la pérdida de carga por entrada
al conducto lateral.

Hy = Pérdida de carga total en un lateral i que incluye la de entrada y
salida. .

g = Aceleracion de la gravedad

o = Coeficiente de velocidad para expresar las pérdidas por entrada en

funcion de la carga de velocidad en el lateral, segin 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-
‘duientes aclaraciones: .

* 1 E) area en el cmducto principal permanece constante antes y después
de una derivacibn.

)



* 2 La derivacidn se hace a 90° conrespecto al eje del conducto principal.

* 3 El conducto lateral de la derivacidn 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 area lateral a princinal

De acuerdo a lo anterior y a lo indicado en la figura 1, se tiene:

Hi = h fi + 1.0 73 . (1)
o Vi2
h fj = ——é'g—— (2)

Haciendo uso de los resultados experimentales de los investigadores anteriormen
te nombrados, Hudson et Al, dibujaron en un grafico los valores de o VS(Vj/Vi)Z
segiin se indica en la figura 2. Encontraron asi que el valor de a cafa dentro
de una linea recta segiin la ecuacion.

V.
o= @ (=) + 0 (3)
1‘ .
Los valores de @ y 8yson diferentes segin se trate de laterales cortos o largos.
Un lateral corto se define como aquel cuya longitud es menor que tres veces su
diametro. Los valores de 8,y @ aparecen en la siguiente tabla:

LATERAL 0, )
Largo 0.4 ' 0.90
Corto 0.7 1.67

Los coeficientes para el lateral largo son menores que para el corto probable-
mente porque el primero permite una recuperacion parcial de la carga de veloci
dad al expandirse el chorro después de su contraccidn.

Teniendo en cuenta las pérdidas por salida se tiene segin Hudson et Al:



Vi
B=¢ () +8+1.0 (4)

‘l .
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 continuacidn, el cual supone ademds que el nivel de
energia 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 to
marse como constante; asi se tiene:

2 2 2.

Byv,

B.v. B.,v
31 11 = ... constante (5)

H= =32 2g

y de aqui se deduce, partiendo de la ecuacion de continuidad, considerando aj
constante y n como el nimero de laterales, que:

1=n
R N T B | (6)
ToapBy L |y

. - 1 » L3 . -
La ecuacion (6) se trabaja iterativamente asi:

<
\

* 1 Se supone primero una distribucion uniforme del caudal en los laterales
con 1o cual se pueden calcular valores iniciales de B.

I=n 1

* 2 Seencuentrm d valor de » -B;-)‘l .

* 3 Se calcula para cada lateral el nuevo valor de v; o g5 con la expresidn

(6).

* 4 Con los valores obtenidos en el punto * 3, se recalculan los valores de
B y se repite el proceso hasta obtener la aproximacion deseada.

E1 procedimiento anterior es vdlido para los casos en los cuales se pueden su-

poner nulas las pérdidas de carga en da tuberia principal del miltiple, pérdi-

das debidas al cambio de velocidad y a la friccion en dicho conducto. Las pér-

didas por cambio de velocidad son despreciables, por lo general, cuando es gran
de el nimero de laterales. En este caso, la velocidad antes y después del late-
ral, en el conducto principal,varia muy poco y por lo tanto dichas pérdidas se

hacen practicamente nulas. |



Las pérdidas por friccion 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 parrafos que siguen se da un procedimiento iterativo de cdlculo que es
valido para ambos casos, cuando se consideran las pérdidas de energfa 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'. Basandose en esta condicidon el procedimiento es
como sigue:

* 1 Para el primer lateral se supone un caudal igqual al 85% del promedio.

g, = 085 Q1
1

h
Se puede adoptar un porcentaje diferente del 85%. La adopcidon de este
porcentaje se debe a que, normalmente, el primer lateral conduce un cau-
dal menor que el del dltimo lateral.

* 2 Con los caudales QI y q se calcula By por medio de la ecuacidn (4),
adoptando los coeficientes @ y 6, segiin se consideren los laterales como
cortos o lérgos. Se tiene entonces la informacion inicial que permite
calcular la pérdida de carga H para el sistema. -

H = 171 ) (5)

* 3 La pérdida de carga asi obtenida es un valor inicial que permite calcu-
lar los caudales y los coeficientes Bj en los demds 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 ecuacidn (5) transformada en:

_ 1
% =33 (7)

b) E1 valor de B; se calcula con el valor de Q; y H; asi:



Designando con R la relacion a/A y suponiendo que los laterales son
cortos, se tiene: ~

RQ; 2
B, = 1.67 ( —1—)% + 1.7 ' (4)
L 93 ,

Combinando las ecuaciones (4) y (7) se obtiene, eliminando q;°

1.67 Qi

1 ——
19.62 A"H;
.* 4 Habiéndose obtenido el valor de q; se obtiene el caudal Qj+1 corres-
pondiente al tramo siguiente: Qj+1 = Qi - qi y con este valor se pueden
calcular las pérdidas de carga por cambios de velocidad y por friccidn
con las ecuaciones conocidas de Hinds y Manning:
Por cambios de velocidad:

hy

K (v;2 - vl }/29' | (9)

0.1 para aumeatos de velocidad y 0.2 para disminucidn de

en donde k
velocidad. Como estas pér:idas en el caso de los miltiples son préactica-
mente nulas se puede usar k = 0.2 para ambos casos.

Por friccion:

_ 2
he = Kivp Qup Ly (10)

en donde K depende del diametro del conducto,de la rugosidad y de la

formula usada.

En el presente estudic/se ha usado la ecuzzion de Manning con n=0.011.
Li+1 es 1a longitud cel tramo i+l que se estd considerando.

Las anteriores pérdidas de carga restadas de Hi dan el nuevo valor de
Hij4p para calcular 21 caudal del nuevo lé:eral qj+;. Ast se continda has-
ta encontrar los valores finales del Gltno tramo y del Gltimo lateral,
Q, ¥ qp» respectivamente. | f



*

5 Se calcula la nueva pérdida de carga H del sistema, para una segun-

da iteracion, con el siguiente procedimiento:

E1 error acumulado del caudal es:
8Q = &y Mg =Q, - q, (11)
E1 error promedio del caudal, en cada lateral, es, por lo tanto:

AQ = ——— (12)

E1 caudal corregido del dGltimo lateral es:

Q' =a, *4q ' (13)

Con el caudal corregido para el G1timo lateral se calcula su pérdi-
da de carga H'n. E1 valor de Bn es prdacticamente constante y se pue-
de usar el valor previamente calculado. Se calcula la nueva pérdida
de carga H , para una segunda iteracidn sumando las pérdidas de car-
ga acumuladas del conducto principal con la pérdida de carga del ul-
timo lateral calculada como se acaba de explicar:

H =2hy, +She+Hy . (14)

E1l valor de H es la nueva pérdida para todo el sistema y también,
claro estd, para el primer lateral.

E1 procedimiento tiene en cuenta, automdticamente, la ecuacién de
continuidad puesto que en cada iteracidn se comienza con el caudal
de disefio 07.

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 algin



tramo 1 o en forma mds general, si Qi4; = Q4-q; < 0, esto signi-
fica que la pérdida de carga H, inicialmente supuesta, fue dema-
siado alta. Ninguna futura correccidn deberd producir un nuevo va
lor de H mayor. Esta pérdida de carga inicialmente supuesta H, se
convierte asf, en cada iteraci6n en un 1fmite superior.

5.2. Si por el contrario, la pérdida de carga del sistema, inicialmen-
te supuesta, H, produce en el Gltimo tramo virtual n+l un valor
positivo de Qn+1, esto significa que el valor supuesto de H fue
demasiado pequeﬁo._Ningﬁn valor futuro corregido de H puede ser
menor. Por lo tanto, ese valor inicialmente supuesto de H se con-
vierte en cada iteracion donde esto ocurra, en un 1imite inferior.

5.3. La ecuacibn (8) muestra que hay un 1fmite inferior para el valor
de H puesto que no tienen sentido ni valores negativos de B ni
un valor infinito. E1 valor 1imite inferior inicial se obtiene
haciendo nulo el denominador de la ecuacién (8) de manera que se
obtiene: ‘

2
H. =@
Cuando los valores de la nueva carga H excedan los valores limi-
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 ¢! valor limite superior o inferior segiin se necesite aumen-
tar o disminuir el valor inicial.

Es interesante analizar el coeficiente B y la presién a lo largo del con
ducto principal 1o cual se hard en los pérrafos siguientes:

a) Coeficiente B

La situacion ideal pare un orificio de descarga a un lateral es que
aguas arriba de la der‘saci6n el fluido esté perfectamente quieto.

3
!



b)

En un mdltiple el Gitimo lateral se acerca a esta condicién. Al inicio
del miltiple el conducto principal 1leva todo el caudal y por lo tanto
la velocidad a 10 largo del conducto es mdxima en esta zona si su sec-
ci6n es constante. Al final, habiéndose derivado la casi totalidad del
caudal la velocidad es minima. Mientras menor sea la velocidad en el con-
ducto principal menor serd la fuerza necesaria para producir el cambio
de velocidad hacia el lateral por lo cual se facilita la entrada del
agua en este Gl1timo conducto. Por esta razén el coeficiente B va dismi-
nuyendo hacia aguas abajo y los laterales finales, por este aspecto ,
tienden a derivar mis caudal. Se comprende pues, la importancia de este
coeticiente en la distribucidén del flujo a 1o largo del mGltiple.

Presién a 1o largo del conducto principal.

Si las pérdidas por friccidn y cambios de velocidad fueran menores que
la carga de recuperacién a lo largo del conducto principal la presidn
aumentarfa hacia aguas abajo en este conducto. En estas condiciones la
descarga en los laterales finales seria mayor que en los iniciales por
este concepto. Generalmente las pérdidas por friccién son mayores que
la carga de recuperacidn y, por este solo aspecto, las descargas tien-
den a disminuir hacia el final del miltiple. Las pérdidas de carga a lo
largo del conducto principal tienen un efecto compensador en relacién

" con el efecto del coeficiente B, en un mﬁl;ip]e difusor. En resumen, la

descarga en los lateralec es el resultado del efecto combinado de las
cargas de recuperacidn, del coeficiente B y de las pérdidas por friccidn.
y cambios de velocidad a 1o largo del conducto principal.

La importancia de cada uno de'estos factores depende de las condiciones

de cada caso particular. Como ejemplo, se calculardn en los pdrrafos 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 rédpido, tenien-
do en cuentas las pérdiuas por friccién a lo largo del conducto principal.
Se adopta una rata de lavado igual a 15 1/s/m2. De acuerdo con esta infor-
macidén y con la que se indica en la figura 3, se tiene, siendo N el ndme-
ro de-bloques:

Q = 0.1858 gN= 0.1858 x 15 x 15 = 41.8050 1ps
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Para la primera iteracidn, por cada dos orificios salen:

. 2 x0.1858 q N _ - = 1 203
q; = T X N 0.0929 g= 0.0929 x 15 = 1.3935 Ips

d.
Para cada lateral la relacion Vi/vy es: (se define R = —ﬁ%— )
i

Q

v, R a; Q; 2 x 0.000198 Q;

7 P Y 001969 g, - 0-02012 Q;/9; = R Q3/;
a

Para el calculo se han hecho las siguientes suposiciones:

* 1 Las pérdidas de carga por friccion en el conducto inferior del bloque
(ver figura) se calcularon con la ecuacion de Manning para n = 0.011.
Dicha ecuacién se reduce entonces a:

he = 43.13227 Q%L | (10

En donde:

hf = pérdidas de carga en el conducto inferior en el tramo de 1pﬁgitud
L. (metros). . :

Q = Caudal en el tramo en-mcs

L = Longitud del tramo considerado en m (L = 0.3048 m)

Las pérdidas de carga por cambios de velocidad se calcularon con 1a ex-
presion h, = k (-Vl2 - V22)/2g haciendo k = 0.2 por tratarse de disminu-
cion de velocidad. Estas pérdidas son muy pequefas y pueden despreciar-

se.

* 2 Se supone que el flujo horizontal en el conducto superior es nulo couo
debe ser para que exista una descarga absolutamente uniforme a través de
los orificios del conducto superior. Como se vera en los resultados, hay

" .una pequefia no uniformidad. del flujo a través de los orificios del con-
ducto inferior 1o que implica un muy pequefio flujo horizontal por el con-
ducto superior. Una segunda regulacion .se produce en los orificios del
conducto superior 1o que da a la salida del fondo Leopold un flujo de un '
muy buen grado de uniformidad.


http://uniformidad.de

1i

* 3 Se supone, de acuerdo con el punto (2) que en el conducto superior
el nivel de energia es constante.

* 4 Se admite que el lateral, el orificio de 5/8", es un lateral corto.

En el cuadro siguiente se muestra los resultados del cdlculo considerando am-
bos casos: '

a) Con pérdidas de carga en el conducto principal y
b) Considerando que estas pérdidas son nulas

TABLA 1
FONDO LEOPOLD DURANTE EL LAVADO
Rata: 15 1ps/m2. Nimero de bloques: 15

a) Con pérdida de carga en el principal. b) Sin pérdida de carga en el prin-

cipal.
H = 1.4024 H=1.2172
Q. q. ! N

LATERAL | 1p5d 1ps B; Q; 9 B;
1 41.8050 {1.3578 2.3403 41,8050 1.2281 2.4828
2 40.4472 |1.3578 | 2.2994 40.5769 | 1.2443 2.4183
3 39.0894 | 1.3%84 2.2594 39.3326 1.2601 2.3581
4 37.7310 | 1.3593 2.2204 38.0725 1.2754 2.3020
5 36.3717 | 1.3607 2.1826 36.7972 1.2902 2.2495
6 35.0110 ] 1.3625 2.1460 35.5070 1.3044 2.2005
7 33.6485 | 1.3646 2.1107 34.2026 1.3182 2.1547
8 32.2840 |1.3670 2.0767 32.8843 1.3315 2.1120
9 30.9169 | 1.3698 2.0441 - 31.5528 1.3442 2.072..
10 29.5472 {1.3727 2.0129 30.2086 1.3564 2.0359

11 28.1744 | 1.3760 1.9832 28.8522 1.3681 2.000
12 26.7985 [1.3794 1.9550 27.4840 1.3793 1.9682
13 25.4191 1.3829 1.9282 26.1048 1.3899 1.9383
14 24.0362 |1.3866 1.9030 24,7149 1.3999 1.910%
15 22.6494 |[1.3903 | 1.8793 23.3150 | 1.4094 1.8848
16 21.2593 [1.3941 1.8571 21.9055 1.4184 1.8611
17 19.8651 1.3980 1.8364 20,4871 1.4268 1.8393
18 18.4672- |1.4018 1.8172 19.0603 1.4346 1.8192
19 17.0654 |1.4055 1.7996 - 17.6257 1.4419 1.8009
20 15.6599 |1.4091 1.7834 16.1838 1.4486 1.7843
21 14.2507 1.4127 1.7687 14.7352 1.4547 1.7693
22 12.8381 1.4160 1.7555 13.2804 1.4603 1.7559
23 11.4221 1.4191 1.7438 11.8201 1.4653 1.7440
24 10.0029 |1.4220 1.7334 10.3548 1.4697 1.7335
25 8.5809 |1.4247 1.7245 8.8852 1.4735 1.7246
26 7.1562 |1.4270 { 1.7170 7.4117 | 1.4767 1.7170
27 5.7297 {1.4290 1.7109 5.9350 1.4794 1.7109
28 4.3002 {1.4306 | 1.7061 4.4556 | 1.4814 1.7061
29 2.8696 1{1.4318 1.7027 2.9742 1.4829 1.7027
30 1.4379 |1.4325 | 1.7007 1.4912 | 1.4838 1.7007
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OBSERVACIONES

1 Diferencia entre el primero y el G1timo 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 hardn una nueva regulacién de
descargas en estos orificios para mejorar la primera distribuci6n 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 Notese la gran diferencia tanto en caudales como en las pérdidas de car-

ga que se obtiene cuando se desprecia la friccidn en el conducto princi-
pal.

Ocurre con frecuencia que las pérdidas en el conducto principal si se pueden
despreciar. En estos casos es posible determinar aproximada pero directamente
la relacion de areas entre el lateral y el principal para producir una distri-
bucidén de caudal uniforme, dentro de una variacion dada. Para el caso de un 10%
y para miltiples difusores, se indica en la forma siguiente:

* Para el Gl1timo lateral se puede admitir que B = 1.70 por ser la rela-
cién V/v,= 0. (Laterales cortos).

* La pérdida de carga en el ditimo lateral (n) es, por lo tanto:
LRy I |2
(5" —)
Hn = Bn —7g  ° 1.7 73
* En las condiciones que ¢: estén analizando las pérdidas de carga son

iguales en todos los la:2rales y por lo tanto:

% 2 9 2
H =B (1.10 X a) = 1.7 -2 )
n 1 29 ) 2g
- 2 _
B, = 1.7 x 1.1 = 2.057
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*  Pero Bl’ 1lamando R a 1a relacién de &reas entre el lateral y el princi-
pal, es también

8, = 1.67 (R q—‘lL)2 + 1.7 (5)

Se puede admitir que

9% _ g
2 n

y como se estd obligando a que q, sea igual'a 1.1 q, se tiene:

a = 0'932 Q \ 16)
*  Reemplazando (16) en (15) se consigue:

= _ 2 =
B, = 1.67 (R ‘ﬂ%z__g_ )2 + 1.7 = 2.057
n )

de donde:
R= ——— (17)

Como enel caso de miltiples difusores las pérdidas de carga en la tuberfa 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 andlisis pre-
liminar.

MULTIPLE RECOLECTOR

E1 miltiple recolector, como su nombre 1o 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 ecuacién (18) que se muestra mis 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 direccion. En la figura 4 se muestra un esquema de la situacién. En la
figura 5 (tomada del 1ibro Water Clarification Processes de H.E. Hudson) se
muestra la grdfica de o vs V/v.
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Al1fa sigue siendo la relacién entre la pérdida de carga h'f y la carga de
velocidad en el lateral:

es V.
o =Dl 0.7 (—)
2 Y
Vi
29

(18)

Los cdlculos se efectlian en una forma semejante a los realizados para el mil
tiple difusor, teniendo en cuenta la nomenclatura de la Fig.No.4.  Podemos
observar, sin embargo, que si se invierte la numeracidn para que el Gltimo
tramo del principal y el Gltimo lateral inicien con el nimero 1, el procedi-
miento y el programa de cdlculo es semejante al del miltiple difusor pero
cambian los coeficientes y e] exponente de la ecuacibén para X . Se puede,
utilizando la ecuacibn (18), encontrar para este caso del miltiple recolector
una ecuacion explicita para el valor de Bi, como se hizo para el miltiple di
fusor con la ecuacidn (8). Sin embargo la ecuacidn resultante es muy compli
cada porque se 6btiene una ecuacién de cuarto grado. Para facilitar los cal
culos los autores recomiendan utilizar la siguiente ecuacién para alfa :

R, Q.

X = 0.875 - 0.431 Y 1 (19)
| s -

La ecuacién anterior da una correlacion aceptab]é de acuerdo con la infor-
maci6n que se tiene hasta el momento, pero se advierte que es necesario desa-
rrollar una investigacidén mis severa para conseguir coeficientes que den me-
jores resultados, incluyendo 1a relacién de dreas' y la forma de los conductos.

Teniendo en cuenta las pérdidas por entrada en el lateral se tiene:

-

Bi =05+ 0.875 - 0.43 (}LQi) . (20)
ai

0 en forma mds general:
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Bi = 8-9 (R _Qj);obsérvese: @ = 9 + 0.5 (21)
a4
La ecuacidn para el lateral sigue siendo:
% = a \/ 2g Hi (22)
By
Combinandc las dos ecuaciones anteriores se obtiene para Bj:
2 2, 72 2
26 + (P Q) 1 + 20 + (8 Qi) 48
. A 2 Hj AV A 29 Hyj
v (23)
2

E1 diagrama de flujo para el cdlculo resulta iqual aue para los miltiplies di-
fusores y s6lo cambia la forma de obtener el valor de Bj..

Es importante anotar que en este caso de miltiples recolectores la friccidn
no compensa el efecto del coeficiente Bj sino que por el contrario, 10 acrecien-
ta. . la relacibn de dreas R para obtener uniformidad en los gastos de los
laterales es por lo tanto mds severa. Su derivacion se desarrolla como sigue:

Relacion de Areas para Flujo Unfforme

Para este caso utilizamos la Ec. (18) de HUDSON:

0.5
B = 1.5-0.7 (Vi)
Vi

(24)

Para el lateral mis alejado de la salida, o sea, al inicio del flujo el coe-
ficiente Beta es:
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Bi = 1.5 .
qn
H, = L3 =) . (25)
n
29
B (1 2
e
(26)
Hy =
24

Obligamos a que qy = 1.1 a, ¥ reemplazando y comhinando las dos ecuaciones

anteriores se obtiene: (H1 = Hn cuando se desprecia la friccién)
~ 2
2 2 _
1.5 q ° = B q B, (1.1 4qy)
B1 = —14§§- = 1.24
1.1

9 * 9, Q 1.1 g +aq, 2.1 q

= _Q (27)
q, = 0.952 -
a, = 1.1 x 0.952 —{%—— = 1.0472 ——é};— (28)-'

Reemplazando estos valores en la ecuacidn (24) para B1



[s~]
1]

de donde:

1.24 = 1.5 - 0.7 (W—Q—l)

2

(1.5 - 1.24)

17

R Q1 n

(1.0472)

0.722n

0.5

(29)
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Caracteristicas :
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Areo de lo superficie superior de un blogue______0.1858 m?

Fl6. 3




23

10 . r
: o
o D, /D +0.28
o
® 0 /D =058
o8 ° 1
° a DL/D = 1.0
[
hf' oAl
Wi
)
02
0.0 o '
-0.2 L 4 -
] C.6 1.0 5

0.8

()

FIGURA ¢

- COEFICIENTE DE PERDIDAS POR SALIDA DE LATERALCS
DESCARSGANDO EN MULTIPLES RECOLECTORES.
(Rete. 1y2)

atoek oot




24

Descarge
2
Leteral T % v %
_.’ °! ,V! ,Ag 2 0' ,V; 'AB —_———

Punto de romificacién

-\

|

diente de lo princlpol —~ "
Gradiente snero prinele v n\ k . _J:" _C‘Orodlonu de energle principol
h RA

29 \
&y Gradients de presiones princlpal
Gradients de presién principel

\<—\)rulonvo de energlo tateral

=7

Gradients de presiones loterel

09
0.8
07
os
AM
v2 [+X.] p
4 o, /A
L/RY
29 Autor
0.4t Q0 McNown 10
O McNown O3
0.3+ ® McNown 025
@ BHRA 0.67
o2l D 8WRa 10
4 Thomo 1.0
& Thomae o.88
LR} 5
o A R 4 L 1 L L
Ql 02 03 oA 03 06 o7
Mies
vi

\l,
COEFICIENTES PARA CALCULAR CAMBIOS EN LA LINEA DE FR(‘&\U}!' A LO LARGO OFL
CONDUCTO PRINCIPAL DE UN MULTIPLE DIFUSOR. (Cen bese on 2 \\)

PIGURA @ . . \\




PR SR

Gradiente ¢o energlo on o
letorel, Gespuds do o entreds.

Gradients de presiones on ol lo-
teral , despus’s de ia eafrodo

Gradiente de energlo conducto

principel antes del leferal.

Sredion® ¢ presienss ®a-
dusto principal, antes dotle -

terel.

Eatrade

)\.

( Pordige por salide dol laterel !
Goacerger on ol miltipie ).

- Gradiente de energle conducts principot
‘ R despues del laterol.
RS
an [T} Gradieme de presiones conducte

principal , despuses del lateral

04}

Ahe Caido de presion en el
principel

A

A

-]

COEFICIENTES PARA CALCULA

o4

7,

08

0

(2
R CAMBIOS EN LA LINEA OF

PRESIONES A LO LARGO OEL CONDUCTO PRINCIPAL DE UN MULTYS
PLE RECOLECTOR (Conbase en Mef 1)

FIiSURA 7




26

PROGRAMA PARA EL CALCULO
En los parrafos que siguen se describe un programa de computador en len-
.guaje Basic para facilitar los cdlculos. En la figura 8 se nuestra el dia

-grama de flujo.

Se emplean las siguientes variables:

Caudal mayor del mdltiple. En los midltiples difusores es el caudal
de entrada y en los recolectores el caudal de salida, en mcs. ~.

QI

£l didmentro de los orificios dé1'mﬁ]t1p1e, en m. E1 programa

D0
calcula el drea del orificio y la almacena en esta misma. varia-
b]e._El programa presupone que existe un solo orificio al final

de cada tramo. Si hay varios orificios en una misma seccidn debe-
rd calcularse previamente el didmetro.equivalente del orificio, en
metros, que produce una &rea igual a la suma de las dreas de dichos
orificios, en esa seccifn. En este caso es este didmetro equivalen-
te el que se almacena en DO.

DM Es el didmetro de la tuberfa principal del miltiple, en m.

PRE

La precisién con la cual se desea 1legar a la solucién final, en
forma de fraccion.

K = Coeficiente de rugosidad en la ecuacién de Manning para calcular
las pérdidas por friccion en el tubo principal. Por ejemplo, para
PVC, K = 0.010. Con el valor de K la mdquina calcula el valor de
K que corresbonde a 1a ecuacién H = K QZL para encontrar la pérdi-
da de carga en m, en el tramo de longitud L. -

N = Nimero de orificios. Si hay varios orificios en una seccitn dada,
entonces N es el nimero de grupos de orificios cuyo didmetro equi-
valente para -un solo-orificio es.DO,



Lee informacion

Calculo q,y H a pag
tir del caudal promedio
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"Restaurar"

Fija wvariables

inicicles
“Caudales”
For I =1 to N

Calcula q; y Qj,

V=3

RAD<O ?

L] . . u
Precision

Imprime
resultados

Establece limite
inferior H1 = H

Establece limite
superior H6=H

-

Calcuta perdidas en
el tramo L y las acy
mula.

Calcula HS para el

lateral siguiente
H52HB5-HF HT:zHT+HF

Next T

Colcula nuevo valor
de H. Establece limites

DIAGRAMA DE FLUJO PARA EL CALCULO DE Uil MULTIPLE
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L = Longitud del tramo entre 2 orificios consecutivos. Se supone que
L es constante. Se da en metros.

DT1 = Coeficiente § de la ecuacidn (4). Por ejemplo § = 1.67 para late-
rales cortos.

DT2 = Coeficiente 6 . En los midltiples difusores 8 = 87 + 1.0 y si se

trata de orificios cortos @ = 1.7. .

Las variables anteriores corresponden a la informacién que se le debe
dar al computador para iniciar el cdlculo. El programa sélo calcula mgl-
tiples difdsores pero es fdcil hacer una subrutina para calcular los va-
lores correspondientes de q y H para los miltiples recolectores.

En el programa adjunto no se trabaja con la ecuacién (8) sino que se pre
firi6 combinar las ecuaciones (4) y (7) para eliminar B y obtener la siguien
te expresidn para 4i :

-

 pQil
2 g Hjwm—3—— .
A (8A)

0 ®

Como no pueden existir valores negativos del radical el valor 1imite de

[i]
o

g

H para comenzar es:

H 2 ‘%QI'Z‘ (88)

Para encontrar el nuevo Hn el valor de B se calcula con la ecuacién
(7), con el caudal qp calculado para el Gltimo orificio, QO(n).
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Ademds de la informaci6n que se le debe dar al computador para efectuar
el cdlculo correspondiente, el programa hace uso de las siguientes va-
riables.

Coeficiente B.

w
0

Hl = Valor 1imite de H segin la ecuacién (8B), para iniciar. Durante la
ejecucidn del programa Hl y H6 son los valores 1imites de H, inferior y
superior dentro de los cuales debe estar siempre el valor de H corregido.
segln se explicO atrds.

H6 = Valor de H como 1imite superior segiin se explicé.

RAD = Valor del radical de 1a ecuacidn (8A)

Qi) = Valor del caudal en la tuberfa princ1ba] en el wrame 1 de longitud

L.

HF = Pérdida de carga, en m, por cambio de velocidad y pur .. . i 2 &1
tramo L de la tuberia principa’.

H5 = Pérdida de carga en m, para el orificio siguiente. Vamgiz.: ¥, iid
de carga total cuando se inicia un ciclo. Tambiéii, pErdiue ~o o0
total calculada en el ciclo para comparar con H.

HT = Pérdida de carga acumulada, en la tuberia principal.

H = Pérdida de cerga total, en m, que inicia el ciclo.
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PROGRAMA BASIC PARA MULTIPLES

""MULTIPLES"

DIM Q(180)

DIMQO( 180)

INPUT "NUEVE DATOS"; QI,DO,DM,PRE,K,N,L,DT1,DT2
K = 10.30404*K2/DM°-333

DO = .785*D02

DM = .785%DM°

B = DT1*(DO*N/DM)° + DT2
H = B*{Ql/(DO*N)}2/19.62
HE = H

WAIT 100

PRINT H

HL = DT1x(QI/DM)%/19.62

P. "H1 = "; H1

H6 = 1.5 % H

GOTO" RESTAURAR

"CAUDALES"

Q(1) = QI

FORI=1TON

RAD = 19.62% H5 - DT1 *{Q(1)/DM}

IF RAD<O THEN LET H1 = H : GOTO "PROHLM®
Q0(1) = DO*(RAD/DT2)C+"

M=1+1

Q(M) = Q(1) - qo(1)

IF Q(M) < C AND ] < N THEN LET H6 = H: GOTO

"PRORLM"

/‘
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"PERDIDAS"
I o

o= —02 v (%) - Q%)) + keLQhM)  popir 4>
19.624DM 2 e .

IF I = N THEN LET HF = 0 Gch) gy (aspycdes frn pruss it

H5 = H5 - HF /M;.-,é,m,.

HT = HT + HF R

NEXT I

1=

“CARGA H

B = 19.62 * H5*{D0/Q0(1)}

QO(N) = Q(M)/N + QO(1)

BEEP 5, 5, 5

H5 = HT + B+{QO(N)/D0}%/19.62

IF (H-H5)> O THEN LET H6 = H : GOTO "PRECISION"
H1 = H

"PRECISION

IF ABS(H-H5) < PRE THEN GOTO "RESULTADOS"
IF H5>H6 THEN LET H5 = H6 : GOTO "PROM"
IF H5<H1 THEN LET H5 = H1 : GOTO "PROM"
GOTO "RESTAURAR"

"RESTAURAR

WATT 200

PRINT "H =";H;"H5="; H5

H = H5

HT = 0
BEEP 20, 20, 20
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261
262
270
280

290

295
300
310
320
330
340
350
352

360
370
380
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GOTO "CAUDALES"

"RESULTADOS"

BEEP 5,5,5

WAIT 150

PRINT "RES"; "H ="; H; "H5 = "; H5
FOR I=1 TON

PRINT N = " ; I3 "Q0 = "; QO(I)
NEXT 1

END

"PROM

H5 = (H5 + H)/2

GOTO "RESTAURAR"

"LIMITES"

IF H5>H1 THEN LET H = H5 : GOTO “RESTAURAR"

: " H5=(H1 + H6)/2

GOTO "RESTAURAR"

“'PROHLM'

H5 = (HI + H6)/2
GOTO ''RESTAURAR"
END
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En los parrafos que siguen se presenta un pequefio ejemplo, a titulo pura-
mente ilustrativo, del procedimiento. Puede desarrollarse manualmente pa-
ra obtener una buena visualizacidn conceptual del problema.

Caudal de disefio, Q-= 10 1ps 0.010 mcs
Didmetro de la tuberfa princiapl, D= 1.75" 4.445 x 1072 m
Area de la tuberia principal, A = 1.551 x 1073 m?
Didmetro del lateral d = 1" 2.560 x 1072 m
Area del lateral a= 5.065 x 10 m2
Longitud del tramo L = 0.20 m
Nimero de orifirios N = 2
Tipo de lateral: corto
= 1.7
= 1.67
Tipo de miltiple: difusor
Coeficiente de rugosidad n = 0.010
K = 16763.396
Los resultados son: (para una precisién de 0.001).

1. Sin
H = 10.
q; = 4.
qQ2 = 5.
Error en

2. Teniendo

H =10.
9, = 4,
q, = 5.
Error en

771 m
627 1ps
373 1ps

caudales: 16.1 %

tener en cuenta la friccibn:

en cuenta la friccion:

946 m

683 1ps

371 1ps

caudales = 13.5%
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La solucién manual, paso a paso, para una sola iteracifn es como sigue:

a.) Sin tener en cuenta la friccidn.

Para iniciar : ql =q, = 0.01/2 = 0.005 mcs

(o]
1]

1.67 ( L:3266 X 001002, 1 7 . 5 4

1 0.005
_ 0.3266 x 0.005,2 -
BZ = 1.67 ( 0.005 ) + 1.7 - 1-878
2 1 _ 1 + \ygg = 1.3
1 -—53_— 7417 1,
0.010
q, = = (0.00469 mcs
1 \|2.412 x 1.373
0.010 = 0,00531 mcs
_ 1.878 x 1.373
q2 =

Con estos nuevos valores de los caudales se repite el proceso para
obtener una mejor aproximacién:

= 1.67 ( °°35680§68'°1° )2 + 1.7 = 2.510

w0
Ll

<167 (L3O X 000531 32,y 7.y grg

o
N
|
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2
1 ] 1 1
z \I By \lm * 4?@7 = 1.3609

: 0.010
q = = 0.00464
1 \|2.510 x 1.3609
q, = 0.010 = 0.00536
“1.878 x 1.3609
2
Vi _ 1.878

_ 0.00536 2 _
H=B; 35 = 19.62 (5068x10-% ) = 10.719m

Obsérvese 1o siguiente:

1. Las diferencias obtenidas en los errores de los caudales y en las
pérdidas de carga en ambos métodos. Podrian tener mucha importncia
en los disefios segiin cada caso particular.

2. La solucién manual, para el caso de tenerse en cuenta la friccidn,
es mucho mds laboriosa.

3. Se obtiene m&s uniformidad en el cdiculo de los caudales cuando se

considera la friccion.

4, La relacion R para este caso es:

-4
2xa _ 2x5.065x ig = 0.653
1.551 x 10 '

R =



36

5. Si se hubiera querido téner una distribucidn de caudales con un
error del 10% sin tener en cuenta la friccién el didmetro del
miltiple deberia ser igual a:

b= \m—ng— = 0.054 m = 2.132"

Para ilustrar el método cuando hay friccién se muestran a continuacidn
los pasos del primer ciclo:

B

b.) Teniendo en cuenta la friccion.

Como se inicia en el primer lateral con el caudal promedio, enton-
ces, como en el caso anterior, q; = 0.01/2 = 0.005 y B; = 2.412.
Asi, se tiene para iniciar el proceso:

2

B1 V1 2.412 ( 0.005 )2
H:H:.__._.: X
1 29 19.62 © "5 065 x 1072
= 11.98 m

Las pérdidas de carga en la tuberia son:

2 2
16763.396 x 0.20 x 0.0052 + 2:2(0-01 -0-00561
19.62x1.55x10"

X
-
L1}

0.402 m

El-valor de H, para el sequndo lateral es:

H2 =H - Hf = 11.980 - 0.402 = 11.578 m
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De acuerdo a 1a ecuacibn 8A el caudal del segundo lateral es:

0.005 2
4| 19.62 x 11.578 - ;.67( T 5 T0-3)
1.

5.065 x 10~

92

g, = 0.00563

Con este valor se calcula el valor de By para hacer la correccidn de
H:

-4
- a2 _ 5.065 x 10 "y2 _
82 = 2gH( q 19.62 x 11.578 x ( 0.00563 ) 1.839
E1 valor de Qi+1 es:
Q1.+1 = Qi.' q; = 0.005 - 0.00563 = -~ 0.00063 < 0

Como Q.

i+ < 0, esto significa que H = 11.98 m es un 1imite superior.

Qisy 0.00063 ‘
dq = -—2-—- E - ——2—- = - (0.000315

E1 caudal corregidopara el lateral 2 es:

qy (corregido) q, + dq = 0.00563 - 0.000315

0.0053



38

E1 nuevo valor de H2 es:

2
B, v 1.839 0.0053
2 2 )2 = 10.27 -

Hp= —25 ° Tz X ( 5065 1072

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 cdlculos. Por ejemplo,
segln 1a ecuacién 8A el valor de g, es:

f. 0.01 )2
= 5.065 x 1074 19.62 x 10.67 - 1i6; (71.55 x 10-3

£
—
\

0.0046 mcs, etc.

Los resultados finales, de acuerdo con el computador, se mostraron anterior-
mente.
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RAPIDOS

Cuando un canal tiene una fuerte pendiente el agua adquiere una velocidad
elevada. En este caso el canal toma el nombre de rdpido. Se utiliza
como una estructura hidradlica para vencer fuertes diferencias de nivel,
de manera econfémica, Para entregar posteriormente el agua a un canal
natural serd necesario disponer en el extremo inferior del rdpido de una
estructura amortiguadora de energfa, como por ejemplo, un pozo de aquieta-
miento. En el rédpido el agua absorbe gran cantidad de aire lo que aumenta
la profundidad del flujo., En los pdrrafos que siguen se deduciri la
ecuacién diferencial del perfil del flujo sin considerar dicha absorcién de
aire, Para esto debe tenerse en cuenta que la presién del agua ya no
corregponde a la hidrost4tica con relacién a la direccibén vertical. De
acuerdo con la figura 1, la ecuacién de la energfa puede expresarse como
sigue: ) )

Dl

8dy =d,

SOLERA DEL CANAL
CON PENDIENTE &,

Fig. 1 = Pertil del Flujo en un Rdpido.



v2
E = z + ycos P + — (1)
28

En donde:

E = Carga de energfa total con respecto & un plano de referencia.
z - = Altura del fondo del canal con respecto al plano de feferencia.
g = Gravedad. |

v =  Velocidad promedio del agua, correspondiente al gasto Q y al 4rea
A normal a la solera del canal.

x = Distancia horizontal del punto del canal que se estd considerando,

Derivando la ecuacién (1) con respecto a x se tiene:

2 da
gk . dz + dy cos § - e 2 (2)
dx dx dx gA3 dx

Si S es el gradiente de energfa o sea, la pérdida de carga por friccién
por unidad de longitud se tiene:

dE

= - - - )

%ﬁ— = - S0 (Pendiente de solera) (4)
Teniendo en cuenta que Bdy = dA en donde A = 4rea de flujo normal a
la solera del canal y B = ancho del canal en 1a superficie del agua, y
reemplazando (3) y. (4) en (2) se consigue:

Q2
-1
. gﬁ__ cos P
"So dx n B .
cos @ dy - S _ 1 . (5)
So

Ahora adoptamos las siguientes definiciones:

Qn = Caudal normal correspondiente a la profundidad y del flujo la cual
determina el 4rea A. Obsérvese bien que esta y, no es la produn-
didad normal del flujo que corresponde al caudal Q con la pendiente
del canal So, )



Q'c = Caudal crftico para la profundidad vy

De acuerdo con las definiciones anteriores se tiene:

2 3 ', 2
g%% = §_3&é = (e 2 (6)
B B

n

A R2/3 801/2

932=§__
Qn So (7

Reemplazando (6) y (7) en (5) se llega a:

2
[ Q
B \cos p .
L_Q—TZ_—- i |
So dx B (8)

cos § dy ‘ ‘"%‘" 2
1 -1

Q
L 5

La ecuacifn (8) es la ecuacibn diferencial del flujo en un :d; :ido.
Véase referencia 1. p. 254.

La profundidad real del flujo se calcula con las ecuaciones siguientes:

ya = fy (9)

£f-1« 0,005 V2/ gy (10)
En donde:


file:///fcos~f

Ya = Tirante real con abosrcién de aire, normal a la solera,
correspondiente al tirante té6rico calculado con la ecuacién (8)

f =  Factor de expansién por el aire absorbido

CURVAS VERTICALES DE LA SOLERA A LA ENTRADA DEL RAPIDO Y EN PUNTOS
INTERMEDIOS

Para.evitar que la vena lfquida se despegue de la solera lo que podrfa causar
presiones negativas, en la zona del cambio de pendiente a la entrada del
rdpida, se construye una curva de transicién vertical con la ecuacién

2

X

Yyv. % 10.976 ()
En donde:

Yv = Distancia vertical a partir del origen, en m

X = Distancia horizontal a partir dei origen, en m

Si dentro del rédpido ocurre un nuevo cambio de pendiente se calcula una
curva de transicién entre ambas por la misma razén anterior aunque en este
caso es menos importante, La curva de transicidén estd definida por:

y = 0.0328 x2 + S1 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 Sl.
en metyos.

x .= Abscisa horizontal correspondiente a y, en m

S1 = Pendiente superior, en m/m

La pendiente en:cualquier punto de la curva estd definida por la ecuacidm:

S = 0.0656 x + S1

y los valores de x2 e y2 para S2, la pendiente inferior, son:



X = 15.244 (S - S1) (13)

2 2 2
y2 = 1.6228, - 7.622s§ - 0.0001 Sp8) * 7.622 (52 = S1) (14)

Se determina el valor de las tangentes as{:

xa + xb = x2 (15)
Sixa + Sz xp = y2 T (16)
De las cuales se obtiene: Y,
- S1x
S2 - 8§81
xg = -Y2_"S1X2 4 2 (17)
S2 ~ 51

Deben tenerse en cuenta las siguientes consideraciones:

* 1 Normalmente se puede tomar el origen de coordenadas de la ecuacién
(11) como la seccién de control, pues la profundiduad crftica estd
muy cerca de este punto,

* 2 El répido se calcula para n = 0,008 en la fé6ramula de Maaring.
El pozo de aquietamiento se calcula para la profundidad y, calculads
con la ecuacién (8), al inicio del pozo.

* 3 El ancho b del rdpido para un canal rectangular sz pusac 2licular
aproximadamente con la férmula

b = \q (183
en donde Q es el caudal de disefio en mcs,
* 4 La velocidad méxima permisible para el rdpido es del ciden de 20 wps,

En los pArrafos que siguen se da un programa para la calculadora HP 67 que
resuelve la ecuacién (8).

Se indican a continuacién los registros o memorias utilizados:
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y =
x =
So =
q =
n =
dy a
XA =
SA =
Xe =
Sc =
XE =

Profundidad inicial en Rg

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 néce-
sario registrar en Rg el valor de x que corresponde a y.

Pendiente inicial que se supone que corresponde a y,y que se coloca
inicialmente en R;. .
El caudal por unidad de ancho, en R2

El ancho de un canal rectangular en R3

E1l coeficiente de rugosidad de la ecuacién de Manning se coloca en
el registro o memoria R4, Corresponde a la zona de entrada. Cuando

. se alcanza un valor de la pendiente Sy mayor o igual a 0.1, la md-

quina cambia el valor de n a 0.008, automdticamente,

El incremento de la profundidad, se coloca en Ry, con valor negativo
por tratarse de un-rédpido, La profundidad y decrece con x,

Valor de x donde comienza la primera pendiente fuerte de valor cons-
tante, Sp. Se almacena en el registro Raj.

Primera pendiente constante del canal, en el registro RB.
Abscisa donde comienza la segunda pendiente constante del canal. El

programa admite dos tramos rectos con pendientes constantes Si y Sc.
El valor de x¢ se registra en R¢,

Valor de la segunda pendiente constante, en el registro Rp,

Abscisa donde termina la segunda pendiente constante fgcomienza el
pozo de aquietamiento, en el registro RE. El programa no calcula el pozo.

Para la utilizacién correcta del programa deben tenerse en cuenta los
siguientes puntos:

* 1

El programa incluye cdlculos para la curva vertical a la entrada del
rdpido pero puede prescindir de dichos c4Iculos si s6lo se da [a in-
formacién correspondiente a los dos tramos rectos. Si hay curva de
entrada debe desativarse la bandera Fo porque si estd activdda la
miquina supone que el canal es recto. Cuando existe la curva de entrada
la miquina localiza la abscisa que corresponde al t1rante inicial vy,
ligeramente menor que yc,

Si el canal no tiene curva de entrada entonces XA = 0O en el registro
RA. En este caso la bandera Fo debe estar activada, lo cual ocurre
automdticamente cuando se prende la HP 67. En R}, debe almacenarse
el valor de S5, porque en es:e caso So = Sp,

-6 -
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Si hay una curva de entrada los primeros puntos tienen una
pendiente pequena y no habiendo absorcidn de aire el valor
de n es el valor normal del canal. La miquina cambia este
valor a n = 0,008 cuando la pendiente de la solera llega a
ser igual a 0.1 6 mayor.

La miquina 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 mdquina siga dando valores
debe aumentarse el valor almacenado en Rp y presionarse la
tecla RS.

Cuando hay una curva de entrada debe tenerse el cuidado de
dar valores iniciales supuestos que sean congruentes pues-
to que la maquina mostrari "error” si el valor resultante
dx/dy es positivo. En un répido el valor de dx/dy debe ser
negativo y por lo tanto debe tenerse en cuvanta lo siguien-
te: ax El primer valor de x puede ser el gue corresponde
a la profundidad critica pero el valor inicial de y debe
ser ligeramente menor que dicha profundidad. bs Ei primer
valor de So dehe ser mayor que la pendiente critica para
que se obtenga un denominador negativo en la ecuacién di-
ferencial (8).

Mientras més pequefio sea el valor de dy wtilizado mis pre-
ciso serd el cédlculo de x.

El programa muestra enla pantalla sucesivamence: Y5 El va-

‘lor de dx/dy con signo negativo. 2¢ ®l valor ¢e la profun

didad y 3x El valor de x que corresponiz a ¢sf profundi-
dad. Sin embargo, la primera vez, si hay .unvia da@ entrada,
después de mostrar el valor dx/dy (neyutivu} nuestia la
localizacibn (x) del valor de (y) iniclalmente supvesto.

Debe tenerse cuidado de que en el registro Rg se a2ncuentis
el correcto valor de x para iniciar. Rg debe escar 2n 0
para un canal recto sin curva de entrada o debe contener
el correcto valor de x para el correspowndizatz & 2> Je y.

Cuando la mdquina se detiene por sf sola =siu 3iqg: ifica
que se ha alcanzado o sobrepasado el weiur de Xp. A mé=-
quina se detiene y muestra la diferencis = < wg seg'» la
instrucciétn 6. No debe presionarse la tecla Xy s a . wer
cambiado adecuadamente el valor de Xy y el valoxr So en el
registro Rj.

Para iniciar el programa presibnese ia tecla A.

En sequida se presentan las instruccicues del prograina.



Lee informacion
iniclal ]

Si

i

Calculard el valor de d,/dy, y también
encontrard el valor de X para el valor ini
cial dado (y).

Calcula el numerador de la Ec. (8) en
su expresién equivalente :
YT

st

X <Xg?

No

Pare

Se logro
localizar la abscisa
de (y) ?

No

recto

recto y regresa al nivel A
parag calcular Ax , x o ¥y

5(Cos 6
9 Y. Y Cos Corrige el valor de (x) ini-
I , cialmente supuesto poraly),
Si lo muestra y lo almacena
Multiplica el numerador por (Cos & /30 ) i on Rg
y iv wiinuewuu v RG. I
I Calcula un valor mds co-
Calcula ol denominador de la Ec.u8) y rrecto para So en la curva
sl valor de d,/dy . ds entrada y lo almacena
Muestra este valor. en R
: TO
No. El canal V ¢ A
tienscurva de '
entrada
No hay curva de entrada o se ha salido 1
de esta zona. LeL C
B8 - )
LeL 8 . . Calcula S en la curva de
. l entrada : x
Se ogflvo la ~bzndcro ~ Fo $= NYTTE
| Yy(lx) K
ECo cula (y)yx } a Si. GTo A
Si. Se estd dentro de la GTO C "
X <Xa curva de enirada ' o 2 GTO A
. : No ns= 0.008
[& ho salido de lo curva de on'radc.J % LBL E
No. Esta en el 28
framo recto Almacena en Ri
Esfta en ¢l I tramo . la pendiente del 2a tramo - GTO A

Almaceno en Ri el valor de la pendients del ler. tramo

GTO A _

recto y represa al nivel A pora calcuior Ax ,x e ¥

D'ACRAMA DE FLUJO PARA EL PROGRAMA

DE CALCULO DEL RAPIDO
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Ndmero de
Instruccién

0ol
3
5
7
9

11
13
15
17
19
21
23
25
27
29
31
33
35
37
39
41
43
45
47
49
51
53
55
57
59
61
‘63

65
67
69
71
73
75
77
19
81
83
85
87
89
91
93
95

NGmero de

Instruccidn Instruccién
31 25 11 2
36 15 4
31 81 6
34 02 8
09 010
08 12
81 : 14
03 16
81 18
32 64 20
33 07 22
01 24
34 07 26
81 28
33 08 030
36 04 032
34 01 034
1 36
34 00 38
71 40
34 00 42
- 71 44
81 46
06 48
06 50
35 63 52
71 54
81 56
32 54 58
51 60
81 62
31 84 64
35 71 00 66
35 34 68
33 05 70
51 72
83 74
00 76
01 78
31 N 80
34 05 82
61 84
81 86
31 84 88
83 090
08 92
81 94
22 11 96
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Instruccién
34 Q6
51

84

32 54
83

01

34 00
35 63
34 01
31 63
81

51

34 01
71

34 Qn
81

31 5
33 09
34 03
34 03
02

61

81

04

07

34 09
34 02
35 62
S

3% 02
35 62
33 Oy
22 12
71

34 06
35 64
4]

51

2z 1z
34 06
0%

33 06
05

04

08

33 01
31 25 12



Ndmero de
Instruccion

97

99
101
103
105
107
109
111
113
115
117
119
121
123
125
127
129
131
133
135
137
139
141
143
145
147

Instruccién
35 51 00
35 34
31 84
34 09
71
34 06
3 11
31 71
34 06
51
22 14
31 25 14
33 01
31 25 15
33 01
31 25 13
05
04
08
33 01
01
31 71
31 25 01
00
08
22 11

Némero de
Instruccidn

98
100
. 102
104
106
108
110
112
114
116
118
120
122
124
126
128
130
L32
134
136
138
140
142
144
146
148

Instruccién
34 00
61
33 00
35 34
33 61 06
31 84
51

22 13
34 13
31 71
22 15
34 12
22 11
34 14
22 11
34. 06
83

08

81

83

51

22 11
83

00

33 04
35 22



h‘.

013
014
015
016

019

025

=
[
—
C
1]

Valor de la absx en un punto cualquiera

RS Finaliza el proceso

N/b

o)
o
|t
N
fl

RCL1 = Sg

tg-1

Cos P

STO 7 almacena en Ry, cos @

1 calculd el numerador de la
hand ec. 8-

RCL 7
RCL 1
X multiplicd dfcho numeradovr por cos f/sg
STO 8
RCL O
RCL 4

RCL 1
9.1
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—
N (_%_ 51/2)
STO 9

RCLO

RCL 3 = area by

X

RCL 3|

RCL 0$= perimetro mojado

2

X

+ -

2 calculd el radio hidrdulico
0.667

yx

RCL 9

X calculo —gﬂ~

RCL 2

1, - , RCL 8,

T, _%— » ~X=- calculd —%g—-y 10 muestra

STO 9, Fg?
GTO B, RCLJ



68 X, STO 5, RCL 6

s Abs
. 0001, - ,
x<p 7, localizé y?
GT0 B, RCL 5

032 RCL 6, +

2, # calcuya un valor promedio de Ta abscisa para el valor
de y

STO 6, “X- 1o almacena en Rg y Ta muestra
036 5.488, =+,
095 STO 1, GTO A

096 LBLB
SFo
RCLo
RCLI, + , ~X7»
STO O

103 RCL 9, RCLI
X, STO + 6,
RCL 6, ~X~»
RCLA, -
X<0?, GTOC
RCL6, RCLC
- » X<0?
GTO D
GTO E



122

LBLD

RCLB

STO 1

GTO A

LBLE

RCLD, STO 1
GTO A

LBLC

RCL6, 5.448
+ STO 1
0.1, - »
X<0?A

GTO A

LBL 1

0.008

STO 4

GTO A

hRTN

9.4



EJEMPLO 1
El ejemplo que sigue se ha tomado de la referencia 1, p. 254

Ancho del canal: 10 pies = 3,048 m
Q = 200 cfs = 5,663 mcs

La profundidad del flujo normal a la solera del canal y sin absorcién de
aire es {gual a 0,3048 m en la seccién 1.

Pendiente del canal, So = 1:3 = 00,3333
Determinar:

a Velocidad de la mezcla de aire y agua en la seccién 2 situada a
18.288 m (medida horizontal) y a 6.096 m mis abajo, verticalmente,

b El valor de £ (el factor de expansién).
¢ La profundidad de la mezcla de aire y agua en el punto 2,

La curva obtenida por la médquina se da a continuacién:

dx/dy y : x
- 36,03 .2848 0.72071
- 45.34 .2648 . 1,6275
- 58.006 ' . 2448 2,7876
- 75.79 . 2248 4.3036
- 101,83 ‘ . 2068 6.3401
- 142,06 .1848 9.1814
- 209,42 .1648 13,3699
- 337.62 . 1448 20,1224

Interpolando para x = 18,288 se encuentra para y, el valor de 0.1502

5,663
v 3,048 x 0,1502 12.37 mps

f = ' 0,005 vl/gy + 1 # 1,52

Ya 0.1502 x 1.52 = 0.228

- 10 =~



EJEMPLO 2

Un canal de descarga transporta 39 mcs, 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 wuna
curva vertical de transicién que termina en x = 1,80 punto en el cual
comienza la pendiente de 0,328, E1 inicio del canal tiene una rugosidad de
,“ = 0.0140 !

Calcdlese:

a El perfil del flujo,

b La profundidad del agua en x = 62 m para calcular a partir de ella el
pozo de aquietamiento y

¢ El factor de expansién para calcular el borde libre del canal,
Solucibn:

* 1 Dadas las condiciones del problema el tirante crftico yc es igual a
1.54 m ,

* 2 Dicho tirante crftico ocurre donde la pendiente es crfitica, o sea
cuando la solera del canal alcanza un valor So = 0,0028 m/m ,

* 3 De acuerdo con la curva de transicibén a ia entrada} como se vio
atrds, dicha pendiente critica estd definida por:

dyy/dx = x /. 5.488 = 0,0028
De aquf, x = 0,015

Como se:ve, se puede tomar el origen de coordenadas como la seccién
de control por haberse obtenido un pequefio valor de x,

* 4 La curva vertical de entrada definida por la ecuacién (1l1) se muestrs
en el cuadro siguiente: '

X " 0.5 1.0 1.5 - 2.0
yv 0.02 0.09 0.21 0.36

Para x = 1.8, S = 0.328 w/m,

* 5 Se inicia el c4lculo suponiendo un valor inicial de y = 1.5, wun
poco menor que la profundidad crftica. Se coloca este valor en el
registro Rg. Se supone incialmente un valor de x = 0.5, El
programa localiza después de algunas iteraciones x = 0,16 para Yy
= 1,50, y muestra dicha localizacién. No debe olvidarse
desactivar previamente la bandera Fo.

- 11 -



A partir de los dos valores anteriores la miquina va mostrando sucesivamente
los valores que se muestran en el cuadro para y vs x, Se utilizaron los
diferentes registms o memorias asf:

En R, el valor inicial de y = 1,50, en R} 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 Ry debe ser mayor que la pendiente crftica. 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 transicién. En Re el valor inicial supuesto
de x = 0.5. En Ry el valor de dy = ~ 0.02 m. En Rg e] valor de x donde
comienza el rdpido: x = 1.80, En Rp el valor de la pendiente superior del
rdpido Sp = 0,328 m/m. En R¢c el valor de xc, abscisa donde comienza la
segunda pendiente constante del canal, xc, = 51 m; En Rp el valor de la
segunda pendiente constante del canal: S¢ = 0.621 m/m, Finalmente en el
registro Rg el valor X = 62 donde comenzard 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 topografia.

" RAPIDO
y X y X
1.52 0.089 0.44 25,52
1.50 0.157 0.39 34,62
1.48 0,226 0.38 36.99
*1 1.38 ° 0.592 0.35 45,81
1.25 1.123 0.34 49,50
* 2 1.05 2.162 * 3 0,33 52,47
0.99 2.624 0.32 54.52
0.82 4,763 0,31 56,82
0.75 6.209 0.30 59.44
0.60 11.527 * 4 0,29 62.41-
0.58 12,60 0,27 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 transicién para unir estas dos pendientes,
posteriormente,

- 12 -



Adoptamos y1 = 0.29 m para x = 62 m, De acuerdo con las
condiciones topogrdficas se localizard el pozo de aquietamiento.

Suponiendo que se hubiera escogido este punto se calculard dicho
pozo para yi3 =0.29 m

Posteriormente se calculari la profundidad real, con absorcién de
aire para determinar el borde libre a partir de ella,

39
V = $35x0.29 20.69 ups

€ =10.005V2/gy +1 = 0,005 x 20.692  + 1 = 1,75
' : 9.81x0,29 |

va = 1.75 x 0,29 = 0.51

Como el factor de expansién anterior es el méximo, el borde libre
para toda el canal se puede calcular a partir de é1. Si se quiere
mayor economfa deberd calcularse el factor de expansién en varios

puntos del rdpido.

REFERENCIAS :

*

1

Chute Spillways, Soil conservation service, U.S.A,
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ALMACENAMIENTO Y DEPOSITOS DE AGUA

Curva de 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
0 a la demanda requerida. Estuddiemos 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, dfa, hora, segfin el caso)

[ o]
i

abasto acumulado durante el intervalo (t)
D = tasa de demanda (por mes, dfa, hora, segfin el caso)

Da = demanda acumulada durante el intervalo (t)

si (1) y (2) son dos puntos tomados en la curva de
abasto o la de demanda se tiene:

Qa., - Qa A Qa
Q = __2—————1‘ S == (l)
t2 - tl At
Da - Da A Da
tz - At

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.

Veanios 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. Tracemcs, tambi&n, por los puntos (A) y (D) 1las
verticales AG y DJ. El segmento HD o AE es el almacena-
miento (S) renquerido. La explicacibn es como sigue:
Supongamos que el estanque esté vacfo en el purto (C). Esto
puede ocurrir por haberse terminado la presa de ewbalse en



este tiempo o por alguna otra razén. Durante el perfodo LG
la demanda total requerida esti representada por EK. Durante
el mismo perfodo el abasto total ha sido AK. Por lo tanto

es posible embalsar la cantidad AK - EK = AE. En el pe-
rfodo 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, vy serd la mixima 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), slmacenamiento que ha sido posible durante el
perfodo LG, pues AE = HD por ser paralelas comprendidas entre
paralelas., Fdcilmente 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 algin punto (C). Por las
mismas rzzones anotadas antes el estanque que estd lleno en
el punto (A) estard vacfo 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 algfin
punto (B); porque es claro que en el intervalo GM la can-
tidad demandada es igual a la suministrada en el mismo perfodo
- como puede verse en la figura (1), gy como en (A) el estan-
que estaba lleno lo estard también en el punto (B). Se
tiene, pues, por todo lo anterior:

S HI - DI = HD (3)
S = AK - EK = AE (4)

O tambi&n, haciendo las respectivas acumulaciones entre los
puntos (A) y (D).

(D) (D) (D)
S = I D- I Q = I (D=-0) (miximo); (5)
(a) (A) (a) ' |

O acumulado entre (C) y (A), se tiene:

A A A
s = L Q- D = ¥ (Q-D) (5a)
C C o :

La ecuacibn (5) es la base del mé&todo analitico de c8lculo.
El punto (A) en este método se encuentra f&cllmente porque
corresponde al momento en que D - Q cambia de signo. Para
los efectos del abasto de agua en una ciudad, el perfodo de
verano comienza en el punto (A), en donde la tasa de demanda
es mayor que la de abasto. El perlfodo de invierno comienza,
asf mismo, en el punto (D). '
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Curva diferencial de masas

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, dfa, hora, segfin el caso)

q = desviacién de (Q) con respecto a (Qp)

d = desviacifn de (D) con respecto a (Qp)

ga, da = desviaciones acumuladas

Por la ecuacién (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:

2 2 2
2 'z Aq
Q q -
g-b0a _ftoma) 1% 1 - gp + -2 (6)
At ty-ty Aty _, aty_, At
En la misma forma:
D = Qp+ %é% (7)

Si dibujamos las desviaciones acumuladas con respecto al
tiempo, de la demanda y el abasto obtenemos la figura 2.

En &sta, la lfnea (A) corresponde a la demanda y es una
recta si la demanda es constante. Su pendiente es negativa en
el gr&dfico 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 linea (A) se confunde con la recta OM. Como

el abasto unas veces esti 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 perfodo seco comienza en el punto
(A) y el perfodo de invierno comienza en el punto (D) los
cuales se han obtenido trazando paralelas a la linc. 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 dié a &sta para obtener
la informacifn requerida es semejante al de la curva diferen-
cial.

Por la ecuacibn 5 tenemos:

(D) (D)

S = I D - T Q0 (valor m&ximo) . (5)
(a) (A)

(D) (D) (D)

S = I (Q+4d) - I (Q+g) = I (d=-q) (miximo) (8)
(a)y P (ay P (A)

En donde (q) y (d) deben tomarse con sus signos respectivos,
segin el caso. Por lo tanto, se puweden 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 m$gs. S1 estamos con-
siderando el m&todo analftico el valor miximo de (d-g) nos
dari el valor del almacenamiento, comenzando la acumulacién
a partir del punto (A). Este correspnnde al punto en que
(d-qg) cambia de signo, .Si el mé&todo grafico es el que uti-
lizamos, entonces: (ver figura 2).

S = DI - HI = HD (volumen requerido en el perfdo
GJ) (9)
S = AK, + K.E, = AE, (almacenamiento suministrado

1 172 1 por el perfodo de invierno

LG) : (10)

En la curva diferencial de masas es claro que cuando las
desviaciones del abasto son positivas el valor de Ig(+)
representa una cantidad embalsable; cuando son negativas el
valor Ig(-) representa una deficiencia; cuando las desvia-
ciones de la demanda son negativas (como debe ser para que
haya un abasto adecuado) el valor Id(-) representa una
cantidad que es posible embalsar. Asf, si empezamos a hacer
acumulaciones a partir del punto (C) la distancia AK; nos
muestra la cantidad que puede ser embalsada por ser g
positivo y kjE; nos muestra la cantidad que puede ser embal-
sada por ser Id negativo, todo esto durante el perfodo 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 perfodo AI) el valor de IH nos muestra lo que puede
embalsarse por ser Id negativo y DI nos indica la deficiencia



B8n el embalse por ser Ig negativo; el valor HD ser8 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 lfnea 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 @audal promedio ha sido determinado con los caudales N
que se presentan en el perfodo OM.

La cu.va diferencial se puede visualizar mejor si analizamos
la figura 3. '

Si la curva (B) de la figura 3, es la curva del abagto, 1la &
lfnea OM representa al caudal promedio. La lfnea ON es la “"
curva de la demanda. Si ahora giramos la lfnea OM hasta ha-

cerla horizontal la figura resultante es la curva diferencial

de masas, 8i se dibujan las ordenadas normalmente a la lfnea

OM,

Demanda mixima posible.

Puede resolverse el problema inverso: Conociendo la capacidad
del lago de embalse encontrar la tasa de demanda midxima co~
rrespondientg.’

Haciendo uso de la curva diferencial (ver figura 4) por

ejemplo, operamos en la forma siguiente: Por el punto G

(el m&s 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 (D').

Por (G') trazamos la paralela a F'D' y determinamos el puntc .
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 senala el punto verdadero por el cual debemos le-
vantar la perpendicular GF. La tangente DF a la curva B nos
determina la tasa mixima de demanda que permite el embalsge
dado, al sumarle Qp.

Capacidad del tanque de distribucién.

El caudal que entra al tanque de distribucifn es constante y
generalmente es Qd = 1.5 Qp. Las demandas horarias maximas . a
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.



Rl SN

Se supone en el estudio que se trata del dfa de m&xima demanda,
de modo que el abasto en las 24 horas es igual a la demanda
total durante el mismo perfodo.

Tracemos las paralelas a la lfnea del abasto de modo que sean
tangentes a la curva de demanda. Obtenemos los puntos (I) vy
(A); trazamos asf mismo ID paralela a EH y AD perpendicular
a EH. Durante el perfod 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 perfodo GH se acumula la cantidad (hz) = AB.
b, y en el perfodo OE del dfa siguiente, se acumula h

que es igual a BC, por ser paralelas comprendidas
entre paralelas.

l’

En estas condiciones se tiene:

1, Tanque lleno en el instante (E) con el almacenamiento
= hl + h,.

2, Tanque con (hz) en el instante (F).

3. Tanque vacfo en el instante (G).

4. Tanque lleno con (hz) en el instante (H) (final ge
un dfa).

5. Tanque lleno con (hl + hz) en el instante E (del dfa

siguiente).

6. El ciclo se repite.

' Capécidad del tanque abastecido por bombeo.

Frecuentemente es necesarilo alimentar un tanque de almacena-
miento por medio de un bombeo; por razones de construccibn
de la bomba &sta opera con velocidad constante y su méxima
eficiencia se obtiene con un caudal definido. Es por 1lo
tanto, conveniente bombear a una tasa lo m&s constante po-
sible. Esta puede operar durante todo el perfodo (24 horas)
o durante parte del tiempo; en este filtimo caso se requiere
una mayor capacidad de las bombas y de la tuberfa de impul-~
sién. '
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En aquél se requieren jornales nocturnos para la operacién del
equipo. En ambos casos, el costo de la energfa durante la noche
puede ser mayor o menor que durante el dfa. Esto depende de las
condiciones econémicas 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 perfodos 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 perfodo (HI) est8 representado por la distancia (DB). Lo
demandado en el mismo perfodo estd representado por la distancia
(CD); la diferencia (BC = hy + h4) es lo almacenable en dicho
perfodo, y tiene que almacenarse puesto que el suministro total
del bombeo es (KJ) igual a la cantidad demandada en el periodo
total (0J) no pudiéndose botar ninguna cantidad almacenable sin
perjuicio de causar una deficiencia en el servicio. Por la cons-
truccibn de la figura (6) se puede ver que (h + hy) es la mayor
cantidad almacenable y es por lo tanto la capac1dad gque debe
tener el tanque de distribucién para los efectos de consumo, en
este caso.

Cuando la curva del abasto se ha hecho coincidir sé6lo 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 izqguierda 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 m&xima demanda
el almacenamiento resulta mfnimo y puede ser menor gue el co-
rrespondiente al de un abasto continuo y constante.

Almacenamiento para el control de incendios.

Adem&s 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 deberdn ser seqguidas durante el diseno.

El Instituto Nacional de Fomento Municipal utiliz® 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 1/s, funcionando durante 1 hora.
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2, Para poblaciones entre 2000 y 10000 habitantes el
volumen corresponderd 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/s, func1onando
dwrante 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 m&s

severas. Para distritos de alto valor cuyos habitantes no

excedan de 200000 personas el National Board of Fire Underwriters
da la siquiente f&Srmula:

Q = 1020 \lP (1 - 0.01 q P )
En donde:

Q = demanda para incendio en galones por minuto.

P

poblacifn en miles de habitantes

Un resumen de la férmula con indicacién del tiempo de duraci&n
del incendio se da en la tabla siguiente:

REQUERIMIENTOS PARA INCENDIO EN DISTRITOS DE ALTC VALOR

(National Board of Fire Underwriters Recommelided)

. s

Gastos de incendio gpm

Poblacibn Duracién hou
1000 1000 4
2000 1500 6
3000 1750 7
4000 2000 8
5000 2250 9
6000 2500 10

10000 3000 10
20000 4350 10
40000 6000 10
60000 7000 10
80000 8000 10
100000 9000 10
150000 11000 10
200000 ‘ 12000 ‘ 10

11



Reserva de emergencia.

El dep8sito debe cumplir también la funcién de suministrar
el agua de consumo en caso de danos en la tuberfa de conduc-
cién, sobre todo si es de gran longitud. El valor de esta
reserva guarda proporcidn con las condiciones peculiares de
la instalacién y la capacidad econfmica de la comunidad, pero
es prudente. adoptar para estas emergencias un volumen suple-
mentario equivalente al consumo durante un perfodo 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 interrupcifén en el fun-
cionamiento de la instalacién sobre todo en el caso de pe-
quenas comunidades donde no se dispone de los elementos ne-
cesarios ni de operarios expertos para efectuar r§pidamente
la reparacifn de las miquinas. En este caso conviene fijar
una capacidad que puede variar’'entre una y dos veces el con~
sumo diario. :

Si la instalacifn es accionada por un molino de viento es
necesario tener en cuenta los perfodos de calma durante los
cuales no funciona el molino y en caso de motor hidr&ulico,

hay que considerar su funcionamiento durante las &pocas 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 instalacibn ordinaria. Sin el
motor adicional -debe preverse una capcidad de 8 a 15 veces el
consumo de un dfa.

En resumen, la capacidad de un tanque de distribucibn esti
formada por:

a, Xlmacenamiento por consumo ‘normal (residencial e
industrial).

b. Almacenamiento pata combatir incendios.

c. Almacenamiento de reserva de emergencia.

Frecuentemente los valores correspondienﬁes a b) yc) son
muy altos y estdn sujetos a variaciones, de acuerdo con la
capacidad econfémica de la comunidad en cuestién.

Normas del Instituto Nacional de Fomento Municipal..
En abril de 1967 INSFOPAL en sus "Normas Provisionales para
el Disefo de Acueductos", especifica: "La capacidad del

tanque seri la que resulte mayor de las siguientes alternati-
vas:

12



40 % del consumo medio diario; el caudal de la demanda de
incendio durante 2 horas mis el 25% del caudal correspon-
diente al consumo medio diario. Este criterio es aplicable
s8lo a los casos en que las redes de distribucibn se diseiien
considerando caudales elevados de incendio®.

Capacidad de los pozos de succibn en bombeos de aguas
residuales.

El objetivo del tanque de succifn en una estacibn de bombeo
de aguas residuales, no es esencialmente diferente al de un
tanque de distribucifn de agua potable. El pozo permite que.
el equipo de bombas pueda trabajar durante los diferentes pe-
rfodos a tasas constantes. La tasa de bombeo puede variar de
un perfodo a otro, poniendo en marcha o deteniendo una o
varias bombas, pero es constante en el perfodo que se consi-
dera.

Tambi&n opera como pozo de succifn propiamente dicho, es decir
permite la conexifn del equipo con las tuberfas de aguas resi-
duales. El pozo debe tener las siquientes caracteristicas:

a. Debe aislarse del resto de la instalacifn por medio de
una separacidén 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 inclinacién hacia la
boca de succién de la bomba para evitar la acumulacibén
de sedimentos. Esta pendiente debe ser de 1:1 o mayor
y desembocar8 en un sumidero donde se localizar8 la
succién de la bomba.

&. 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 operacién
y donde sea posible cada una podri ser evacuada por
cualquiera de las bombas si fuese necesario.

£. Deben proveerse dispositivos para un f8cil acceso, para
ventilacién, limpieza, iluminiacién e inspeccibn.

g. El tamano 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 evitarin los puntos

/ muertos. (Puntos de velocidad nula).

13
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h, 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 c&lculo.

En la figura 8, se muestra una curva de consumo horario. La
linea A F, representa el abasto en el dfa de madxima demanda.
Con base en esta lfnea con ordenada iqual a 1.0 (ciento por
ciento) se han dibujado los consumos horarios en forma de
fraccibén. Por ejemplo, entre las 13 y las 14 horas del dfa
el consumo fue igual a (0.72 Qd) siendo (Qd) igual al
abasto promedio expresado como caudal por hora, en el dfa de
m&xima demanda. Si (Q) es el consumo horario en una hora
cualquiera y (dp) la fraccibn correspondiente con respecto
a (Qq), entonces:

0

Cuando el: abasto es mayor que el consumo la cantidad almace=-
nable en esa hora, (Sy), es

El almacenamiento, (S) en el perfodo en que el abasto es
mayor que el consumo es:

S = IQ (l-gq) = 04I(1=gq)

y si se expresa como porcentaje con respecto al volumen total
de agua suministrada durante todo el dfa entonces:

% 11 - 9% ) x 100 _ L (1 - an) 100
24 0, S 24

S% =

En el ejemplo que se muestra en la figura 8, el valor cde
(1 - qh) es igual a 2.24 + 4.72 = 6.96.

El almacenamiento es por lo tanto, expresado como porcentaje
del volumen total diario:

15
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S$ = 6.96 x 100 _ 29%

24

Obsérvese que la sumatoria se ha comenzado a partir del p wmto
(E), el cual corresponde a un cambio de signo en la desviacién
deltonsumo con respecto al abasto, y que cubre el perfodo (EF)
del dfa considerado y el perfodo (AB), del dfa siguiente.
Para este dfa siguiente la curva se repite. Obsérvese también,
que el 8rea por debajo de la lfnea (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:

C4lculese el almacenamiento para rggular las variaciones ho-

rarias del consumo en una poblacibén cuyo consumo midximo diario
es de:

Qd = 96000 m>/dfa = 4000 m>/hora
(1) (2) (3) (4) (5)
Hora Relacién con Consumo Variacifn Almacenam.
sumo horario horario en horaria en y deficien
al m&ximo dia. miles de m3 almacenam. cia acumul.
12 - 1 am 0.70 2.80 1.20 2.20
1 -~ 2 0.60 2.40 1.60 3.80
2~ 3 0.50 2.00 2.00 5.80
3 - 4 0.50 - 2.00 2.00 7.80
4 - 5 0.50 2.00 2.00 9.80
S - 6 0.60 2.40 1.60 11.40
6 - 7 0.80 3.20 0.80 12.20
7 - 8 1.00 4.00 0.00 12.20
8 - 9 1.10 4.40 ~-0.40 11.80
9 - 10 1.25 5.00 -1.00 10.80
10 - 11 1.28 5.12 ~1l.12 9.68
11 - 12 1.20 4.80 -0.80 8.88
12 - 1 pm 1.18 4.72 -0.72 8.16
l - 2 1.16 4.64 -0.64 7.52
2~ 3 1.10 4,40 -0.40 7.12
3 - 4 1.00 4.00 0.00 7.12
4 - 5 1.08 4.32 -0.32 6.80
5= 6 1.15 4.60 -0.60 6.20
6 -~ 7 1.30 5.20 -1.20 5.00
7~ 8 1.60 6.40 -2.40 2.60
8 -~ 9 . 1.40 5.60 -1.60 1.00
9 - 10 1.25 5.00 -1.00 0.00%
10 - 11 0.90 3.60 +0.40 - 0.40
11 - 12 0.85 3.40 +0.60 1.00

17



* Se principif 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,

Localizacién

El depbsito debe situarse lo mids cerca de la poblacién y, si
es econfmico, en el centro de gravedad de la misma, a fin de
que la red de distribucibn, sea lo mis econlmica y se logre
la m8&xima uniformidad de presiones en la zona abastecida.

Sin embargo, no es f&cil cumplir las m&s de las veces estas
condiciones y 12 topograffa del Jugar obliga a situarlo en
las faldas de los cerros o en las eminencias mds pr6ximas a
la periferia del distrito urbano. Solamente en lugares :
llanos es posible localizar el dep8sito dentro de la misma

'~ poblacifn, pevo en este caso es menester colocarlo sobre una

torre de estructura metilica o de concreto que encarece el
valor de su construccién.

Segfin la posicifn relativa gue ocupe respecto de la captacién
y de la distribucifn, el depbsito desempefia el papel de
"tanque de distribucién", por el cual pasa todo el caudal
antes de entrar a la red de distribucidn o de depbsito de
“equilibrio o auxiliar", al cual llega finicamente parte del
caudal de la red y regulariza las presiones de &sta en los
momentos de mayor consumo. (Ver figura 9).

En el primer caso, la tuberfa matriz que parte del depbsito
debe calcularse para el m&ximo caudal horario de la distribu-
cib6n; en cambio, si hay tanque auxiliar basta disefarla para
el caudal miximo diario porque en las horas de m&ximo consumo,
la red queda alimentada por ambos extremos.

Cuando el depSsito de distribucifn no estd situado en el
centro de gravedad del consumo, la presifn es deficiente en el
punto m&s alejado en tanto que un dep8sito auxiliar reparte
m&s uniformemente las presiones en la red de distribucibn.

En las ciudades con depbsito de distribucién ubicado antes de
la red sucede a veces que las tuberfas de la red resultan in-
suficientes por raz6n de un aumento de la poblacidén o del
consumo y el agua llega con escasa presifn a los puntos mis
altos y alejados del distrito. En tales casos se construyen
uno o varios depSsitos auxiliares en puntos estrat&gicamente
situados en el 8rea servida, a fin de que se llenen en las
horas de poco consumo y eleven en cambio el plano de carga

en las de mdxima demanda. Condicibfn indispensable para que
les lleque el agua es que el abastecimiento total sea superior
0 igual a la demanda total en el perfodo de diserio conside-
rado (1 dfa).
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Lo anterior se ver& claramente analizando los casos que se
presentan en la figura 9.

Primer caso:

Hay tanque de distribucifn y no hay tanque auxiliar. La tube-
rfa matriz se calcula en este caso para el caudal miximo en
la red de distribucibn. (V&ase figura 9a).

Segundo caso:

No hay tanque de distribucién pero sf hay tanque de equili-
brio. En este caso la tuberfa matriz se calcula para el caudal
mdximo diario, (Qd). Hay economfa en la red de distribucién.
Las presiones en la red son mis uniformes. Cuando el consumo
es mayor que el abasto el tanque auxiliar alimenta, también,

a la poblacién. Durante el consumo miximo parte de la pobla-
cibén estar8 alimentada por el tanque de equilibrio y el resto
estari alimentada por la tuberfa matriz. El tamano de esta
Gltima zona se escogeri de modo que el caudal midximo gque le
corresponde sea igual a (Qd) que es a su vez el caudal corres~
pondiente al m&ximo diario del total de la poblacifn. La tube-
rfa matriz va parcialmente llena en su inicio. Cuando el con-
sumo es igual al abasto s6lo la fuente alimenta a la poblacibn;
el caudal en la tuberfa que sale del tanque auxiliar es nulo. .
La tuberfa matriz va parcialmente llena en su inicio. Cuando

el consumo es minimo o menor que el abasto suministrado por

la conduccién, el tanque de equilibrio empieza a llenarse.
Cuando el consumo es minimo la tuberfa matriz est8 totalmente
llena, transportando siempre el caudal (Qd). (V&ase figura 9b).

Tercer caso:

Hay tanques de distribucifn y tangue auxiliar. En este caso
la tuberfa matriz en su inicio va siempre llena. E}ii&metro
tiene un valor intermedio entre los dos primeros casos. Cuando
el consumo es igual a (Qd) (igual al abasto) el tanque de
distribucién alimenta al tanque auxiliar, si los tanques van

a permanecer a la misma altura que en los dos casos anteriores
y la tuberfa principal transporta un caudal mayor que (Qd).

El estudiante debe analizar y comprobar esta aseveracibn.

La tuberfa de salida del tanque auxiliar deberd ser de menor
dijdmetro que en el sequndo caso puesto que alimentari una
zona mids pequefia de la poblacibén. (Ver figura 9c).

Altura de depbsito. Presiones mdximas.

Los depbsitos se sitfan a suficiente altura para que los
puntos mds elevados de la poblacién dispongan de presiones
convenientes y sea posible ademi&s usar difmetros mis pequefios
en la red con una mayor pérdida de carga, sin que las velo-
cidades lleguen a ser excesivas.
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1° CASO

SIN TANQUE AUXILIAR.
NO ES NECESARIO

é

CON TANQUE DE EQUILIBRIO,
PUES ES NECESARIO

CON TANQUY,
DE DISTRIBU\ 1,
CION_ PUES
ES NECESAR

1 CON TANQUE DE EQUILIBRIO,
: o) . PUES ES NECESARIO

» Fig. 9
® PLANO DE CARGA @ ——— -+ —-:-- CONSUMO= ABASTO
@._._. i . ——. CONSUMO MINIMO @— ~— — — — CONSUMO MAXIMO
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Una de las limitaciones es la resistencia de los materiales
de las tuberfas de las redes urbana y de distribucibn en el
interior de los edificios y de los aparatos sanitarios para
soportar la presifn estitica durante las horas nocturnas,
cuando la lfnea de carga es casi horizontal. Por este mo-
tivo los depfsitos no deben estar a m&s de 70 (u 80) metros
por encima del punto m&s bajo de la red.

Cuando el agua es elevada con bombas se deduce la altura del
dep8sito mediante un estudio econfmico en que se calculen los
costos de instalacién y mantenimiento de las tuberfas y equipos
de bombeo requeridos para elevar el agua a diferentes alturas
del depbsito. La altura m&s favorable es la correspondiente

a1l valor mfii.ao del couslo.

Presiones mfnimas

Las presiones minimas del consumo diario domé&stico se rigen
por la altura de los edificios a cuyos pisos mis elevados deba
llegar el aqgua.

i
Habida cuenta de las pé&rdidas de carga en las tuberfas de la
red, debe, haber una presidn de 30 a 40 metros en la acometida
4 edificibs de 6 a 7 pisos; 20 a 30 m en los de 3 a 5 pisos
Yy 20 m en los de 1 y 2 plantas. No obstante es prudente dejar
un margen de presifn 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 limites previstos ncurren frecuentemente.

Los pisos superiores de los edificios muy aitus 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
Yy la elevan a otro situado en la cubierta.

Disposicién general

Los depbsitos pueden ser enterrados o elevadus. Los prime.os
se construyen cuando cerca a la poblacibn ha' un cerro o
colina de altura conveniente y suelo adecuady para resistir
la carga de la estructura. Si es posible, el depbsitc se
entierra completamente o al menos parcialmente, porque as{t
queda m8s protegido y el agua se conserva mis fresca. Cuando
la altura del cerro no es suficiente, se construye Integra-
mente por fuera del terreno. Si la topograffa es plana

habr& que construir tanques elevados.

Los dep68sitos deben cubrirse siempre para evitar las contami-
naciones producidas por la cafda de polvo y excrementos de
aves y la entrada de insectos y alimahas. Recubiertos ademds
con una capa de tierra de 20 a 30 cm 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 conduccién y la
distribucifn, por si es necesario poner el tanque o dep8sito
fuera de servicilo.

Dimensiones

Por razén de seguridad en el suministro ininterrumpido de
agua, los dep8sitos 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 prictica en Colombia es la de construir
tanques hasta de 5000 m3 y ain mayores con un solo comparti-
miento.

Los dos compartimientos est&n comunicados por medio de una
vdlvula o compuerta que abierta, forma de los dos una sola
unidad y cerrada, los independiza.

Si la construccifén 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 localizacibn y organizacién de la cé&mara de v&l-
vulas y conductos respecto de las adiciones futuras.

Para la primera etapa suele fijarse un perfodo de disefio de
20 a 30 afos porque es antieconfmico construir de una vez un
dep8sito excesivamente grande.

Forma

La forma mi&s econfmica de un depfsito es la que requiere el
menor perimetro., Desde este punto de vista y también de su
estabilidad, la forma m8s favorable es la circular porque es
la que da el menor espesor de paredes y la minima cantidad
de refuerzo, ademds de prestarse mejor que otras para cons-
truir la estructura por el procedimiento del hormigbn pre-
tensado. En los dep8sitos de di&metro pequefio, fabricados
con concreto vaciado en la obra, las formaletas son més
diffciles de construir y encarecen en cierta proporcién el
costo de las paredes.

A la forma circular, le sigue en el orden de construccién

econfmica la figura cuadrada y la rectangular que permiten
aprovechar bien el terreno especialmente si los depbsitos

estin ubicados dentro de la zona urbanizada.

Cuando los depSsitos son mGltiples, la relacifén entre la
anchura (a) y la 1longitud (b) de cada unidad que produce
el menor perfimetro de muros es:

a "3 en el caso de dos compartimientos y a _ n + 1

b si hay (n) compartimientos. B n
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Profundidad

En los dep8sitos de mediana importancia la profundidad del
agua varfa entre dos y tres metros; en los grandes no conviene
pasar de cinco porgque con la altura aumenta la presibén hidros-
titica y con ella el espesor y refuerzo de las paredes y la
posibilidad de escapes.

A la profundidad Gtil hay que agregar un espacio suficiente
entre el nivel miximo del agua y la estructura de la cubilerta
para que el aire suministrado por los ventiladores circule
libremente sobre la superficie liquida.

Detalles de construccién

Los muros de los dep8sitos enterrados se construyen en concreto
cicl8peo o reforzado, con paramentos verticales o con el ex-
terior inclinado.

Los muros perimetrales se calculan para resistir la presién
del agua por un lado y el empuje de las tierras por el otro,
ademis de los esfuerzos transmitidos por la cubilerta.

Generalmente la estructura de cubierta est8 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 dep8sitos pequenos se cubren a menudo con una estructura
met&8lica o de madera y techo de zinc o asbesto -~ cemento,je
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 10S muros
y cubierta bajo la accién de la temperatura, particularmente

en estructuras grandes y expuestas a la interperie. Para ello
se emplean juntas de plomo o de caucho colocadas a distancias

y en sitios convenlentes elegidos.

La solera es una losa de concreto de 15 a 20 cm de espesor
reforzada con hierros ortogonales cada 20 a 25 cm; se coloca
sobre una capa de concreto pobre y apoyva 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 unidn de la losa
con los . muros y columnas, eS menester aislarla de dichas
estructuras por medio de juntas de material bituminoso que
ademds de asegurar la impermeabilidad permiten cierta 1li-
bertad de movimientos.
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-Finalmente, conviene construir al\ededor Yy a nivel mis bajo
que el .de los cimientos del dep6sjto un drenaje que recoja
las aguas infiltradas en el terrgho y las vierta en un pozo
donde puedan observarse y medir en caso necesario.

Una manera muy econfmica de construir los dep8sitos de peque-
nas poblacioneg consiste en excavar el terreno en forma de
artesa, con taludes del (1/2) al 1 1/2) por unco, segfin la
consistencia del suelo y revestir las paredes y el fondo con
una capa de concreto de 10 a 15 centimetros de espesor.

Puesto que en este caso no hay précticamente empuje de tierras
y se supone que &stas pueden soportar la presi8n del agua,

no es necesario reforzar la estructura y el problema se reduce
a lograr que el dep8sito sea perfectamente estanco. Con este
fin y para prevenir los agrietamientos causados por los cam-
bios de temperatura, se coloca hacia la cara exterior de la
losa una malla de alambre de pfias con espaciamientos de 15 a
20 centimetros.

Para impedir que entren a la tuberfa de distribucién materias
extrafnas que hubieran podido llegar al depbsito, se coloca en
la boca de la misma un colador cuya &rea de huecos sea vez y
media la de la seccifn del tubo; su solera debe partir a una
altura de 15 a 20 cm sobre la solera del tanque.

La tuberfa de desague parte del punto mds bajo de la solera
del tanque hacia dondefonvergen los planos inclinados de &sta
con pendientes del 2% al 3%.

En el depfsito debe colocarse un rebosadero el cual esti des-:
tinado a impedir el desbordamiento del dep6sito; puede hacers.
de diferentes maneras como se ve en la figura 1l1. De cualquie .
manera que sea, el conducto de excesos desemboca en la tube-
rfa de desague adelante de su v&lvula.

‘Ventilacién

Como la superficie 1libre del agua sube y baja varias ve.z:
en el dfa, desde el nivel mdximo a la altura del rebos:lero
hasta el fondo, es necesario proveer en la cubierta del
dep8sito un sistema de ventilacifn que permita la entradc
salida del aire seg(in el movimiento del agua y mantenga & - &
ésta una presién uniforme.

La ventilacién puede hacerse por medio de tukbos que sobresilen
del relleno de la cubierta y terminan en codos de 180° para
impedir la entrada al interior de cuerpos extranos y bichos;o
por chimeneas provistas de caperuza y malla metdlica.
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C&mara de vilvulas

Todo dep8sito debe tener las tuberfas y v&lvulas necesarias
para regular el agua durante el servicio y ejecutar las
operaciones de limpieza y reparacibn.

Para facilitar su manejo, conviene agrupar todas las v&lvulas

y demds dispositivos de control y medida en una cimara adosada

exterformente al depSsito y situada enfrente del muro diviso-
rio cuando hay dos compartimientos.

Si el tanque es pequefio basta proveer para acceso una tapa de
pozo y una escala de hierro a la marinera; pero si la obra es
m&s importantce, hay que emplear puerta metflica y escalera de
concreto o de hierro.

La c8mara de vdlvulas debe tener dimensiones adecuadas para

que el fontanero realice cémodamente su labor; para que las

tuberfas esté&n convenientemente separadas entre s{ y ninguna
de sus juntas quede en el plano vertical de las paredes.

Otra ventaja que tiene la agrupacibn de todas las tuberfas y
dispositivos de manejo y control en la cdmara es la facilidad
para comunicar entre sf{ las tuberfas de alimentacién y de
distribucifn por medio de un paso directo o desvio para poder
sacar el tanque fuera de operacibn sin interrumpir el servicio.
Este paso directo debe estar provisto de su correspondiente
vdlvula.

En los acueductos pequefios la cimara sirve también péra ins-
talar el clorador o hipoclorador cuyo tubo de descarga llega
directamente al dep6sito o se conecta a la tuberfa de salida.

Organizacibn de la c&mara

Segfin el nfimero y forma de los compartimientos de un dep8sito
y la funcién de &ste, se disponen las tuberias y sus disposi-
tivos de manejo en la cémara.

Cada una de las tuberias de alimentacifn, distribucién, paso
directo y desague debe estar provista de su respectiva vdlvula
de control.

Cuando el agua se eleva con bombas a los depbsitos de un solo
compartimiento conviene suprimir la vilvula de la tuberia
de llegada pues por un error podrfa estar cerrada en el mo-
" mento de iniciar aquellas su funcionamiento. En los dep8si-
tos de dos compartimientos es imprescindible 4Instalar una
v8lvula en cada ramal del conducto de impulsibdn, pues de lo
contrario no se podrfa aislarlos. En este caso carece de
utilidad el paso directo ya que serfa raro que los depSsitos
se pusieran al mismo tiempo fuera de servicio.
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En la figura 12, se muestra esquem&ticamente la disposicidén
de las tuberfas y sus vilvulas en dep8sitos de distribuci®n
y de equilibrio con uno y dos compartimientos.

‘Por iltimo, en la c8mara se coloca el medidor de caudal, si
&ste es necesario; el medidor de nivel del dep6sito y en
pequenos acueductos, la. instalacibn de cloro lfquido o gaseoso.

En el caso de una estacifn elevadora si los motores que
accionan las bombas son el&ctricos puede controlarse su fun-
cionamiento de acuerdo con los niveles del agua en el depésito.
por medio de un interruptor magn€tico de flotador instalado
sobre la cubierta. (Figura 13).

Para medir los caudales que salen de depbsito se emplea un
contador, un orificio, una boquilla o un tubo montados sobre
la tuberfa de distribucifn o sobre un ramal en paralelo para
hacer la instalacifn m&s econfmica. Los movimientos del
aparacvo o0 la difesencia ae presiones en la tuberfa, creadas
por el dispositivo, son transmitidas a un indicador de
caudales.

| Dep8sitos elevados
Estructura:

En terreno llano y cuando &ste no tiene la superficie o la
altura necesaria para construir el depbsito enterrado, es
preciso montarlo sobre una torre. El alto costo de la cons-
truccidn obljga por una parte a no seguir tan rigurosamente
las normas sobre capacidad y por otra, a utilizar al méximo
los materiales empleados; por este motivo se fabrican gene~
ralmente met8licos o de'concreto reforzado con paredes
cilindricas, fondo hemisf&rico y cubierta c8nica.

La estructura sustentante consiste en columnas con inclina-
cién’variable segfin el material, arriostradas entre si con
elementos horizontales y diagonales. Anclada a una de las
columnas estd la escalera de acceso que se prolonga luego
por el cilindro y la cubierta hasta la escotilla de entrada
al interior del depSsito. Algunos tanques disponen también
de un balcén con baranda alrededor del cilindro.

En el cdlculo estructural de los tanques metd8licos debe con-
siderarse la accifn del viento cuando estén vacfos. La es-

tructura sustentante de ladrillo o concreto reforzado puede

estar formada por un muro continuo cilfindrico o por columnas
aisladas y exige un especial tratamiento arquitecténico.

Seg@n .que se apoye sobre un muro continuo o sobre pilares,
la fundacién de la torre se hace con una losa continua o con
bloques troncopiramidales de bases excéntricas para tenex en
cuenta el empuje del viento.
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Tuberfas

La tuberfa de alimentacién asciende verticalmente y penetra
por el fondo del depSsito o se adosa a una columna y a la °
pared exterior del cilindro, subiendo en este caso hasta el
nivel midximo del agua donde estd la boca del rebosadero.

La distribucifn y el vaciado se hacen por un conducto finico
que parte del fondo del depfsito. Cuando se trata de un
tanque auxiliar (de equilibrio) 1la tuberfa de distribucibn
es la misma que la de alimentacidn.

A fin de prevenir la cafda 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 automiticamente las
bombas cuando la superficie libre del agua alcance el nivel
del rebosadero. Las vAlvulas de altitud y otras de su gé&nero
cumplen también el mismo cometido, Como medida de seguridad
es aconsejable bajar hasta el suelo el tubo de rebose y co-
nectarlo al desaque.

Efectos de la localizacibn del almacenamiento en un sistema
abastecido por bombeo.

Para este estudio se propone un ejemplo. resuelto en el que,
por comparacifn de los resultados de operacifn para las tres
alternativas:

a. sin aimacenamiEnto

b. almacenamiento entre la fuente y el centro de carga; y
c. almacenamienté m&s alli del centro de carga,

se pueden ficilmente visualizar los efectos producidos en

- cada una de tales alternativas y sacar conclusiones fitiles
para los diserios de los sistemas de distribucidn.

EJEMPLO:

Se supone que una poblacién de 27000 habitantes est4§ servida,
~alternativamente por el sistema que aparece en cada una de

las figuras, y que tiene las caracteristicas de demanda que
se enumeran a continuacién:

Consumo medio 175.0 1/s
Consumo mi&ximo diario 263.0 1/s
Consumo midximo horario 394.0 1/s8
Caudal de incendio 306.0 1/s
Consumo m&ximo diario, m&s

caudal de incendio 578.0 1/s
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También se supone que la presién mfinima que se debe mantener
en el centro de carga es de 35 m de carga y que las tuberias
del sistema se expresan en todos los casos en tramos de 24"

de di&metro con un coeficiente C = 120 (sistema Inglés).

a.

Sin almacenamiento

En este caso, para cualquier demanda, la carga en la
estacibén debe ser suficiente para vencer las resisten-
cias del sistema manteniendo una carga minima de 35 m
en el centro de carga, asi:

H= 35+ (0.67 x 12.2) = 43.2 m Para Q =,175 1l/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=2354+ (6.1 x 12.2) =109.4 m Para Q

578 1/s
Almacenamiento entre la fuente y el centro de carga

En este caso, para una tasa determinada de bombeo, la

carga en la estacifn 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) = 51.5m

El gradiente hidrdulico en el centro de carga es aquél
del tanque menos la pérdida de carga en 1525 m de tu-
berfa = 44,4 -(0.6 x 1 525) = 43.2 m,

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 hidr&ulico en el centro de carga es aquél
del tanque menos la p&rdida de carga en 1525 m de tu-
berfa, o sea:

H = 44.4 - (1.42 x 1 525) = 42.2 m~

Para Q = 394 1/s el gradiente hidr&ulico en el centro
de carga es el del tanque menos las pérdidas en 1525 m
de tuberfa:

44.4 - (3 x 1 525) = 39.6 m

La carga necesaria de bombeo es igual a la carga en el
tanque mis 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'm

Para Q = 578 1/s (m&ximo diario + caudal de incendio), se
tiene que la carga en el centro de carga es la del tanque
menos la pérdida de carga en 1525 m de tuberfa, o sea:

44.4 -(6.15 x 1525) = 35,00 m

Si se decide suministrar 184.5 1/s del almacenamiento y
bombear el remanente de 394 1/s, la carga de bombeo es:

44.4 + (3 x 10.675) = 76.2 m
Almacenamiento m&s alli del centro de carga

Para Q = 175 1/s y sin tomar agua del almacenamiento, la
carga de bombeo es: 4 '

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 1/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 hidrdulico en el centro de carga es idéntico
al del tanque (36.3 m) ‘

Para Q = 394.0 1/s. Si se decide suministrar 131.4 1l/s
del almacenamiento y el resto de 263.0 1/s del bombeo,
el gradiente hidr&ulico 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) = 53.0m

Para Q = 578 1/s. Para mantener una carga de 35 m en el
centro de carga, el gasto en la tuberfa 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
1/s. Por lo tanto el resto de 394 1/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 mis alld 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 mixima
diaria mis el gasto de incendio. La potencia, en la primera

serfa de 1100 HP contra 495 HP en la segunda, o sea mas del
doble,.
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SISTEMAS DE DISTRIBUCION DE AGUA

Generalidades

Un sistema de distribucién comprende el conjunto de tuberfas que
conducen el agua desde el tanque de distribuci8n hasta cada uno de los
puntos donde debe ser utilizada,

La distribucién debe permitir la seguridad de un servicio continuo. Los
conductos deben, pues, estar siempre llenos y a la presién suficiente
para permitir un servicio adecuado en todo momento y a cada punto
previsto.

En un ctej;o ndmero de ciudades grandes, entre ellas Par{s, se ha

estableci

una doble red de distribucién. Una primera red de agus

potable, a alta presidn, estd reservada para el consumo doméstico y, en
caso de emergencia, para el servicio de incendio. Una segunda red de
agua no potable, a baja presién, es utilizada para el servicio pdblico
entendiéndose como tal el riego de parques, lavado de calles y servicios
semejantes que no requieren agua potable. A pesar de que la operacién
puede resultar muy econémica, este doble sistema de distribucién no es
recomendable, El riesgo de confusién 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 comunicacién entre las dos
clases de conductos. Como medida de seguridad, la presién de servicio
de la red de agua potable debe ser sistemiticamente mds alta que la red
de agua cruda. Por otra parte, este doble sistema no resulta necesa-
riamente mis econdmico debido al alto costo de las tuberfas de

d {stribucibn,

Los estudios preliminares de un sistema de distribucién, comprenden:

1.
2,

3.

4,

Determinacidn de los puntos donde el agua debe ser utilizada.

Determinacién de la cantidad de agua necesaria en cada uno de
ellos.

Determinacifn de las probables necesidades futuras,

Determinacién de los recursos, es decir, de los lugares donde el
agua puede ser captada y de la cantidad disponible, de las fuentes
de financiacisn, etc.

Determinacifn de las reservas, es decir, de los lugares donde se
podrfa eventualmente disponer de nuevas centidades de agua para
llenar las necesidades futuras,

Plano de la localidad que va a ser alimentada y de sus alrededores,
hasta el sitio de captacifn del agua, con indicacién de las curvas
de nivel. Este plano debe mostrar las cotas de los puntos princie
pales por donde deben pasar los conductos.



7. Adopcifn del difimetro mfnimo que se quiere admitir para los conductos,
de la presién mfnima que se quiera disponer en la red en las horas
de miximo consumo; y en fin, la localizacién de los conductos con
indicacidén del sentido del movimiento del agua.

DETERMINACION DE LOS PUNTOS DONDE EL AGUA DEBE SER UTILIZADA

En algunos casos extremos el-factor econémico no permite llevar el agua

a todos los domicilios caso.en el cual se colocarén fuentes pGblicas
solamente. Esto no deberd ocurrir en una sociedad bien organizada que esté
cumpliendo con sus deberes para con la comunidad.

Se deberfn escoger los sitios de las bocas dé riego para el lavado de las ‘
calles, de 1s boc# de incendio, de las fuentes ornamentales, de las tomas

para el servicio de lagos, corrientes artificilales, etc.; se localizarédn

los establecimientos pGblicos que demandan una gran cantidad de agua,

tales como bafios y servicios sanitarios pdblicos, los mercados, las es-

cuelas, los hospitales y se localizar&n también los establecimicntos

industriales y comerciales,

CANTIDAD DE AGUA NECESARIA
. Esto estd en relacibn 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 fébrica, un matadero, un establecimiento de bafios, demandan voldmenes
de agua que pueden ser fijados con bastante exactitud; también se pueden
evaluar con una aproximacién suficiente las cantidades necesarias para
el lavado de calles, riego de jardines, alimentacién de surtidores de .
agua, lavado de glcantarillas, etc. En una palabra, las cantidades de
agua destinadas a las necesidades pGiblicas cuyo empleo se hace por medio
de funcionarios de la administracién p@blica, puedem ser determinadas

de manera casi rigurosa. Lo contrario sucede con el consumo privado de
los habitantes el cual varfa segin sus costumbres y capacidad econfémica.
Para evaluar los volfmenes de agua que consumirén los habitantcs para
~8u propio uso serd necesario basarse en las estadf{sticas suministradas

por poblaciones vecinas que ya estdn provistas de un servicio regular de .
agua.

Con relacifn 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 poblacibén, sin que sea necesario reforzar los conductos o
reemplazarlos por otros nuevos de mayor difmetro, en un perfodo razomable. .
LOS RECURSOS

Los recursos son de dos clases:



Los ffsicos y los econbmicos.

Los primeros se refieren a las cantidades de agua disponibles tanto para
satisfacer las necesidades presentes como las futuras. Es necesario
estudiar la calidad del agua, antes de decidirse a adoptar una solucién
definitiva y el costo necesario de la captacibén y el transporte.Los
recursos econdmicos incluyen el aporte de los usuarios, de las entidades
oficiales y privadas y las posibilidades de financiacibén a corto o largo
plazo con las entidades crediticias. Un estudio completo de las posibi-
"l1idades de financiacién y amortizacién de los costos de las obras es
fundamental para el &xito en la realizacién del proyecto.

PLANO DE LA LOCALIDAD

Es necesario disponer de un plano topogréfico con indicacibén 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
derivacifn de agua, Es muy Gtil que en el plano figuren las curvas de
nivel en toda la extensifn de la poblacibn. Este plano de la poblacién
puede ser en escala 1:100. Para la conduccidn se necesita un plano
topogr8fico a escala 1:1000 y perfiles a eacala 1:200,

DIAMETROS MINIMOS

En un tiempo se establecif en Colombia un didmetro mfnimo de 2" en hierro
galvanizado., Hoy se establece un difmetro mfnimo de 3" en tuberfas de
asbesto-cemento porque en este material la tuberfa de 2'" se quiebra f4cil-
mente cuando se coloca en redes de distribucién. Algunas ciudades tienen
normas m4s restrictivas; por ejemplo, en las Normas y Especificaciones
para Ensanches del Sistema de Distribucién de Agua Potable de las Empresas
Municipales de Cali, se fijan los didmetros minimcs, asf:

6" (150 mm) en zonas industriales y comerciales de alto valor.
4" (100 mm) en zonas residenciales.

El didmetro mfnimo depende del material de la tuberia y de la importancia
de la poblacién en estudio. Si se usan tuberias de material pléstico, el
didmetro mfnimo puede ser hasta de 1", en poblaciones pequefias.

PRESION DEL AGUA EN LA RED

Es deseable que los aparatos sanitarios de los pisos mis elevados de los
edificios sean alimentados por agua derivada directamente de la red de
distribucidn. Para esto se requiere que la carga de presién en el conducto
esté, por lo menos, &8 6 metros por encima del dltimo piso. Este valor

ge considera que es la carga de presién promedio de servicio para aparatos
sanitarios comunes. Ademfs, 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 presién minima de los conductos requeridas para
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diferentes alturas de edificios, as{:

No. Pisos Cargas de presién minima
1 8.00 metros
2 12.00 metros
3 16.00 metros
4 20,00 metros
5 23.50 metros
6 27.50 metros
7 31.50 metros
8 35.50 metros
9 39.00 metros

10

43.00 metros

SegGn el Instituto Nacional de Fomento Municipal, salvo casos especiales,
las cargas de presidn de servicio en la red de distribucién encualquier
punto, no deben ser menores de 20 mts ni mayores de 70 mts, recomenddndose
cargas comprendidas entre los 20 y 30 mts,

Las presiones demasiado altas tilenen varios inconvenientes: 1la rotura
de tubos se presenta con mayor frecuencia cuando la presién es alta;
las fugas por las juntas y por las instalaciones sanitarias tienden a
agravarse; las averfas en las tuberfas que distribuyen el agua en el
interior de los edificios causan muchos inconvenientes.

RED DE DISTRIBUCION

Diterentes tipos de redes.
" Una red de distribucién puede ser ramificada o mallada.

La red representada por la figura 1 es una réd ramificada. El nombre
se explica porque tal red estd constitufda 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 efect@a siempre en un mismo
sentido, del tanque hacia las extremidades de los conductos. Presenta
una gran falla: una obstruccién o una rotura en un punto cualquiera de
la red, implica la interrupcién 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 obstruccién o una rotura en el tramo €D, por ejemplo, no implica
interrupcién de servicio en los conductos aguas abajo, sino que estos
cont inuarén alimentdndose en sentido inverso por medio de conductos tales
como AMPRE y ANQSE.

Para permitir esta flexibilidad se disponen vdlvulas de cierre en puntos
convenientes.

Se anota el hecho de que en el ejemplo dado hay conductos como el NN' y
el PP' que contindan alimentdndose por un solo extremo, es decir em un
mismo sentido. Esto casi siempre se presenta en la prédctica pues es
diffcil disponer que todos los conductos queden con alimeantacién 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 mds bajas.

S~ \

Valvuia Vdivulo nque -
() ————— —

Tanque Tonque

FIGURA 3.

La red ramificada no se emplea sino en pequefilas instalaciones, Es
conveniente por razones econdmicas en pequefias localidades, sea que
éstas 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 estf casi
siempre impuesto por la disposicidén de las calles.



El nombre de red mallada se explica por la forma de malla que toman sus
conductos. Se utiliza en las poblaciones en donde las calles forman un
sistema de cuadrfculas., Tiene la gran ventaja de que um punto dado puede
ger alimentado por diferentes conductos, a la vez, déndole a la operaciémn
del sistema una mayor flexibilidad.

Muchos sistemas de distribucién tienen los dos tipos de redes: el centro
de la comunidad est& provisto de una red mallada comprendida dentro de un
cinturén de conductos matrices, a partir de los cuales estén 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 SENI IDO DEL MOVIMIENTO DEL AGUA

En general, la solucifén mds conveniente es la que hace recorrer al agua
el camino més corto, desde el tanque hasta cada uno de los puntos de
distribucién, '

Para el estudio de una red mallada se comienza por el trazado de los
conductos principales; estos se disponen teniendo en cuenta la colocacién
de las bocas de incendio (hidrantes) y la situacién de las zonas
importantes de la ciudad. De allf parten los secundarios que distribuyen
el agua hacia las zonas interiores y exteriores. Para la comodidad de los
cdlculos se supone que los conductos secundarios son alimentados por un
extremo; de manera que la red mallada quedard dividida ficticiamente eh
muchas redes ramificadas. Se deberd hacer el célculo de los conductos
as{ trazados suponiendo que el agua se mueve en las direcciones estable-
cidas, El estudio mismo mostrard las alternativas posibles que ser§
preciso examinar. Por Gltimo se escogerd finalmente aquella solucién que
sea la més econdmica.

CALCULO DE REDES RAMIFICADAS

Consideremos el esquema representado en la figura 4. Se trata de una
aldea de 765 habitantes cuya configuracibdn alargada se presta particular-
mente bien para la instalacibén de una red ramificada. El tanque de
distribucidn estd localizado en (A). La cota del nivel medio del agua
en fl tanque es de 142,50,

El consumo diario por habitante es de 150 lts/hab./dfa. En este consumo
estén inclufdas las necesidades por habitante y un servicio pdGblico de
poca importancia. Las casas que no tienen mas de dos pisos estaréin bien
servidas si se dispone en todo punto de la red de una carga de presién
m{nima de 15 mts. La relacién entre el consumo miximo horario y el medio
es de 3:1, ‘ ’

La distribucién de la poblacién 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 0 520 D D' 50 75
BC 160 300 DE 125 225
cc' 76 100 EF 100 180
cD 144 420 EE' 110 200
El célculo de los gatos parciales miximos de cada tramo se hace como
sigue:
3x150x°p
Q = —————— 3siendo P.la poblacién servida.
86400
Aplicando la férmula anterior se obtiene:
Tramo Poblacién Q Afébzz
A B 0 0
B C 160 0.834
c ¢c' 76 0.396
c D 144 0.752
D D' 50 0.260
D E 125 0.653
E F 100 0.520
E E' 110 0.575
S UMA: 3.990 /pa

’

A partir de los gastos parciales se calculan los gastos acumulados,
comenzando por el extremo de abajo

Eobeguida se procede a calcular los diémetros.

dos maneras diferentes:

(E).

Esto puede hacerse de



1.

Se fijan las alturas piezométricas en las extremidades del tramo.
Rstos valores deben ser tales que la presién de serxrvicio sea aceptable
cualquiera que sea el nivel de agua en el tanque; en este caso 15
mts., Se conoce entonces la pérdida de carga (h) a lo largo del
tramo, de donde se deduce el gradiente hidréulico, S.

Conocidos Q y‘s se pueden determinar el didmetro D de la tuberfa y su
velocidadV, la que debe estar dentro de los l{mites admisibles.

" Bl célculo se hace valiéndose de tablas o &bacos. El didmetro que

se debe escoger es el difmetro comercial inmediatamente superior al
didmetro telSrico. Una vez seleccionado el diémetro comercial se
calcula 1la pérdida de carga real y s¢ deducen las presiones en el
extremo inferior de cada tramo.

También se pueden calcular los difmetros fijando una velocidad medie
aceptable para cada tramo; conocidos Q y V se pueden deducir D y S,
Después se calculan las alturas piezométricas y se verifica que las
presiones sean aceptables,

El primer método de cdlculo es mds directo pero podrfa resultar en
velocidades inadmisibles. En algunos casos deberd estudiarse la maners
de regular las presiones para que no se pasen de los valores lfimites,

Para mayor facilidad, se disponen los cédlculos en un cuadro como el que
se presenta & continuacién.

10
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1

CUADRO 1

'

110

0.575

: 0
3 _3?3 f \g\ ° cw B 3 . .8:‘::: Piezgzzziicas-m. g%

- T N R T T T T B

: 0§ E3F Bi B3N\~ =3 sz PErC OEE, ¢ & . B,

(2] -3 zZ o v a (S at. >8 & 03 & o8 o . o8 (.9 -
AB 520.00 00 00 3,990 0.49 0.0079 4,12 142,50 138.38 108.50 29.88
pc  300.00 160 0.834 3.990 0.49 0.007¢ 2.37 138.38 136.01 117.15 18.86
Cc' 100.00 : ?6 0.396 0,396 1/2 0.15 0.0011 0.11 136.01 135,90 120.72 15.13
CD 420,00 - - “i4k 0.752  2.760 0.3  0.0040 1.68 136,01  134.33  114.30 19.53
Db' 75.00 50 0.260 0.260 1/2 0.15 0.0013 0.10 134,33 134,23 112.15 22,083
~DE  225.00 125 0.653 1.748 0.39 0.0071 1.60 134,33 132,73 112.00 20.73
EF 180.00 100 0.520 0,520 1/2 0.20  0.0019 0.34 132.73 132,39 110,50 21.89
EE' 200.00 0.575 1/2 0.25 0.0020 0.40 132,73 132.33 118.60 13,73
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CALCULO DE REDES MALLADAS .
La figura 5 representa una red mallada. Se distinguen claramente dos
clages de conductos:

1. Conductos matrices.

Son los marcados con las letras A =B = C ~D-E -F -G ~-H-1I~
J -B.

2. Conductos secundarios.

Son los conductos tales como: DL -EM -FN - D1 - etc.

En el ejemplo presente estos dltimos conductos son los que algunos
calculistas llaman conductos de relleno.

Para proceder al estudio de una red mallada se la divide en cilerto
ndmero de redes ramf{ficadas imaginarias para poder hacer una suposicidn
inicial sobre la direccidn de ldés flujos.

Lo primero que se hace es el trazado de los conductos matrices; de aquf
se deduce fdcilmente el trazado de los conductos secundarios. Es preciso
recordar algunas reglas, para el cdlculo de las redes malladas.

l. Es més econémico tramnsportar un caudal dado de agua por un solo
conducto que por dos o mds paralelos., Esto se debe, como se veré§
posteriormente, al hecho de que cada una de dos tuberfas equivalentes
que estén trabajando en paralelo es de casi fgual tamafio que la dnica _
tuberfa a la cual reemplazan., Debido a esto no se deben multiplicar
innecesariamente el ndmero de mallas de tuberfas matrices. Una malla
de tuberfas matrices puede tener unas ocho manzanas en ciudades
grandes y unas tres o cuatro manzanas en las pequefias. Es conveniente
no cambiar el didmetro demasiado frecuentemente,

2, En general, se establecerd como hipdtesis el sentido del movimiento
del agua que la haga recorrer el camino mds corto.

3. Se deben establecer cotas piezométricas iniciales que garanticen las
presiones mfnimas, en la red. A partir de estos cotas piezométricas
y con la distribucién del gasto adoptada se pueden estimar los
difmetros de los conductos.

Uns vez trazados los conductos y determinado el sentido del movimiento
del agua se procede a:

1. La acumulacidn de los gastos de acuerdo con la distribucién de los
consumos propios de cada tramo.

13



2. E1l célculo preliminar de los conductos de acuerdo con las cotas
piezométricas adoptadas. ‘ - .

. 3. -Los cllculos finales.

befintclones: En seguida se definen algunas expresiones:

a. Nudo .
Es el punto de encuentro de varios conductos, Ejemplos: Los puntos
P y P'o ’ ©
v
® ®
®.
o—2 - e
O) @
®
®
'
FIGURA -6

b. Punto muerto

Es 1a extremidad de una ramificacién. Ejemplo: los puntos G y H. .
L .
T : ~ "

c

° N - a
‘ 1

3 — » A
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 muerto. Ejemplo: el trayecto A-B de la figura 8.

FIGURA 8
Se utilizaré la siguiente nomenclatura:

D = el didmetro del conducto.

la pérdida unitaria de carga.

h = la pérdida total de carga de un tramo.

Q = el gasto,

V = la velocidad media de una seccidn determinada,
n = coeficiente hidrSulico del flujo.

L = longitud del tramo.

K = constante que depende del difmetro, longitud y rugosidad de la
tuberfa, :

Se aplicaré la ecuacién general,

h = KQ° | (1)

Para el cdlculo de una red generalmente se desprecian las pérdidas
menores y 88lo se consideran las pérdidas por friccibén en la tuber{a.

Las pérdidas menores pueden fdcilmente tenerse en cuenta cuando se utili-
za el computador.

*
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Una red de distribucién se calcula teniendo en cuenta los dos principios
aiguientes:

a. ‘En una. malla o circuito cerrado tal como el fotmndo por los conductos
ABE y A DE (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 AD y DE, O, expresando esto en términos
mis generales, asignandole gigno positivo & las pérdidas de carga
causadas por caudales que se mueven en un circuito cerrado cualquiera,
segin las manecillas del reloj y negativo en caso contrario: »

Zh -'V'o. o /_ o () } -

b. En un nudo la suma de los caudales que llegan debe ser igual a la
suma de los caudales que salen.

"FIGURA 10

Segln la figura 10 se tiene:
Q = Q +Q3 ~ | (3 . @

~ METODO DE HARDY CROSS

En este método publicado en el 'University Illinois Bulletin 286" en

1936, se aplican correcciones sitemdticas a un conjunto de flujos.

supuestos @ a un conjunto de cargas supuestas, hasta que la red esté

equilibrada hidrdulicamente., En el primer caso se tiene el método de

equilibrar cargas por medio de correcciones & los flujos y en el segundo,

el método de equilibrar flujos por medio de correcciones a las cargas. .

1. Método de correccién de caudales o : a

El caudal Qg que enﬁra.a la malla se reparte en doé: Q1 ‘y.Qé;

16
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Se conviene en dar signo positivo al flujo que tiene el seniido de
las agujas del reloj, o sea a Q;, y negativo al que tiene sentido
contrario, o sea & Q2. Con relacion al nudo A, se tiene:

Qe =~ IQII + lqzl

Cada uno de los caudales Q) y Q2 dan una pérdida de carga hj y ho
que tienen el mismo signo que los flujos correspondientes. Estas
pérdidas de carga se calculan por medio de alguna de las formulas
exponenciales aplicables al flujo de agua en tuber{as formulas que
tienei la forma.general, ya vista:

h = KQ° (1)

Si Q1 v Q) han sido escogidos de manera que el sistema esté equili-
brado hidraulicamente, entonces:

Ih1 I - lhz o sea:
o, - v, |-

Ti o goinarel erte po ~turre y entonces:
hl - f o

Esto quiere decir que los valores supuestos Q; y Q estdn errados
y hay necesidad de corregirlos.

. 81 se aumenta el caudal Q en una cantidad AQ las pérdidas en el tramo
aumentaran en una cantidad Ah. Estas dos variables estian relacionadas
por la ecuacidn siguiente, obtenida diferenciando la ecuacidén funda-
mental h = KQB:

n

Q Q

dh-g-:;-iq_ 5)

El caudal Q. que entra a la malla se divide arbitrariaumente en dos
caudales asi: ‘

Qe - Ql + QZ
Los gastos Ql y Q2 necesitan ser corregidos en una cantidad A\ Q.
Llamamos AQ; y AQy las correcciones a Q) ¥y Qy respectivamente.

Suponemos que Q) debe ser corregido disminuyéndolo en 7 2,y que Q2
debe ser corregido aumentandolo en 4 Q2, es decir:

17
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Q = Q-4 + +d4Q ®)
Como: Qo = Q *+ Q

0o = -4dq + 4da
Y: a9 '.AQz ' 2

Puede suceder tambien que el Q) deba ser cottegido aumentando el caudal.
En este caso Q; deberd ser corregido disminuyendo el caudal y también
se obtendria la ecuacibn:

AQq = AQ

Sumando las ecuaciones ( 1) y (3 ) se tiene:

h+dh = KQ° + P—h—Q—-@

Pero (h + dh) es la pérdida de carga correcta. Por lo tanto, si
suponemos positivas las pérdidas correspondientes a los caudales
positivos como ya se habfa dicho antes, la suma de todas las pérdidas
corregides. an tade la palla, sor4 nula:

STth+dh) =K Q" +n dQ-S-% - 0
: dQd— =0
o sea: ZSh+ n Q:;E
_=h : , (8)
h
‘QEQ

El valor de la correccién se aplicarf sumando algebrficamente el valor
del caudal a la correccién obtenida dQ.

de donde: dQ =

S1 los flujos supuestos por el camino ABC son, por ejemplo, mayores que
los verdaderos, las pérdidas por friccién serfan mayores que por 1a

ruta ADC; = h serfa positiva, segdn la convencién de signos; = h/Q ;

serd siempre positivo. Por consiguiente dQ tendrd valor negativo puia
ambas rutas en la malla, Sumando este valor dQ algebrlicamente a ius
caudales de los tramos se consigue lo que se necesita: rebajer el caudal
Qi y aumentar el caudal Qy, La convencién de signos adoptada pars Lc.
caudales tiene como Gnico objeto permitir efectuar las correccfones

de una manera sistemdtica.

Algunos calculistas acostumbran limjitar las velocidades del agua en ias
tuberfas as{:

18



Velocidad mfnima: 0.30 m/s
Velocidad wéxima: 0.60 +D w/s

en donde D, estf dado en metras.

Otros en cambio fijan como velocidad mixima 1la de 3.0 m/s y no fijan
velocidad mfnima al considerar que una red de distribucién debe llevar
agua potable y por lo tanto clara.

Cuando la velocidad es excesiva las variaciones de presién en la red
dusante la operacién del sistema pueden ser grandes. Emn una red deben
tenerse, siempre que sea posible, presiones muy uniformes.

EJEMPLO (a)

En 1la figura 13 se muestra una red simple formada por una sola malla
que flustra el procedimiento. Los caudales se dan lts. por segundo,

600 its./seg. 100 11w/seg
O)
>
+ 400
y
O Y’-zoo x + +-3oo‘ ®
- 100 >
®
100 113 /3eg 400 (18 /809
FIGURA 13
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1.85 x 0.319

€ = 100

RED CONDICIONES S WPUESTAS PRIM.CORRECCION

}yalla Tramo L D Qo so ho _Q_o_ A Qo 1 Sl h1

(100 m] lts/s (m) ° 178 | s | m
1 5.00 16 |+ 400 3.08/+15.40/0.0385 |- 2.6{+397.4{3.04] +15.20
2 4,00 14 |+ 300 3.46/ +13.84{0.0461 |- 2.6]|+297.4] 3.41]| +13.65

I , A ' .
3 20,00 12 |- 100 0.96] -19,20/0.1920|- 2.6|-102.6/1.01} ~20.20
4 10.00 16 |~ 200 0.85/- 8.50/0.0425|- 2.6|-202.6]0.87]~- 8.70
z + 1.,54/0.3191 z - 0,05
= - 1.54 - -




Eda

T, SS————

EJEMPLO (b)

El ejemplo (b) es més elaborado. Muestra dos mallas consecutivas. Se
desarrolla de igual manera que el ejemplo anterior. Debe observarse que
hay un tramo com@in, el tramo (2) y que la correccién de la malla II
afecta a este tramo, en la malla I, con signo contrario, lo cual es
16gico pues si en la malla I el caudal es positivo, el caudal del tramo
com(n serd negativo en la malla II. Lo que se dijo para el tramo 2 en
la malla I es vdlido para este mismo tramo en la malla II. En el
ejemplo la primera correccién para el tramo (2) es en definitiva:

AQ = 1.36 y se aplica con el signo correspondiente segdn la malla
que se esté considerando.

4 036 1.82
37.20
0.28 A 16.99 8 10.42 F
-~ —— >
) ()
(5) ¥ 19.93
-— € | Y
240 x ()| s.21 xx (1} 60
(‘)V 17.83
0 8.83 c 10.22 8
* ) > (8)
8o ‘ s 18.82
4.82
\/
FIGURA 14
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RED CONDICIONES SUPUESTAS la.CORRECCION
5 TR T
Ma |tra| L - 9 o o |Po/ DO h
1la (mo | 100 m | D"{(1/s) | () | (m) 2, o 9 | Sy | My 1Y DQy
1 | 2.08 |6 [+16.99(1.05 |+2.18| .13 |+0.18 +17.17(1.07 | +2.23] .13 | +.79
2 | 2.75 |4 |+ 6.21(1.18 [+3.25| .52 |+0.18-1.54 }+ 4.85(0.75 |+2.07| .43 | +.79 -.23
I | 3 | 2.20 |6 |- 8.83/0.32 |- .71| .08 |+ .18 - 8.65/0.31 |- .68] .08 | +.79
5 | 1.91 |6 [-19.931.42 |-2.72| .14 |+ .18 -19.75/1.40 | -2.68] .14 | +.79
T |~0.33] 1.00 L |-1.38] 0.91
pAQ = - —=0.33 =+ 0.18 40 = - = 1.33 =+ 0.79
'1.85 x 1.00 1.85 x 0.91
T T T - r
6 | 2.54 |6 |+10.4210.43 +1.09| .10 |+1.54 +11.96]0.55 +1.40, .12 | +.23
cp | 7 | 242 |6 |+ 8.60/0.30 [+0.73| .09 |+1.54 +10.14/0.41 |40.99] .10, +.23
8 | 2.00 |6 |-10.22/0.41 |-0.82] .08 |+1.54 -~ 8.68/0.32 |-0.64! .07 | +.23
2 | 2.75 |4 |- 6.21 1.18 |-3.25! .52 |{+1.54-0.18|~ 4.85(0.75 |-2.06] .43 | +.23 -.79
I l=2.25] .79 I (-0.31] .72
pQ = - = 2.25 =+ 1.54 A0 = - = 0.31 = + 0.23




EFECTO PRODUCIDO EN LA MALLA POR CAMBIO DE FLWO

Si el caudal total en la malla varfa, la distribucién de caudales en los
conductos cambiard en la misma proporcién, siempre que las malidas varfen
también en la misma proporcién.

Para demostrar esto supongamos que efectivamente los nuevos caudales

varfan en la misma proporcién. Se tiene entonces, haciendo uso de la ,
figura 12 , y sefialando con el fndice 'prima" 1las nuevas condiciones:

Qg = rQ; ; Q'1 = rQ ;Q = rQ ; Q@ = rQ3; Q= rq,

Existe, por una parte, equilibrio de caudales, pues, por ejemplo se
cumple:

Qe = rQy + rQ , porque Qe = Q; + Q,
o sea que:
Qg = Q + Q
y lo mismo se puede hacer con los demds nudos.
Las nuevas pérdidas de carga serén:
h; = K ( rQq »*

Y ]
hi n hi

O sea qde las pérdidas de carga iniciales deben multiplicarse por un
factor constante, r® , para encontrar las nuevas pérdidas.

Esto indica que para las nuevas condiciones habrd equilibrio de cargas:

\

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 1. solucién supuesta
es la solucibn, pues no hay mds que una solucibn,

Las relaciones anteriores nos permiten conocer fAcilmente ¢Smo variarén
las presiones en el futuro si los consumos aumentan en la poblacidn en

estudio, Si el consumo se duplicara, por ejemplo, las nuevas pérdidas

de carga en cada tramo serén iguales a 1las iniciales uultiplicadas por
2 1.85, o sea, por 3.6,

22



Otro problema que podrfa resolverse serfa el de encontrar qué poblacién
adicional puede servir una red que ya ha sido calculada, suponiendo una
reduccibn de presién exigida en el punto mds desfavorable de la red.

METODO DE CORRECCION DE LAS CARGAS, (Alturas piezométricas supuestas),

]
En el método de equilibrar caudales no se conocen de antemano las cotas
plezométricas regultantes. Pero, si por alguna razén fuere necesario -
fijar de antemano algunas alturas piezométricas, o lo que es lo mismo,

fijar algunas presiones en ciertos puntos, entonces tendrfamos 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 friccibén en ‘
los tramos son supuestas inicialmente para ser corregidas durante el

proceso.

Si para cada nudo se asigna el signo mds para los flujos que se acercan
al nudo y signo (-) para los que se alejan de é1, se tendrd que, para
cualquier nudo, se debe cumplir 2 Q = 0, al final del proceso.

Al caudal positivo (Q}) le hacemos corresponder una pérdida de carga

positiva. A los caudales negativos (Q2) y ( Q3) les corresponderdn,
entonces, pérdidas de carga negativas. :

_Gradientes hidroulicos finoles

]

L

! { i

I | |
4 3 i
8 c o

N : A

FIGURA 15
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E = cota piezométrtca en B supuesta inicialmente.

En la figura 15 se muestra el nudo B donde se unen 3 conductos (1), (2)
y (3). Los caudales son Q) , Q2, y Q3. Se deberd tener, al final
del proceso :

Q = Q *+ @

Para la explicacién se dan como conocidas las alturas piezométricas

en A, C y D. Dadas estas alturas se supone la correspondiente al punto
B. As{ 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 prdceso se tiene:

Qlf Q2+ Q3

En B apliquemos 1la correccién Ah Segln se indica en la figura 15,
Paras el tramo (1) se disminuye el gradiente hidrfulico y por consiguiente
la pérdida de carga (hl); en cambio, para los tramos (2) y (3) se
aumentan los gradientes y también las pérdidas de carga (hy ) y (b3 )
que llegan a ser (h; ) y (hy ).

Al incremento Ah que hemos aplicado segGn lo indicado en el dibujo
le corresponde, entonces, un .82igno negativo, (Figura 15)

en relacidn con-'las pérdidas de carga en los tramos. Si se corrige la
cota piezométrica este 4 h scrfa positivo,

Por consiguieante, :i la <orveccidn A h tuviera signo +, esta hard
aumeltar & Q1 y dismdinuir a Qy ¥ Q3. en 1a figura 15 4 h estarfa
dibujada hacia &bajo.

De 1la figura se deduce quegh es igual para todos los tramos que
concurren al mismo nudo si se suponen fijas las cotas piezométricas en
A, CyD, como ya se habfa mencionado antes,

Ahora se deduce la expresifn matemftica paradh,

Sea la ecuscién : h = K Q" en donde K' es una constante que
depende del msaterial y longitud de la tuberfa. Entonces:

&)
Q =~ (9)

24



diferenciando:

Kh '

Sumando las doa1 ecuacio:\es (9 y @0):

n K h° d
Q+dQ = Kh +

Como Q +dQ es el verdadero caudal, la suma algebréica de todos los
caudales para un nudo debe ser igual a ciero; luego:

1 n
5 K n"  dh
=.(q +dQ) = 0 ==rxn" +Z‘K_n"——

d
Pero =. K h% ==

Y: Tl‘-
K h dh dh dh =
=. =2 - 2%
hn h n .

Entonces: 0 -2'0 + 9.‘.1.2‘3_
n

25



EJEMPLO DEL CALCULO (Ver figura 16 )

Se muestra a continuacién un caadro de c#iculo para el método de

correcciones a las cargas. Los cdlculos se pueden continuar hasta
obtener que =.Q en cada nudo sea tan peguefio como se quiera. Las
cotas piezémetricas en A, C y F son fijas, Las pérdidas de carga
supuestas deben ser compatibles con estas totas; por ejemplo:

cotaenF = cota A - hl - hy - 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 1ts/seg, para un desarrollo futuro de la comunidad,

En el cuadro de célculos, para el nudo B, aparece consecutivamente
esta cantidad afectando el valor de la sumatoria Q.

El método de equilibrar caudales por medio de correcciones a las
cargas también se puede utilizar para el disefio de nuevas redes, augque
se acostumbra mds para el anilisis de redes existentes.

Se le conoce también con el nombre de método de alturas piezométricas
supuestas.

En el ejemplo C = 100 (unidades inglesas)

26



@ g _Cota Piezométrica 157.31m £/j ¢

¢
P
NN - >, Yo,
N7 O N\e, Sn
wo ¢\0 S \\‘/ /O':
kﬁ\ ,525\° 63
6"\\/ e’,o‘, E
(5)p8" ‘ @
Cota Piezométrica 5
D oF— , Lg=735m
1 Cota Piezometrica 4 hg=782m 169.786 m
@ 175.032 m Q52927 1ps
I [}
= LAS COTAS PIEZOMETRICAS Y LOS CAUDALES a
EE |2 INDICADOS SON LOS RESULTADOS FINALES PARA Q
8 8%9|% UN ERROR EN LA SUMA DE LOS CAUDALES oolr
N ewl DE UN NUDO CUALQUERA < 1 lps ge ;ﬁg
Y258 e
= ‘é\ls\i [« ]

()

—p-
L2

.€ = 100 Unidades inglesas

Cota Piezometrica 2
178558 m

L3= 600 m c21ps
4 h3= .10 m @ Q:=21p
c "
| (3) 86
Q3:=15.741ps
- g8
Coto piezometrico W
e C: 184.07 f//= <

A
Cota piszometrica=180 7/ =

LAS PERDIDAS DE CARGA, h, INDICADAS SON
LAS PERDIDAS INICIALMENTE SUPUESTAS.
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Lz

T

Ca—r e v amam e B e

Tramo | L D" Q Qo A ho h S 0
. (100m) ho S% o B—; 1 1 1

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 - 5.8240.77 -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
Ap o= - 1.85 (+149.0) _ . .. -2.0  0.00 - 2.0

47.32 T+ 149.0 47.32 T -  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 - 0.2140.77 - 7.26 0.99 -  35.0
D - F

(6) 6.00 10 -16.88 2.81 - 111.0 6.57 - 0.21 -17.09 2.85 - 112.0
Ah = - 1:85(43.0)_ _ 5 97 14+ 3.0 26.37 I+ 1.2

26.37

B - E : B
(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+40.21 + 7.26 0.99 +  35.0
E - F

(7) 3.00 10 - 9.06 3.02 - 115.0 12.70 = 0.77 - 9.83 3.28 - 120.0
An=- 2:8013.) _ 499 £ 4 13.0 31.25 T+ 40.0




El método de Cross es f&cil y flexible y se presta con mucha
propiedad al c8lculo manual tanto como por computador. Tiene
la desventaja de que para pequenos flujos o tuberfas demasiado
largas pueden existir problemas de convergencia que hacen que
se alcance la solucibén deseada en un tiempo demasiado largo,

o que diverja.

Una solucibén que se adapta muy adecuadamente al computador ' @
digital resulta de plantear las ecuaciones hidrafilicas para

cada nudo, resolviéndolas por los procedimientos del algebra a
matricial. En los p&rrafos 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,
seqgfin 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 p&rdidas 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. El1 flujo v su correspondiente pérdida de carga estén
relacionados por medio de una expresifn matem&tica ' ‘.,
‘definida. -

‘Para la solucibn del problema se escoge partir de 1la
primera ley, planteando para cada nudo la ecuacién -
correspondiente al equilibrio de flujos. Se dar&n, para
cada nudo, unas cotas piezométricas iniciales las cuales
aseguran de manera automi&tica el cumplimiento de 1la
‘sequnda ley, y se llegarf a la solucibn final por medio

de aproximaciones sucesivas utilizando el método de Newton-
Raphson. Este enfoque del problema permite analizar redes
de distribucién con cotas piezomé&tricas fijas dentro de la
red, con lo cual se puede analizar f&cilmente la presencia
de tanques de almacenamiento o sistemas de bombeo. \

De acuerdo con lo anterior tenemos, para el nudo (j)
En donde;
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Q.. = caudal del tramo ji, siendo j e 1 1los nudos

ji .

J correspondientes de ese tramo,
Cj = consumo O aporte exigido o suministrado a la red en
el nudo j. Si es consumo tendri signo negativo y si

es aporte serf positivo.

La ecuacibn (l11) se plantea para cada nudo, de manera que

si hay N nudos se tendrdn N ecuaciones con N inc6gnitas. Las
inc6gnitas pueden ser cotas piezométricas, consumos o aportes
y los difmetros de las tuberfas.

Como se parte de cotas piezom&tricas iniciales supuestas, que
no corresponden a la solucién del problema, la sumatoria de
caudales en cada nudo no es nula y por lo tanto la ecuacién
(11) se transforma, para las condiciones iniciales, en:

F, = .+ C. | 12
j 0y * €y (12)
Se admitir8 que se. ha llegado a la solucién del problema

cuando Fj para un nudo cualquiera, o la sumatoria de los Fj

para todos los nudos havan alcanzado un valor aceptablemente
pequerno.

De acuerdo con la tercera ley de Kirchoff existir& una
relacibn matemdtica entre el caudal v la pérdida de carga en
el tramo correspondiente, asi:

. = .. (H, - . D.. 1
Q]l le( i HJ: 31) (13)
En donde:
H; = cota piezométrica en el nudo (i).
Dji = di&metro de la tuberfa que une a los nudos (i) y (j).

Obsérvese que se ha puesto jS como una funcibn de Hi - Hj
Yy no de Hj - Hi’ Esto tiene por obhjeto obtener el signo del

caudal autom&ticamente pues si el caudal es negativo cuando
se aleja del nudo, el valor de Hi ser8 menor que el de Hj Yy

la diferencia H, - Hj ser8 negativa.

La ecuacifn (13) implica que se den como conocidas otras
caracteristicas de las tuberfas como son los coeficientes de
fricci6n de las mismas y sus longitudes.

Entonces la ecuacibn (l12) se convierte en:
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F. = YQ.. ( ”i - uj, N..) + C. ‘ (14)

Se puede escoger un sistema de numeracién de los nudos de
manera que no sea hecesario hacer una bfisqueda exhaustiva
de todos los tramos de la red por medio del computador,
para encontrar en cada nudo el valorvde;Fj; pero por

claridad, se empleari la sumatoria desde 1 hasta N, por
el momento:

Las ecuaciones (14) para todos los nudos se resolverén
de la manera siguiente:

1. Se suponen valores iniciales de las inc6gnitas. Una
inc8gnita por cada nudo. Los valores iniciales son
valores arbitrarios, pero razonables, para asegurar
una convergencia lo m8s r&pido posible.

2. Se calcularin los incrementos que deben d&rseles a
las incb6gnitas para acercarse a la solucién. Se
adoptard para esto el método de aproximaciones suce-
sivas de Newton-Raphson.

3. Se calcularin los nuevos valores de las incbgnitas y
se inicia un nuevo ciclo hasta lograr una precisién
aceptable.

METODO DE NEWTON-~RAPHSON
Si se tiene una ecuacién de la forma:
g (x) = o0

esta ecuacibn puede resolverse haciendo y = # (x), dibujando
el grafico correspondiente v determinando el punto de inter-
seccibn de la curva y = f# (x) con el eje de las X.
Numéricamente puede procederse de la siguiente manera (veése
figura 17) segfin Newton:

l. Se escoge un punto P de abscisas xé, yo; Estos  son los

valores iniciales de la funcibn cuyo valor final queremos

que sea nulo.

2. Se traza la tangente por el punto P a la curva y = f(x)
Y se determina el valor de Ax como:

Ax = - Yo } g(x,)

gt ix,) ptix)

as

30

/"

A



L

N2 ey Bx)

FIGURA 17
Se calcula el nuevo valor de la incbgnita Xy asi:
xl = xo + Ax
O sea:
g (x,) )
1 T %" T | (16)
g7 (x)

La ecuacién (15) puede tambi&n expresarse asi:
g (xg) + 91 (x)) Ax =0 (17)

Raphson extendié el método a la solucibn de varias
ecuaciones con varias inc6gnitas. Si se tienen:

ﬂl (x,y) =0 (18)
0 (19)

gz (x,y?)
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Entonces las ecuaéiones (18) vy (19) conducen a:

3, (x_, v.) Ax ag.
1 o! ‘o 71 _
¢l(xo, yo) + — - + Ty (xo.yo) Ay = 0 (20)
0f, (x_,y )Ax 3f,(x_ , vy ) Ay
: 2 o’‘o 270 o
ﬂz(xouyo) + - + Ty = 0 (21)

De manera que:

X, = X + AXx (22)

Y, = Y, + Ay | (23)

Por medio de (20) y (21) ecuaciones que no son lineales
pueden convertirse en lineales pudiéndose utilizar
entonces el algebhra matricial en su solucifn. Las
inc6gnitas serfan los valores de Ax y Ay, en este caso;
supongamos que el nudo (2) estd conectado a los nudos
(1) v (3) como se muestra en la fiqura 18, y que las
inc8gnitas son Hys H, vy M.

)

FIGURA 18

La ecuacibn para el perfecto equilibrio de caudales para
‘el nudo (2) seria:

Qa1 (Hy=Hyr Dp)) + Qy5(H3=Hy, Dy3) +Cp = 0= F, (24)

Como para las condiciones inicialmente supuestas no hay
equilibrio de caudales F2 es diferente de cero, as{:
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) + C (25)

Fy + 0y (H) = Hyy Dyy) + Qyq (H3=-H,, D 2

N

23

La ecuacifn (20) para el nudo (2) serfa:

- :F2 AHy . :52 o, . ::2 bHy . 261
Hy 2 3

3F2 AHl _ 3Q21 (Hl - HZ' ’)21) AHl (27)
TH, 3H,
3F, M, N 30, (H <M, D,.) AH,
=5 —==.2 = (28)
3H2 i=1 3H2
3F2 AH3 3Q23 (H3-HZ' 023) AH3
—2 3 _ | (29)
3H3 3H3

La tercera ley de Kirchoff exige una relacién definida
entre el caudal y la pérdida de carga en los tramos de
tuberia.

Esta relacibén puede plantearse por cualguiera de las
f6rmulas hidr8ulicas como las de Darcv-Weisbach o Hazen-
Williams. Si adoptamos esta iltima se tiene:

H

0 = 0.0178cp% %% ( £ 054 (30)
En donde:
Q = caudal en el tramo en 1l/s. <
C = coeficiente de Hazen-Williams en el sistema inglés.
' Por ejemplo, C = 140 para asbesto-cemento.
D = DiSmetro de la tuberfa en pulgadas.
He = Pérdida de carga por friccién en el tramo, en metros.
L = Longitud del tramo en metros.
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Si se define la resistencia de la tuberfa como:

R = o0.0178 c/L0->4 (31)
Entonces: L
Q9 = R D2.63 Hf0.54 | (32)

Si Hj es la cota piezom&trica en el nudo (j) y Hy
la del nudo (i) entonces:

2.63 0.54

Q3 = Ryp Py1 - [Hy ~ Hy] (33)
y para que el caudal se obtenga con su signo
directamente:
2.63
R,. D.. H, = H.)
0 = i ji ( i 3 (34)
ji 0.46 ‘
| m, - H,]
1 J

La derivada parcial de jS con respecto a Hj ser§:

2.63
8994 _ _ o0.54 Ryi Pyi (35)
3K H, - H,| 0-%° | '
j |H; = Ay

Expresifn que tiene en cuenta el signo de la
derivada.

También con respecto a H, ¢

2.63

. R. 10 30
aQJl = + 0.54 ji ji (36)
dHj§ 0.46
|H; = Hy)

Se presenta a continuacién un ejemplo sencillo:

Se tienen los datos de la figura 19. Aplfquese el
método de Newton-Raphson para la s@lucién del pro-
blema. Se preguntan los caudales en los tramos 1l y
2, si el coeficiente C de Williams-Hazen es igual

a 100. '

No hay salida en el punto (2): ¢, = 0.
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O s Nudo

[) s Tramo

~~~~~~~~~ 97722
—--X
>~
! ~o
| ~
| N
~
: S feate
i ]
['] | ®
L * 100m !
0 = 10" :
[ (2]
@ t: |6°'9m
FIGURA 19

La respuesta a este problema es como sigue:

Q =

110 1/s; Q2 = 110 1/s; H2 = 997,22

Para resolverlo, supbngase que @scogemos una cota
piezométrica inicial.

H2 = 999.22 m
Entonces, empleando la f6rmula de Hézen-Williams:
0.54
_ 2.63 0.780, °7 "_
021 = 0.0178 x 100 x 10 X (—IEU_) = + 55.0 1/s
_ 2.63 35.44,0.54 _ _
023 = 0.0178 x 100 x 6 (=7 o0~ ) = 113.5 1/s
F2 = 55,0 - 113.5 = - 58.5 1/s
En el caso més general, para este problema las incégni-

tas son Cl’ Hz Yy C3 para tres nudos. Pero se puede

simplificar porque sabemos de antemano que Cl = Ql
(entrada) v C = = Q2

3
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(salida), por la ecuacifn de continuidad. Entonces s6lo
estableceremos la ecuacibén del nudo (2) que corresponde

a la ecuacibn (l6). Como las Hi son constantes sus

derivadas parciales se anulan y la ecuacifn (16) queda

asf:
3F. AH
F, + —go—2 =0
2 H2
H, = - 2
2 —?F;
SH,

2.63
. A
2 72 2 _«0.54 Ry; D§i H,
3H S i H.-g, |0-46
2 bHi=Hy |
Y
2 _ 0.0178 C
ji 0.54
Por lo tanto:
2.63
3F2 AH2 0.54x0.0178%x100x10 xAH2
3H, 1007+5%%0. 72040
0.54x0.0178x100x6° " ®3x A,
= - 37.0
. 1000 5% 35 . 240-46
AHZ = - :-.._5_8'_5 = - 1.60
- 37.0

y de esta manera nos vamos acercando a la solucién.

nueva iteracifén se har8 con una cota piezométrica

H2 = 999,22-1.60 = 997.62 m,
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METODO DEL ELEMENTO FINITO

El m&todo del elemento finito que se explica a continuacién
adquiere cada dfa una creciente aceptacifn en todos los
campos de la ingenierfa. Su facilidad de aplicacibén y la
rapidez de su convergencia hacen de este m&todo una herra-
mienta poderosa para la solucibén de problemas en estructuras,
suelos, electricidad e hidr8ulica, por medio del computador,
aplicando el &lgebra matricial.

En el caso de una red de distribucifn de agua se requiere
linearizar la ecuacibén del flujo en la forma siguiente:

La ecuacifn general ya vista para la p&rdida de carga en un
tramo i es:

_ 1.85 :
hy = %¥x; oy (1)

la cual se transforma en:

0y = ¢y h i (37)
c es un coeficiente variable, funcibén del caudal en el
tramo considerado y que permite linearizar la ecuacién (1)
para una primera aproximacién en un primer ciclo de cSmputo.
Con la ayuda de la figura (20) se explicari el método.
Se plantea la ecuacibn de continuidad para cada nudo j,
llamando QE( ) al caudal externo en dicho nudo y Qi el

caudal en el tramo i .

B, = 0 (38.1)
QE, = Q5 +Q,+Q,+0q (38.2)
QB = 0, + Q; (38.3)
QE, = Q, *+ o | (38.4)
QEg = 03 + O + O | (38.5)

Se plantean en seguida los caudales en cada tramo segfin la
ecuacién (37), llamando Hojy @ la cota piezométrica en
el nudo j. 3
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v'Esquema'de una red de distribuci8n de agua
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(H, - H. ) | (39.1)

Q = t¢ (H -H

Q, = +c, (H, - Hy) (39.2)
Qy = ‘1 ¢y (Hy - Hg ) (39.3)
Q = tc, (Hy=-H, ) | (39.4)
Qg = *ocg (Hy = Ho ) (39.5)
Qs = +cg (Hy = Hg ) ' (39.6)

Las ecuaciones (39) se reemplazan en las ecuaciones (38),
de los nudos, para dar el siguiente sistema de ecuaciones
simult&neas, teniendo en cuenta la siguiente convencibn de
signos: ' los caudales que entran al nudo son positivos; los
que salen, negativos:

QE, = .°1‘“1 - H,) (40.1)

QE2 = cl(Hz-Hl)+ c2(H2-H3)+ c4(H2-H4)+c6(H2-H5) (40.2)

QE3 = Cy(Hy= Hy) + c3(H3- H) (40.3)
QE4 = c4(H4- HZ) + cS(H4- Hs) (40.4)

Obsérvese muy _bien cbmo funciona la convencibn de signos:
en el tramo Lli el caudal Q1 es negativo cuando sale del

. nudo (l). 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 asf:

] (e ] [ )
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En el cuadro siguiehte se muestran las ecuaciones
simult&neas en una ordenacifn tipo matricial.

1 2 3 4 S
c -C (4} 0 0
R L A E
H Hz H3 174 ' 5
1
_ -c, c1+c2+c4+c6 -c, =C,4 ~Ce
QEZ = * H* * * »
Hy 2 H, H, He
0 -c, cytcy 2 =C4
QE = * « * *
3 Hl H2 H3 H4 H5
0 ~c, 0 C4tCs | =S5
QE, = * * * o« *
4 Hy H, Hy Hy | Hg
2 --c6 -c3 -cs c3+c5+06
QE_ = * * * *
5 Hl H H3 H4 HS

En el cuadro se pueden observar las siquientes caracteristicas:

*

*

1.

- egt8n precedidos de un signo positivo.

’EL elemento C

Los elementos que pertenecen a la diagonal principal
Aparecen aqul
la suma de los coeficientes ¢ de los tramos que
convergen a ese nudo, indicado en la diagonal.

Los coeficientes de los elementos que no pertenecen a
la diagonal estd&n precedidos de un signo negativo y liay
un solo coeficiente.

ij cdrresponde al coeficiente déi tramo

i# 73

cuando

i j

40
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* 3, La matriz es simétrica.

* 4, Los elementos de la matriz que representan a nudos que
no estdn unidos entre si son nulos. Por ejemplo el
elemento 5,1 es nulo porque los nudos 5 v 1 no estén
unidos por un tramo. El elemento Cij corresponde al coe-
ficiente del tramo 1 j cuando i # jJ.

Las caracterfsticas anteriores son importantes en el
algoritmo de computador que permite la formacidn del Jacobiano.

Para mayor claridad se representa la ecuacifn 40 en una forma
menos compacta, pero tambi&n en forma matricial:

poe a— r. -‘ p~

QEl c1 -c1 0 | 0 0 Hl
QE, - cl (c1+02+°4+c6) --c2 -c, -Ce H,
QE, | 0 -c, (c2+c3) 0 =Cg e { Hg
QE4 0 =C, 0 (c4+c5) -c5 H4
QE5 0 ~C¢ =C, =Cg CytCetce Hs
- o - -

(40)

El procedimiento de c8lculo es como sigue:

* 1, Se suponen los caudales en los tramos. Una suposicibn
inicial se hace en base a la ecuacifn del nfimero de
Reynolds al cual se asigna un valor igual a 200000, que
es un valor m&s o menos representativo en flujos de
régimen turbulento. Con este nfimero de Reynolds se
obtiene una velocidad en el tramo y con é&sta un caudal:

200000 v - (41)

Q = VA D

en la cual:

V = velocidad en el tramo en m/seq.
A = &rea del conducto en mz.

= difmetro del conducto en m,
\V = wviscosidad cinemitica en mz/seg.
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Con el caudal anteriormente calculado Yy conocida la

*2.
resistencia de la tuberfa se calculan ‘las pérdidas de
carga h i3 en el tramo ij. :
Aplicando la ecuacifin de Hazen-Willlams, por ejemplo,
se tiene°
o aes
Py By iy . ‘4."”
. . B &
* 3, El coef1c1ente del tramo ij para apllcar las ecuac1ones
(40) se calcula entonces como: ,
. . H
Q4 | o ®
°1j e . ,, G
13 .
* 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 simultdneas,
planteado.
* 5, Conocidas las cotas piezom&tricas segfin el punto * 4
se calculan nuevos caudales con la ecuacibn (42) vya
gue se conoce las resistencias # de las tuberfas.
* 6. Se recalculan los valores de cij por la ecuacién (37)
en un segundo ciclo y se contlnﬁa el proceso,
iterativamente.
Es probable que se obtenga una mejor éonvergencia del mé&todo ,"
si para cada nuevo ciclo se obtiene un valor promedio del
coeficiente c a partlr del valor calculado en el ciclo
precedente.
* 7,

* 8.

el caudal externo QE. Esta inc6gnita ocupa el vector

El proceso termina cuando se haya alcanzado el error
permisible. :

Se debe hacer una consideracién adicional sobre los
nudos cuya cota piezométrica es fija. Como los
dismetros son conocidos la incbgnita en este caso es

que ocuparfa el valor de H; si la cota piezomé&trica

del nudo i fuera el valor éesconocido. Ademis, el ' »
coeficiente de dicha inc6gnita es la unidad y el

elemento Cii = 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 FL CALCULO DF. REDIS NDE DISTRIBUCION DE AGUA,

MANUALES DEL USUARIO.

Introduccifn:

Se describen a continuacibn y se ofrecen al usuario los
programas para el c8lculo de redes de distribucibn de aqua.

Para cada programa se hace primero una descripcifn de las
variables usadas y después se explica la forma como se
introduce la informacién. Los programas tienen su corres-
pondiente diagrama de flujo que corresponde a las explica-
ciones te8ricas dadas en otros capitulos. El1 1lenguaje
utilizado es el Fortran IV pero los diagramas permiten su
r8pida conversifén a otros lenguajes, como el Basic, por
ejemplo. Los programas que utilizan m&todos matriciales son
m8s r8pidos que los que se basan en los m&todos tradicionales
debidos al profesor H. Cross.

Los resultados se muestran en forma clara y prictica, de
manera que el usuario puede estudiarlos f&cilmente para

obtener las conclusiones sobhre disefio y operacibén de las
redes de distribucibén de agua que considere oportunas.
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PROGRAMA SEGUN EL PROCEDIMIENTO DE H. CROSS DE CORRECCION
DE CARGAS

Este programa se llama A C U E D. Puede manejar, en una
miquina relativamente pequefia, una red de mil nudos y mil
. Las variables son:

tramos
NN =
NTB =
NCI =
EPS =

IND =

NT =

'LEXT 1
LEXT 2
D ‘ =

SL =

CN =

VMIN,

DQB

DHMAX

(I)=

(I)=

VMAX

nGmero de nudos.

.

‘nimero de tubos o tramos,

nGmero de ciclos permisible.
error permisible en lps.

indicador: si es igual a 1 disena. Es decir
determina los di&metros de la red para salidas
Q(I) de agua previamente calculadas en los

nudos. Si es igual a cero comprueba la operacibn

‘de la red para las salidas Q(I) previamente

calculadas en los nudos y para difmetros dados.

nfimero del tramo. En su debido momento, el
nGmero del nudo.

nimero de uno.de los extremos del tramo I.
nfimero del extremo opuesto del tramo I.

didmetro del tramo o tubo, en pulgadas.

longitud de cada tramo, en m. En su momento,
también la presién en un nudo, o0 caudal en un
tramo. ‘
coeficiente de friccisn en la ecuacibn de Hazen—
Williams, en el sistema inglés. Por ejemplo,

C = 140 para tuberias lisas de asbesto cemento.

exponente hidr&ulico igual a 1.85 para la
ecuacibn de Hazen-Williams.

Velocidades mfinima y mixima en mps cuando el
programa disefa.

un valor m8ximo de AH para evitar falta de
convergencia, usualmente igual a 1.5 m,

DQB, para efectuar una operacibn de asignacién
de ,un signo, dentro del programa.
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K = nGmero de hombas, si las hay, pero en algunos
casos se emplea sin contradiccifn dentro del
programa como nmero de un tramo.

CTERR (I) = cota piezométrica en la bomba si la hay. Es
igual al nivel del agua en el pozo de succién
m8s la altura din8mica total de la bomba en
cuestibn, en m.

AK (I) = coeficiente A en la ecuacifn general de la
curva caracterfstica de»la bomba: '

H = AQN + BQ en'la cual H y Q son respectiva-
mente la ordenadas en m y el caudal (abscisa)
en lps segfin se observa en la figura.

PN (I) = exponente hidr8ulico N en la ecuacibn de la
bomba.

P (I) = coeficiente B en la ecuacibn de la bomba.

H = ordenada en la ecuaci8n de la bomba, También,
en su momento, la cota del terreno o pérdida de
carga en un tramo.

H BOMB = valor de H en la ecuacién de la bomba.

H BMAX = valor semejante a DQB y del mismo orden, pero
para la homha, para evitar divergencia, en m.

AR (I) = 4rea de la seccifn transversal del tramo de
di&metro D. :

R (I) = .un factor para facilitar los cBmputos, segfin
la f6rmula de Hazen-Williams asf:

" Q (i) = caudal de salida en cada nudo en lps.

CP (I) = cota piezoméfrica en cada nﬁdo, en m,.

\



MOD (I) =

SUMDQ

DQMAX

DIFMX

SDQ

SUMQH

SUMQ

un .indicadoxr. Si es cero se modifica la
cota piezométrica del nudo. Si es igual a l
no. se modifica dicha cota. Si es mayor que 1
el nudo es una bomba.

acumulador algebrdico de la suma de todos los
errores del caudal en cada nudo para evaluar o
estimar la precisién alcanzada, en lps.

el error m&ximo DQ obtenido despu&s de verificar
el proceso de cémputo en alguno de los nudos de
la red.

valor semejante a DQMAX pero para la cota
piezométrica en la bomba. Es el m&ximo dH en

‘la cota piezom&trica de la bomba, en m, obtenido

en el cSmputo.

sumaboria de los valores absolutos de DQ para
ayudar a evaluar la precisifn alcanzada. La
sumatoria algebraica de todos los errores del
caudal puede ser igual a cero y sin embargo
algln valor individual de DQ puede ser muy grande
y por lo tanto inadmisible.

sumatoria de todos los valores de Q/H que co-
rresponden a los tramos que convergen a un nudo.

sumatoria de todos los caudales de los tramos
que entran o salen de cada nudo. No incluye el
caudal de entradaj; cuando hay una bomba en un
nudo cualquiera, este SUMQ da el valor del
caudal en la tuberfa de impulsién de la bomba.

velocidad del agua en un tramo en m/s.

¥
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DESCRIPCION DE LAS TARJETAS

Primera tarjeta.

Se define en esta tarjeta el indicador IND, entero, en la
columna 1. Las velocidades mfnima y mixima en modo flotante
en las columnas de la 2 a la 11 v de 1la 12 a la 21 respecti-
vamente. El titulo se escribe desde la columna 22 hasta la
80. FORMAT (I1, 2F10.0, 14A4, A3).

Segunda tarjeta.

Lee el nfmero (entero) de nudos,de la columna 1 a la 5.
El nfimero de tubos (entero) de la columna 6 a la 10.

El nimero de ciclos permisible (entero) de la columna 11l
a la 15.

El error permisible, flotante, de la columna 16 a la 25.
El valor miximo permitido en la correccibn de la cota
piezométrica (DQB, flotante) de la columna 26 a la 35.
El nfimero de bombas, si las hay , (K, entero) de la
columna 36 a la 40. FORMAT (3I5, 2F10.0, 1I5/(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-
cién sobre los tubos. Se escriben, en su orden: el nfimero
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 di&metro en pulgadas, la
longitud en m, el coeficiente C de Hazen-Williams en el
sistema inglé&s, flotantes y correspondientemente de la
columna 16 a la 25, de la columna 26 a la 35 y de la columna
36 a 1la 45. FORMAT (315, 3F10.0)
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Tarjetas de datos de los nudos.

Siguen las tarjetas de informacifn de los datos de los nudos:
el caudal de salida Q(I) en cada nudo, en lps, positivo si
entra y negativo si sale,de la columna 1 a la 9. Las cotas
plezométricas CP(I) supuestas y las fijas, en m, de la
columna 10 a la 18. . E1l indicador de modificacién de la cota
piezomé&trica (entero) en las columnas 19 y 20 asf: 0, si
es modificable; 1, si es cota piezométrica fija; mayor que

l] si se trata de una bomba. Por cada tarjeta se colocan en
orden ascendente de humeracibén de los nudos la informacién
de 4 nudos. FORMAT (4 (2F9.0,12) ).

Tarjetas de datos de cotas de terreno.

Finalmente, siguen en su orden las tarjetas de informacién
de las cotas de terreno en m, en cada nudo. El nfimero del
nudo (entero) ocupa las columnas de la l a la 4. La

cota del terreno (flotante) ocupa de la 5 a la 1l1.

FORMAT (I 4, F7.0). Puede utilizarse otro formato segfin la
conveniencia del usuario.

INDICACIONES GENERALLES

* 1, No- se requiere una gran precisifn en la sumatoria DQ
de los caudales en cada nudo para llegar a valores muy
precisos de las cotas pilezomé&tricas en los nudos. Un
‘5% del caudal total de la red podrfa ser un valor
razonable para el error permisible EPS. Cada usuario
estudiari su caso particular.

* 2, 81 se desea una salida inmediata debe activarse el
swiche 9 y si se desea m&s de un cilculo debe activarse
el swiche 10,

* 3, Si no se desea que aparezca en los resultados 1la
informacién sobre las tuberfas 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, segfin el tipo o marca de computador. E1
error de cierre que aparece es el obtenido en el ciclo
anterior. Si se desea conocer el error de cierre del
clclo. correspondiente a los resultados debe hacerse
DOB y DHMAX iguales a cero, dejar correr un ciclo, y
despu&s dar la orden de parar activando el swiche 9.



* 5.

*10.

*11.

A veces se presentan probhlemas de convergencia. En
estos casos puede disminuirse el valor mé&ximo de la
correccifn DQB. FEsto se puede hacer tambi&n durante
el proceso activando el swiche 6.

El programa es muy ineficiente para procesos de diseno,
es decir, para determinar el valor de los di8metros.
Esta opcién puede utilizarse ventajosamente s8lo en
redes pequenas. Si durante el diseno se desea una
salida inmediata se debe activar el swiche 11.

Es importante el orden de las tarjetas de informacibn:
de los datos de los tramos. Las tarjetas se deben
poner en la secuencia indicada por la numeracibén de los
tubos. Si esto no se hace se detiene el programa
mientras se hace la correccifén. La numeracibn de los
nudos es lefda implicitamente segfin el orden de
colocacibn de la informacibn en las tarjetas de los
nudos. Cuando se lee la informacibn de las cotas del
terreno las tarjetas deben estar, también, debidamente
ordenadas de acuerdo con la numeracibn de los nudos!
de lo contrario el programa se detiene.

Las cotas piezom&tricas supuestas deben ser razonables,
de acuerdo con las alturas de los tanques de distribucién
y las curvas de las bombas, si las hay.

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 ecuacién de

la curva correspondiente debe ser la curva caracteristica
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 presibn en el mismo. S6lo admite bombas en nudos y
en este caso la tuberfa de impulsibn es el tramo desde
ese nudo donde =stf la bomba hasta el pré&ximo nudo en

la red.

Si en un punto donde hay bomba se define el caudal de
entrada €@(I) no se dehe indicar que hay una bomba en
dicho punto ni se debe dar su curva caracteristica.

Se trata el nudo entonces como un nudo corriente,
modificable, y en el cuadro de resultados lo que aparece
es la cota piezom&trica que debe existir allil para que
pueda entrar al sistema el caudal de entrada Q (I).



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 p&rrafos siguientes se muestran el diagrama de
flujo y el programa,
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Escribe Informocibn general
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DO 30 I=1, NTBS
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Leer NT, LEXT 1(I), LEXT 2(D),
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SUMDQ : SUMDQ + DQ
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DIAGRAMA DE FLUJO SIMPLIFICADD PARA
EL CALCULO DE REDES POR EL METODO
DE H. CROSS , CORRECCION DE CARGAS.
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