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]

1. INTRODUCCION

1.1 REDES DE DISTRIBUCION DE AGUA POTABLE

La ubicacién de las ciudades puede plantear problemas de abastecimiento que en
ocasiones llegan a ser criticos, al no contar con los recursos hidriulicos necesarios.

Desde la antigiledad, el hombre se ha establecido cerca de las fuentes de abastecimiento
de agua, lo que les ha permitido subsistir y atender las demandas crecientes, haciendo uso
del recurso disponible, con el tratamiento adecuado, ya que para la mayoria de sus
actividades es indispensable el agua potable.

En general, el agua no esta disponible en condiciones naturales, al alcance de todo
usuario para consumo. Requiere de procesamientos y transporte, en algunos casos de
almacenamiento para adecuarla al régimen de demanda. El valor del agua como recurso
depende de su localizacién, calidad y disponibilidad.

El agua una vez utilizada se transforma en agua residual. Esta puede pasar por las etapas de
recoleccién, conduccion, tratamiento y disposicién.

Se considera al sistema hidraulico urbano como un conjunto de procesos continuos, que
incluyen las acciones bésicas de abastecimiento de agua potable asi como las de desalojo de
aguas residuales y pluviales; eventualmente tratamiento y reuso de aguas residuales, y las
interacciones con el sistemna fisico-hidrolégico con los usuarios (figura 1.1)

Se llama Red de distribucion de agua potable "al conjunto de tuberias, accesorios y
estructuras instalados en una localidad, mediante las cuales se entrega el agua a los
predios en servicio. Las tuberias se conectan entre si por medio de piezas especiales, y se
aislan por tramos mediante valvulas de seccionamiento que permiten la operacién y el
control de la red en condiciones de seguridad y servicio adecuados.

Las redes de distribucién son las encargadas de entregar el agua directamente a los
consumidores. El abastecer de agua a una comunidad por medio de una red, requiere de
un sistema extensivo de tuberias, reservas de almacenamiento, sistemas de bombeo y
contar con los accesorios necesarios. En otras palabras el término Sistema de distribucion
es empleado para describir €l conjunto de los medios utilizados para el abastecimiento de
agua desde la fuente de origen hasta el punto final de consumo.

Fuentes, Carrillo, De Luna, Rosales. DECF! UNAM. 22-26 Mayo 2000 1
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Figura 1.1 Sistema hidraulico urbano

1.1.1 Componentes del sistema de distribucién

Como el agua potable no se encuentra disponible en condiciones naturales en la cantidad "’
necesaria, para contar con ella en las ciudades, se requiere de un sistema de
abastecimiento. :

Los principales componentes del sistema de abastecimiento de agua potable son: la fuente u
origen {cuenca de aportacién), la captacién (presas, pozos, etc.), la conduccion, el
tratamiento de potabilizacion, la regularizacién y la distribucién (ver figura 1.2).

Dentro de las redes de los sistemas de distribucién, los principales componentes son:
tuberias, valvulas, hidrantes piblicos para extinguir el fuego y desde luego las conexiones de
servicio hacia las edificaciones (tomas domiciliarias). Las reservas o almacenamiento y los
sistemas de bombeo, son considerados por separado. El tamafio y ubicacién de los
componentes estan en funcion del sitio que se va a abastecer.

Dependiendo de la relacién topografica entre el sitio de consumo y la fuente de
abastecimiento, el agua puede ser transportada por canales, acueductos, tineles y tuberias.
Para abastecer de agua a los consumidores con una presion adecuada, es necesario utilizar
ya sea la conduccion por gravedad, por bombeo o una combinacion de ambas.

- ]
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Tema

Andlisis, disefio y operacion de redes de distribucion de agua potable

o.3s1bay

EBLEBININUOP Bl |

\_Dmanu& enbe pp ugIDNquUISIp Poy
L

Sueap

e
oemweren N\ ()
op euely ]
Jeg L)
T /I enbe |2p

leuy ebaeosaq

..WIJ

—N /

oIUBRLIDIGHE
ofinpy

7

//// ,,/ [y |
upioendsuet) / \ .

ey dng
QIUIUULLINDS ]

7

CpPej|luejuel|e

op pay

e3o34p
LGy

ugnoeides
op a0

UQIDEIFUDULE
2P 22U

UPIPONPLOD
op esun 4
{Ojuaeuadewe)
ugoenbay
?p anbue )

)
uQISENSIDR. % \

(uQoespgqelod)
\E OJUIHLE]E L]
S op eue g

Figura 1.2 Esquema general de un sistema de abastecimiento de agua potable
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1.1.2 Fuente u origen de abastecimiento

E! agua en la naturaleza esta disponible en las formas siguientes: superficial, subterranea,
atmosférica y salada.

El agua de lluvia, se puede colectar por medio de los techados o de cuencas preparadas, para
el abastecimiento de una comunidad reducida. Este empleo del agua es escaso, generalmente
se utiliza en regiones semidridas.

El agua salada o salobre puede servir para varios usos. Su desalinizacién implica una
inversién econdmica grande, lo que limita su empleo. Las aguas medianamente salinas se
hacen potables a un menor costo por electrodidlisis' y las fuertemente salinas por
evaporacion y condensacion.

El agua subterranea, en general no requiere de tratamientos complicados. Su temperatura es
pricticamente uniforme a lo largo de todo el afio, ya que el subsuelo funciona como un
regulador térmico. En la mayoria de los casos su captacién resulta mas barata que la de las
fuentes superficiales y, las cantidades de agua disponibles son seguras y abundantes, ya que
tienen una menor exposicion a la contarninacion. Las sequias practicamente no las afectan;
su almacenamiento se realiza en el subsuelo. La gran desventaja de este tipo de fuente es que
al no ser visibles se dificulta su cuantificacién, explotacién racional y manejo. Sin embargo,
los modernos métodos de investigacion permiten una aproximacion segura del recurso
disponible para una prolongada produccién.

Al estrato o formacion portadora del agua subterrdnea se le conoce como acuifero. Desde el
punto de vista hidraulico, los acuiferos pueden clasificarse en tres tipos principales:
confinado, semiconfinado y libre.

La importancia de los terrenos como portadores de agua depende de su porosidad® y del
tamario de sus particulas. El agua subterrinea se obtiene de manantiales naturales, de
galerias filtrantes, de estanques o embalses, o de los diferentes tipos de pozos: ordinario o
de capa libre, artesiano y brotante.

El agua superficial es visible y de facil disponibilidad, sin embargo, tiene las desventajas de
tener afectaciones por las variaciones climaticas, turbiedad, materias en suspension,

' La electrodidlisis emplea energia eléctrica para impeler s6lidos ionizados disueltos a través de membranas
impermeables. El sistema consiste en membranas impermeables catddicas y anddicas y dos electrodos.

% La porosidad es una medida del poder de absorcion del material, pero si los poros son pequefios la resistencia
al movimiento de agua es tan grande que se dificulta su extraccion del agua en un pozo.

e—— - |
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organismos vivos, oxigeno disuelto, mayores pérdidas por evaporacion, entre otras (César,
1991); en ocasiones requiere de un tratamiento complicado.

El agua superficial esta disponible en estos medios.

a) El agua contenida en rios, lagos y acuiferos libres que no estén confinados. Son
tipicamente aguas blandas; por estar abiertas a la atmdsfera tienen un alto contenido de
oxigeno, el cual oxida y remueve el fierro y manganeso en las aguas crudas.

b)' El agua en una capa acuifera poco profunda, puede ser embalsada por una formacién
poco permeable o impermeable, obligando con ello al agua subterrdnea a aflorar en la
superficie del suelo.

c) Si existe una falla o fisura en el estrato impermeable superior de un acuifero profundo que
conduce agua a presién, o sea agua artesiana, el agua puede llegar hasta la superficie del
terreno y el gradiente hidraulico es suficientemente alto, formard un pozo artesiano natural.
Las fuentes de este tipo son, en genmeral muy uniformes en un caudal y tienen pocas
variaciones estacionales.

d) Algunas fuentes de gran caudal manan en cavernas de caliza, su origen puede ser debido
a un afloramiento de materia porosa sobre terrenos muy altos, y el propio afloramiento estar -
constituido por la formacion caliza; el agua puede escurrir horizontalmente o hacia abajo, a
través de una fisura que ella misma haya agrandado por disolucién. En este altimo caso el
agua puede ser limpia y cristalina, pero insuficientemente filtrada para ser segura.

1.1.3 Captacion

La captacion consiste en las obras civiles que conjuntamente con los dispositivos
electromecénicos incorporan el agua aprovechable a un mismo sitio, ya sea por gravedad o
por bombeo. Este elemento del sistema se tendrd que disefiar de tal forma que evite la
contaminacion del agua.

Existen diferentes tipos de obras de captaci6n asi como distintos tipos de pozos, manantiales,
cuencas de recepcién, etc. Estas varian de acuerdo con la naturaleza de la fuente de
abastecimiento, la localizacién y la magnitud.

Por lo que se refiere al agua subterrdnea, las posibles obras de captacién son cajas de
manantial, pozos o galerias filtrantes. Las cajas de manantial se pueden hacer cerradas de
concreto reforzado o de mamposteria de piedra o tabique, el agua se debe extraer solamente
con una tuberia que atraviese la caja y ésta lleva una tapa movible o registro; no se requiere
ventilacion, se debe procurar que la entrada del agua a la caja de captacién se efectie lo mas
profundo posible. Se le debe dotar a la caja de un vertedor de demasias.

"]
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Dependiendo de si el manantial es de ladera (filtracién tubular) o de piso (fisura), se le tiene
que proteger por medio de cunetas que intercepten los escurrimientos superficiales.

Los pozos son perforaciones verticales en general de forma cilindrica y de diametro mucho
menor que la profundidad. El agua penetra a lo largo de las paredes creando un flujo de tipo
radial. Los pozos hasta 30 m de profundidad se clasifican como poco profundos y son
aquellos que permiten la explotacién del agua freitica. Los pozos someros excavados son
los practicados con picos y palas con didmetros minimos de 1.5 m y no mas de 15 m de
profundidad; pueden también construirse por perforacién o entubado, teniendo éstos tltimos
un diametro de 25 a 75 mm y pueden emplearse s6lo en terrenos que no estén muy
consolidados. En general, son mis convenientes los pozos profundos por su rendimiento
uniforme y considerable, a pesar de su gran costo y la posible contaminacion del agua con
los materiales minerales; a lo largo de su recorrido que pueden ocasionar que se torne dura
corrosiva o inadecuada.

En el caso de las aguas superficiales, dependiendo de las caracteristicas hidrologicas de la
corriente, las obras de captacion pueden clasificarse en los siguientes tipos generales:

‘e Para grandes variaciones en los niveles de la superficie libre.

a) Torres para captar el agua a diferentes niveles en las margenes o en el punto mas'

elevado de un rio. : i
b) Estaciones de bombeo flotantes. Pueden usarse en lagos o embalses.

¢ Para pequefias oscilaciones en los niveles de la superficie libre.
a) Estaciones de bombeo fijas, con toma directa en un rio o en un carcamo.
b) Canales de derivacion con, o sin, desarenadores.

e Para escurrimientos con pequefios tirantes.
a) Presas derivadoras o diques con toma directa.
b) Dique con caja y vertedor lateral.
¢) Dique con vertedor y caja central.

Dentro de la estructura de captacién, existe un mecanismo denominado “dispositivo de
captacién”, para obtener un adecuado funcionamiento hidraulico; puede consistir en un tubo,

la pichancha de una bomba, una galeria filtrante, un canal, una tanquilla, etc.

Para proyectar y ubicar las captaciones se consideran basicamente los siguientes aspectos
(Steel y McGhee, 1981):

o El origen de suministro, ya sea embalse, lago o rio, porque afecta la posibilidad de
amplias fluctuaciones del nivel del agua, de modo que, serd un factor determinante.

Fuentes, Carrillo, De Luna, Rosales DECFT UNAM. 22-26 Mayo 2000 - - 6
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» El caricter de los alrededores de la captacion, nivel del agua, topografia, efectos de las
corrientes sobre la estructura, socavacién del terreno, etc.

o La ubicacién con respecto a los focos de contaminacion.

e Presencia de materiales flotantes tales como hielo, troncos y vegetacion.

1.1.4 Conduccion

Por lo general, debido a que la fuente esta sifvada a una larga distancia de la poblacion por
abastecer, serd necesario transportar el agua en conductos abiertos o cerrados,
proporcionandose la energia necesaria por gravedad o bombeo.

Se denomina lineas de conduccién a las obras destinadas al transporte de agua potable de las
obras de captacion hacia un punto especifico, pudiendo ser éste un carcamo, un tanque de
regularizacion, una planta de potabilizacion, ec.

Cuando son utilizados canales abiertos, existe la posibilidad de utilizar materiales baratos y
ahorrar con ello el costo de la cubierta; sin embargo se presentan varias desventajas tales
como el peligro de contaminacién del agua, pérdidas por infiltraciones y evaporacién, el
ajuste al gradiente hidraulico, etc.

Para la fabricacién de los tubos, se han utilizado diversos materiales, entre los cuales se
hallan la arcilla vitrificada, madera, plomo, fierro fundido, acero y concreto. A través del
tiempo algunos de estos materiales han sido relegados y en la actualidad los tubos mas
utilizados son fabricados a partir de asbesto, acero, concreto reforzado y pléstico (polietileno
y PVC). Durante la eleccion del tipo de tuberia a emplear en una obra a fin, se analizan
entre otras caracteristicas del material: resistencia mecanica, resistencia a la corrosion,
durabilidad, rugosidad, flexibilidad, ligereza, costo de instalacién, condiciones de operacion,
espesores y diametros comerciales, etc.

Actualmente, de acuerdo con la experiencia adquirida, existen recomendaciones para la
seleccion adecuada de una tuberia. No obstante, para cualquier proyecto los principales
factores a considerar son: calidad y cantidad de agua por conducir, caracteristicas
topograficas de la conduccién, asi como calidad del terreno por excavar y costos de
suministro e instalacion.

La elaboraciéon de una tuberia hecha con cualquiera de los materiales antes mencionados
tendrd que cumplir con una serie de normas de calidad, con las que se tiene un particular
cuidado en la presion interna de trabajo. Dichas normas, son establecidas por las autoridades
gubernamentales y estdn en funcion del material de que se trate.

L |
Fuentes, Carrillo. De Luna, Rosales. DECF! UNAM. 22-26 Mayo 2000 7



Andlisis, disefio y operacion de redes de distribucion de agua potable T Tema 1
. _____________________________________________________________________________________]

Las lineas de conduccion son constituidas por tramos rectos y curvos para ajustarse a la
topografia del sitio de proyecto, por cambios que se presentan en la geometria de la seccidn
y por diversos elementos que ayudan por un lado a controlar el flujo en la tuberia y por otro
a proteger el funcionamiento de la linea de conduccion para que sea eficiente. Entre los
dispositivos de control y proteccién se encuentran juntas flexibles, valvulas eliminadoras de
aire, valvulas de retencién, valvulas de compuerta, védlvulas de mariposa, valvulas de globo,
vilvulas de alivio contra golpe de ariete, desagiies, etc., son necesarios $i existe un equipo
de bombeo.

Existen también conducciones cerradas construidas in situ denominadas acueductos, en
donde se puede emplear materiales locales, y que a pesar de representar una menor
inversién inicial y de mantenimiento, ya no se construyen salvo en casos especiales, debido
a que proporciona un ineficiente funcionamiento hidraulico y a la desventaja de que debe
construirse a su tamafio y capacidad definitivos, impidiendo a largo plazo, adicionar
adaptaciones a la obra de acuerdo a las necesidades.

1.1.5 Tratamiento

Una planta de tratamiento es la obra en ingenieria civil con las unidades necesarias para™
modificar favorablemente las condiciones de cierta agua.

Dentro de las unidades de la planta, se manejan determinados procesos capaces de
proporcionar las condiciones de calidad necesarias en una agua cruda para obtener un agua -
adecuada para usos generales, ya sean, doméstico, industrial, comercial y servicios. ‘

El caracter y grado del tratamiento necesario, dependeran de la naturaleza del agua; la que,
a su vez, estd influenciada por su origen y la calidad final deseada. Si el agua procede de
fuentes superficiales, normalmente requerird de procesos de tratamiento. En algunos casos,
el agua subterranea también es tratada; mientras mas protegida se encuentre la fuente de
abastecimiento, estard menos expuesta a una contaminacion y, por consiguiente, serd menor
el tratamiento requerido.

Cuando el tratamiento que se le da al agua es con el fin de hacerla apta para el consumo
humano, se le llama potabilizacion y planta potabilizadora a 1a obra de ingenieria civil en la
que se construyen las unidades necesarias para producir el agua potable; el agua tendré que
ser estéticamente aceptable y economica.

La planta potabilizadora puede ser disefiada para tratar agua cruda de cualquier tipo de
fuente. Dependiendo de la calidad del agua cruda y de la calidad final deseada para el agua
tratada, serdn necesarios uno O mAas Procesos.

- ]
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En general el concepto de tratamiento potable es coagular las particulas suspendidas que
causan turbiedad, sabor, olor y color para que puedan ser removidas por sedimentacién y
filtracion.

En las aguas superficiales abundan contaminantes peligrosos, cuando son mis o menos
turbias, es necesaria la coagulacién, sedimentacion, filtracién y desinfeccién.

El almacenamiento y la sedimentacion simple son todavia utilizados, a pesar de que estos
sistemas no forman ya parte de las instalaciones de tratamientos modernas en las que se
consigue una sedimentacion mas rapida, asi como la eliminacién de particulas coloidales,
por medio de la coagulacion quimica seguida de filtracion.

La eliminacion o reduccion de sabores y olores se consigue por aireacion, agentes quimicos
oxidantes y absorbentes. El ablandamiento®, 1a oxidacion, y la precipitacion del hierro y
manganeso, la estabilizacion para prevenir la corrosion o incrustacién en los sistemas de
distribucidbn y la desinfeccion, constiuyen métodos de tratamiento comunes. Algunas
técnicas mas complejas, tal como el intercambio idnico, 6smosis inversa, electrodidlisis y
destilacion, son empleadas en algunas poblaciones e industrias en las que las caracteristicas
de las aguas sin tratar o la calidad del agua tratada son tales que necesitan su uso.

La descripcion de cada uno de los procesos, asi como el disefio de las unidades necesarias
escapa a el alcance de este curso.

1.1.6 Regularizacién

Desde los sistemas primitivos se sentia la necesidad de contar con un almacenamiento de
agua para que se disponga de la misma en distintos periodos de tiempo, llegando a ser en la
actualidad, parte esencial de cualquier sistema de agua.

Con este elemento, se proporciona agua para necesidades urgentes tales como la extincion
de incendios, en caso de averias accidentales en la distribucién o fallas de la corriente
eléctrica.

El almacenamiento para la distribucidn permite que la planta de tratamiento de agua siga
trabajando durante €l periodo de tiempo en el que no se tiene una demanda alta, es decir,
equilibra el suministro de agua con la demanda. En el caso de que hubiese equipo de
bombeo, ayuda a igualar el rendimiento de las bombas durante su lapso de trabajo.

En la mayoria de los casos es necesaria una estacion elevadora para obtener la presion
suficiente y lograr que el agua fluya a través de la red de distribucién. Son utilizadas bombas

3 El ablandamiento es la eliminacion de cationes divalentes, generatmente calcio y magnesio.

]
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para elevar el agua después de ser tratada. Las bombas pueden descargar toda o parte del
agua en depdsitos elevados o no, que suministran el agua necesaria en emergencias.

Los depositos elevados generalmente son de acero y su capacidad dependera de las
caracteristicas de la carga requerida en el sistema. Cuando el dep6sito no se encuentra
elevado, el sistema de bombas se encontrard directamente acoplado a la salida del mismo
para la distribucién del agua.

Con un almacenamiento para la distribucién se reduce el costo de operacién del sistema,
debido a que se compensan los caudales de demanda de la fuente de abastecimiento, los
medios de produccion, las lineas de conduccién y distribucién, no necesitando ser tan
grandes las capacidades de estos elementos.

En el sistema se mejoran los gastos y las presiones, se estabiliza y se tiene un servicio
adecuado para los consumidores en toda la zona de -interés.

La reserva es necesaria para suministrar un gasto mayor al que recibe desde la fuente
durante el periodo de demanda mayor a la demanda promedio diaria. En una ciudad, en
donde el régimen de consumo es variable, normalmente la demanda de agua desciende
durante el lapso comprendido entre las nueve de la noche y las siete de la mafiana y aumenta
durante el dia (tema 1.3).

1.1.7 Distribucién

La obra de distribucién del agua se inicia en el tanque de regularizacion y consiste en una
red de tuberias por medio de las cuales se reparte y se entrega el agua hasta las casas de los
usuarios. Esta constituida por dos partes principales:

a) Instalaciones de servicio piblico, que comprende la red y las tomas domiciliarias.
b) Instalaciones particulares o sea la red interior de los domicilios.

La finalidad principal de un sistema de distribucién es suministrar el agua con los siguientes
requisitos: en cantidad suficiente, en calidad adecuada, con la presién requerida en toda la
zona por abastecer, con un servicio continuo y que el costo sea accesible a la economia de
los usuarios.

Los factores determinantes en el disefio de la red son los siguientes:
o Topografia de la localidad. Es conveniente disefiar una sola red de distribucion que

abastezca cualquier punto de una localidad. En zonas urbanas no siempre conviene tener
una red Unica que cubra todas las calles, unas veces por tener que distribuir aguas de

- - |
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distinta procedencia y que llegan a la localidad a niveles distintos; otra porque no sea
posible situar el tanque de regularizacion de modo que domine toda la zona por abastecer
para dar presiones adecuadas, principalmente cuando el desnivel entre los puntos maés
altos y mas bajos es mayor a 50 m.

e Plamimetria de la localidad. Este factor es determinante para seleccionar el tipo de red
por disefiar. En localidades en que se tiene una zona poblada concentrada y otra dispersa,
debe estudiarse cuidadosamente la localizacién de las tuberias, tomando como base el
plano de predios habitados, el que se obtendra el afio en que se efectie el proyecto, a fin
de definir las etapas de construccion inmediata y futura.

o Gasto por distribuir. La red se disefia generalmente con el gasto maximo horario, €l cual
se obtiene en funcién del gasto méximo diario, adoptando para el coeficiente de variacién
horaria un valor que fluctie de 1.3 para localidades urbanas pequefias a 1.5 para los
demaés.

o Situacion y caracteristicas del tanque de regularizacion. La localizacién del depésito
regulador tiene gran influencia y puede tener las variantes que se muestran en la figura®-
1.3, al igual que si se trata de un tanque superficial o elevado, segin sea la situacién’
topografica de la localidad. '

e Situacion de la captacion con respecto a la red. La situacion de la obra de captacién o
captaciones que se tengan, influyen de manera notable en el disefio de la red. Los casos
mas comunes que se presentan estan indicados en la figura 1.3.

Existen diversos procedimientos para determinar el comportamiento hidréulico de una red de
distribucién de agua potable. Este consiste en calcular los gastos que fluyen en las tuberias
y las presiones en algunos puntos de la red. Algunos procedimientos proporcionan resultados
poco satisfactorios; sin embargo, pueden ser tomados como una base para la aplicacion
posterior de métodos mas precisos.

Cuando la fuente de abastecimiento cuenta con la suficiente elevacién con respecto al punto
de consumo, de tal forma que la presién deseada puede ser mantenida, la conduccion del
agua puede ser por gravedad. Con los sistemas de conduccién a gravedad, es posible
abastecer de agua a mas de un almacenamiento de reserva dentro del sistema. Una ventaja
de este tipo de conduccion, es que el sistema se vuelve econémico.

L]
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Figura 1.3c Sistema abastecido directamente por bombeo

En un sistema de conduccién por bombeo, es utilizado un equipo de bombeo para
proporcionar la carga de presion necesaria para distribuir-el agua hacia los consumidores y
los almacenamientos de reservas.

En el almacenamiento por bombeo de un sistema de abastecimiento, las reservas son
utilizadas para mantener la presion adecuada durante periodos de alto consumo de
demanda, y bajo condiciones de emergencia como incendios o grandes fallas dentro del
sistema. Durante periodos de bajo consumo de agua, el exceso de agua (o sobrante} es
bombeado y almacenado en una reserva; para que sea 1til durante el abastecimiento de
agua en los picos de demanda; las bombas pueden estar operando en porcentajes de su
capacidad.

El principal elemento de! sistema de abastecimiento de agua, es la red de distribucién del
agua. Mas de la mitad de la inversion total de éste se debe a la red.

Para lograr un sistema de agua piblico capaz de satisfacer las necesidades de una poblacion
es fundamental contar con un buen disefio, una construccién adecuada y un mantenimiento
constante de la red de distribucidon.

Al conjunto de tuberias dispuestas una tras otra formando una figura cerrada dentro de la
cual un fluido puede volver a su punto de partida después de recorrer todos sus
componentes se le llama circuito.

L §
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Al punto que sehala la unién de dos o més tuberias o bien al extremo de un tubo no
conectado a otro, se le denomina nudo.

Se dice que una red de tuberias es cerrada cuando los conductos estin conectados de modo
tal que se presenta por lo menos un circuito. Es el tipo de red mas recomendable para
localidades urbanas, por su gran flexibilidad de operacion, ya que el sentido de
escurrimiento se controla por medio de vélvulas de seccionamiento. Con este tipo de redes
se obtiene una distribucién uniforme de las presiones disponibles.

La red abierta se presenta cuando las tuberias estdn unidas sin formar ningin circuito. Se
recomienda para localidades urbanas pequefias y rurales donde no se justifique la
instalacion de tuberia en todas las calles, cuando la topografia y el alineamiento de las calles
no permiian tener circuitos cerrados y, principalmente para zonas con predios mas
dispersos.

En cualquiera de los casos anteriores, €l proyectista debe estudiar cuidadosamente la
localizacién de las tuberias con base en el plano de predios habitados. Este se obtendra en
el afio en que se efectie el proyecto, a fin de definir las etapas de construccién inmediata y
futura.

Generalmente los sistemas de distribucién, con base en su configuracién se clasifican en:
sistema ramificado, sistema en malla y sistemna combinado.

o Sistema ramificado. Consiste en una linea de alimentacién principal que suministra ¢l
agua a todos los ramales que de ella se derivan. Es el tipo de sistema que presenta

mayores desventajas por la inactividad del flujo en los extremos de los ramales y el
escaso control del mismo flujo (figura 1.4)

Iy

Figura 1.4 Sistema ramificado

principal

:\ Linea de
alimentacion

e Sistema en malla. Aqui todas las tuberfas estin interconectadas y no hay extremos
inoperantes ya que €l flujo del agua circula en todas direcciones del sistema. El sistema
descrito se distingue en la figura 1.5, en donde la alimentacion puede ser mediante una
sola linea (a) o un circuito (b).

"~ |
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Linea de Circuito
alimentacién alimentador
principal
~d ree
(a) (b)

Figura 1.5 Sistema en malla

o Sistema combinado. Por razones topogrificas o por una mala planeacién del proyecto,
en ocasiones son necesarias ampliaciones que obligan a dejar ramas abiertas en el
sistema, por lo que se le denomina combinado. Existe la ventaja de suministrar agua a

" una zona de servicio desde més de una direccién, lo que se conoce como "alimentadores
en circuito” (figura 1.6).

alimentador
central

[ ]

Figura 1.6 Sistema combinado

Entre otros elementos que integran un sistema de distribucion se encuentran: tuberias,
valvulas de regulacién, bombas, tomas domiciliarias, lineas principales, bocas de incendio,
medidores, etc.

Las tuberias dependiendo de su posicién y de la magnitud de su didmetro se clasifican en:

o Tuberias de alimentacion. El niimero de estas tuberfas estard en funcién del nimero de
tanques que suministren el agua a la red denominados "tanques de regularizacién”,
comenzaran en este punto y terminaran en la primer derivacién, todo esto es valido
cuando la red trabaja por gravedad, si por el contrario se trata de un sistema por
bombeo, las lineas de alimentacion tendrdn origen en las estaciones de bombeo y
terminaran como las anteriores.

o Tuberias primarias. Llamadas también principales (figura 1.3a), son las segundas en
cuanto a dimensién, ya que en estas descargan las lineas de alimentacién y son las
encargadas de distribuir el agua a las lineas secundarias.

]
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o Tuberias secundarias. Son las encargadas de cubrir en su totalidad el &rea de servicio
proporcionando a las tomas domiciliarias el gasto requerido en la edificacion (figura
1.3a).

o Tomas domiciliarias. Son las lineas terminales de una red de distribuci6én localizadas en
los predios servidos y son las que alimentan directamente a las instalaciones hidraulicas
de las edificaciones (figura 1.2).

Dentro de los accesorios con los que se cuenta, las valvulas de compuerta juegan un papel
muy importante en este tipo de sistema, ya que gracias a ellas, se podrd dar mantenimiento
constante o en caso de ser necesario realizar alguna reparacién suspendiendo
provisionalmente la operacién en sectores de la red. Son de igual importancia las valvulas
de expulsién de aire y de retencién, colocandose las primeras en los puntos altos de la
tuberia para evitar que el aire que se acumule en éstos sitios ocasionando una
estrangulacion de la seccion que pueda llegar a interrumpir el flujo de agua habiendo el
riesgo de una expulsion repentina. Por otro lado las valvulas de retencion impiden el flujo
de agua en la tuberia en un sentido.

La inversion total del proyecto por persona varia segin las condiciones locales, tales como
el origen, el que precise tratamiento o no, la topografia del lugar, etc.

1.1.8 Aspectos hidraulicos para el diseiio

La red de distribucion debe proporcionar el agua suficiente en la cantidad adecuada donde
se requiera por la poblacion dentro de la zona de abastecimiento en cualquier momento,
siendo el principal motivo del andlisis hidraulico del sistema.

El calculo de las presiones en una red de distribucién tiene gran trascendencia. Por un lado
deben ser lo suficientemente altas para cumplir con los gastos de demanda de los usuarios,
en los pisos mas altos de las casas y fabricas y en los edifictos comerciales de no més de
seis pisos; y por otro lado, no deben ser muy grandes para no causar problemas como:
dafio a la red interior de las edificaciones, excedencia en los costos, incremento en las fugas
a través de la red, etc. Los valores de presién que generalmente se aplican se muestran en
la tabla 1.1.

|
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Tabla 1.1 Valores de presi6n usuales en la red de distribucion
Fuente: César, 1992,

ZONAS PRESION DISPONIBLE
EN KG/CM?
Residencial de 2* 1.5a2.0
Residencial de 12 20a25
Comercial 2.5a4.0
Industrial 3.0a4.0

De acuerdo con la reglamentacion correspondiente del Distrito Federal, la presion
méxima debe ser de 50 m de columna de agua en todos los casos y la minima no debe
ser menor de 15 mca en poblaciones urbanas pequefias hasta de 15000 habitantes actuales
y de 10 mca (Lopez, 1994). en poblaciones rurales. En caso de tratarse de un sistema que
trabaja por gravedad, partiendo de la elevacién méxima del agua en el tanque se
procedera a calcular la presion méxima. En relacién con los cruceros de las tuberias
primarias las presiones resultantes se calculardn respecto al nivel de la calle.

Cuando se recurra al caso de instalar hidrantes para toma publica, la presién en estos
debe de ser como minimo 3.0 m y se localizaran preferentemente en la periferia de la
ciudad, procurando instalar el menor nimero de ellos.

Para hacer una apropiada estimacion del gasto a conducir a una 4rea de servicio, asi como
calcular de manera precisa la presion requerida en un sistema de distribucién, permitira
juzgar si es adecuado su funcionamiento; es decir, que los habitantes de dicha area
contaran con el agua necesaria para sus actividades.

Si el sistema de distribucién trabaja por gravedad, el disefio de la linea de alimentacion se
hara con el gasto maximo horario y, si la presion es suministrada por un equipo de bombeo
el disefio de la misma linea se haré con el gasto maximo diario.

Una vez que el estudio hidréulico se hace para una determinada drea de servicio, se debe
particularizar el analisis en cada punto de consumo de la red para lograr un disefio eficiente
del sistema de distribucion.

El trazo de la red, deberd ser lo mas directo posible a los puntos de alimentacién con las
siguientes finalidades: obtener un buen funcionamiento hidréulico y tener una reduccion de
costos en la instalacién. Sin embargo, quedara en funcion de la topografia, grado y tipo de
desarrollo del area, calles y localizacion de las obras de tratamiento y regularizacion.
Luego de contar con el trazo de la red, se procedera al dimensionamiento, el cual estara
determinado por el gasto a transportar en cada tuberia. Se definird el diAmetro de las
tuberias, y accesorios como piezas especiales o dispositivos que ayudaran a reducir los

e e e
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fendmenos transitorios, asi como tener un funcionamiento correcto durante la vida ntil del
sistema.
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Figura 1.7 Ecuacién de continuidad para una vena liquida.

La cantidad neta de masa que atraviesa la superficie de frontera, del volumen elemental
en estudio, es: :

s &s

Tomando en cuenta que el flujo es permanente’, €l cambio de la masa (contenida dentro
del volumen) respecto al tiempo es igual a cero, de donde resulta que

pVA = C, siendo C una constante.

Si el fluido es incompresible p no varia y, por tanto V A es igual a una constante. Esto
significa que no cambia el gasto que circula por cada seccién de la vena liquida en flujo
permanente. Asi para las secciones transversales / y 2, se cumple lo siguiente:

Q=V A1 =V: A: (1.1)

* Se trata de un flujo permanente si las caracteristicas en un punto se mantienen constantes para cualquier
instante o bien, si las variaciones en ellas son muy pequefias con respecto a sus valores medios y éstos no
varian con el ttempo (Sotelo, 1991).

P
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1.2 FLUJO EN TUBERIAS

En la mayoria de los problemas con flujos es necesario analizar un estado arbitrario de
movimiento del fluido. Este se define por Ia geometria, las condiciones de contorno y las
leyes de la mecénica.

Se definira el concepto de fluido como una sustancia que sufre una deformacion continua
al someterse al efecto de un esfuerzo cortante, sin importar que tan pequefio sea dicho
esfuerzo. La fuerza cortante es el componente paralelo a la superficie, y este componente
dividido entre el 4rea de la superficie en la cual actia es el esfuerzo cortante promedio
sobre el area.

Las leyes basicas que son utilizadas para describir el movimiento completo de un fluido
(flujo de un'fluido), no resultan faciles la formulacién ni el manejo desde el punto de vista
matematico ya que se requiere gran apoyo de la experimentacién y tiempo en la
observacion de los fendmenos.

También se enuncian las ecuaciones bésicas que son utilizadas para establecer el
comportamiento de los fluidos.

1.2.1 Ecuaciones fundamentales
Ecuacion de continuidad en un éonducto cerrado

La figura 1.7 muestra un flujo limitado por la superficie ¥ (que generalmente coincide
con una frontera sélida, o por ésta y una superficie libre) y por las secciones transversales
1 y 2, normales al eje que une los centros de gravedad de todas las secciones. Las
velocidades en cada punto de una misma seccién transversal poseen un valor medio V,
con direccion tangencial al eje de la vena.

Se considera como volumen elemental de liquido el limitado lateralmente por la superficie
que envuelve a la vena liquida {mostrado en la figura 1.7), asi como por dos secciones
transversales normales al eje de la vena, separadas la distancia ds, donde s representa la
coordenada curvilinea siguiendo el eje de la vena, y aplicando el principio de la
conservacion de la materia, expresado de la siguiente manera:

Masa que atraviesa Ja superficie Masa que atraviesa la superficie Cambio con respecto
de fromtera que entra al volumen _ de frontera que sale del volumen | = al tiempo de la masa
en la unidad de tiempo en la unidad de nempo contenida en el volumen

Fuentes, Carrillo, De Luna, Rosales. DECFI UNAM. 22-26 Mayo 2000 19
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Ecuacion de la energia

La ecuacién de la energia planteada en dos secciones transversales de una tuberia de
longitud L funcionando a presion (figura 1.8), en flujo permanente queda establecida asi:

V- 2
2,+—Pi+a,—]=22+&+a2£+zh, (1.2)
Y 2g y o T 2g 7

La deduccion de la ecuacién anterior puede ser consultada en el libro de Hidraulica
General de Sotelo (1991).

Cada uno de los términos, de la ecuacién 1.2 corresponden a una longitud de carga. El
término z medido desde un plano horizontal de referencia, se llama carga de posicion;
donde p/y es la carga de presion; a V* /2g la carga de velocidad (siendo o el

coeficiente de Coriolis, que toma en cuenta la variacién de la velocidad real con respecto

2
a la velocidad media, de la seccion transversal en estudio); > 4, la pérdida de carga entre
i

las secciones 1 y 2.

VI
an?;

PHC

Figura 1.8 Cargas en lo extremos de un tubo

La ecuacién 1.2 establece las relaciones entre las diferentes transformaciones de la
energia mecanica del liquido, por unidad de peso del mismo [FL/ L] . La carga de

posicion es la energia potencial; la carga de presion es la energia correspondiente al
trabajo mecdnico ejecutado por las fuerzas debidas a la presién; la carga de velocidad es

. ________________________________ "~ |
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la energia cinética de toda la vena liquida; la pérdida de carga es la energia transformada
en otro tipo de energia (transferencia de calor) que, en el caso de los liquidos, no es
utilizable en el movimiento.

2
De la ecuacién 1.2 el término 2.k esti constituido por la pérdida debida a la friccién
i

2 2
(Zh )y las pérdidas menores (?hm , las cuales se analizaran mas adelante), esto es:
!

(1.3)

1.2.2 Clasificacién de flujos

El flujo de un fluido se puede clasificar desde varios puntos de vista. En el siguiente
esquema se muestran los més importantes utilizados en la ingenieria.

ideal {inntacionai { no viscoso { incompresible

( ( uniforme

répidamente
no uniforme { graduaimente
espacialmente

no permanente

laminar
uniforme
permanente . gradualmente
n I .
Flujo 0 uniforme répidamente
real
uniforme
no permanente graduaimente
no un;forme espacratmente
rapidamente
turbulento
. uniforme
permanente . graduaimenle
no uniforme )
rdpidamente

Figura 1.9 Clasificacién de flujos.

Para la descripcion de algunos flujos, se utilizar el concepto de aceleracion total (White
et al, 1988):

PP
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_dv ov v v ov
a=—= —Uu+—V+—w+ — (1.4)
i o ow o
aceleracion total = aceleracion + aceleracién
convectiva local

A continuacion se establecen algunas de las caracteristicas que distinguen a los flujos.

Flujo ideal

Un fluido ideal es incompresible y no viscoso. No debe confundirse con un gas ideal. El
gas ideal tiene viscosidad y puede, por lo tanto, desarrollar esfuerzos cortantes y es
compresible de acuerdo a la ley del gas ideal. La suposicion de un fluido ideal es atil en
el andlisis de situaciones de flujo que comprenden grandes extensiones de fluidos, como
en el movimiento de un avién o un submarino.

Se denomina proceso reversible, cuando después de una o varias modificaciones durante .
dicho proceso, se regresa a su estado original sin ningldn cambio ya sea en el sistema o
sus alrededores. Un fluido no viscoso no desarrolla friccién. Los procesos de este flujo -
son reversibles.

Flujo real

Es un fluido que se deforma continuamente cuando se somete a un esfuerzo cortante, sin
importar cudn pequeiio sea ese esfuerzo. El esfuerzo cortante en un punto es el valor
limite de la fuerza cortante al area cuando ésta se reduce al punto.

Otros flujos

A continuacién se mencionan algunos tipos de flujos que se considera importante .hacer
mencidén de las caracteristicas que los distinguen.

Flujo a régimen permanente

El flujo permanente ocurre cuando las condiciones en cualquier punto del fluido no
cambian con el tiempo. En este tipo de flujo no hay cambio en la velocidad v, densidad p,
presion p o temperatura 7 con el tiempo en cualquier punto; asi

s
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, — =0 (1.5)
ot ot ot ot

En flyjo turbulento, debido al movimiento erritico de las particulas del fluido, siempre
ocurren pequeiias fluctuaciones en cualquier punto. La definicion para flujo a régimen
permanente debe generalizarse para incluir estas fluctuaciones.

Cuando la velocidad media temporal
17=£J:vdt ' (1.6)

no cambia con el tiempo, se dice que el flujo es a régimen permanente. La misma
generalizacion se aplica a la densidad, presién, temperatura, etc., cuando sustituyen en v
de la férmula anterior. '

En el flujo permanente, la aceleracion local es cero.

ov

=, =0 _ (1.7)

Flujo a régimen no permanente

El flujo se desarrolla a régimen no permanente cuando las condiciones de velocidad v,
presion p, densidad p o temperatura 7 en cualquier punto cambian con €l tiempo, es
decir, expresando matematicamente

@;co, a—’o;eO, a—p¢0 Qaﬁo (1.8)
ot ot ot ot
En el flujo no permanente, la aceleracion local es diferente de cero.
ov
— =0 1.9
Y (1.9)

Flujo laminar

En flujo laminar, las particulas del fluido se mueven a lo largo de trayectorias suaves en
laminas, o capas, con una capa deslizdndose suavemente sobre una capa adyacente. El
flujo laminar es gobernado por la ley de viscosidad de Newton

- |
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T=pH— (1.10)

donde

r  es la relacion entre el esfuerzo cortante y la rapidez de la deformacién angular
para el flujo unidimensional de un fluido

4 es el factor de proporcionalidad caracteristica del fluido que se conoce como
viscosidad din4mica

— es la relacién entre el cambio de velocidad y la distancia sobre la cual ocurre

dicho cambio

El flujo laminar se rige por la accién de la viscosidad. El flujo laminar no es estable en
situaciones en las que hay combinaciones de baja viscosidad y alta velocidad.

Flujo turbulento

En flujo turbulento, las particulas del fluido se mueven en trayectorias irregulares que
causan un intercambio de cantidad de movimiento de una porcion del fluido a otra
proxima. En una situacién en la que un flujo podria ser turbulento o laminar, la
turbulencia establece mayores esfuerzos cortantes en todo el fluido y causa mayor
disipacion de la energia hidraulica.

Se puede escribir una ecuacién para flujo turbulento similar en forma a la establecida para
el flujo laminar, basandose en la ley de viscosidad de Newton que describe el flujo:

r=r]§—; (1.11)

El factor 5 sin embargo no sélo es una propiedad del fluido, sino que depende del
movimiento del fluido y de la densidad; se le denomina viscosidad aparente o de
recambio (Eddy).

En muchas situaciones practicas de flujo, tanto la viscosidad como €l movimiento del
fluido contribuyen al esfuerzo cortante:

Y am
Y

s S S
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Ademas de los mencionados en los incisos anteriores, se considera necesario explicar
brevemente los siguientes:

Flujo uniforme

El flujo uniforme ocurre cuando, en todo punto, ¢l vector de velocidad es 1dénticamente
el mismo (en magnitud y direccion) para cualquier instante dado. Expresando lo anterior
matematicamente

=0,

ov
= =0 1.13
p» (1.13)

ad
os

s es un desplazamiento en cualquier direccién. La ecuacion establece que no hay cambio
en el vector de velocidad en toda direccion a través del fluido en distintos instantes.

En términos de la aceleracion, el flujo permanente es uniforme cuando la aceleracién
convectiva es cero, es decir
ov.ov_ov

—u+—v+—w={ (1.14)
ox oy  ow

Flujo no uniforme

El flujo en que el vector de velocidad varia de un lugar a otro (en magnitud y sentido) es
flujo no uniforme

v
0 (1.15
s )

En este caso, la aceleracién convectiva es diferente de cero.

@u+@v+gv—w¢0 (1.16)
ox ow

Flujo rotacional

La rotaci6n de una particula fluida en torno a un eje dado, por ejemplo el eje z, se define
como la velocidad angular promedio de dos elementos de linea infinitesimales en la
particula que est en angulo recto el uno con €l otro y con el eje dado. Si las particulas de
fluido dentro de una regién tienen rotacién en torno a cualquier eje, el flujo se llama
rotacional, o flujo de vortice. De modo que expresando lo anterior en términos
matematicos se tiene (Echavez, et al 1997),

e
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rotv#0 6 Vxv#0 | (1.17)

Flujo irrotacional
Si el fluido dentro de una regidn no tiene rotacion, se llama flujo irrotacional. En anilisis

hidrodinamico, se demuestra que si un fluido estd en reposo y no tiene friccidn, cualquier
movimiento posterior de este fluido sera irrotacional, por lo que (Echavez, et al 1997).

rotv=0 ¢ Vxv=0 (1.18)

Flujo compresible

Se clasifica como flujo compresible cuando los cambios de densidad de un punto a otro
de analisis son distintos de cero. En Ia practica, s6lo en los problemas de golpe de ariete
es necesario considerar que el flujo de un liquido es compresible (Echavez, et al 1997).
Asi,

divi 20 6 V-vz0 (1.19)
Flujo incompresible
Un flujo incompresible se considera si los cambios de densidad de un punto a otro son
despreciables (Echivez, et al 1997). En términos matemdticos, lo anterior se expresa
como

divi=0 6 V-v=0 (1.20)

Flujo adiabitico

El flujo adiabdtico es aquel flujo de un fluido en el que no hay transferencia de calor con
el exterior desde el fluido o hacia éste.

1.2.3 Pérdidas de energia

El movimiento del agua en cualquier conducto siempre se produce con uma cierta
transformacién de energia, causada por la resistencia que se presenta en oposicién al
movimiento. Tal resistencia se debe principalmente a dos efectos, uno es ¢l de la friccién
entre si de los filamentos liquidos con las paredes de los conductos o al choque entre las
particulas fluidas que se mezclan debido al movimiento turbulento.

L
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Las transformaciones irreversibles 6 “pérdidas de energia” tienen lugar en los flujos
reales por la viscosidad que convierte energia mecanica en energia calorifica, energia que
no es recuperable.

Pérdidas por esfuerzo cortante

En la aplicacién de los métodos de anilisis para el calculo de las pérdidas de energia
hidraulica debidas al esfuerzo cortante en estructuras largas son muy importantes, por lo
que ha tenido especial interés en las investigaciones tedrico experimentales para obtener
soluciones satisfactorias y sobre todo de facil aplicacion.

La viscosidad es la propiedad de los fluidos que causa esfuerzos cortantes para fluidos en
movimiento, y es también uno de los medios por los cuales se desarrollan las pérdidas de
energia. En flujos turbulentos, los movimientos aleatorios de fluidos superpuestos al
movimiento promedio crean esfuerzos cortantes aparentes que son mas importanies que
los debidos al corte viscoso.

Para analizar el problema de la resistencia al flujo resulta necesario revisar los tipos de
flujo y poner especial interés en la diferencia del comportamiento entre los flujos laminar
y turbulento mencionados en los puntos anteriores.

Cualquiera que sea la tendencia del flujo hacia la inestabilidad y la turbulencia, se
amortigua por fuerzas cortantes viscosas que resisten el movimiento relativo de las capas
adyacentes. Sin embargo, en el flujo turbulento, las particulas se mueven en forma
erratica, con un intercambio de cantidad de movimiento transversal muy violento.

La velocidad del fluido en cualquier punto de la tuberia para flujo laminar es constante en
el tempo. Si el flujo es turbulento, ocurre en el fluido una mezcla muy violenta y la
velocidad en un punto varia aleatoriamente con el tiempo.

Las diferencias entre los flujos laminar y turbulento en una tuberia fueron esclarecidos en
primera instancia por Osborne Reynolds en 1883. Reynolds condujo una serie de
experimentos en los cuales inyectd un colorante en agua que fluia en una tuberia de
vidrio. La figura 1.10 ilustra las observaciones de Reynolds.

Fuentes, Carrilio, De Luna, Rosales. DECFI UNAM. 22-26 Mayo 2000 28
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[,.. inyeccidn de colorante
Il_‘zmucwuu 25 T i,

R < 2000

gz

R> 4000

[_I:vmmm% f 'f\‘ “ tase

R > 4000 Forografia instantinea {flash)

Figura 1.10 Representacion esquemitica de las observaciones de Reynolds de los flujos
, laminar y turbulento en tuberias

A bajas velocidades, el colorante permanecié uniforme y regular a medida que fluia aguas
abajo. A velocidades mas elevadas, parecia que el colorante explotaba, mezclandose
rdpidamente a través de toda la tuberia. Con una fotografia moderna de alta velocidad de
la mezcla del colorante, revelaria un patrén de flujo muy completo, no discernibie en los -
experimentos de Reynolds.

[Los experimentos de Reynolds demostraron que la naturaleza del flujo en tuberias
depende del cociente de la fuerza inercial entre la fuerza viscosa; por tanto, si este
cociente es grande cabe esperar que las fuerzas inerciales dominen a las fuerzas viscosas. -;
Esto normalmente es cierto cuando ocurren cambios geométricos cortos y repentinos; en
tramos largos de tuberias o canales abiertos la situacién es distinta.

Una medida de turbulencia es un término carente de dimensién, llamado numero de
Reynolds:

p V D
yli

R= (1.21)

donde V es la velocidad promedio, D es el didmetro interno de la tuberia, pes la densidad
de masa y u la viscosidad.

El cociente entre py i se le denomina viscosidad cinemaética:

(1.22)

V=

H
P

L
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Reynolds encontré que si el valor de R era menor que aproximadamente 2000, el flujo
siempre era laminar, mientras que a niimeros de Reynolds mayores, el flujo era turbulento.
El valor exacto del nimero de Reynolds que define el limite entre el flujo laminar y
turbulento dependia de las condiciones experimentales. Si el agua en el depésito de entrada
permanecia totalmente en reposo y no habia vibracion en el equipo, Reynolds encontrd que
el flujo laminar se podia mantener a ntimeros de Reynolds mucho mayores que 2000.
También encontrd que si comenzaba con un valor muy alto de R con flujo trbulento en la
tuberia y después lo disminuia, el flujo se convertia en laminar a un valor de R alrededor
de 2000.

Aunque en un laboratorio es posible obtener un flujo laminar a nimeros de Reynolds mis
elevados, la mayoria de las situaciones de ingenieria pueden considerarse como “no
perturbadas”. En la practica de la ingenieria, el limite superior del nimero de Reynolds
para flujo laminar en una tuberia se toma como

R~ 2300 Maximo para flujo laminar en una tuberia

Para nimeros de Reynolds entre 2300 y 400, el flujo es impredecible y a veces pulsa o
cambia de laminar a turbulento y viceversa. Este tipo de flujos se denomina flujo de
transicién. Si el nimero de Reynolds es mayor que 4000, generalmente es turbulento:

R=4000 Minimo para flujo turbulento estable en una tuberia

Una de las formulas mas empleadas para obtener la pérdida de carga por friccién en una
tuberia es la de Darcy-Weisbach desarrollada en 1850 con el apoyo de otros investigadores
mas. Tiene la ventaja respecto a otras, de ser mas precisa (Rojas, 1994) al considerar
ademéas de las caracteristicas de las tuberias, a la velocidad y viscosidad del fluido que
circula dentro de ella. La formula estd dada de la manera siguiente:

Ly
=f = 1.23
hy fdzg (1.23)

donde f es el factor de fricciéon (adimensional), L la longitud de la tuberia (en m), d es el
diametro de la tberia (en m), v la velocidad del flujo en la tuberia (en m/s) y g es la
aceleracién de la gravedad (en m/s°).

El factor de friccion f depende del tamaiio promedio de las protuberancias de la pared
interior de la tuberia (&, denominada rugosidad absoluta), el didmetro de la tuberia, la
velocidad del flujo y viscosidad del fluido que circula en la tuberia; estos factores se
resumen en la [lamada rugosidad relativa (&/d) y el nimero de Reynolds.

- _______________________________ ]
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Para la seleccién adecuada de la altura de rugosidad equivalente &£se recomienda usar tablas
normalizadas aprobadas por alguna institucién o de fabricantes que la especifiquen. Es
necesario mencionar que al paso del tiempo en la tuberia se presentan incrustaciones y
alteraciones en la composicién del material que provocan un aumento en la rugosidad
absoluta de dicha tuberia. Para la revisién hidraulica en redes de tuberias que tienen algunos
anos funcionando y que no han cumplido su periodo de vida util es necesario considerar un
ajuste en la rugosidad equivalente ¢.

Cuando se utiliza la ecuacion de Darcy-Weisbach, en téminos del gasto se tiene que

h, =CQ? (1.24)

donde C corresponde a la siguiente expresion

— (1.25)

siendo f el factor de rugosidad (adimensional), L la longitud de la tuberia (en m), d e]-"
didmetro de la wberia (en m), v la velocidad del flujo en la tuberia (m/s), g es la.
aceleracion de la gravedad (en m/s%) y A’ es el 4rea de la seccion transversal de la tuberia

(en m).

Para obtener el factor de friccion se puede usar el diagrama universal de Moody (figura
1.11) que se utiliza para determinar el factor de friccioén f en tuberias de rugosidad comercial
que transportan cualquier liquido.

-
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Pérdidas locales

Ademis de la liberacién continua de energia que ocurre con el movimiento del agua a lo
largo del conducto, los cambios de geometria de la seccion, los dispositivos para el control
de las descargas y a modificaciones necesarias en la direccidn de la tuberia, para avenirse a
los accidentes topogréficos, producen pérdidas de energia denominadas locales o menores.
Esta se localizan en un sitio a escasa longitud donde se produce el cambio de geometria o
direccion del flujo.

La magnitud de las pérdidas locales se expresa, como una fraccién de la carga de velocidad,
de la forma siguiente:

VJ
h, =K — (1.26)
2g
donde
hn  es la pérdida local de energia (en m);
K es el coeficiente sin dimensiones que depende del tipo de pérdida que se trate, .
el nimero de Reynolds y de la rugosidad del tubo; y

v es la carga de velocidad aguas abajo de la zona de alteracion del flujo, salvo
g

aclaracion en caso contrario {en m).

En la tabla 1.2, presentan algunos valores del coeficiente X, de acuerdo con el tipo de -
perturbacion, sin embargo en la literatura técnica con la que actualmente se cuenta se pueden
encontrar tablas mas completas del valor de dicho coeficiente.

En ciertas ocasiones, la determinacion de las pérdidas locales por medio de la formula 1.26
ofrece dificultades y por esta razén se recurre a otros métodos como el de las longirudes
virtuales o equivalentes, el cual consiste en afiadir a la longitud real de la tuberia, para
efectos de calculo, longitudes de tubos con el mismo didmetro del conducto en estudio,
capaces de causar las mismas pérdidas de carga ocasionadas por las piezas a las que
sustituyen.

Cabe sefalar que la pérdida producida por una perturbacién en el flujo puede ser obtenida
con la expresion de Darcy-Weisbach, donde f es calculada con la ecuacién de Swamme y
Jain (Rojas, 1994) que mas adelante se mostrard. En el caso de las pérdidas menores en
donde interviene el coeficiente de descarga Ca, éste se puede estimar en funcién del
pariametro K y se calcula como sigue

C, = (1.27)

=1~
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Tabla 1.2 Valores del coeficiiente X
Fuente: Paschoal Silvestre. 1983

PIEZA K PIEZA K
Ampliacién gradual 0.30* Unién 0.40
Boquillas 275 Medidor Venturi 2.50+*
Compuerta abierta 1.00 Reduccién gradual 0.15*
Codo de 90° 0.90 Vilvula de dngulo abierto 5.00
Codo de 45° 0.40 Valvula de compuerta abierta 0.20
Colador 0.75 Vilvula de globo abierta 10.00
Curva de 90° 0.40 Salida de canalizacién 1.00
Curva de 45° 0.20 Te, de paso directo 0.60
Entrada normal 0.50 Te, salida de lado 1.30
Entrada de Borda 1.00 Te, salida bilateral 1.80
Velocidad 1.00 Valvula de pie 1.75
Vilvula de retencion 2.75

* Con base en la velocidad mayor y
** Con base en la velccidad en la canalizacion

"~ |
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1.3 DEMANDA

1.3.1 Consumo

La demanda de agua en un sistema de abastecimiento de agua potable estd integrada por
la suma del consumo total de los usuarios mas las pérdidas fisicas de caudal que se
presentan en los distintos componentes del mismo (fugas). Como se puede observar en la
figura 1.12, existen diferentes tipos de consumo, de acuerdo al tipo de uso que se le da al
agua.

Tipos de consumo

v v |

Doméstico Comercial Industrial y

] de Servicios
popular medio aito
medio residencial

Figura 1.12 Tipos de consumo de agua

Como lo muestra la figura anterior, las tuberias de servicio suministran agua a
habitaciones, propiedades mercantiles o comerciales, establecimientos industriales y
edificios publicos.

Los consumos de agua varian con los paises € incluso con las regiones; asi, en las
ciudades se consume mayor cantidad que en las zonas rurales. En efecto, las condiciones
climatolégicas e hidrologicas de la region considerada, las costumbres locales y el género
de actividad de los habitantes tienen una influencia directa en las cantidades de agua
consumida. Especificamente, los factores que determinan el consumo son los que se
describen a continuacion:

Cantidad de agua disponible; la dificultad para contar con el agua de las fuentes de
abastecimiento limita en ocastones la cantidad de distribuirse. Cuando son abundantes los
abastecimientos subterraneos dentro de las comunidades, o son facilmente accesibles otras
fuentes de agua se estimula a los consumidores fuertes a desarroliar suministros propios
para sus usos especiales, tales como acondicionamiento de aire, condensacidn y procesos
de manufactura.

]
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Tamaiio de la poblacién; a medida que una poblacién crece, aumentan sus necesidades de
agua, destinada principalmente a usos publicos e industriales.

Requerimientos de la poblacidn; el consumo per-cépita dependera de la actividad basica y
costumbres de la poblacidn, asi como de las caracteristicas de dicha actividad.

Clima; los climas extremosos son los que mas influencia tienen en el consumo de agua,
ya que en general, elevan éste cuando el clima es célido y lo disminuyen cuando €l clima
es frio; los climas calientes y aridos por un mayor consumo de agua en el aseo personal,
acondicionamiento de aire e irrigacién. Los climas frios mediante el agua descargada a
través de las llaves para evitar que las tuberias de servicio y los sistemas de distribucién
se congelen y en este caso, también se incrementa el consumo debido al uso de
calefaccién.

Nivel econémico; los niveles elevados de vida significan un consumo alto de agua
practicamente para todas las actividades, para la cocina, cuartos de bafio y lavanderia,
riego de prados y jardines, lavado de carros y calefaccion unitaria o central. A medida
que el nivel econdémico de una poblacién mejora, aumentan las exigencias en el consumo
de agua.

Existencia de alcantarillado; cuando una poblacién cuenta con redes de alcantarillado a
través de las cuales los materiales de deshecho se eliminan ficilmente, el consumo de
agua es mas elevado que en poblaciones donde no se cuenta con tal servicio.

Cuando los sistemas de alcantarillado no se amplian conforme a los sistemas de
distribucion de agua, las instalaciones privadas para evacuacidn de aguas negras pueden
sobrecargarse y sufrir averias.

Clase de abastecimiento; el consumo en poblaciones que cuentan con un sistema piiblico
de abastecimiento de agua, es mayor que en aquellas que tienen sélo un sistema
rudimentario.

Calidad del agua; el consumo de agua aumenta cuando su calidad es mejor debido a que
se diversifican sus usos.

Presién en la red; la presion en la red afecta el consumo a través de los derroches y
pérdidas. Una presidn excesiva aumenta la cantidad de agua consumida, debido a las
pérdidas en las juntas y en los derroches en piezas defectuosas.

Control de consumo; cuanto menos cuesta ¢l agua, mayor es ordinariamente su consumo,
particularmente para fines industriales. Ademas, el uso de medidores provoca una
disminucién en el consumo de agua ya que el usuario tiene que pagar segin el volumen
empleado.

L _________ - ]
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Para tomar en cuenta los distintos requerimientos de los usuarios domésticos, también se
puede considerar el nivel socioecon6mico de los usuarios con base en el nimero de
salarios minimos que aportan al ingreso familiar; de esta manera, el tipo doméstico se
divide de la siguiente manera: en popular (menos de 3 salarios minimos), en medio (entre
3 y 7 salarios minimos), en medio alto (entre 7 y 17 salarios minimos) y en residencial
(mas de 17 salarios minimos}.

Para calcular el consumo, es necesario estimar la poblacion correspondiente a cada tipo
de usuario y la dotacién promedio a cada uno de ellos.

1.3.2 Dotacion

Se denomina dotacion a la cantidad de agua estimada que requiere un ser humano para
satisfacer principalmente sus necesidades de alimentacién y de higiene; en otras palabras,
se entiende por dotacién a “la cantidad de agua que se asigna a cada habitante y que
comprende todo el consumo de agua que hace éste en un dia medio anual”. La dotacién
de agua potable, si el sistema de abastecimiento es eficiente, es funcion del clima, del .
nimero de habitantes y sus costumbres, del costo de agua distribuida y de las medidas de
control para evitar fugas y desperdicios.

Como ya se menciond, la dotacién varia de acuerdo con el clima y los habitos de
consumo del usuario; este Gltimo se plantea en términos de su nivel socioeconémico.

Se considera para fines de proyecto, en primer lugar la aplicacién de los datos -
experimentales que se recaben en fa poblacién en cuestién, esto es de los registros de
consumo con que cuente el usuario o el organismo operador en el periodo de tiempo en el
que se maneje (ya sea mensual o bimestral), se recaba toda la informacion posible para
calcular un promedio de la dotacion diaria por habitante en la zona de interés, por lo que
también se requiere conocer el nimero de habitantes por registro.

Otra forma de estimar la dotacion de agua potable es que se adapten los valores de otras
comunidades en condiciones similares o, a falta de éstos se acatan normas de dotacion
media en funcién del nimero de habitantes y el clima, como se indica en la tabla 1.3,
aplicable a las poblaciones del pais, expresada en litros por habitante por dia (I/ hab/d).

B ——
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Tabla 1.3 Dotacién de agua potable (I/hab/d)
Fuente: (Normas de proyecto para obras de aprovisionamiento de Agua Potable en
Localidades Urbanas de la Repiiblica Mexicana. Direccién General de Agua Potable y
Alcantarillado, SRH, 1974).

NUMERO DE CLIMA
HABITANTES Cilido | Templado Frio
2500 a 15,000 150 125 100
15,000 a 30,000 200 150 125
30,000 a 70,000 250 200 175
70,000 a 150,000 300 250 200
Mayor de 150,000 350 300 250

Un estudio que se realizé en 1997 en el Distrito Federal, permitié estimar la dotacion
con un valor promedio cercano a 196 1/hab/d, ademdas se calculé el porcentaje que
representa €l consumo por tipo de usuario con respecto al consumo total en el mismo afio.
El consumo doméstico representé el 73.77%, el comercial, industrial y de servicios el
26.23% (figura 1.13).

Porcentaje del consumo, por tipo de
usuario con respecto al total

£126,23%

B73,77%

8 Consumo doméstico
Consumo comercial, industrial
y de servicios

Figura 1.13 Porcentajes del consumo de agua en el Distrito Federal en 1997

Las cifras de la tabla 1.4 toman en cuenta el uso doméstico del agua que fluctiia mas o
menos como se especifica en litros por habitante y por dia.

A los datos de la tabla 1.4 hay que agregar lavado de coches a razén de 20 a 200 litros
por vehiculo, el riego de patios y jardines que usan de 1 a 7 litros diarios por metro
cuadrado y el uso de aire acondicionado a raz6n de 100 a 500 litros diarios por habitante.

. " ]
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Tabla 1.4 Fluctuaciones del consumo doméstico de agua
Fuente: César, 1991.

Para bebida, DE 20 A 30
cocina y limpieza
Descarga de De 30a45
Muebles sanitarios
Para baiic de De 20 a 30
Regadera
Total De 70 a 105

Un desglose del consumo doméstico de agua proporciona los diferentes usos en la
siguiente forma: 41 % para descarga de sanitarios; 37% para lavado y bafios; 6% para uso
culinario; 5% para agua potable; 4% para lavado de ropa; 3% para limpieza general del
hogar; 3% para lavado del jardin; 1% para lavado del carro familiar (figura 1.14).

En Estados Unidos en una tipica ciudad se proporciona una dotacion de 340 1/hab/d, sin
embargo el promedio de las comunidades residenciales de Norteamérica es de 378.5
I/hab/d y de 547.8 I/hab/d o mas en ciudades industriales grandes. En la tabla 1.5, como
parimetros de comparacion, se pueden observar algunas ciudades y sus dotaciones
respectivas.

A falta de mediciones de consumo, son suficientes las dotaciones medias ya citadas, sin
recurrir a calculos tedricos para deducir cifras probables. Es importante anotar que la
instalacion del alcantarillado repercute en el aumento de consumo de agua.

s
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Porcentaje del empleo del agua en las diferentes
actividades domeésticas

O1%

m3% descarga de sanitarios

E3% B javado y baiios

B4% O uso culinario

B|5% —\ .

06%

& agua potable

B javado de ropa

limpieza general del hogar
8 |avado del jardin

lavado del carro familiar

W37%

Figura 1.14 Desglose del consumo doméstico de agua

Tabla 1.5 Ejemplos de dotacion media en algunas ciudades del mundo
Fuente: Twort, Law y Crowley; 1985.

CIUDAD TiPICA DEMANDA CIUDAD TIPICA DEMANDA
(L/HAB/D) (L/HAB/D)
Filadelfia 741 Paris 249
San Francisco 608 Hamburgo 229
Sydney 491 Bruselas 178
Mildn 400 Pequefias poblaciones de Italia 100-200

“Turin 425 Belfast 495
Roma 651 Estocolmo 328
Dinamarca 340 Hamilton 667
Londres 314 Liverpool 349
Japén 303 Barcelona 267
Berlin 268 Jerusalén 291
Tel Aviv 281 Copenhague 311

' S
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1.3.3 Variaciones

El consumo de agua cambia con las estaciones, los dias de la semana y las horas del dia.
Existen maximos de estacién durante el calor y la sequia del verano, cuando se consumen
grandes volimenes de agua para refrescar al hombre y a sus animales domésticos, regar
prados y jardines, llenar albercas y chapoteaderos y alimentar a las lavadoras o enfriar los
condensadores del equipo de acondicionamiento de aire.

Un tipico consumo en invierno es aproximadamente un 80% del consumo diario
promedio anual, mientras que en verano es un 30% mas grande. Generalmente se
presentan variaciones como esta, por tal razon se tiene que valuar para cada comunidad,
ya que las diferencias pueden ser significantes dependiendo de los cambios de clima por
estacion. La méaxima demanda diaria puede estar considerada a ser ¢l 180% del promedio
diario, con variaciones del 120 al 400%.

En ciidades con climas frios, ocurren maximos de estacién durante el frio extremo en el
invierno: cuando se deja correr agua al drenaje, para evitar que los servicios y tuberias
domésticos se congelen y cuando existen muchas fugas en las unidades de las tuberias,
porque los metales se contraen con el frio.

Entre los usos de estacién del agua se encuentra el proceso de productos agricolas en el
tiempo de cosecha y los cambios de consumo entre los abastecimientos subterrineos
privados en el verano y suministros superficiales piblicos durante el invierno, para
obtener provecho de temperaturas inferiores.

Deben conocerse las variaciones normales de consumo, para disefiar apropiadamente las
tuberias de abastecimiento, los depbsitos de servicio y las lineas de distribucién. Ademas,
deberd haber margenes adecuados por consumos sibitos, fuertes e imprevisibles, para
combatir incendios.

Conforme menor es la comunidad, mas variable es la demanda; cuanto mas corto es el
periodo de flujo, mayor es la desviacion de la media.

Las cantidades abastecidas a diferentes comunidades pueden tener amplias variaciones,
debido a factores que ya antes se mencionaron: diferencias en clima, estindares de vida,
amplitud del alcantarillado, tipo de actividad mercantil, comercial e industrial, costo del
agua, disponibilidad de abastecimientos privados del agua, calidad o propiedades del agua
para usos domésticos industrial y otros, presiones del sistema de distribucién, totalidad de
la medicién y administracion del sistema.

|
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1.3.4 Curvas de demanda horaria

La demanda de agua de una comunidad varia considerablemente en el curso de un dia. El
consumo de agua es mds elevado durante las horas en que se le usa para la higiene
personal, la limpieza, cuando se realiza la preparacion de alimentos y el lavado de la
ropa. Durante la noche, el uso del agua sera el mis bajo.

La demanda diaria de agua en una comunidad variard durante el afio debido al patron
estacional del clima, la situacién de trabajo (por ejemplo, época de cosecha) y a otros
factores, tales como ocasiones culturales o religiosas. Las cifras tipicas para €l uso comiin
y otros requerimientos de agua, son cantidades promedio. Por lo general, se calcula la
demanda maxima diaria aftadiendo del 10 al 30 por ciento a la demanda diaria promedio.
Asi el factor pico para la demanda diaria (ki) serade 1.1a 1.3.

Para la Ciudad de México, la ley de variacidon horaria fue determinada en el Instituto de
Ingenieria de la UNAM a partir de las mediciones de presiones de la red. La demanda
horaria se establecié al relacionar el gasto instantineo Q al gasto promedio Qm en el dia.
Las relaciones obtenidas (Q/Qm) se consignan en la tabla 1.6. La curva de variacion horaria
se muestra en la figura 1.15.

Tabla 1.6 Ley de variacion horaria en el D. F.
Fuente: CNA 1996.

T(H) | QQu | TH) | Q/Qu
01 | 0570 | 12-13 | 1.495
1-2 | 0.560 | 13-14 | 1.430
23 [ 0.550 | 14-15 | 1.350
34 | 0.560 | 15-16 | 1.250
45 | 0580 | 1617 | 1.175
56 | 0.65 | 17-18 | 1.125
67 | 0.800 | 18-19 | 1.100
7-8 | 1.000 | 1920 | 1075
89 | 1.300 | 20-21 | 1.000

9-10 | 1.425 | 21-22 | 0.780

10-11 | 1.475 | 22-23 | 0.650

11-12 | 1.500 | 23-24 | 0.600

-
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Figura 1.15 Variaci6n horaria de la demanda para la ciudad de México

Tema 1

Adicionalmente, también se presentan dos curvas de variacién del gasto de demanda
aplicables a diferentes ciudades de la Republica Mexicana (tabla 1.7 y figura 1.16), asi como

a poblaciones pequeiias (tabla 1.8 y figura 1.17).

Fuente: CNA, 1994,

TH | QQmu | T(H [ Q/Qum

0:00 | 0.606 | 12:00 | 1.288

1:00 | 0.616 | 13:00 | 1.266

2:00 0.633 14:00 1.216

3:00 0.637 | 15:00 | 1.201

4:00 0.651 16:00 | 1.196

5:00 0.828 17:00 | 1.151

6:00 0.938 18:00 1.121

7:00 1.19% | 19:00 | 1.056

8:00 1.307 20:00 0.501

9:00 1.372 | 21:00 | 0.784

10:00 1.343 22:00 0.710

11:00 | 1.329 | 23:00 | 0.651

_ .. Tabla 1.7_Ley.de-variacién-horaria para-diferentes-ciudades-del-pafs

- - |
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Figura 1.16 Variacion horaria promedio de la demanda
para diferentes ciudades del pais

Tabla 1.8 Ley de variacién horaria para poblaciones pequefias
Fuente: CNA, 1994.

TH) | QQu | TH) | Q/Qu
0:00 0.45 12:00 1.20
1:00 0.45 13:00 1.40
2:00 0.45 14:00 1.40
3:.00 0.45 15:00 1.30
4:00 0.45 16:00 1.30
5:00 0.60 17:00 1.20
6:00 0.90 18:00 1.00
7:00 1.35 19:00 1.00
8:00 1.50 20:00 0.90
9:00 1.50 21:00 0.90
10:00 1.50 22:00 0.80
11:00 1.40 23:00 0.60

s
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Figura 1.17 Variacién horaria de la demanda en ciudades pequefias

La variacion horaria en la demanda de agua durante el dia frecuentemente es mucho
mayor. Generalmente, se pueden observar dos periodos de pico, uno en la maiiana y otro
en la tarde. Se puede expresar la demanda de la hora pico como la demanda horaria
promedio multiplicada por el factor horario de pico (kz). Para un area particular de
distribucién, este factor depende del tamaifio y caricter de la comunidad servida.

La capacidad de un tanque de almacenamiento, que ayuda a regular las demandas de agua
potable de una poblacion, puede ser determinada analiticamente o graficamente; en ambos
casos, el principio de la solucién, es un balance de masa. En el capitulo 3, se lustrardn
los dos métodos de solucidn, €l analitico y el grafico.

1.3.5 Calculo de los consumos de agua potable
El consumo medio anual de agua en una poblacion es el que resulta de multiplicar la

dotacion por el nimero de habitantes y por los 365 dias del afio:

_ DxPx365

1.28
™ 1000 ( )

-]
Fuentes, Carrillo, De Luna, Rosales. DECFI UNAM. 22-26 Mayo 2000 45



Andlisis, disefio y operacién de redes de distribucion de agua potable Tema 1
- -]

donde:
Vma  es el consumo medio anual en m®
D es la dotacion en I/hab/d, y
P es el niimero de habitantes

El consumo medio diario anual (Vis) en m’, es por consiguiente:

L2
y el gasto medio diario anual (O=) en litros por segundo es
DxP :
= 1.30
On 86400 ( )

donde 86400 son los segundos que tiene un dia.

El gasto medio diario es la cantidad de agua requerida para satisfacer las necesidades de
una poblacion en un dia de consumo promedio.

Como ya se explicd, las condiciones climaticas, los dias de trabajo, etcétera, tienden a
causar amplias variaciones en el consumo de agua. Durante la semana, el lunes se
producird €l mayor consumo y el domingo el mas bajo. En algunos meses se observari un
promedio diario de consumo mas alto que el promedio anual. Especialmente el tiempo
caluroso producird una semana de méximo consumo y ciertos dias superarin a otros en
cuanto a su demanda. También se producen puntas de demanda durante el dia. Habra una
punta por la manana al empezar la actividad del dia y un minimo hacia las cuatro de la
madrugada. Por lo que existird-un gasto maximo de maximos (Q=) que se presentara el
dia del afio con médxima demanda.

Las variaciones dia a dia reflejan la actividad doméstica e industrial {los domingos se
presenta una demanda muy baja). Las fluctuaciones de hora a hora preducen un méximo
cercano al mediodia y minimo en las primeras horas de la mafana.

El gasto maximo diario alcanzara probablemente el 120% del medio anual y puede llegar
hasta el 150%, es decir
Oup =0, xCVD (1.31)

donde
QOmo  es el gasto maximo diario en litros por segundo
Or  es el gasto medio diario anual en litros por segundo y
CVD es el coeficiente de variaién diaria.

- -~ -~ - "}
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El gasto maximo horario serd probablemente de alrededor del 150% del promedio para
aquel dia y puede llegar hasta el 200%, o sea

Qv =0, xCVDxCVH (1.32)

donde _
Qun  es el gasto maximo horario en litros por segundo y
CVH es el coeficiente de variaion horaria.

De acuerdo con los Lineamientos Técnicos de la Comisién Nacional del Agua (CNA), se
tienen los siguientes valores de los coeficientes de variacion: '

CVD 1.2al}
CVH 1.5a20

Los valores comunmente usados para proyectos en la Repiblica Mexicana son:

It

CVD = 1.2
CVH = 1.5

Los gastos de disefio para los componentes de un sisterna de abastecimiento de agua potable
se indican el cuadro de la figura 1.18.

La exactitud en el célculo del consumo de agua, también depende de la estimacién de la
poblacién, la cual va a ser servida.

Frecuentemente la poblacidn estimada es inexacta independientemente del método de
cilculo que sea utilizado, debido a que los limites del abastecimiento de agua, no
coinciden con los limites de los censos de poblaci6n, los censos no estdn actualizados, y
puede ser dificil estimar el niimero de emigrantes o visitantes temporales en la poblacion.

Cuando sea dificil estimar la poblacidén, podra calcularse el consumo diario, con la
siguiente féormula empirica a partir del gasto maximo instantineo:

D=036¢Q,, H
donde:
D demanda diaria
Omas  gasto maximo instantineo

H duracioén del periodo de mixima demanda (entre 1 y 4 horas).

L |
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T —(—
Cormponente . Gasto de disefio

1. Fuente y obra de captacién Qmo
2. Conduccion Qmp
2", Conduccidn (alimentacidn a la red) Qumu
3. Potabilizadora *
4. Tanque de regularizacion Qump
5. Red de distribucién Qi

*Qm 6 QMp en procesos
Figura 1.18 Componentes del sistema de abastecimiento

y sus gastos de disefio

Otra manera de obtener el gasto maximo diario seria en I/s.
Oup =0, x &
en donde a kK, se le asigna un valor de acuerdo al tipo de clima (ver tabla 1.9)

Tabla 1.9 Valores de ki de acuerdo al clima

Tipo de clima ki
Clima uniforme 1.20
Clima variable 1.35
Clima extremoso 1.50
Clima seco 1.80
Clima muy extremoso 1.75

s
Fuentes, Carrillo, De Luna, Rosales. DECFI UNAM. 22-26 Mayo 2000 48



Andlisis, disefio y operacion de redes de distribucién de agua potable : ’ Tema 1
. _______________________________________________________________________________]

De esta forma el gasto maximo horario (Qww), para el calculo de la red de distribucion en
1/s sera

QMH =QMka2
donde 1.4< k2 < 1.8

En ocasiones, algunos proyectistas, obtienen un gasto especifico (Qr) para el célculo de la
red, en l/s por metro.

Q - QMH
£ longitud total de la red

1.3.6 Consideraciones de diseiio

Las tuberias que integren la red de distribucién deben tener capacidad para satisfacer
adecuadamente el consumo destinado a la poblacidn, y cuando €l caso lo requiera, el
consumo propio para incendio, asi como la presion necesaria para dar servicio continuo a
todas las zonas de la poblacién. Deben tomarse las medidas necesarias para que la buena .
calidad del agua se conserve. '

El volumen de agua por distribuir se determinard tomando como base los datos de
proyecto previamente establecidos para €l proyecto del Sistema de Aprovisionamiento de
Agua Potable, los datos bésicos para el disefio de la red son los siguientes:

Poblacién del dltimo censo oficial
Poblacion actual, estimada con el plano de predios habitados.

Poblacion de proyecto determinada generalmente para un periodo econdmico de proyecto
que variard de 10 a 15 afios.

El valor de la dotacién, variara de 100 a 150 1/hab/d, en funcién principalmente del clima
y del nimero de habitantes por servir, para localidades rurales y urbanas pequefias. Para
grandes localidades, se deberan utilizar los valores recomendados por los organismos
operadores del area a que se dard servicio.

Errores de estimacion

En el desarrolio y calibractén de un modelo de un sistema de distribucién de agua, en
ocasiones son necesarias algunas estimaciones de demanda de agua. Sin embargo el area
de servicio asignada a cada nudo, es normalmente muy grande durante las primeras
etapas del desarrollo. Para especificar el tamaio de una tuberia, puede ser mecesario

- |
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definir nudos adicionales y dividir los nudos iniciales del irea de servicio en varias areas
de servicio més pequerias, 1o que repercute en una mala estimacién de las demandas.

Antes de calcular nuevamente las demandas, es necesario revisar la poblacién y las
proyecciones del uso del agua en un futuro.
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2. REVISION DE REDES DE DISTRIBUCION DE AGUA POTABLE
2.1 FUNDAMENTOS

Para el andlisis del funcionamiento hidraulico de una red de distribucién de agua en
régimen permanente (red estatica), es necesario contar con las cargas en los extremos de
sus tubos y los gastos que fluyen en los mismos. Para determinarlas analiticamente, se
emplean para cada tuberia de la red los principios de conservacion de la energia y
conservacion de la masa (ecuacion de continuidad). Ademais se requiere establecer la
ecuacién de continuidad donde se unen dos o maés tubos. '

Retomando la ecuacién 1.2 se tiene

considerando que

h, =z, +2 2.1)
y

h, =z +2 2.2)
Y

la ecuacién 1.2 se puede escribir como

V2 V'2
h, +a, —==h. +a, —+h (2.3)
s s 2g i lzg f

para una tuberia con area de seccidon transversal constante As = A la ecuacion de
continuidad define que As v = A v, , por consiguiente vs = v. . Si al mismo tiempo, se
aceptaque o =a, =1, la ecuacién 2.3 se reduce a ’

hf = h: - h: (24)

De acuerdo con esta expresion, la pérdida de carga es igual a la caida de carga que se
presenta en la tuberia entre las secciones s e i.

Como se describié en el capitulo anterior la pérdida de carga estd en funcién de las
caracteristicas de flujo (velocidad y viscosidad cinemética) y caracteristicas de la tuberia
(diametro, longitud y rugosidad absoluta £). La formula de Darcy-Weisbach se puede
utilizar para calcular dicha pérdida.

. _________
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De la ecuacién 1.1 se sabe que

V=0/4 2.5)
sustituyendo la ecuacién anterior en la ecuacién 1.23 tendremos
h-rt 2 (2.6)
f7r D 2g4? ‘
si ademas
C= = ! 2.7)
=/D 2g A* '
donde
A=zD'[4

(2.8)

como C es un pardmetro que depende de las caracteristicas geométricas de la tuberia, la
ecuacion 1.23 se puede escribir como

m=Glglg

(2.9)
donde G; se calcula con los datos del tubo j y O es el gasto que fluye por éL.

Por otra parte, si se toma en cuenta la ecuacion 2.7 en la 2.4 se obtiene

h-h =G 1010 (2.10)
Despejando el gasto @,

QJ=JCZH

cuya solucién se plantea de la siguiente manera

k {h,-n)" si h,>h

i

2.11)
—k, (h,-n)" si h,<h

5 i

Qj':

El coeficiente k; esta definido como

] 172
K; = [EIJ (2.12)

L " "
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2.2 PLANTEAMIENTO DEL PROBLEMA

Si en la red por analizar se conocen en los nudos los gastos que entran o salen de ésta y al
menos una carga, es posible calcular las cargas y los gastos en toda la red. Para lograrlo se
tiene que resolver un sistema de ecuaciones no lineales como se mostrara adelante.

El principio de continuidad para flujo permanente establece que la suma de los gastos que
llegan a un nudo es igual a la suma de los gastos que salen del mismo.

Al aplicar este principio en cada nudo de la red se establece una ecuacién lineal en términos
de los gastos. Por ejemplo, para el nudo 15 de la red de la figura 2.1 se tiene que

Qi + Gis- Qo - Qo = Gis (2.13)

donde @, es el gasto que fluye dentro de la tuberia j y Gn el gasto de salida de la red desde
el nudo ~.

En general para cualquier nudo » de la red se plantea una ecuacion de la forma siguiente:

£ 0=6, (2.14)

donde la suma se hace para todos los tubos j conectadoes al nudo #.
Si ahora se sustituye cada uno de los gastos que circulan dentro de las tuberias en términos
de los niveles piezométricos (segun la ecuacion 2.11), se forma un sistema no lineal de

ecuaciones.

Asi para el nudo 15 de la figura 2.1 se tendré que

Kiz(hia - his)'® + Kisths - his)'? - Kis (hus - hs)™? - Kaofhus - hn)'? = Gis {2.15)

-~
Fuentes, Carrillo, De Luna, Rosales. DECFI UNAM. 22-26 Mayo 2000 53



Andlisis, disefio y operacion de redes de distribucion de agua potable

Tema 2

° -+ ® Q Qi

i Ou  Q;
-@\ . @mom\\\‘ o

Gn

Figura 2.1 Red de Tuberias

De este modo para cualquier nudo n de la red se puede escribir que

I F(h)=G,
)

Gasto que fluye
dentro de la tuberia.

Nimero de tuberia.

Gasto  de  salida
desde el nudo n.
Sentido del gasto
que fluye dentro de
la tuberia.

Gasto de salida de la
red.

Nimero de nudo.

(2.16)

En la expresién anterior la suma se efectiia para todos los tubos j conectados al nudo n y
F(h) es una funcién no lineal que incluye a las cargas piezométricas en los extremos de todos

los tubos J.

La solucion a la red consiste en encontrar las cargas 4 que satisfacen simultineamente el
sistema de ecuaciones 2.16. Una vez obtenidas las cargas de presion, con la ecuacion 2.11

se calculan los gastos que fluyen dentro de las tuberias.

Fuentes, Carrillo, De Luna, Rosales. DECFI UNAM. 22-26 Mayo 2000
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2.3 METODOS DE REVISION

Se mencionaran tres métodos de solucién para resolver un sistema de ecuaciones no
lineales, debido a que finalmente €s lo que conlleva a la solucién de la red.

Por facilidad de célculo la red se puede analizar por circuitos, por lo que se debe asignar
convencionalmente (si se trata de los gastos) signos positivos a los gastos que circulan
conforme a la direccion de las manecillas del reloj y negativos en caso contrario.

2.3.1 Meétodo de la teoria lineal

El método de la teoria lineal ayuda a resolver los sistemas de ecuaciones pertenecientes a

redes.aifin cuando se cuenta con bombas y dep6sitos o cuando no se conocen los gastos

externos a la red, ya que pueden ser obtenidos como parte de la solucion; tiene varias

ventajas sobre los métodos de Newton Raphson y Hardy Cross (que més adelante se

describiran), ya que en primer lugar no se requieren datos precisos para comenzarlos a

aplicar y en segundo lugar siempre tiende a converger con relativa facilidad (pocas
iteraciones).

Si se recuerda que la carga total disponible en una tuberia estid dada por la ecuacién 2.9
escrita como sigue:

nl

h,=C;

Q;,=C,; 0, (2.17)

donde el coeficiente C’; esta definido para cada tuberia como el producto de C
multiplicado por Q, "/, siendo éste 1iltimo una estimacién casi igual al caudal que fluye en
la tuberia. Si se aplica este artificio en las expresiones obtenidas con la aplicacién de la
ecuacion de la energia en los circuitos de la red a analizar, se puede formar un sistema de
ecuaciones compatible; que por otro lado, estard constituido con las ecuaciones
resultantes de la aplicacion del principio de continuidad en cada nudo.

El sistema de ecuaciones planteado es lineal, cuya solucidn es relativamente facil de
obtener, sin embargo, la solucién inicial no necesariamente serd la correcta porque el
gasto Oy ™' (en las expresiones resultantes de la aplicacién de la ecuaci6n de la energia)
probablemente no se estimo igual al gasto Q,. Empero, si se repite el proceso una vez que
se mejoré la estimacién de @, eventualmente el Q) "' sera igual a O, , después de esta
iteracion la solucién correcta habra sido obtenida.

L
Fuentes, Carrillo, De Luna, Rosales. DECFI UNAM. 22-26 Maye 2000 - 55



Andlisis, disefio y operacion de redes de distribucion de agua potable Tema 2
.-

Cuando se aplica el método de la teoria lineal no se requiere proporcionar una suposicion
inicial del gasto como aparentemente se necesita es decir, en la primera iteracion el valor
de C’; puede ser igual al de G , lo cual implica que el valor del gasto O, ™' sea igual a la
unidad. Es posible observar durante la aplicacién del método que las iteraciones sucesivas
siempre convergen. Wood (Fuentes y Martinez, 1988), sugiere que después que han sido
obtenidas dos soluciones iterativas, el promedio de ambas sea utilizado para la siguiente
iteracién, esto es:

n~{ n-2
Q; + Qj

> (2.18)

an =

La solucién del sistema de ecuaciones lineales se puede conseguir utilizando alguno de los
siguientes métodos: Eliminacién de Gauss, Eliminacién de Gaus-Jordan, Descomposicion
LU, Gauss-Seidel, Sobrerelajacion, Jacobi, etc., (para la consulta de cualquiera de los
métodos antes citados se recomienda Fuentes y Martinez,1988). De preferencia uno que
aproveche la gran cantidad de coeficientes de las incognitas que son nulos.

En el célculo del parametro C es necesario conocer el coeficiente de rugosidad (el factor
de fricciébn f si se utiliza la expresién de Darcy-Weisbach), que requerird conocer la
velocidad, por lo que inicialmente se tendrd que proponer un valor caracteristico del
coeficiente de rugosidad de acuerdo con las condiciones establecidas y la expresién a
emplear. Una vez determinados los gastos en la primera iteraci6bn de la secuela det
célculo se hard la correccién requerida en los parametros C de cada tuberia para la
siguiente iteracidon, y asi sucesivamente.

El método es aplicable ain en redes alimentadas por bombas o en las que se cuenta con
dispositivos como vélvulas reductoras de presién. Actualmente existen programas basados
en este método que permiten realizar eficientemente un analisis de una red (Fuentes y
Martinez, 1988).

2.3.2 Método de Newton-Raphson

Uno de los métodos ampliamente utilizados para resolver ecuaciones implicitas (no
lineales) es el de Newton-Raphson. Su extensa aplicacién se debe a que una vez obtenida
la primer derivada de la funcion converge rapidamente a la solucién.

La solucién de la ecuacién f (x) = O es obtenida por medio de la férmula iterativa

_Sx)

2.19
n+f L f'(-xn) ( )

- - -~ "
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La ecuacidn anterior se deduce de la serie de Taylor escrita en la forma
] 2 1 m "
f(x+Ax)=f(x)+f’(x)Ax+;f”(x)Ax +... +;f (x)Ax (2.20)

Si se toma en cuenta que Ax=x_,,—x, Yy que el valor calculado a partir del tercer

n

término después de la igualdad de la serie de Taylor es muy pequefio, razén por lo cual
no tiene caso considerarlo; entonces '

x+Ax=x, +(x,,,-x,)=1x,,, (2.21)

y la ecuacién 2.20 se puede escribir como

Sxur) = f(x )+ [ (2, )%, — %) 2.22)

En el método se desea que x,,, ~ a (a,es laraiz ), por consiguiente f(xn+1) =0 y
la ecuacidn 2.22 se escribe

0=f(x )+ f'(x )(x.., ~x.) 2.23)

finalmente si se despeja la incégnita xn+; se llega a la ecuacién 2.19

Para extender la aplicacién de este método de una sola funciébn a un sistema de
ecuaciones, basta con remplazar la variable independiente x y la funcién f (x) por los

vectores ¥ Yy f(x), de la misma forma la inversa del jacobiano J~ sustituye al

elemento %' (x)" de tal modo que se tendra

%, =% -Jf(x,) (2.24)

Al resolver un sistema de ecuaciones donde las incognitas son las cargas en el sistema, el
vector ¥ se comvertird en el vector 4, si por otro lado, los valores buscados son los
gastos que circulan por las tuberias, dicho vector serd 4 Q; los elementos de los que
estaran constituidos estos vectores seran

" |
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A, FYe)

h_') AQZ
h= AQ=

LA LAQ, |

La matriz J denominada jacobiano es la que estd constituida por las derivadas de las
funciones del sistemna, el primer renglon serd la derivada de la primera funcién con
respecto a las variables independientes, de la misma forma el segundo renglon estara
constituido por las derivadas de la segunda funciébn con respecto a las variables
independientes, respetando el orden establecido inicialmente y asi sucesivamente; por
ejemplo el jacobiano cuando se tiemen las cargas como incdgnitas es el de la ecuacion
2.25

Kinan ]
oh, oh, = on,
o 2 s
éh, éh, = &h,
J=| . (2.25)
. 9y a5
Gh, Sh, 0k,

El ultimo término de la ecuacién 2.24 contiene la inversa del jacobiano (J ), sin
embargo, en el caso de la aplicacién del método de Newton-Raphson no conviene obtener
dicha inversa y premultiplicarla por el vector de funciones f (x) como lo implica la
ecuacion antes mencionada. Lo que generalmente se emplea, es la solucién de un vector
Z del siguiente sistema lineal DZ = f el cual es sustraido de una previa iteracién con un
vector de valores supuestos. Si tomamos nuevamente un sistema de ecuaciones donde las
cargas son las incégnitas, la férmula iterativa de Newton-Raphson estard definida por la
ecuacion 2.26.

By =h, -2, (2.26)

la equivalencia de las ecuaciones 2.24 y 2.26 es evidente ya que 7 =D~ /. Esto se hace
con el objetivo de facilitar la programacién por computadora del método, porque de lo
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contrario seria necesario encontrar la inversa de la matriz J y ello implica méas célculos
que procediendo de otro modo.

El método de Newton-Raphson por lo tanto obtiene la soluciéon de un sistema de
ecuaciones no lineales por medio de iteraciones en un sistema de ecuaciones lineales. En
este sentido el método es similar al de la teoria lineal, ambos pueden emplear el mismo
algoritmo de solucion; sin embargo, el jacobiano es una matriz simétrica que facilita la
obtencién de resultados y en consecuencia, se prefiere su empleo.

En este método se requiere al inicio de una suposicién de valores con una aproximacién
razonable a los resultados finales, porque de lo contrario es posible que no tienda a
converger, pero probablemente es la mejor opcion para resolver sistemas de ecuaciones
grandes. Ademas, los programas de cémputo que en él se basan tienen la ventaja de
ocupar menos capacidad de memoria durante su operacion.

2.3.3 Método de Hardy Cross

Este método consiste en aproximaciones sucesivas que pueden aplicarse a los gastos
SUpUEStos en un principio o bien a las pérdidas de carga iniciales.

a) Balanceo de cargas por correccion de gastos acumulados.

Debido a que es muy dificil tratindose de una red hacer una suposicién concreta de la
distribucion de los escurrimientos en las diversas tuberias, en el método de
aproximaciones sucesivas de Hardy Cross, se procede a calcular los errores contenidos en
la distribucién de gastos inicialmente supuestos en un circuito, aplicar las correcciones
consiguientes y repetir el procedimiento hasta que la pérdida de carga por cualquier
camino recorrido del circuito sea la misma o insignificante; y se alcance asi el equilibrio
hidraulico en la red.

Si se analiza el siguiente circuito

Q Qi _,
Hi
Q2 k 4 1..1-2 4

Q

A cada gasto O y Q2 corresponden pérdidas de carga H: y H: respectivamente, las
pérdidas en funcidn del gasto estin dadas por la ecuacién

U
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H=CQ" (2.27)
donde
C es una constante que depende de la tuberia,
m €s una constante comiln en todas las tuberias, adopta €l valor de 2 cuando

se aplican las férmulas de Darcy-Weisbach y Manning, y un valor de
1.852 para el uso de la expresién de Hazen-Williams.

Tomando @/ y Q2 de un sistema balanceado hidraulicamente se tendra

H‘, = CI Q:m
H,=(, sz

Entonces H, = C, Q" debe ser igual a H,=C, O,", o sea, H;- H> =0. Lo mas usual en
un primer ensayo es que H:#H:.

Por consiguiente debe aplicarse una correccion a los valores iniciales Qr y Q2 ; asi por
ejemplo, si H)< Hz, (: necesita un incremento ¢ quedando @' = Qi + ¢, mismo
que debe ser restado al Oz, por lo que 02’= Q2 - 4.

Si g es la correccién real, tenemos que H;’- H2'=0, o bien

C1 (QJ+Q)M_C2 (Qz_Q)mzo (228)

Si se desarrollan los binomios de la ecuacién 2.28 y se considera que la primera
estimacion del gasto ha sido razonable de tal forma que ¢ serd pequefio pudiéndose
despreciar algunos términos, se llega a la expresion (Sotelo, 1987):

H -H,

g=- e (2.29)
H! Hz
m|—+-—=

Q Q

en donde Q! , Q2 , H: y H: tienen los signos correspondientes (+ ¢ -) segin el sentido
del recorrido. Generalizando la expresion 2.29

_ZH

mz-g

g= (2.30)

El nimero de correcciones que debe hacerse depende de la aproximacién del gasto
distribuido en la primera estimacion y del grado de exactitud deseado en los resultados.

. |
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Para efectuar los calculos conviene tabular los siguientes datos: el nimero del circuito por
analizar, que en primer lugar serd el mas préximo al tanque de regularizacién, los tramos
considerados a partir de los puntos de alimentacién al igual que su longitud, gasto
acumulado (de acuerdo al sentido del recorrido y al criterio del proyectista) y diametro
supuesto, para las dos ramas del circuito; enseguida, se tendridn que anotar los datos de
los demds circuitos. Previamente, se deben consignar en la tabla los datos de la linea de
alimentacion y la cota de terreno del tanque.

Tabulados los datos se determinan las pérdidas de carga en las ramas de los circuitos y se
hacen las correcciones que sean necesarias a los didmetros supuestos, a continuacion se
determinan las diferencias de pérdidas de carga con que se llega a los puntos de equilibrio
en cada uno de los circuitos que se tienen, se aplican las correcciones consiguientes y se
determinan nuevamente las pérdidas de carga en cada tramo de las tuberias principales.
Se repite el procedimiento hasta que las pérdidas de carga que se tengan en las dos ramas
de cada circuito sean practicamente iguales.

Generalmente, con dos correcciones que se hagan se obtiene el ajuste del funcionamiento
hidraulico en redes de localidades urbanas pequefias.

Logrado el ajuste del funcionamiento hidraulico de la red, se anotan en las tablas de
célculo las elevaciones de terreno para cada uno de los tramos considerados; después se
obtienen las cotas piezométricas (considerando el tanque vacio) que se tienenal final de
cada tramo y, finalmente, las cargas de presién disponibles en las tuberias principales; las
que deberan estar comprendidas entre los valores recomendados.

En caso contrario, se procederd a efectuar las modificaciones que sean necesarias, de
preferencia variando el didmetro de las tuberias o modificando si es posible la elevacidn
del tanque de regularizacién.

b) Balanceo de gastos por correccion de cargas.

Si los gastos son desconocidos y hay varias entradas, la distribucion del gisto puede
determinarse por el método de balanceo de gastos. Se deben conocer las cargasde presion

en las entradas y salidas.

El método se basa en considerar que la suma de los gastos en un nudo es igud a cero y
que los gastos de entrada y salida estdn dados con signo contrarios.

La carga supuesta en toda la tuberia estd definida por la ecuacion 2.27 y la carga
corregida por la siguiente ecuacién

H+h=C(Q+q "=C@@"+mgQ™ + ...) 2.31)
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Icorreccion de la carga, sustituyendo las ecuaciones 2.27y H/Q = C
lllo de la ecuacién 2.28 César,1991), se tendra

' H
lf Heh=Himq 5 (2.32)

|

h
hQ en cada nudo. Exceptuando los nudos de entrada y salida, la suma

m
| corregidos debe ser igual a cero, por lo que se tendri
20=-2q, pero
= v = 2.
2q - 2z I (2.33)
orreccion de la carga A
.- >
| hz_’—"?Q- (2.34)
2%

idependera de la expresién empleada para el calculo de las pérdidas por

célculo para la aplicacién de este método es la siguiente:

a pérdida de carga en los tramos (diferencia de niveles).

que los gastos de entrada a un nodo tendran signo positivo y los de salida

" ra el gasto en cada tramo, teniendo como datos el coeficiente de rugosidad,
* .y didmetro de la tberia y la carga H.

- I?:ra la correccion £ con la expresion 2.34.

ilgebraicamente H+# obteniendo la H;, el proceso se repite hasta alcanzar

:cion tan pequeila como se quiera.

|
itra la H compensada. Se hace en forma arbitraria de tal manera que la suma

igual a cero (gastos en el nudo equilibrados).

. "~ " ]
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2.4 METODO DEL INSTITUTO DE INGENIERIA

Para resolver las ecuaciones de una red de tuberias se puede utilizar un procedimiento
apoyado en el método de Newton-Raphson (Fuentes y S4nchez, 1991).

Considerando nuevamente la serie de Taylor (ecuacién 2.20)

f(x+Ax)=f(x)+f'(x)Ax+%f”(x)Ax2+... +§f”(x)Ax"

Sea la funcién f (@), sustituyendo en la ecuacion anterior y considerando hasta la primer
derivada se tendra

fQ+4Q)=fQ+ (a0 . (2.35)

de la ecuacion 2.9 se obtiene
f(Q)=C, |0, |0 (2.36)
11(Q)=2¢; g, T 2.37)

Si tomamos en cuenta que Q = @ *, donde k representa una condicién conocida y
A4 0=0"" -0, entonces

Q)= (0" )=C, (')

[1QQ=10Q*)=2¢C,@©;")

fQ+40)=10,")=C, Q") 239
f(Q+AQ=ht —h*
sustituyendo las ecuaciones anteriores en la ecuacion (2.35)
W -R=CQ P +2C Q0 )@ -0,") (2.39)

despejando Q**' se tendrd
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k+t k+1/ k
h: _hl + Qf

) K+l _ oc ’ . k . (2.40)
Si se considera
1
_ aj=;E]:§T (2.41)
entonces la ecuacidn 4.4.6 se puede escribir
0 = a, (A — K+ 2 Qb @.42)

2

A medida que k aumenta, Qf y O **' tienden a ser iguales y la ecuaci6én 2.42 se hace
similar a la ecuacién 2.11. La expresion 2.42 es la ecuacién fundamental del método.

Si los gastos (en el entendido que corresponden a los valores de gasto de la iteracién k) de
cada tuberia de la red se expresan en términos de las cargas piezométricas de acuerdo con la
ecuacién 2.42 y luego, se sustituyen en las ecuaciones de continuidad (ecuacion 2.14), se
obtiene una ecuacion lineal en términos de las cargas. Por ejemplo, al nudo 15 de la red de
la figura 2.1 le corresponde la expresion algebrdica 2.13. Al sustituir los gastos que
aparecen en esta ecuacion (Q:, Qrs, Oy Q) por las expresiones que resultan al considerar
la ecuacion 4.4.8, se encuentra
(- 47 - L1 - Otqg - Ol2g ) h:‘;l-i-anh:‘;]+(xwh§+l+otlgh§+l+0'.20h$+l
(2.43)

k k L4 k

—| _ QI? _ Q}J + Qi? + Q20 + G
2 2 2 2 ”

En la ecuacion anterior se aprecia que, si se prescinde del superindice £, el término entre

paréntesis del miembro derecho es precisamente -Gis /2 (de la ecuacién 2.13). Por lo cual

la ecuacion antertor se puede escribir

k+1 K+l k+1 K+l kel
(07 =0 =0t g =0y 5 0,00 +0 g o o ghs T o =G g 12 (2.44)

En general, se afirma que se requiere resolver un sistema de ecuaciones lineales del tipo
Ah¥ =p (2.45)

donde las incOgnitas son las cargas £ en la iteracién k+1.

- " ]
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Los coeficientes de la matriz A dependen de los parametros a; y el vector columna b de los
gastos de demanda G, y algunos pardmetros ¢;, cuando se relaciona con una carga conocida
(por ejemplo de un tanque).

Como en la iteracién k, las variables Q * y h * son conocidas, con la ecuacién 2.41 es

posible calcular los parAmetros o y luego, es sencillo formar el sistema de ecuaciones
lineales, 2.45.

La solucién del sistema 2.45 proporciona los valores de las cargas piezométricas e

A partir de estas cargas, con la ecuacion 2.40 se calculan los gastos Q;™'. Cuando en todas

k+1
J

iguales se obtuvo la solucién de la red. Cuando se llega a esta situacion se afirma que los
gastos que fluyen en la tuberias tienen los valores Qf” y que en sus nudos las cargas
piezométricas son £**/. De otro modo, se asignan a las variables en la iteracién & las de la
iteracién k+1 y se repite el proceso a partir del calculo de los parametros o.

las tuberias los gastos entre dos iteraciones consecutivas ) J." y Q7" son aproximadamente

En el diagrama de bloques de figura 2.2 se puede observar la secuela de calculo a Segur,.. .

y con base en el cual se podria realizar un programa de cémputo que facilitard la
aplicacién del método para el andlisis estatico de una red de tuberias.

b
Eolewtr 2

- |
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I Leer datos de la red
?

=
3

Asignar o todos los gastos de
los {ubos un valor constante Q

{ 4
Calcular para cada tubo
o(k
t 5
Formar la matnz de coeficientes
A
1 b
Obtener los términos independientes
b

11

Kk k1 a0

] ]

Resolver ¢l sistema de ecuaciones
hineales y usi conocer

hk+|
{ 8
Calcutor los gastos
ket
Qj
t 9
& Son muy parecides ios qostos
Ok+l y Qk ?
{ S 10

Los gostos en los tuberias
k+
son Q y los niveles
piezemétricos en los nodos

T— son hk+|

Figura 2.2 Diagrama de bloques del método
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25 MI:]TOI’)O PARA CALCULAR REDES CON FLUJO NO PERMANENTE A
PRESION (DINAMICO)

En el funcionamiento real de las redes de tuberias, se observa que los gastos de demanda
son variables a lo largo del dia, a ello se debe que cambien los niveles piezométricos y los
caudales que fluyen por las tuberias. Para el estudio de estas variaciones se debe tomar en
cuenta en las ecuaciones de flujo de agua el cambio en el tiempo, dando lugar a las
llamadas redes de tuberias funcionando a presién con flujo no permanente o redes de
tuberias con funcionamiento dindmico.

Funcionamiento hidraulico

Para analizar el funcionamiento hidriulico de la red de una manera mas cercana a la real,
se requiere de un modelo de simulacién que contemple los términos de la aceleracién en
las ecuaciones de flujo, los efectos de la variacién de niveles en los tanques de
almacenamiento, arranque y paro de bombas, maniobras de operacion de valvulas, etc.

Ademas que el gasto de salida en los nudos de demanda esté en funcién de la presidn -

disponible en dichos nudos de la red.

A partir de los resultados obtenidos con el funcionamiento dindmico se determina la
posibilidad de cumplir total o parcialmente con los gastos de demanda de los usuarios del
servicio de agua potable, se revisa el comportamiento hidraulico y el tamano de los
tanques de regulacién, capacidad de conduccién de las tuberias, se establecen politicas de
operacién, posibles mejoras en el funcionamiento con el seccionamiento de redes muy
grandes, etc.

Un aspecto fundamental en el método de la red dindmica es el relativo a la demanda de
los usuarios, ya que los gastos proporcionados dependen de 1a presién en la red.

En el funcionamiento de la red dindmica se aprecia que durante los periodos de gasto de
demanda inferior al gasto medio, se llenan los tanques de almacenamiento y que, en los
lapsos de demanda superior -al gasto medio, el gasto se dé a los usuarios con el agua que
llega 2 los tanques y con la almacenada en ellos; de ese modo, se tiene una menor
variacion en los gastos. El funcionamiento teérico ideal de los tanques de almacenamiento
se presenta sin vélvulas de regulacién de gastos en las lineas de alimentacion de los
tanques a la red.

A continuaci6n se presentan las ecuaciones utilizadas en el programa para el célculo de flujo
no permanente (método dindmico), desarrollado en el Instituto de Ingenieria de la UNAM.
Es necesario mencionar, que para la solucién de dichas ecuaciones se emplea un esquema de
diferencias finitas de tipo implicito (Fuentes, 1992).

e
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En el modelo dinamico se toma en cuenta la forma en que funcionan los tanques de
almacenamiento, el caudal aportado por las bombas a la red de tuberias y la operacion de
las vélvulas sobre todo cuando las cargas de presién disponible son tan grandes que
puedan llegar a ser un factor preponderante para las fugas en las tuberias. Ademas, se
consideran los lapsos en los que estan en servicio los tanques y Ias bombas, asegurdndose
que las condiciones hidraulicas de la red permitan su adecuado funcionamiento. Esto
dltimo se refiere a que si se desea poner en operacién una bomba se debe tener en cuenta
que aportan agua a la red cuando la carga de presion se encuentra dentro del intervalo de
operacion de su curva caracteristica.

La simulacién del funcionamiento de la red comienza con el cilculo de cargas y gastos en
régimen permanente (redes de tuberias funcionando a presion con flujo permanente).

De igual manera con las ecuaciones del modelo dindmico se pueden obtener las cargas y
los gastos de régimen permanente, para lo cual se mantiene sin cambio los niveles de
tanques y gastos de demanda.

Los datos necesarios para la ejecucién del programa seran basicamente las caracteristicas
de los tubos, tales como: didmetro, longitud, nudos inicial y final, los valores supuestos
del factor de friccidn, las caracteristicas de los tanques de almacenamiento y regulacién,
las bombas (en su caso) conque cuenta el sistema de distribucién, las extracciones
puntuales como pueden ser los carcamos de las plantas de bombeo, las elevaciones del
terreno de los nudos en andlisis, la distribucién espacial y en cantidad de los gastos
demanda por los usuarios, las variaciones en el consumo de los usuarios, los valores de
caudales originados:por fugas.

La solucién de las ecuaciones para flujo en régimen permanente presentan un caso
especial de la solucién para régimen no permanente.

Gastos de demanda

Para realizar la simulacidn de flujo no permanente en una red de distribucion de agua
potable con el modelo dindmico es necesario tener en cuenta la variacion de la demanda
de los usuarios servidos a lo largo del dia.

Debido a la importancia de estas fluctuaciones en €l abastecimiento de agua potable, para
obtener un adecuado disefio y funcionamiento en los sistemas de agua potable es necesario
determinar los gastos maximo diario y maximo horario para obtener el apropiado
dimensionamiento de las tuberias que forman la red de distribucién, los tanques de
almacenamiento y regulacién, asi como los demas accesorios instalados en la red. Lo
anterior se realiza mediante coeficientes de variacion.
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La manera recomendable de obtener los coeficientes de variacion diaria y horaria es
mediante estudios de demanda y mediciones de consumo en la localidad o zona de
estudio.

En caso de no poder llevar a cabo mediciones de campo, se consideran los valores de
coeficientes de variacién diaria y horaria registrados en las tablas de acuerdo a los
Lineamientos Técnicos de la Comisién Nacional del Agua (CNA).

Por otra parte, el Instituto Mexicano de Tecnologia del Agua (IMTA) mediante el estudio
“Actualizacién de dotaciones del pais” proporciona informacion referente a los
coeficientes. Las actividades realizadas corresponden a determinar la variacion del
consumo por hora y por dia durante un periodo lo suficientemente extenso que permitié
obtener valores representativos en cada una de las estaciones del afio, calculandose los
coeficientes por clase socioecondmica y por clima.

Como se menciond, la demanda de agua de una comunidad varia de acuerdo con las
diferentes actividades realizadas en el transcurso de un dia, siendo antes del mediodia que
se presenta la demanda médxima y en la madrugada cuando la demanda es minima.

Para expresar las variaciones en los consumos, primeramente se obtiene el consumo
promedio diario, posteriormente se obtiene la relacion del consumo horario (g) respecto
al promedio diario (g/gmes), oObteniéndose asi la ley de variacién horaria en donde se
refleja el consumo en el curso de un dia (Tablas 1.6, 1.7 y 1.8).

En las variaciones de la demanda influye de manera preponderante la cantidad y tamafio
de las regulaciones individuales que se tienen ya que esto ayuda a disminuir las demandas
pico del agua potable. En general se puede inferir que a menor poblacién, mas variable es
la demanda; cuanto mas corto es el periodo de flujo, mayor es la desviacion estindar.

Ley de variacién horaria

La variacién horaria de los gastos demandados por los usuarios de la red se calcula
mediante la expresion siguiente:

q, = Cyem (q/ qmed) (2.46)

La relacién g/gmed se obtiene de las tablas 1.6 a 1.8 segin sea el caso de andlisis.
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Gastos suministrados

En el modelo se considera que el gasto que sale de un nudo de la red en el tiempo ¢ para
tratar de satisfacer la demanda depende de la carga de presion en dicho nudo y del gasto
de demanda requerido en tal tiempo.

El gasto suministrado por la red se calcula mediante la expresion

gn=Cea2g Jh-h, (2.47)

donde Cu es un coeficiente de descarga, a el drea de la abertura por donde sale el agua, g
la aceleracién de la gravedad, k- la elevacion del punto medio de la seccién transversal de
la tuberia y k4 la elevacién de la energia hidriulica disponible en el nudo de demanda de
dicha tuberia.

Se aéepta que A sea aproximadamente igual a la elevacién de la superficie del terreno y
ademas que se puede agrupar en

c=C.2+28 (2.48)

por lo que la ecuacion 2.47 también se expresa como

qQg=c¢+/h-h (2.49)

Esta ecuacién permite determinar el gasto que puede aportar la red en cualquier instante a
lo largo del ciclo de célculo.

El gasto que proporciona a los usuarios la red de tuberias es ¢l menor entre el gasto de
demanda y el gasto calculado con la ecuacién 2.49 En la expresidn anterior se considera
que si la energia hidriulica es menor que un cierto valor establecido por la Comisién
Nacional del Agua en las normas de disefio de abastecimiento de agua potable
respectivas, no se proporciona el caudal demandado por dichos usuarios.

Recurriendo nuevamente a la forma linealizada para expresar la ecuacién 2.49, queda de
la manera siguiente

ge=r'h"'+p* (2.50)
donde
0.5¢q

m (2.51)

k:
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o = 0.5qa(1- hk”f J (2.52)

siendo

g, = c\Jh -k, (2.53)

De manera semejante se expresa el caudal de fugas en la red de tuberias de distribucion
de agua potable. El caudal de fugas esta en funcién de la enmergia hidraulica que se
presente en los nudos.

Accesorios en la red

Una de los principales problemas que presentan algunos de los programas para analisis
hidraulicos de redes de tuberias que se¢ encuentran en el mercado, es la manera como
representan mediante ecuaciones los accesorios necesarios para un adecuado
funcionamiento que se instalan en la red de tuberias.

Para tomar en cuenta el funcionamiento de tanques de almacenamiento, bombas,
descargas libres, gastos constantes de ingreso y valvulas se requiere plantear varias
ecuaciones especiales.

Tanques de almacenamiento y regulacion

Las ecuaciones para tubos con uno de sus extremos unido a un tanque, se definen de
manera similar a la ecuacién 2.16, solo que en este caso el nudo s corresponde al nivel
del tanque que se supone conocido. Ademas, el tanque s6lo proporciona agua a la red
cuando su carga As es mayor que la de los nudos de la red (k) ligados al tanque (figura
2.3) y existe agua en el tanque.

Tanque \
A

Q ent
—

''''''''' /S / j
Plano horizonto!j / Tubo | /

de comparacion

Figura 2.3 Consideraciones para las ecuaciones del tanque.
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El nivel en el tanque As se modifica en cada instante de acuerdo con el ingreso desde el
exterior Qen y €l gasto que proporciona el tanque a la red Q'}, por lo cual se considera
que el cambio en el tiempo de almacenamiento del tanque estid dado por

hk+1 A
At

=0,.-0; (2.54)

siendo A el area transversal del tanque.

Bombas

De manera similar al caso particular del andlisis para flujo permanente, para la
representacion del funcionamiento de una bomba se emplea la curva caracteristica carga-
gasto de dicho accesorio y una aproximacién lineal basada en la serie de Taylor. La
ecuacién que se emplea es la siguiente

0, '=6"+pn (2.55)

siendo .
55=0"-la,+ 2a: )1 (2.56)
ﬁk=01+2azhk (257)

La ecuacion 2.55 se utiliza cuando 4 estd entre 0 y la carga maxima de la bomba; para el
caso que la carga se encuentre fuera de dicho rango se utiliza otra expresion.

Valvulas sin operacion

Como en el caso del método estatico, la pérdida de carga producida por la operacién (ya se
cierre o apertura) de valvulas se toma en cuenta modificando el coeficiente de rugosidad del
tubo.

La pérdida por cierre ¢ apertura de una valvula A esta dada por la expresion siguiente

PR e
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(&)

_K.Q
2g at

hy (2.58)

donde K: es un coeficiente que depende del tipo de valvula, del area de la vélvula totalmente
abierta (a) y del area parcialmente abierta de la valvula (av).

Dado que la pérdida por friccidn, segin la formula de Darcy-Weisbach, esta dada por

SLY
D2g az

hy= (2.59)

donde L y D son la longitud y el didmetro de la tuberia en cuestién, igualando Ay y A se

obtiene

= K LD a’
La;

f (2.60)

De esta forma, el coeficiente de rugosidad de la tuberia que tiene una vélvula se aumenta en
la cantidad f'.

Valvulas con operacién

En el caso de este tipo de accesorios, el coeficiente de rugosidad varia con el tiempo, por lo
cual la expresi6n utilizado es la 2.61.

fr=r) (2.61)

Los datos del horario de apertura y cierre, es decir, la operacion de la védlvula debe
proporcionarse al programa.

Ecuaciones por resolver

Una representacién mas apegada a las condiciones de funcionamiento real de una red de
distribucién de agua potable, muestra variaciones en el tiempo de los gastos de extraccion
que se tienen en los nudos (debido a las fluctuaciones en el consumo de los usuarios en el
desarrollo de sus actividades cotidianas).

Lo anterior tiene relacién con el funcionamiento hidrdulico de la red a presién y los

gastos circulantes en las tuberias que cambian con el tiempo, en estas condiciones se tiene
el caso de flujo no permanente y se le denomina funcionamiento dinamico.

Fuentes, Carrillo, De Luna, Rosales. DECFI UNAM. 22-26 Mayo 2000 + 73



Andlisis, disefio y operacion de redes de distribucion de agua potable Tema 2
L]

Para obtener los gastos en la red de tuberias y las presiones en los nudos que la conforman,
se requiere de la solucién de las ecuaciones diferenciales de continuidad y de cantidad de
movimiento de flujo no permanente funcionando a presion.

Ecuaciéon de continuidad en cada nudo.

En cada nudo i de la red y para el tiempo ¢t = ki, se establece que la suma de los gastos
que entran es igual a la de los gastos que salen; asi se plantea que

ZQ*” =g’ (2.62)

Para ejemplificar el método en el planteamiento de las ecuaciones se presenta la figura
2.4 de un nudo cualquiera en la red.

En la figura 2.4 se muestra un nudo de la red en el que se conectan las tuberias NI, N2y
N3; ademas, este nudo recibe suministros de un tanque 7 y de una bomba B y ademas
entrega el agua a un tanque de distribucién D. La ecuacién de continuidad en el nudo N
para el instante k es

Lk K+l | K+l k], K+, k+!
Or 05 *aqy =4y Y0 T qpen (2.63)

Usuarios

Figura 2.4 Nudo N de la red.
Ecuacion de continuidad en la unién de varias tuberias
En la figura 2.4 se muestra un e¢jempio en donde a un nudo de la red se conectan las tuberias

NI, N2 y N3; ademés, este nudo recibe suministros de un tanque 7 y de una bomba B y
entrega €l agua a los usuarios en la regulacion domiciliaria (tinaco) representados como

. ]
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qoem. La ecuacion de continuidad en el nudo N para el instante cualquiera se establece con la
siguiente expresién

Qr+ Qg +qy;=qy; T qn: T 4 (2.64)

El modelo de simulacién para flujo no permanente o modelo dindmico se basa en la
solucioén de las ecuaciones diferenciales de continuidad y de cantidad de movimiento de
fluyjo no permanente funcionando a presi6n. Para ello se emplea un esquema de
diferencias finitas de tipo implicito (Fuentes, 1992).

Método del Instituto de Ingenieria
Para dar solucidn a las ecuaciones planteadas se propone la siguiente metodologia.
En el primer desarrollo se utiliza el principio de conservacién de cantidad de movimiento en

una tuberia, ejemplificando para cualquiera de las tuberias de la red con extremos s e |
(figura 2.5), se obtiene que

Qk+l=ak (hfﬂ'hf”)"'}’k (2.65)
donde
@t = — 6 k (2.66)
e + 26|01
k
(-6 - 1)+ (26 - 1)C|] Q”:Qm
. 1 k g (2.67)
oy +29C|Q|

ademds Ar es intervalo de tiempo, a es el area transversal de la tuberia, / la longitud de la
tuberia, g la aceleracion de la gravedad, & es un factor de peso (comprendido entre cero y
uno).

En la expresion anterior C esti dado por la siguiente ecuacion
_0.08263k
=

D

la cual estd en funcidn del factor de friccion f, la longitud de la tuberia / y el diimetro d; y k
es un superindice que indica el valor de la variable en el tiempo 7 = k Ar.

CI
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La ecuacién 2.65 relaciona las cargas piezométricas en los extremos de la tuberia con el
gasto que circula por ella en el instante X+ / (suponiendo que €l flujo es de s a ). En las
ecuaciones se acepta que las variables en el instante k son conocidas.

Nrvel prezometrico

/ en el instante k~1

QJH J'?’k T T~ .‘

\ |
Tubo |

Figura 2.5 Gasto que fluye en una tuberia en el tiempo t-+At.

[7; ] SS——

Sistema de ecuaciones lineales

Para ejemplificar el método de solucién del Instituto de Ingenieria se aplicard para
establecer el sistema de ecuaciones mostrado en la figura 2.4.

Al expresar los gastos q¥*' , qf;' . ¥ qy, de acuerdo con la ecuacién 2.65 el gasto Qs

seglin la ecuacién 2.55 y goes con la ecuacion 2.50 segin se apunt6é anteriormente, se
tiene

k k k k k k gkt kg kt! kg k! ko gkt
(‘am'am'am‘ar"'ﬁ 'TN)hn tTanhy tanhs tawhy =

=yi,[+y;2+yi,3+y;+5k+pfv (2.68)

En los otros nudos de la red se plantean ecuaciones similares, con lo que se establece un
sistema de ecuaciones lineales. Este sistema tiene tantas ecuaciones como nudos (excepto
los de tanques) tenga la red. Aunque parece demasiado complicado de armar el sistema de
ecuaciones, mediante una subrutina de célculo es sencilla de programar.
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Procedimiento de calculo

El procedimiento para simular el funcionamiento hidraulico a lo largo del tiempo se
realiza de acuerdo con el diagrama de bloques presentado en la figura 2.6.

La solucion del sistema de ecuaciones lineales corresponde a los niveles piezométricos 4.
Una vez encontrados por medio de la ecuacién 5.27 se obtienen los gastos en las tuberias.
De esta manera al considerar lo anterior para todos los intervalos de tiempo de interés, se
determinan a lo largo del dia los niveles piezométricos y los gastos. Como también se
obtienen los niveles de tanques, los gastos de bombas, los gastos suministrados, se simula
el funcionamiento hidraulico de Ia red.

Conviene emplear un procedimiento para resolver sistemas de ecuaciones lineales que
proporcione la solucién de forma rapida y sin requerimientos importantes de memoria, por

lo que se recomienda el método iterativo de Young y Frankel (Westlake, 1968).

Los modelos dinimicos a diferencia de los estaticos tienen la ventaja de obtener la variacion
del gasto y establecer las posibles zonas de déficit a lo largo del dia.
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[ Leer datos de la red |

[ Calculo estatico de la red |

[ Obtener coeficientes o« y y de coda tubo no aesociodo a tanque |
l .
[ Se considera el factor de demanda p **! |

—_

s

[ Calculor los coeficientes de gasto suministrade |

[t

[ £n caso de tener bombas, encontrar sus cosficientes |

{ En caso de tener descargas [ibres, caicular sus coeficientes |

!

[ En caso de tener ingresos constantes, definir sus coeficientes |

ke kt1] | Formar el sistema de ecuaciones fineales |

[ Resolver el sistema de ecuaciones lineales para oblener b *47]

[ Calcular los gastos en los tuberios @ **' |

| Se muestran ¢ guordon fos valores de interés h “0 T |
S :

{ iFs el tiempo menor al de simulacién? |

No

| Termina |

Figura 2.6 Diagrama de bloques del método para flujo no permanente.

. ____________________________ ]
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3. DISENO Y REHABILITACION DE REDES DE DISTRIBUCION DE AGUA
POTABLE

3.1 PLANTEAMIENTO DEL PROBLEMA

El diseiio hidraulico de una red consiste en seleccionar los diametros de sus tuberias, de tal
modo que conduzcan el fluido hasta los sitios de demanda y con presiones adecuadas en sus
nudos. Se dice que la presion es adecuada cuando en cualguier nudo de la red su magnitud
no es mayor a una presion minima (h=»), suficiente para que el agua liegue a los domicilios;
y menor a una presién maxima {/nz) para evitar la rotura de tuberias y gastos excesivos de
fugas. En México, las normas establecen que estas presiones extremas sean de 10 m y 30 m
respectivamente (Comisién Nacional del Agua, 1996).

La revision hidraulica consiste en determinar la magnitud de los gastos que circulan en las
tuberfas y los niveles piezométricos (cargas de presién) en varios puntos de una red
existente. Para ello se requiere conocer las caracteristicas fisicas de las tuberias, sus
conexiones, la magnitud de los gastos de demanda y su ubicacién, las elevaciones de los
tanques reguladores, etc.

Por su parte, la operacion de la red se refiere a las maniobras de apertura y cierre de’
vélvulas, al control de niveles del agua dentro de los tanques y al arranque y paro de bombas
para disponer de cargas de presion adecuadas en la red.

En lo referente al disefio, el proceso de seleccion de los didmetros de las tuberias de la red .
no es simple, ya que para llevar el agua a los sitios de consumo existen numerosas opciones,
cada una con un costo determinado, que satisfacen las condiciones de operacién hidraulica
eficiente, por lo que, para escoger la opcién que tiene el minimo costo de adquisicién e
instalacién, se requiere conocer el costo de todas las opciones que cumplen con las
condiciones hidraulicas.

- " |
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3.2 CONSIDERACIONES DE DISENO

Las tuberias que integren la red de distribucién deben tener capacidad para satisfacer
adecuadamente el consumo destinado a la poblacién, y cuando el caso lo requiera, el
consumo propio para incendio, asi como la presién necesaria para dar servicio continuo a
todas las zonas de la poblacién. Deben tomarse las medidas necesarias para que la buena
calidad del agua se conserve.

El volumen de agua por distribuir se determinard tomando como base los datos de
proyecto previamente establecidos para el proyecto del Sistema de Aprovisionamiento de
Agua Potable, los datos basicos para €l disefio de la red son los siguientes:

» Poblacion del dltimo censo oficial
s Poblacién actual, estimada con el plano de predios habitados.

Poblacioén de proyecto determinada generalmente para un periodo econémico de proyecto
que variara de 10 a 15 afios.

El valor de la dotacion, variara de 100 a 150 l/hab/d, en funcién principalmente del clima
y del nimero de habitantes por servir, para localidades rurales y urbanas pequefias. Para
grandes localidades, se deberan utilizar los valores recomendados por los organismos
operadores del 4rea a que se dara servicio.

3.2.1 En;ores de estimacion

En el desarrollo y calibracién de un modelo de un sistema de distribucién de agua, en
ocasiones son necesarias algunas estimaciones de demanda de agua. Sin embargo el area
de servicio asignada a cada nudo, es normalmente muy grande durante las primeras
etapas del desarrollo. Para especificar el tamafio de una tuberia, puede ser necesario
definir nudos adicionales y dividir los nudos iniciales del area de servicio en varias areas
de servicio mas pequeifias, lo que repercute en una mala ¢stimacion de las demandas.

Antes de calcular nuevamente las demandas, es necesario revisar la poblacion y las
proyecciones del uso del agua en un futuro.
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3.3 CALCULO DE LA CAPACIDAD DE ALMACENAMIENTO

El tanque de regulacién se disefia de forma tal que sea capaz de almacenar el agua que se
acumuia durante los intervalos en que el gasto de salida {(conducido a la red) es menor que el
de entrada (intervalos de menor demanda) y mantener ademdas en €l un volumen de reserva
destinado a satisfacer los requerimientos cuando el gasto de salida es mayor que el de
ingreso (horas de mayor demanda). De acuerdo con esto, resulta importante para la
determinacion de la demanda, conocer la ley de variacién horaria que la rige y estabiecer, a
partir de esta variacion, la correspondiente variacion del volumen dentro del tanque.

En algunas ocasiones, el gasto que ingresa a un tanque no es constante, como por ejemplo
cuando es abastecido por bombeos cuya politica de operacién varia a lo largo del dia. En
este caso es preciso establecer claramente el valor del gasto de ingreso en forma horaria,
inclusive es conveniente establecer la variacién con base en registros del valor del caudal
durante varios dias, pues entre un dia y otro pueden existir diferencias en la variacién del
suministro que conviene uniformizarlas para obtener valores medios representativos.
También se puede presentar el caso de que el gasto de ingreso sea constante en una
temporada pero varie en ciertas épocas del afo, como sucede, por ejemplo, en algunos casos' .
en los que el tanque es abastecido por manantiales. Para este caso es importante no ignorar
estas variaciones y disefiar el tanque para la condicion mas desfavorable que se presente para
el gasto minimo de suministro. Existen dos métodos para calcular el volumen de un tanque
regulador, y en ambos se puede optar por hacer el célculo ya sea directamente con los
volimenes que tendra el tanque o con porcentajes del volumen demandado (por hora o por
dia). El primeroc de ellos es el método analitico y el segundo es el método grafico.

Ejemplo 3.1
Determinar la capacidad de almacenamiento que el tanque requiere, para mantener un
abastecimiento de agua constante de 2 x 106 m*/mes, si en la tabla 3.1 se tienen los

siguientes valores de los escurrimientos medios mensuales. Resolverlo por los dos métodos.

Tabla 3.1 Escurrimientos medios mensuales

Mes Escurrimiento Mes Escurrimiento
Q. (10° m®) Qe (10° m*)
1 5.0 10 0.4
2 10.8 11 0.5
3 42 12 0.9
4 © 2.8 13 1.1
5 1.2 14 2.0
6 1.1 15 5.5
7 0.9 16 10.5
8 0.5 17 3.5
9 0.6 18 2.5

- ________________________________________________________________ |
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Solucion

Es necesario realizar una tabla de calculo para la solucién grafica y numérica del
problema, en la tabla 3.2, se muestran estos calculos. El significado de cada columna se
describe enseguida.

s El mes y su correspondiente escurrimiento, se encuentran en la columna 1 y 2
respectivamente.

¢ El escurrimiento acumulado, esta en la columna 3.

o Lademanda de abastecimiento de agua aparece en la columna 4,

s El déficit (escurrimiento - demanda de agua), esti calculado en la columna 5. El signo
menos significa que la demanda de agua excede al escurrimiento y existe un déficit.

e El déficit acumulado, se muestra en la columna 6. Los mimeros en el paréntesis
representan el excedente acumulado. El maximo déficit acumulado representa la
cantidad requerida en el tanque de almacenamiento.

Tabla 3.2 Calculos necesarios para la solucién del ejemplo 3.1

Escurrimiento Escurrimiento Demanda Déficit Déficit
Mes Qe 10° m? acumulado de agua (Q: -Qpn) acumulado
Q. 10° m’ Qo 10° m’ 10° m’ (Q¢ —Qo) 10° m’
1 9.0 9.0 2.0 7.0 0.0(7.0)
2 10.8 19.8 2.0 8.8 0.0 (15.8)
3 4.2 24.0 2.0 2.2 0.0 (18.0)
4 2.8 26.8 2.0 0.8 0.0 {18.8)* .
5 1.2 28.0 2.0 -0.8 -0.8
6 1.1 29.1 2.0 -0.9 -1.7
7 0.9 30.0 2.0 -1.1 -2.8
8 0.5 30.5 2.0 -1.5 -4.3
9 0.6 31.1 2.0 -1.4 -5.7
10 0.4 31.5 2.0 -1.6 -7.3
11 0.5 32.0 2.0 -1.5 -8.8
12 0.9 32.9 2.0 -1.1 -9.9
i3 1.1 34.0 2.0 0.9 -10.8*
14 2.0 36.0 2.0 0.0 -10.8
15 5.5 41.5 2.0 3.5 -7.3
16 10.5 52.0 2.0 8.5 0.0(1.2)*
17 3.5 55.5 2.0 1.5 0.0 (2.7)
18 2.5 58.0 2.0 0.5 0.0(3.2)

* Es el mdximo de reserva con el que se cuenta para el periodo de sequia

* Es el miximo déficit, o la demanda méxima en el periodo de sequia. El déficit miximo acumulado, representa la capacidad necesana
para el tanque de almacenamiento.

* El tanque de reserva se vuelve a llenar para el siguiente periodo de sequia.

]
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La solucion grafica requerida, se muestra en la figura 3.1. Los puntos clave en la
elaboracién de la solucién grifica son los siguientes:

e Primero, los valores de la columna 3 son utilizados para dibujar la curva del
escurrimiento. '

s A continuacion, se dibuja una linea del origen con una pendiente igual a la demanda
de agua mensual.

e Para determinar la capacidad necesaria en el tanque de almacenamiento, se dibuja una
linea paralela a la linea de la demanda, pero comenzando en el punto de tangencia al
inicio del periodo de sequia. La distancia vertical mixima entre la linea antes trazada
(con pendiente igual a la demanda de agua 2 x 10° m*) y la curva del escurrimiento
acumulado, representa la capacidad requerida. Como se muestra en la figura 3.7, el
valor de la capacidad es 10.8 x 10° m’, el cual es el mismo valor obtenido con el
método aritmético.

El factor de pico horario tiende a ser elevado para poblados rurales pequeiios, por lo
general, es menor para comunidades més grandes y pequefios pueblos. En lugares en
donde los tanques en los techos y otros recipientes de almacenamiento de agua son

comunes, se reducird en mucho el factor horario de pico. En general se escoge el factor

k2 en la escalade 1.52a 2.

Tipicamente se disefia un sistema de distribucién de agua para satisfacer la demanda
horaria maxima. Se puede calcular esta demanda méxima por hora como:

ki x kz2x demanda horaria promedio

]
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3.4 TRAZO DE LA RED

Otro aspecto importante en el disefio de la red de tuberias es su trazo. Este consiste en la
unién de los puntos de demanda por medio de lineas de modo tal que sigan la configuracion
urbana y la topografia de la zona. Por lo general, ese trazo se define formando circuitos y
atendiendo a criterios de caricter no hidraulico, por lo que no suele incluirse dentro de los
métodos de disefio de redes.
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3.5 METODOS DE DISENO
3.5.1 Antecedentes

Existen diversos métodos para el disefio de redes de distribucién. Uno de los mas usados
hasta hoy ha sido el método propuesto en 1936 por Hardy-Cross, que es adecuado para
calculos manuales y redes pequefias. Es un método de revisién mas que de disefio, en
virtud de que para su aplicacion fijar los didmetros de cada tuberia deben ser conocidos:
asi como, los gastos de demanda en cada nodo y estimar los caudales en cada tuberia que
permitan obtener las cargas piezométricas. La red es analizada con la distribucién de
gastos propuesta en la red, que es balanceada por las pérdidas de carga resultantes. La
solucién cumple las ecuaciones de continuidad y energia para cada diametro de tuberia
dado. El método es un proceso iterativo con auxilio de una férmula que permite el ajuste
de gastos en cada linea.

Una red de distribucidon se puede esquematizar como un grupo de circuitos cerrados. El
método ajusta cada circuito de la red de manera independiente, sin que exista la
interaccion directa entre las ecuaciones basicas de la red. Cada circuito debe satisfacer
dos condiciones: la pérdida total de carga en todo el circuito es cero, esto es 2h = 0, y el
gasto total de entrada y salidas en cada nodo del circuito debe ser también igual a cero,
esto es que 2Q =

Sin embargo, para cada combinacion de didmetros de la red se obtiene la solucién
hidraulicamente factible de modo que, es posible contar con tantas soluciones como
arreglo de didmetros se propongan. De esta manera, si se desea determinar una solucién
menos costosa que otra, se debe efectuar un analisis de sensibilidad, proponiendo
diferentes didmetros en los circuitos, obtener los resultados, observar si cumple las
restricciones impuestas de presién y gastos y el costo correspondiente. Este proceso
iterativo es poco eficiente, lo cual limita a que, por lo general, se efectie una
simplificacién de inicio y se evalien s6lo algunas opciones. De esta manera, es posible
que la solucidn menos costosa de las opciones anahzadas no sea precisamente la
encontrada mediante este procedimiento.

Por ello, su aplicacién al problema de anélisis de redes ha sido estudiado por muchos
investigadores, buscando simplificar célculos o aplicar modelos méis adecuados para
computadoras. Existen en la literatura diversos métodos de optimacién propuestos. El
objetivo de esta seccion es describir brevemente los métodos mas conocidos y destacar
sus ventajas y restricciones. Finalmente se dan recomendaciones dependiendo del tipo de
red y las condiciones de operacion.
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3.5.1.1 Método de la longitud equivalente

El método de la longitud equivalente esti basado en el concepto de que la cantidad total
de tuberia en un circuito dado es minima si, para determinadas condiciones hidraulicas y
geometria de la red, la suma total de las longitudes equivalentes es también minima.

Tong (Tong, et.al., 1961) fue el primero en presentar el método de la longitud
equivalente en una red. El método consiste en un proceso iterativo para encontrar la
longitud equivalente por ejemplo, de una tuberia de 8” de didmetro con factor de friccion
C=100. evidentemente, se pueden seleccionar otros valores base. Para obtener el disefio
maés econdmico de una red cerrada se propone que la suma algebraica de las longitudes
equivalentes de tuberia en cada circuito de una red cerrada sea igual a cero, ZL.=0, en el
cual todas las longitudes de tuberia equivalente son minimas cuando se fijan o se conocen
las presiones, caudales de entrada, demandas en los nodos y la configuracién topografica.
Esta consideracién no tiene ningiin fundamento matemaético.

De esta manera, existen dos limitaciones del método. La primera resulta de no poder
demostrar matematicamente que 2l.=0 para asegurar el disefio mis econémico. La-
segunda observacion consiste en que se asume un coeficiente de friccion C igual para
todas las tuberias, independientemente del material de éstas y del diametro.

Un segundo modelo ha sido propuesto por (Raman y Raman, 1966) en €l cual se propone
obtener longitudes equivalentes mediante un algoritmo similar al de Cross. En este caso, -
se demuestra matematicamente que, a diferencia del criterio de Tong, la cantidad de -
tuberia es minima si se cumple que Z{L./Q) = 0 alrededor del circuito, lo cual es valido -
para tuberias de un mismo didmetro y con el mismo valor del factor de friccién.

El analisis esta basado en las siguientes ecuaciones:

alrededor del circuito ZHf=0 (3.1)
en cada nodo 20=0 (3.2)
ecuacién de pérdida de carga Hr=K:i0Qx (3.3 a)
ecuacién modificada que considera a Le - H=K:LeQx (3.3b)
en cada circuito 2 (Le/Q) ~0

Donde:

K : Constante de la ecuacion de pérdida de carga, segin la féormula que se utilice.
K> : Constante de la ecuacioén de pérdida de carga modificada, que resulta de considerar
D =28"y C = 100.

. ________________________________________________________|]
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El procedimiento es el siguiente.

a) Se determinan las cargas piezométricas requeridas en cada nodo (pérdidas de
carga en cada tuberia) y se debe satisfacer 1a ec. (3.1).

b) Se establecen los gastos de demanda en cada nodo y las longitudes de tuberia

c) Se proponen los gastos iniciales por cada tuberia y se debe cumplir la ec. 3.2 de
acuerdo a la convencién de signos

d) Se calcula L. despejando de la ecuacién (3.3 b), considerando un valor de Cy D
constantes, que bien pueden ser los propuestos por Tong, C = 100y D = 8”.

e) Si X(L./(}) =~ @ alrededor de cada circuito, entonces los gastos supuestos son
" correctos. Si no se logra Z(L./Q) =~ O, entonces se deben corregir los gastos
mediante un proceso iterativo, tomando en cuenta un factor de correccién obtenido

de utilizar la ec. (3.3 b) y desarrollada en series de Taylor.

dQ = —QL— (3.4)
2.855 2

2

f) Finalmente, una vez obtenidos los gastos en cada tuberia y con base en las cargas
piezométricas en cada nodo, se obtiene mediante la ecuacién de pérdida de carga
de Hazen-Williams, el didmetro de cada tuberia que garantice la condicién de
balance de energia.

El método puede ser adoptado utilizando otras férmulas de pérdida de carga,
considerando que tienen la férmula general Hf =KL Q-

Este método permite obtener longitudes equivalentes minimas, que no necesariamente
implica que el disefio de la red sea el mas econdmico. Con base en una comparacidn de
costos mis que en una demostracién matemdtica, se puede concluir que si bien la suma
total de las longitudes equivalentes de tuberia en una red es menor por el método de
Raman que por el de Tong, el costo total de la red de tuberias requerida es justamente lo
contrario (Deb and Sarkar, 1971). )

Es posible reafirmar lo anterior mediante el uso de la ecuacién de Hazen-Williams y las
consideraciones de Raman. Siguiendo el razonamiento de Raman, se pude obtener una
relacion matematica, que esti dada por

|
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L‘zL(CJ (DJ G-2)

donde

L. : longitud equivalente

L : Longitud real del tramo entre dos nodos

C: : Factor de friccidn constante para obtencién de la longitud equivalente, pudiendo ser
C: = 100.

C : Factor de friccion del didmetro requerido

D¢ . Diametro constante para obtencion de la longitud equivalente, pudiendo ser Dc = 8”
D = Diametro requerido

Se observa que L. es inversamente proporcional a C y D. Al minimizar L. se pueden
incrementar los valores de C y D con respecto a los valores de C: y D.. Por lo anterior,
este método no es recomendable debido a que su hipdtesis de partida no asegura el disefio
mds econémico; mas ain, difiere en la medida de que los didmetros requeridos son mas
grandes o pequeitos con respecto al didAmetro constante utilizado para la obtencién de las
longitudes equivalentes.

3.5.1.2 Método del diametro equivalente

Este método (Deb and Sarkar, 1971) es similar al de la longitud equivalente. Combina
una ecuacion de pérdida de carga con una funcién no lineal que relaciona el costo total de
la tuberia con €l didmetro de ésta.

De esta manera, la ecuacion del didmetro equivalente se puede obtener de la férmula de
Hazen-Williams, considerando un valor constante en el factor de friccién Cy la longitud
L, pudiendo ser C = 100 y L = 100 m, quedando

oo
D, = 0.728[W] (3.6)

donde

D. : Diametro equivalente (m)
Q : Gasto (m3/s)
Hf : Pérdida de carga (m).

Por su parte, se plantea una funcién de costos como una ecuacién basada en regresién no
lineal, de la forma

. ____________________________ ]
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Y=MD,” (3.7

e

donde’

Y : costo por metro lineal ($/m)
M : Coeficiente de la regresion lineal
m : Exponente constante de la regresién lineal

Combinando ambas ecuaciones, se obtiene

NQOJB]M

Y=M Hfo.zoem

(3.8)

donde
N : Constante, igual a 0.728™

Si se deriva Y con respecto a Q y se iguala a cero, se obtiene un valor critico, con la
variable Q en el denominador. Si se deriva nuevamente, la segunda derivada es negativa, -
lo que indica que se trata de un valor maximo de Y, o sea la opcién mdés costosa. De esta
manera, se busca que la pendiente dY/dQ sea la més alta posible. En una red cerrada, se
tiene que:

£=0.381mKZ D, =4 3.9)

dg; Q,

donde

Qi : Gasto por la tuberia i que une a dos nodos
A . Valor de la pendiente, tan alto como sea posible hasta que los gastos () cambien
drasticamente y no se cumplan las condiciones de continuidad.

de donde se obtiene

D __ A4 . A (3.10)
0, 0.38ImK

De esta manera, el procedimiento consiste en efectuar una distribucién inicial de gastos
en cada tuberia y especificar las longitudes de cada una y los gastos de demanda en cada
nodo. Posteriormente se proponen, de manera ascendente, valores de A~ hasta donde sea
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posible y se obtienen los D.. Con este valor se deben corregir los gastos en cada tuberia

mediante el factor
4% )
dg, = :

D."
03R1m -1 —=
©0.381m )(Qz}

i

(3.11)

La convencidn de signos es, positiva en la direccién de las manecillas del reloj y negativa
en sentido contrario. j

Después de obtener los gastos correctos @ y los correspondientes D., se calculan los
diametros reales D. de los diferentes tramos de tuberias. La relacién del didmetro
equivalente de L = 100 m y C = 100 con la longitud real L. y el correspondiente
didmetro D: se obtienen mediante la expresion:

4.86 1.85
D
Dt 100} C (3.12)"
D, L, [ 100 g

Finalmente, este método puede ser ampliado considerando diferentes funciones de costo
similares a la ec. (3.7), obtenidas mediante regresién lineal, aplicadas a costos de tanques
de regulacidn, energia eléctrica y otros.

En este método los diametros obtenidos no son los comerciales. Si bien pueden
seleccionarse los didmetros comerciales inmediato a cada valor, el resultado global ya no
es, estrictamente, el Optimo. En otros casos, como se verd mas adelante, se alcanza un
disefio Optimo si se establecen como restriccion los didmetros comerciales en forma de
variables discretas. Existe un inconveniente adicional: la funcién de costos {ec. 3.7} que
relaciona un costo con un didmetro equivalente y no directamente con didmetros
comerciales, lo cual carece de una justificacién matemdtica y propicia que dicha relacién
no lineal sea dudosa; por otra parte, €l valor inicial de A~ se obtiene de gastos hipotéticos
(Feathertone and El-Jumaily, 1983) y es la base de todo el andlisis.

3.5.1.3 Método combinado Cross-programacién lineal

Se ha propuesto una técnica para la obtencién del costo minimo en una red de distribucién
(Kally, 1971). Esta basado en una combinacién de dos modelos. Primero se calcuia el
comportamiento hidréulico de la red mediante el criterio de Hardy Cross, proponiendo
para ello los didmetros de cada tramo, tal que se cumplan las condiciones de balance de

|
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energia. Una vez obtenida dicha solucién, se optima el resultado mediante programacion
lineal, defendiendo la funcién objetivo del modelo.

En el analisis de redes abiertas o cerradas se deben fijar los gastos de entrada y salida en
cada nodo; en una red abierta se establece el gasto en cada tramo entre dos nodos. Asi, la
pérdida de carga entre tramos es funcién lineal de la longitud de la tuberia. Por ello, lo
que se optima con el modelo son los tramos de diferentes didmetros de tuberia entre dos
nodos.

En una red cerrada, se puede establecer de manera aproximada que si se reduce el
didmetro de cualguier tuberia, el caudal por ésta se reduce hacia el otro nodo dado vy,
para mantener el balance de la demanda requerida, dicho gasto debe ser suministrado
indirectamente por otras tuberias que confluyen también a dicho nodo. De esta manera, se
plantea un nimero de ecuaciones lineales iguwal al mimero de nodos, de la forma
siguiente:

H‘O“HO=P0 (313)
donde

H’o :Carga piezométrica existente en el nodo “O” antes de los ajustes mediante
programacion lineal.

Ho : Carga piezométrica requerida en el nodo “0”
Estas ecuaciones definen la dependencia entre el exceso o falta de presion en cada nodo y
en el cambio de didmetros en cada linea. Esta definicién es precisa en redes abiertas y
aproximada en redes cerradas.
En este caso, la funcién objetivo busca maximizar el ahorro o minimizar el costo. Si el
costo de cambiar del didmetro D~ al didmetro D por unidad de longitud en la tuberia 1 es
Cw, se puede plantear: :

Min OBJ =1 X Co (3.14)

donde

Xip : tramo de tuberia en la linea i con didmetro D
Cin : Costo por unidad de longitud del tramo de tuberia en la linea i con didmetro D

Las inecuaciones son

I
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dP.
H)-H,2—"X, encada nodo; (3.15 a)
dX ,
ZX,, <L, en cada linea que une a dos nodos (3.15b)

donde

dXo : Cierta cantidad de Xio
dP, : Cambio en la diferencia entre H "> y Ho debido a dXw
Li : Longitud total de la linea i entre dos nodos

Durante el anlisis es preciso especificar un valor minimo del didmetro en cada tramo
entre dos nodos, puesto que el modelo tiende a desaparecer algunos tramos,
convirtiéndola red cerrada en una abierta, en virtud de que ésta ultima es mas econdomica
pero a la vez menos segura, en términos de garantizar el caudal demandado en los nodos.

En el caso de una red abierta, el modelo puede seleccionar la opcién més econdémica de
trazo de las tuberias y también determinar la éptima combinacién de didmetros. En una
red cerrada, donde las rutas son fijas y ninguna de ellas puede ser eliminada, el modelo
indicara la mejor combinacién de didmetros en cada linea que una a dos nodos.

El método puede también ser aplicado para sistemas con bombeo en el sistema de
distribucioén. Kally efectué una comparaciéon de los resultados de dos ejemplos de redes
cerradas, resueltos inicialmente con el criterio de Cross y después optimados con el
método de programacién lineal, habiéndose logrado un ahorro en el costo total del 17%
en el primer e¢jemplo y del 25% en el segundo.

Si bien este método permite obtener un disefio econdémico, presenta algunos
inconvenientes. Mediante este criterio se obtienen dos o mas tramos de tuberia de
diferentes didmetros en cada linea que une a dos nodos. De esta manera, el modelo no
solo da importancia a los pérdidas locales de cada liga debido a los cambios de didmetro,
sino que también la combinacién de didmetros en cada linea no sera la mejor soluci6n si
existen, como realmente ocurre, diferentes condiciones de operacion. Adicionalmente, la
solucion propuesta es poco practica desde €l punto de vista constructivo, en virtud de que
se deben precisar las longitudes y los correspondientes diAmetros requeridos para cada
tramo que une a dos nodos, actividad que se complica conforme la red es mas extensa.

3.5.1.4 Dos métodos basados en la teoria lineal

]
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En el método Hardy Cross todo el conjunto de ecuaciones no lineales se resuelve por un
método iterativo en el cual cada ecuacién nodal es linealizada separadamente. En el
método lineal el conjunto de ecuaciones no lineales se reemplaza por un conjunto de
ecuaciones lineales simultineas, que se resuelve con los algoritmos de Gauss-Seidel o de
relajaciones sucesivas. La solucién del conjunto de ecuaciones lineales simultaneas brinda
correcciones a la red entera, que es mucho mejor que resolver para un circuito a la vez, y
la convergencia es mas rapida. Cabe destacar que no es un método de optimacion,
basicamente es un procedimiento de calculo més veloz que el de Hardy-Cross y mas
adecuado para computadora, aspectos que cobran importancia conforme la red es mas
grande y resulta muy adecuado para la revision de una red existente cerrada o abierta.

Existen dos esquemas que permiten utilizar la teoria lineal. El primer esquema ha sido
propuesto por Wood y Charles (Wood and Charles, 1972) que considera como datos a los
gastos de salida en cada nodo y las variables por definir son los gastos que circuian por
cada, linea. Bajo este esquema, se puede demostrar que el numero de ecuaciones
requeridas se obtiene mediante la expresién

t=n+c-1 (3.16)
donde
¢t . Numero total de ecuaciones
n : Nimero de nodos 0 cruceros

¢ : Nimero de circuitos

Dicha relacion resulta de que existen “n-1” ecuaciones de continuidad (en los nodos) y

&« ”

¢” ecuaciones de pérdida de carga como resultado del balance de energia en cada
circuito.

De esta manera, se plantean “n-/” ecuaciones de continuidad como sigue
ZQP‘—ZQP' =0 en cada nodo (3.17)
donde
O»° : Gastos que entran al nodo p
@, : Gasto que sale del nodo p
Las ecuaciones que deben incorporarse al sistema de ecuaciones son las de pérdida de

carga. Por ello, es preciso linealizar la ecuacién de pérdida de carga de la linea i que une
a dos nodos, de la siguiente manera.
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H-f: = K:le = Kiwa_lQi = KlrQi (3 18)
donde

K: : Constante que depende de la férmula de pérdida de carga utilizada (ver ecs. 3.5, 3.6
y 3.7) en la tuberia i

Qw : Gasto aproximado en la linea i que une a dos nodos

Q: : Gasto real en la linea i que une a dos nodos

La consideracion basica es que, cuando Qw» se aproxima a Q, la ecuacién anterior se
convierte en solucion de la pérdida de carga.

Para utilizar el método de la teoria lineal se necesita especificar, como punto de partida,
un gasto estimado en cada linea, que puede obtenerse si en la primera iteracion se asume
que K° = K., es decir que la constante de la férmula de pérdida de carga es, en la
primera iteracion, independiente del gasto.

Como K: = f(L., D, f}, el método es adecuado para efectuar la revisién hidraulica de una
red existente y no para €l disefio 6ptimo, pues se requiere conocer los diametros de cada
linea.

De esta manera, se resuelven ¢ ecuaciones lineales y los resultados de cada gasto Q. se
utilizan para formular el nuevo valor de O+ mediante la expresién

0., - Q% (3.19)

donde

@ : Gasto obtenido en la Gltima iteracion en la linea i
Q:-1: Gasto obtenido en la peniltima iteracién en la linea i

Cuando Q:+; 0 Qi , se ha obtenido la solucidon. A experiencia en diferentes redes permite
concluir que con este método se obtienen los gastos Qi en tres o cuatro iteraciones.

Wood y Charles efectuaron una comparacion de los diversos métodos propuestos en una
red cerrada de 58 nodos y los resultados fueron los siguientes

Método Numero de iteraciones
Hardy-Cross 635
Newton-Cross - 151
Newton-Raphson 24
Teoria lineal 4
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De esta manera, se concluye que el método basado en la teoria lineal permite una
convergencia mucho mas rapida que los métodos tradicionales.

El segundo esquema (fsaacs y Mills, 1980) plantea un nimero de ecuaciones igual al
nimero de nodos n, existiendo una diferencia de ¢-/ ecuaciones con respecto al primer
esquema y por lo tanto, €ste es alin mas ripido.

En este modelo se requiere de una estimacién inicial del gasto en cada tuberia. Se
recomiendan gastos iniciales basados en la misma velocidad, pudiendo elegirse V = 1.0

m/s, ya que las redes son disefiadas generalmente para velocidades cercanas a este valor.

Para una linea i que une dos nodos o y p, se puedes escribir, de acuerdo a la ecuacion de
Darcy-Weisbach

Hf,=H,-H,=K|0|0 (3.20)

que es un artificio para linealizar la ecuacidn, en la que

k=SL (3.21)
rlgD’ 12.102D

de donde, despejando el gasto

H -H V)
0/’ —]£ H ;1) (3.22.2)
i e +p
o bien
\H, ~H,) (3.22.b)

N 3 Py

Si se desconocen las cargas en los nodos, utilizando la ec. 3.22.b en la ec. 3.17, se
pueden plantear n ecuaciones de continuidad que permiten obtenerlas. Conocidas las
cargas en cada nodo y el arreglo geométrico de la red, se determinan las pérdidas de
carga y también los gastos en cada linea.

. ___________________J
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Por otro lado, la teoria lineal permite determinar los gastos de demanda en cada nodo si
se conocen las cargas en los tanques de almacenamiento. La consideracién bésica es que,
si después de n iteraciones, se conoce una solucidon aproximada para las cargas en los
nodos H" y gastos en las tuberias Q", entonces la ec. 3.22 puede ser expresada y
linealizada mediante la aproximacién

. ( nel _H n+])
n+l nl_ ]
O Q| = K 2
asi
Q,Ml _ Cin (Honn _Hpnn) (3.23)

donde

cro 1

0|k

Si el factor de fricciébn no es considerado como una constante, se debe especificar la
rugosidad relativa de cada tuberia y f puede calcularse con el valor de los gastos
obtenidos al inicio de cada iteracién, modificdndose la expresién anterior en:

5
c =[12.102D } 1 n
L e

Si se introduce la ec. 3.23 dentro de la ecuacién de continuidad para el nodo p, entonces
la ec. 3.17 queda

tc H,™)-xlc 1, )=, (3.24)
que permite conocer el gasto de demanda en cada nodo, una vez conocidas las cargas en o
yp-

Por otra parte, si se conocen o fijan las demandas en cada nodo y se conoce la carga
inicial (tanque existente o de proyecto), se pueden determinar los caudales en Ias lineas a
partir de las cargas piezométricas en cada nodo. En efecto, si se despeja H,"™', de la ec.

3.24 se tiene
n n+l
H n+l -~ E C,' Ho )_“st (325)

P zcn

I
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n+l

Conocida la carga Hp
expresion suplementaria

se determinan los gastos en cada tuberia con ayuda de la

0 =S (i g ) (3.26)

y el gasto en la siguiente iteracién se obtiene como el valor promedio de este caudal y el
de la iteracién anterior, o sea

Q;‘MI = O‘S(Qi. + Q,'n) (3.27)

El método permite determinar, si se conoce la carga en los tanques, el caudal de demanda
de cada nodo, o bien, si se plantean como datos las demandas en los nodos, permite saber
la presion en cada nodo y el gasto que circula por cada tuberia. En este itimo caso, el
procedimiento se establece si se fija un presion minima requerida en los nodos
(barométrica), pudiendo ser de 10 o 15 m. De esta manera, si la presién obtenida en cada
nodo es menor a dichos valores, se pueden efectuar reforzamientos en los circuitos.

El método es adecuado para la revision hidriulica de una red existente y para proyectos
de rehabilitacion de redes. En todo caso, al igual que el método de Cross, puede utilizarse
como método indirecto de disefio, pero no garantiza que el dimensionamiento hidraulico
sea el optimo. Wood (Wood, 1981) ha indicado que a diferencia del método basado en la
solucion simultinea de las ecuaciones de gasto, si se resuelven las ecuaciones de carga de
marnera simultanea, €l modelo presenta problemas de convergencia en aquellas lineas de
pequeiia longitud, puesto que la pérdida de carga es también pequeiia y en el modelo, la
ecuacion de continuidad se expresa como la raiz cuadrada de la diferencia de cargas entre
nodos subsecuentes (ec. 3.22.b), y también el caudal de ajuste es funcién de la diferencia
de cargas (ec. 3.26).

3.5.1.5 Dos métodos de gradiente hidraulico—programacion lineal

El procedimiento de disefio a través de la programacion lineal estd basado en una
seleccidn de las variables de decision.

Este método fue propuesto en 1977 (Alperovits y Shamir, 1977) y utiliza la programacién
lineal como un paso intermedio en la bisqueda de un gradiente hidraulico Optimo que
cumpla las condiciones de balance de presiones y gastos. El método del gradiente implica
calcular la derivada parcial del costo total con respecto a algunas o todas las variables
involucradas en el problema planteado. Para ello se propone un grupo de diametros
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probables para cada linea (como variables discretas) y las variables por encontrar son las
longitudes de cada liga entre nodos, asociados como didmetros comerciales consecutivos.

Si Xim es 1a longitud de tuberia de diimetro m dentro de la linea “i” que une a dos nodos,
se debe cumplir la restriccion:

X, =L (3.28)

m $

donde

Xm : Longitud del tramo m en la linea i (m)
L: : Longitud total de la linea entre dos nodos adyacentes (m)

Esto genera que cada tramo de tuberia se divida en dos o mas segmentos de tuberia.

En dicho modelo es necesario proporcionar un distribucion inicial de caudales en cada

linea y conocer la carga hidraulica en el punto de inicio. También debe especificarse un

didmetro minimo para cada linea, como variable discreta, pues cuando una red estd

disefiada para una sola carga, la solucion més econémica siempre es una red abierta y en .
el proceso de optimacioén el modelo tiende a eliminar algunas tuberias.

Si se denomina al gradiente hidraulico por unidad de longitud como Jim, donde
J:m - KimQxDr

en el tramo m de la linea i entre dos nodos, la pérdida de carga en dicho tramo se expresa
COmo

Hf;'m = Jim‘ X:’m (329)

donde

Hfm : Pérdida de carga del tramo m en la linea i.
Jim : Gradiente hidrulico del tramo m en la linea i.

Para aplicar el modelo se recomienda seleccionar €l intervalo de didmetros posibles para
cada linea y definir los valores maximos y minimos del gradiente, pudiendo ser J=0.025
y J=0.00035, respectivamente.

Partiendo de un nodo de carga conocida “o” (que puede ser un tanque de

“w_ "

almacenamiento), para un nodo “p” se debe cumplir que

s
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Hmin, < H, -X%J, X, < Hmasx, (3.30)

La primera sumatoria se aplica a los tramos m que conforman la linea {; la segunda
sumatoria se aplica a todas las tuberias i/ que preceden en la trayectoria o ruta hacia el
nodo p.

Para disminuir el tiempo de calculo, la ec. 3.30 debe plantearse solo en cierto nodos de la
red donde se considere conveniente y posteriormente analizar la solucién. Si no se
garantizan todas las cargas en los nodos, entonces se debe fijar la ec. 3.30 en aquellos
nodos en los cuales no se haya cumplido la condicién de carga minima.

Supdngase que un circuito esta especificado de modo que la ruta para llegar al nodo 7 sea
a través de las tuberias 1, 3, 5y 6. En el nodo 7 se debe cumplir la siguiente inecuacion:

X BT, X, 5T X, + 5T, X < Hy - Hmin, (3.31)

donde se conocen los Jin. Por ejemplo:

L _Kul0)®

im 4867
D

Im

Del mismo modo, existe para cada circuito otra restriccion. Supdngase que un circuito
estd formado por las tuberias 2, 3, 4 y 7, de las cuales 2 y 7 van en el sentido contrario a
las manecillas del reloj. Se tiene entonces que cumplir que

FX‘JZmXZm +E']3mX3m +z}4mX4m _zf't‘mX?m = 0 (332)

Con las ecs. 3.28, 3.31 y 3.32 se plantea el sistema de inecuaciones o restricciones
especificando ademas, para cada linea, 3 o 4 didmetros comerciales como variables
discretas.

En la funcion objetivo se busca minimizar el costo de la tuberia de didmetro constante en
el tramo m de la linea i, o sea:

minOBJ =32C, X,, (3.33)

La funcién objetivo se propone como dependiente de los costos de capital (inversiones),
pero también puede extenderse incorporando los costos de energia eléctrica.

El sistema de inecuaciones se resuelve con programacion lineal, de acuerdo a las
-restricciones de la funcién objetivo (ec. 3.33). Se efectiian iteraciones probando con los

L _____________________________________________________________ ]
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diversos diametros comerciales propuestos para cada linea. Se obtiene la combinacién de
tramos y didmetros consecutivos que aseguran el minimo costo. Con base en estos
resultados, se calculan los gradientes hidraulicos, se determinan los nuevos gastos en cada
tramo que liga dos nodos y se inicia de nuevo. El proceso se repite hasta que los gastos
en cada linea no difieren de los resultados anteriores.

3.5.1.6 Extension del modelo

Si se requiere disefiar un tanque de almacenamiento mediante programacién lineal, el
costo de éste se incluye en la funcién objetivo con dependencia lineal del nivel o carga
hidraulica del tanque.

Cuando se desea analizar el sistema bajo diferentes condiciones de carga, existe una
limitacién puesto que los gastos iniciales para cada condicién de carga son arbitrarios y
no se puede garantizar que el grupo de didmetros seleccionado permita cumplir con todas
las distribuciones de gasto. Por ¢ello, el modelo debe introducir dos variables discretas por
cada condicién de carga, que funciones como valvulas y generen un pérdida de carga
variable. .

De esta manera, las vilvulas artificiales permiten cumplir con las diferentes condiciones
de operacion. Estas variables se especifican con restricciéon en la funcién objetivo y el
algoritmo de optimacion busca eliminarlas de la solucién . Sin embargo, el hecho de que
una de estas valvulas simuladas aparezca en la solucién Optima, significa que el sistema -
requiere de una valvula real en ese sitio para garantizar el funcionamiento adecuado de la -
red, sujeta a diversas condiciones de operacion.

Se puede también incorporar el bombeo de la red, ajustando la ecuacién 3.30,
adicionando la carga proporcionada por la bomba b bajo la condicién de carga 4 como
0XB (b, h). La variable de decisidn para las bombas se debe introducir en la funcion
objetivo considerando que el costo de las bombas es funcién lineal de la potencia de su
motor.

- Si bien este método proporciona didmetros comerciales, es poco practico, pues divide los
tramos entre los nodos, con los inconvenientes antes sefialados para el método de Kally.
Tampoco contabiliza las pérdidas locales que se originan al existir cambios de didmetro
en una misma linea. Finalmente, el modelo es iterativo para cada solucion y el tiempo
necesario para obtener una solucién de toda la red es directamente proporcional con el
tamaiio de esta, siendo muy lento. Este método obtiene soluciones locales y no garantiza
una solucién global 6ptima (Waliski, et.al., 1988). Ademas, estas técnicas tienden a
eliminar la configuracién de las redes cerradas por esquemas abiertos, a menos que se
restrinja y se obligue a la conformacién de circuitos mediante alguna regla preestablecida.
Finalmente, se ha demostrado (Goulter et.al., 1986) que el modelo es muy sensible a la
trayectoria que se elija para definir las presiones minimas (ecs. 3.30, 3.31 y 3.32) y que

]
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los resultados, si bien no cambian sustancialmente el costo total de la solucién, difieren
significativamente dependiendo de la trayectoria elegida en la formulacion de las
inecuaciones de la programacién lineal. Para evitar lo anterior, se ha recomendado que
para el disefio se efectien analisis considerando diferentes condiciones de carga y se
seleccionen los didmetros y longitudes de cada tramo de acuerdo con los resultados mas
favorables para uno. Lo anterior denota que el método propuesto no es practico y si muy
laborioso.

3.5.1.7 Dos métodos para redes abiertas

Un sistema de red cerrada es hidrdulicamente mas eficiente que un sistema de red abierta,
especialmente cuando los gastos cambian bruscamente, pues permite abastecer a un nodo
dado desde diferentes puntos y en general balancea las presiones de la red. Sin embargo,
un sistema abierto es mas econdémico que un sistema cerrado porque define la ruta
minima de suministro.

Las redes abiertas son el sistema mas comin para el abastecimiento de agua en zonas
rurales y también en zonas industriales.

A continuacidn se presentan dos métodos para la optimacion de redes abiertas.

El primero se basa en las siguientes consideraciones (Deb, 1974). Parte de la ecuacién de
pérdida de carga, que se expresa de manera general como:

K.LQ"
Hf, =——=_ (3.34)
ff, D’

siendo

K, = %1679:4 en la formula de Hazen-Williams (Sist. Int)

K, = / en la férmula de Darcy-Weisbach (Sist.Int)

12.102

donde

K. : Constante de la férmula de pérdida de carga utilizada

L: : Longitud de la tuberia que une los nodos o y p (m)

@ : Gasto que circula por la tuberia que une o y p (m3/s)

Di : Diametro interior en la tuberia i que unea oy p (m)

X : Exponente del gasto en la formula de pérdida de carga x = 1.85 en H-W y x=2 en D-
w

]
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r : Exponente del didmetro en la férmula de pérdida de cargar = 4.687 en H-Wy r=35
en D-W.

si se propone una funcién de costo total de la tuberia Y = f (D, L)
Y, =MLD, (3.35)
donde

Y : Costo la tuberia i que une a dos nodos ($)
M : Coeficiente de regresion no lineal
m . Exponente constante de la regresion no lineal

Si se despeja el didmetro de la féormula de pérdida de carga y se sustituye en la funcion de
costo, se obtiene

mfr o~ xmfr y 1+(mfir)
y MK 0L
Hf mfr

(3.36)

si se define la pérdida de carga maxima admisible en el punto méas alejado dei punto de
inicio como H y se establece una relacién entre las cargas como rnn = Hf / H,
generalizando para todo el sisterna se tiene la funcién de costo total Y.

M & K.m,"rQ.m/rL'H(m/r)
= Hm,"r rm/r

i

Y (3.37)

Para un sistema de tuberias en serie, en el que se conocen las longitudes de cada linea y
se fijan la pérdida de carga total permisible en el sistema y los gastos de demanda en cada
nodo conociendo entonces los caudales en cada linea, la dnica variable sin conocer es 7.

El criterio de Cowan establece la proporcionalidad entre la pérdida de carga en una

tuberia y el costo de ésta con respecto a la pérdida de carga en el sistema y el costo total,
es decir

(3.38)

| &
b |

La funcién de costos puede ser generalizada e incorporar a la funcién de costos del
equipo de bombeo (en caso de bombeo a la red) y de costos operativos.

Con base en las ecs. 3.37 y 3.38, se obtiene:

|
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lQ xm!rL'.h(m/r)J

Y- C»xmlrrm;‘;
rfl = ?l lemfrlih(mlr) (339)
Z ] llcljtmlr;‘mlr B

que es valida para tuberias en serie.

Para la k-ésima tuberia, se utiliza la misma expresién que la ec. 3.39. De esta manera,

relacionando ri/re:
xmf{(m+r)
n_[9& L (3.40)
Ly Qk C: Lk

k

se debe cumplir la restriccién

zr, =Z(%~J=1.o (3.41)

Constderando un sistema en serie con n tuberias, con una pérdida de carga maxima
permisible, mediante la ec. 3.40 y 3.41 se tiene:

r/r
. i/ 3.42
R/ An/r et +1 ( )

Se obtiene la relacion r./r« mediante la ec. 3.40; se debe cumplir la restriccién de la ec.
3.41 y se determinan los valores de r, para cada tuberia a través de la ec. 3.42. Conocido
r. y la pérdida de carga total H, se determinan las pérdidas en cada tuberia, Hf;
finalmente, con ayuda de la ecuacién de pérdida de carga se obtienen los diidmetros
requeridos en cada linea.

Este procedimiento se generaliza para un sistema de red abierta con ramales. Sin
embargo, para los ramales que tienen un punto comin de inicio, los r deben ser
corregidos tal que la pérdida de presién o carga por cada ramal sea la misma.
Considerando el valor de r: en la tuberia de donde parten los dos ramales, los 1 se
corrigen con las experiencias:

ri = ~-ryri’ (3.43.3)
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ra =(l-r)rs’ (3.43.b)

Donde rii” y rz” se obtienen mediante la ec. 3.42 para cada ramal por separado. Por su
parte, r: se obtiene a partir de la optimacidén que se logra derivando Ia funcién de costos
Y1 con respecto a r: (ec. 3.37) e igualando a cero. Queda entonces:

, rf(r+m)

'"G,r'l.""’/' +3%¢G ,.r',._"'/'
L v 2, Gur (3.44)
rl G,

donde
xmfr y 1+(mir)
G - Ql Ll
L am/r
G

De esta manera, el proceso es el siguiente. Se obtienen los r: por cada ramal por separado
mediante las ec. 3.40 y 3.42. Se determina el valor de la tuberia comin mediante la ec.
3.44 y con base en éste se corrigen los r+ con las ecs. 3.43. El proceso permite optimar el
valor de r y se obtienen pérdidas de carga en cada tuberia. Posteriormente, mediante la
ecuacion de pérdida de carga se despeja el didmetro de cada tuberia, que correspondera
con el didmetro continuo 6ptimo.

Ese procedimiento se repite por cada tuberia que une a dos ramales de tal forma que se
forman subsistemas y asi sucesivamente, hasta analizar toda la red abierta como un.
sistema tnico.

El método se basa en una proporcionalidad de cargas hidriulicas y costos que no estd
ampliamente comprobada (ec. 3.38). El proceso de cilculo es complicado y no parece ser
el mas indicado toda vez que la red abierta se analiza desde los ramales extremos hasta un
nodo comin, formando un sistema, cuyo solucién se conjuga con otro sistema Yy asi
sucesivamente, hasta analizar toda Ia red. Finalmente, como los didmetros requeridos se
obtienen a partir de las pérdidas de carga 6ptimas en cada tramo, no son comerciales y el
redondeo al valor comercial inmediato no garantiza que la solucién en conjunto sea la
optima.

El segundo método esta basado en el concepto de ruta critica (Bhave, 1979) que, como se
vera mas adelante, ha sido mejorado para su aplicacién a redes cerradas.

En un modelo de programacién lineal, se seleccionan algunos diAmetros de tuberia en
cada linea para restringir el tamaiio del modelo. En realidad, para obtener la solucion
global optima, ninguna linea debe estar restringida a ciertos diametros. Sin embargo, lo
anterior ocasionaria que el modelo sea muy grande. Desde €l punto de vista de
optimacion, se ha observado que, para redes abiertas, en una linea que une dos nodos

]
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mediante varios tramos de diferentes didmetros, dichos tramos estin conformados por
diametros comerciales que no difieren de una o dos medidas entre si. Usando esto
apropiadamente, si se seleccionan dos o tres didmetros de tuberia por cada linea, el
tamafio del modelo de programacién lineal puede reducirse considerablemente.

Sin embargo, el grupo de diametros de tuberia elegido para cada linea deberia ser tal que,
aln asi la restriccién para reducir el tamaifio del modelo, deberian ser los mas adecuados;
a este grupo se llamardn grupos 6ptimos.

En una red abierta, el agua suministrada solo proviene del nodo anterior, es decir, sélo
existe una ruta para cada nodo desde la fuente de abastecimiento. De esta manera, existen
trayectorias claramente definidas a cada nodo. Para nodos consecutivos, se cumpie que

LaC, <LaC,,; p=1..N-1 (3.45)

p+l ;
donde

LaGC, : Longitud acumulada de la ruta critica hasta el nodo p
LaCy+1: Longitud acumulada de la ruta critica hasta el nodo p+/

Si se denomina a la carga en la fuente de abastecimiento Ho y la carga minima requiere
en el nodo p como Hminp, entonces la pendiente hidraulica se define como

Ho —~ Hmin,

P

La carga disponible en el nodo p estd definida como

H,=Ho-5,LaC, (3.47)
la trayectoria hasta el nodo mas alejado es llamada ruta critica y la pendiente hidriulica
asociada con dicha ruta es la pendiente minima Sfw». Si el nodo p estd en la ruta critica,

entonces la ecuacién anterior se define como

H, =Ho-§,,LaC, (3.48)

de esta manera, todas las cargas en los nodos de la ruta critica estan calculadas con Sfan.
El procedimiento es el siguiente.
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a) Designar a la fuente 0 nodo con carga conocida con la numeracién 0; especificar
las longitudes y designar los nodos de demanda. Como se asenté antes, las lineas
se enumeran de acuerdo a la numeracién de sus nodos aguas abajo.

b) Indicar las trayectorias de todos los nodos donde estén especificados los valores de
carga minimos Hpmin, que deben ser los nodos extremos de cada ramal, y
calcular sus pendientes hidraulicas con la ec. 3.46.

c) Determinar la pendiente hidraulica minima y la ruta critica. Todas las lineas de
esta ruta estardn calculadas con el valor de la pendiente hidraulica minima.

d) Usando la ec. 3.48, determinar los valores Hp para los nodos intermedios que se
encuentran en la ruta critica, los cuales seran el punto de inicio para el calculo de
las cargas hidraulicas de los subsistemas de distribucién en las rutas no criticas.

e) Para la siguiente iteracién, eliminar la ruta critica del cilculo de pendiente
hidréulicas de los subsistemas.

f) A partir de la carga hidraulica obtenida (pasoc d) en un nodo de la ruta critica,
calcular las pendientes hidriulicas en las rutas no criticas. Los subsistemas’
formados se analizan de manera similar y se encuentran subrutas criticas, las
cuales se eliminan en la siguiente iteracién, y asi sucesivamente, hasta que todas
las pendientes hidraulicas se determinen con base en el concepto de ruta critica y
se conozcan las cargas en cada nodo.

g) Con los gastos, longitud y la férmula de pérdida de carga, es posible obtener el
valor de didmetros no comerciales. A partir de ellos, se seleccionan los diametros
comerciales superior e inferior. Estos didmetros de tuberia constituyen los grupos
Optimos de la red abierta.

El modelo no presenta una solucién Wnica, toda vez que para cada linea propone los
didmetros comerciales asociados con el valor superior e inferior al obtenido.
Adicionalmente, cuando el intervalo entre diAmetros consecutivos es pequefio, €S
necesario especificar mas de dos didmetros, es decir, abrir €l intervalo de posibilidades,
lo que incrementa el tiempo y brinda mayor incertidumbre sobre el valor dptimo. Pese a
lo anterior, se considera adecuado para el disefio de redes abiertas, puesto que el
algoritmo propuesto es relativamente facil de programar e incluso de efectuar los calculos
manualmente.

3.5.1.8 Optimacion con programacion lineal
A diferencia del método de Kally o el de Alperovits, se han desarrollado modelos que

utilizan la programacion lineal tanto para la determinacion de caudales y distribucion de
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flujo como para la optimacién de la red de agua. A continuacién se describen brevemente
y se comentan dos métodos.

El primer método propone una solucién éOptima alin para los diametros comerciales
(Cenedece y Mele, 1978). Parte de la base de que el sistema de distribucién mas
econdmico es una red abierta. Sin embargo, considera que para asegurar las presiones y
caudales en los nodos, se deben introducir lineas de interconexién entre é€stos, ain sin
ellas aumentan el costo total, formando asi redes cerradas.

Las ecuaciones que caracterizan el problema son:

. 1) Ecuacion de continuidad en los nodos

2) Ecuacion de pérdida de carga; habiendo fijado el signo positivo para cada ramal,
puede.escribirse como

-5 '
ho(r) - hp(r) = KrDr 'Qr

QL =J,L, (3.49)

donde

hor : carga piezométrica en el nodo o (m)

hprr : carga piezométrica en el nodo p (m)

K: : Constante de la pérdida de carga (ver ec. 3.43)
Dr : Didmetro de la linea que conecta a ¢ con p (m)
Q- : Gasto en la linea que une a o con p (m3/s)

L, - Longitud de la linea que une a ¢ con p (m)

r : Indice del ramal

despejando €l diametro D :

s

K,|CIOL

D, = ;Q'_g; (3.50)
hooy ~H

plr)

3) La funcién objetivo representa e costo total de las tuberias. Si se utiliza una
formula para definir el costo en funcién del didmetro y por unidad de longitud, se
puede expresar C = a D’. Los valores “a” y “0” pueden obtenerse mediante
regresion no lineal. La funcién objetivo queda como ‘

MinOBJ =% aD,’L, (3.51)
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Si de manera analoga al criterio de Hardy-Cross para tuberias comunes a dos circuitos, se
plantea al ajuste de caudales entre un circuito (llimese principal) y el otro, llamado
adyacente, se tiene '

Q; = Qr + qM(r) - qa(r) ' (3'52)
donde
m(r) : indice de la red principal del circuito
a (r) . indice de la red del circuito adyacente
Q ‘r : gasto inicial, congruente con la ec. De continuidad
Qm(r) : gasto que circula en la linea comin por €l circuito principal

Qa(r) : gasto que circula en la linea comin por el circuito adyacente

Introduciendo las ecs. 3.50 y 3.52 en la funcién objetivo (ec. 3.51), se tiene

%
(Qr + qm(r) - qcr(r))2 L D+{s79)]

K
minOBJ = Za
JDLr

las variables independientes son los gastos por cada circuito y las cargas piezométricas en
los nodos. Los valores minimos de carga piezométrica deben especificarse para garantizar
en cada punto la presion necesaria y limitar el intervalo de presiones para las diferentes
condiciones de operacion.

Por otra parte, la direccion del gasto debe ser congruente con la pérdida de presion. Esta
restriccion debe ser introducida dentro de la funcién objetivo, sumando una penalidad
cuando el gasto y la pérdida de carga estén en oposicién, quedando la funcion objetivo
como

J,
(Qr t Gy qa(r))z

JL )+ JoL,

5
+|d
Lr[] R K,‘Q, “Dniry T Datr) Ghnm ~

minQB.J = Za K

De esta manera, el segundo término proporciona el costo de bombear el gasto desde ho
hasta hp con €l gradiente hidraulico Jo.

Con la introduccién del término Z., que toma el valor de 1 cuando la pérdida de carga y
la direccion del flujo tienen la misma direccién y, de lo contrario, toma el valor de 0, la
funcién objetivo general queda entonces como

]
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KiQ, t+ Ay = Qo (Qr L/ _qa(r)) %
OBJ =3 Z a -
hogy = ot
%
. Lr[l+(c5/5)] + (1 _ Zr a K(Qr +qm(r) —qa(r))z Lr[]+(515)] -
JL
+ Kl‘Qr + qm(r) - qn(r) Oho(r) - hp(r) + JOL;—) (3 53)

El método solo es aplicable a un sistema con una carga constante y sin bombeo. Esto se
infiere (Lischer, 1979) del establecimiento de una carga minima para el nodo de entrada
de gastos en la red. En la practica, esto s6lo sucede cuando el suministro proviene de un
solo tanque de abastecimiento de agua localizado en una zona alta.

Por lo mismo, la funcién de costos sélo considera costos de inversion. Si se incluye
bombeo, el costo anual debe ser optimado en soluciones que involucren también los
costos anuales de operacién, los costos de energia y de mantenimiento. Finalmente, si se
parte de la consideracion de que una red abierta es mas economica, se genera que la red
cerrada obtenida no sea mas que un esquema de red abierta unida con didmetros minimos,
lo cual no resulta satisfactorio.

Basado en la programacion lineal , se ha propuesto un segundo meétodo (Quindry, et.al.,
1981). A diferencia del método de Alperovits y Shamir, la consideraciéon basica es la
siguiente, Considere que existe un disminucion en el gasto de demanda requerido en un
nodo cualquiera, sea j definida como de'. Este valor se puede utilizar para que mediante
la variable dual 17; = 4 (Costo/dQ;} se disminuye el costo total de la red. Resolviendo el
sistema formado mediante programacién lineal, se obtiene una disminucién en el costo
total. Sin embargo, en el nodo j existird una deficiencia en el caudal demandado. Este
déficit puede ser recuperado mediante un cambio en las cargas hidraulicas de los nodos
adyacentes i, £ que interactiian con el nodo en cuestion. De esta manera, se restablece el
caudal demandado y se obtiene una reducciéon en el costo del sistema. Lo anterior se
puede expresar matematicamente como:

X dhﬂ+26Q" +dQ;" =dQ; =0 (3.54)

i &

z

Por continuidad, se establece que
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quj_zq,k =Qj

donde

©; : Gasto o caudal de demanda en el nodo j
hy; : Pérdida de carga entre los nodos i y j
hy . Pérdida de carga entre los nodos j y &

De esta manera la ecuacion 3.54 se expresa como

%, & :
Eﬁdhg—ijﬂdhﬂ+de =dQ, =0 (3.55)

J
y Jk

De la expresion de pérdida de carga de Hazen-Williams, si se despeja el gasto g, y se
deriva con respecto a la pérdida de carga Ay, se obtiene la siguiente relacion

054
o1y _ 9244 (3.56)
dh,

i

Por definicion, A; = H. - H; y dhy = dH, - dH;; sustituyendo la ec. 3.56 en la ec. 3.55, se
obtiene un balance entre el cambio en el gasto de demanda dQ;”(que permite disminuir el
costo del sistema) y cambios en ia carga del nodo j y de los nodos aguas arriba y debajo
de éste, que se expresa como "

0.54g,
j —2M3 (g —dH,)+dQ =0 (3.57)
H -H, H,-H, ' ’

1 j j k

si la funcién objetivo se expresa como

Min costo=Z%a,L X,
donde
ay : costo de tuberia por unidad de longitud y por unidad de X, ($/m)
Ly : Longitud de tuberia (m)
X, : Variable linealizadas del diametro; Xy, = Dy 2.63 de la ecuacion de H-W, habiendo
despejado el gasto gy.

Mediante la regla de la cadena, se puede derivar un gradiente para que los cambios en las
cargas de los nodos tengan el mismo efecto en la funcién objetivo que cambios en los
caudales de demanda. Considerando la variable dual 0 y la ecuacidén 3.57, se tiene
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0.54 0.54q . 0.54q . 0.54.
S(costo) =7,Z Ty +Z i -Zr, 9 -Z7, a (3.58)
oH H,-H, H,-H, 'H -H, H, - H,

J

L.a ecuacién 3.58 se puede usar para calcular el gradiente del cambio en el costo debido a
un cambio en las cargas de los nodos. Utilizando como guia, es posible alterar las cargas
de tal manera que la solucién, mediante programacién lineal, tenga un mejor valor en la
funcion objetivo. El proceso se repite hasta lograr el costo minimo. Ha sido probado en
un sistema sin bombeo de la ciudad de Nueva York y se ha concluido que, si se aumentan
las demandas en los nodos en un 20% mas, la solucidn es practicamente la misma.

El método solo ha sido probado en redes que funcionan con presién constante. La anterior
conlieva a que ¢l modelo no sea confiable para casos con bombeos directos a la red, toda
vez que modifica las cargas cada vez que reduce un didmetro para asi disminuir el costo
de la red, y no toma en cuenta que en ciertas ocasiones, es probable que se requiera de un
bombeo adicional y el costo de éste podra ser mayor que el ahorro obtenido al cambiar el
didmetro de la tuberia. Finalmente, el modelo no proporciona didmetros comerciales.

Se ha reportado que el algoritmo ha sido mejorado para considerar bombeos directos a la
red (Brill, Liebman y Han-Lin Lee, 1985), sin embargo, persiste la consideracién basica
de que para una sola condicién de carga la solucién es una red abierta unida con lineas de
didmetro minimo. Por otro lado, si se usan miltiples condiciones de carga, entonces el
modelo excluye la posibilidad de encontrar un didmetro minimo, lo cual tampoco es
satisfactorio. :

3.5.1.9 Método de Cross- Gradiente hidraulico 6ptimo

El método establece el concepto basico de que existe un gradiente hidraulico hipotético
para el balance de una red en particular, en el que el disefio inicial puede ser corregido
hasta alcanzar el disefio Optimo (Featherstone y El-Jumaily, 1983). En este caso se
consideran los costos de capital (que se transforman en costos anuales equivalentes
mediante criterios microecondémicos) y 1os costos anuales fijos y variables.

Se identifica la configuracion de la red y los valores iniciales de didmetros, bombas y
tanques y se define la presién minima permisible.

Se determinan las funciones de costos, que en general se expresan como:

Funcién de costos de la tuberia: C=aqlL”D"
Funcién de costos de instalacién de bombeo: C=b0"H"”
O si se desconoce H, se puede expresar : C=cQ"°
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Funcién de costos operacionales de bombeo: C= OQIHTF

101.87Eff
Funcién de tanques de regulacion: C=dy®
Funcién de costos de mantenimiento: C=¢Qd"
Donde

al, a2, a3, bl, b2, b3, dl, d2, el, e2 : Constantes de regresiéon no lineal

L, D : Longitud (m) y didametro (m)

Q, @I, Qd : Gasto (m’/s), (I/s) y (m’/d)

V, H : Volumen del tanque (m?) y carga total (m)

T, F : Numero de horas de operacién al aifio (h/afio) y costo por kW-hora ($/kW-hora)
Eff : Eficiencia total del sistema de bombeo

Si se despeja el didmetro de la ecuacién de Darcy-Weisbach, se tiene, en el sistema
internacional de unidades:

B fO.ZQO.d B 0.607f02Q0.4
(12.1028) 5°2

(3.59)

si se sustituye el diAmetro en la funcion del costo de la tuberia, la funcién de costos total
queda expresada como

5> 101.87Eff

02404 ]
CH[MQ_} ce0? s LI 4y o 0ae G60)
Ahora bien, la propuesta fundamental es sustituir el valor de la carga H en la ec. 3.60 por
la expresién

H=8,d+RP+ZG+Hf (3.61)

donde

Sa : gradiente hidraulico de la linea de flujo més corta desde el nodo de carga conocida
hasta el nodo de carga méas baja

d : longitud desde el sitio de carga conocida hasta el nodo de presién mas baja

RP : carga residual minima por encima del nivel de terreno

ZG : diferencia entre el nivel del agua y el nivel del terreno (en caso de tanques
enterrados o pozos)

e
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Hf : pérdida de carga total

De esta manera, la funcidn de costos total depende de las pendientes hidraulicas si y sd,
de la presién minima requerida RP y las pérdidas por fricci6n.

La consideracién basica es que se obtiene el disefio 6ptima si se igualan las pendientes
hidraulicas de los nodos adyacentes con el hipotético. Este valor hipotético se define
como el gradiente 6éptima artificial y se expresa como S,, que sustituye a los valores de s
y s4 en las ecuaciones anteriores. En efecto, si se deriva la ec. 3.60 con respecto a So,
existe un valor minimo si se iguala dCr/dS. = 0. De esta manera, despejando a So se tiene

S _02a,K,3(L7Q>") 1
° K, (0.2a, +1)

(3.62)

donde
K:=a0.607f°

_ QUdTF
> 101.87Eff

El procedimiento es el siguiente:

a) Se identifica la configuracién dela red, bombas y tanques y se asighan didmetros
comerciales iguales en todas las lineas.

b) Se efectia un anilisis con el método de Hardy Cross o de la teoria lineal,
utilizando una carga inicial arbitraria y se obtienen las cargas en cada nodo y los
gastos en cada linea.

c) Se identifica la linea de flujo més corta desde el punto de inicio hasta el nodo de
menor carga. Se ajusta la presion , minima de ese nodo con la minima permisible
y se obtiene, una ruta inversa, la presién requerida en el punto de inicio y/o la
carga de bombeo.

d) Se calcula el costo total de este disefio mediante la ec.3.60.
e) Se calcula el valor del gradiente hipotético So y a continuacién los

correspondientes didmetros de la red mediante la ecuacién 3.59 de Darcy-
Weisbach, redondeando a los valores comerciales inmediatos.
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f) Se efectia nuevamente un andlisis hidraulico con Cross y se repiten los incisos ¢ y
d, comparando ¢l costo de este disefic con el anterior. Si éste es mayor que €l
anterior, el proceso se detiene y la solucion 6ptima es el disefio anterior.

g) De lo contrario, el proceso continda con los incisos e y f, hasta que el costo total
€s mayor que en la iteracion anterior.

La solucién no proporciona didmetros comerciales y el simple redondeo al inmediato
comercial no justifica que la solucién en conjunto sea la Optima. En realidad, el andlisis
hidraulico se efectia mediante modelos de revisién apoyados en una funcién generalizada
de costos. De esta manera, €l algoritmo planteado puede codificarse como una subrutina
de ayuda al modelo de Cross o de teoria lineal.

3.5.1.10 Dos métodos de ruta critica

El primer método de ruta critica es una ampliacién del expuesto para el caso de redes
abiertas (Bhave, 1979), también propuesto por el mismo autor (Bhave, 1983). Existen dos
criterios de partida: gasto minimo o bien, diAmetros minimos. Considera como premisa
que las redes abiertas son el esquema mas econémico y por lo tanto, desagrega una red
cerrada en una combinacion de redes abiertas por cada una de las fuentes de
abastecimiento que denomina esquema de distribucién de gastos, y procede con el
algoritmo descrito anteriormente para redes abiertas. Formula la funcién objetivo
dependiendo del criterio de partida. En el caso de gastos minimos, la funcion objetivo se
expresa como

&

Min(z)=3 3 L, (Hs, - Hd,™ """ (3.63)

donde

Lsn : Longitud entre la fuente s y el nodo de demanda n (m)

Hs; : carga en la fuente s (m)

Hd:™" : carga minima requerida en el nodo de demanda n

Y : exponente en el didmetro en la funcién no lineal de correlacién entre el costo de la
tuberia con respecto al didmetro; C = aL D’

r . exponente del didmetro en la férmula de Darcy-Weisbach (r = 5)

s : numero del nodo fuente o con carga conocida

n : nimero del nodo de demanda

La primera sumatoria se aplica sobre todos los nodos de demanda con respecto a un nodo
conocida o fuente de abastecimiento y la segunda sumatoria se realiza sobre todas las
fuentes. De esta manera, el nimero de variables de decisién en la funcién objetivo con
s*n.

L ————
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Las restricciones a las que esti sujeta la funcién objetivo son:

E Q:—l = Q‘I grusans ’ZQJ—H = qn (3 64)
N

EQI—n =0~y 2@y, =0, — 4, (3.65)

una ecuacién por cada fuente de abastecimiento y finalmente
QOsn> 0 (3.66)
Por cada fuente y nodo, o sea s*n inecuaciones de no negatividad.

De esta manera, si se cuenta con una red de 200 nodos, abastecido de 3 pozos, se tendra
que la funcion objetivo depende de 600 variables de decision, las restricciones son 200 +
3 + 600 = 803. Resulta claro que este caso se torna muy complejo de analizar.

Restricciéon: El modelo es impréctico ya que descarga una red cerrada en tantas redes
ablertas como numero de fuentes de abastecimiento existan; en general une esquemas de
redes abiertas 6ptimas a una cerrada mediante lineas de didmetro minimo o asociadas con
gastos minimos. Lo anterior no garantiza que el modelo en conjunto sea el 6ptimo. En
todo caso, tal parece que el autor pretende adecuar las redes cerradas a su modelo y no,
como parece l6égico, que los modelos reflejen un funcionamiento real.

Cabe destacar que el autor ha propuesto en otro trabajo un modelo para el reforzamiento
de redes existentes, que combina el modelo de ruta critica con el de programacién lineal
(Bhave, 1985). Con base en la literatura investigada, se puede afirmar que es el primer
intento formal de modelar el disefio 6ptimo de reforzamientos en redes existentes, puesto
que divide el caudal requerido en el caudal que circulard por la tuberia existente y el
necesario para cubrir la presion y el gasto del nodo de aguas abajo. A diferencia de otros
modelos que admiten mas de una linea paralela y que seleccionan su diametro por
aproximaciones sucesivas, en el método sefialado se hace la separacién de caudales como
parte del método de optimacién. Sin embargo, el modelo no resulta practico en redes
extensas, por sus aplicaciones inherentes.

Un segundo método ha sido propuesto por Jeppson (Jeppson, 1985). Se basa en que el
diseio de un red abierta es la mis econdmica. Se seleccionan las dos fuentes de
abastecimiento m4s importantes, cuyo criterto es que tengan la mayor carga;
posteriormente se define la ruta mas corta que las une, que se denomina ruta fundamental
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o dominante. Se plantea rutas primarias a partir de las demas fuentes de abastecimiento
hasta el nodo méas cercano a éstas y que forma parte de la ruta dominante. Se definen
rutas secundarias desde los nodos que no formen parte de las rutas dominante o primarias
hasta el nodo méas cercano a éstas de la ruta dominante. Los nodos no comprendidos en
las rutas antes mencionadas se unen con didmetros arbitrarios, que pueden ser los
minimos.

Se establecen cargas hipotéticas en los nodos en proceso inverso a la formacién de las
rutas, es decir, se trabaja primero con las rutas secundarias. Considerando las cargas
minimas requeridas en los puntos extremos y despreciando el gasto en los didmetros
minimos de liga se obtienen los gastos hipotéticos en cada linea. Con base en los gastos se
determinan las cargas en los nodos y se compraran con las propuestas inicialmente. El
proceso es iterativo y se pueden modificar los diametros en las lineas que se consideren
convenientes.

Una vez que se obtiene el balance de cargas y gastos en todas las rutas, se pueden
despejar los diametros y redondear los comerciales.

El modelo es util para redes abiertas. Para redes cerradas no garantiza que el disefio sea ,'

el 6ptima puesto que la diferencia entre un esquema cerrada y uma abierto, bajo esta
perspectiva, es la unién o liga de nodos mediante lineas de diAmetro minimo por donde
circulan caudales también minimos. Por otra parte, los didmetros obtenidos no son
comerciales, que conileva a las restricciones antes enunciadas.

3.5.1.11 Dos métodos de Seleccion Enumerativa

A diferencia de los modelos que buscan el costo minimo del sistema de redes mediante
alglin algoritmo matemético, los métodos de seleccidén enumerativa siguen el proceso
convencional de tanteos y prueba-error para la seleccién de los diametros optimos. Sin
embargo, si se considera que el mimero de valores posibles para cada tuberia que conecta
dos nodos es mayor a 10, el nimero de combinaciones posible seria astrondémicamente.
Por ello, se han propuesto algunas técnicas para obtener opciones que no tomen un
tiempo computacional aceptable (Walski, Gessier y Sjostrom, 1988 a), (Walski, Gessler y
Sjostrom, 1988 b). La primera consideracion es que el didmetro de las tuberias a lo largo
de una red principal cambia sé6lo en las principales intersecciones y en las zonas de
usuarios de gran consumo. Por otra parte, se plantea que la seleccién de didmetros sea
discreta, de acuerdo con los diaimetros comerciales existentes. Un problema fundamental
del algoritmo de enumeracién se encuentra en la gran cantidad de posibles
combinaciones que se pueden obtener y que el tiempo de computacion crece
exponencialmente con el nimero de tuberias que conforman la red. Para minimizar el
nimero de combinaciones, se han propuesto cuatro pasos a seguir.

|
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a) Agrupacién de tuberias. Se propone que se asignen grupos de tuberias del mismo
diametro, de acuerdo a los requerimientos de demanda en sectores, bloques o
circuitos.

b) Tamaiio de los grupos. El namero de combinaciones de didmetros posible es igual
al producto del nimero de los didmetros discretos propuestos por el nimero de
grupos seleccionados. Es recomendable verificar que el tamafic mds pequefio en
cada grupo pueda garantizar el requerimiento de presion minima se combinen con
los tamaiios mas grandes de los demas grupos.

c) Costo. El algoritmo de bisqueda de combinaciones interactiia con funciones de
costos. Una vez que se haya definido una posible combinacion que cumpla con las
presiones minimas requeridas, no tiene sentido buscar combinaciones mas costosas
y se limitard como méximo a la combinacién obtenida.

d) Si alguna combinaciébn no cumple las condiciones de presion, ninguna
combinacién con diametros iguales o menores la cumple, y ésta es la combinacion
que sirve como base.

Se estima que une vez pasada la prueba del costo, las posibles combinaciones se reducen
a un 20% y que disminuyen a un 10% cuando cumplen las condiciones de presion
minima.

Bajo esta metodologia, se ha disefiado ¢! programa de cémputo WADISO, accesible al
mercado estadounidense desde 1988.

Un método similar ha sido propuesto por Tzatchkov (Tzatchkov y Alfonso, 1990). Se
restringe a que las condiciones hidrodindmicas en las tuberias sean satisfactorias, es decir,
que cumplan con las presiones minimas requeridas y no excedan las velocidades méximas
permisibles. De lo contrario, se selecciona el didmetro inmediato superior o inferior, de
acuerdo a la restriccion por solventar.

Para lograr lo anterior, se dispone de una base de datos con informacion de didmetros
comerciales de diversos tipos de material, sus costos por metro lineal y el factor de
friccién asociado a ellos. En cada nodo se verifica que se cumpla con la presién minima
requerida; del mismo modo, se verifica que con los didmetros propuestos las velocidades
en las lineas sean mayores a las minimas y menores a las méximas permisibles. Se
proponen dos algoritmos: inicializar con didmetros minimos en todas las lineas, o bien
con didmetros maximos. Se describe brevemente el algoritmo iniciando con didmetros
minimos.

a) Se elige un grupo de didmetros comerciales “candidatos”, que de acuerdo al
tamafio de la red o poblacion, pueden ser los mas factibles de ser utilizados.

|
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b) Se asignan didmetros minimos a todas las lineas. Se efectia el anélisis hidraulico,
que bien puede ser mediante Cross, Newton-Raphson o teoria lineal.

c) Se calcula en cada tramo la relacion V/Vimdx y se selecciona la linea en la cual la
relacion es méxima. Si es mayor a uno, se cambia el diametro de esta linea al
inmediato superior.

d) Se efectia nuevamente el andlisis hasta que en todos los tramos la relacién
V/Vmdx sea menar a uno. Si existe algin tramo donde no sea posible lograr lo
anterior, se amplia el intervalo del grupo de didmetros candidatos. Luego, se
procede a revisar la condicién de presiones en los nodos.

e} Se selecciona el nodo de mayor déficit de presidn (di = Hmin - Hi). Se
incrementa en didmetro del tramo que tenga mayor influencia sobre la presion en
el nodo. Para determinar cuél es el de mayor influencia, se incremente artificial y
sustancialmente la demanda de agua en €l nodo y se efectiia el andlists hidraulico.
Se obtiene, para cada uno de los tramos que confluyen al nodo lo siguiente:
dh

k = —er 3.67
T (3.67)

donde

dhincr © pérdida de carga entre el nodo de aguas arriba y el nodo en cuestion, debido a un
gasto de demanda incrementado '
dh : pérdida de carga con el gasto de demanda inicial.

El tramo con mayor valor de k es el tramo buscado.

f) Se repite el proceso en todos los nodos con déficit hasta obtener presiones
mayores a la minima requerida.

g) Se verifica que la velocidad en los tramos sea mayor que la minima; de lo
contrario, se reduce al diAmetro de éste al inmediato inferior.

h) Finalmente, se verifica si el cambio afecta las condiciones hidrodinimicas. Si es
asi, se efectla nuevamente el analisis hidraulico.

El algoritmo es similar en el caso de iniciar el anilisis con didmetros maximos. Los
autores recomiendan iniciar con didmetros maximos.

s
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El modelo es muy recomendable para el andlisis y disefio exclusivo de redes de
distribucidon de agua, en virtud de que el algoritmo planteado es ingenioso, légico y
relativamente sencillo. Sin embargo, su mayor limitacién reside en el hecho de que parte
de considerar que los puntos de alimentacién a la red estin previamente definidos, sea
mediante un tanque de almacenamiento con cierta carga hidraulica y capacidad, o bien
con bombas que alimentan directamente a la red. Bajo esta consideracion, iniciar con
didmetros minimos seria, como afirman los autores, partir de la opcién mas econémica e
iniciar con didmetros méximos seria la alternativa mas costosa.

Sin embargo, si se desea llevar a cabo una ampliacion de redes, lo deseable es obtener el
disefio mas econémico del sistema de distribucidbn en conjunto, que conlleva a la
interaccion entre tanques de almacenamiento, carcamos de bombeo y lineas de
distribucién. De esta manera, en el caso de una red que se alimenta con bombeos
directos, seguramente que la opcion de iniciar con didmetros minimos serid una de las
opciones mas. costosas, por los costos de operacién que implica. Por lo anterior, seria
deseable que en el modelo presentado se incorpore una evaluacidén de costos de inversion
y operacién a Valor Presente Neto, para evaluar los efectos de ambos flujos de inversion.

En todo caso, para el disefio de la ampliacion de redes, los métodos de enumeracion se
consideran muy adecuados, con la salvedad antes enunciada, que puede ser eliminada.
Asimismo, son también utiles para el disefio del reforzamiento o rehabilitacién de redes
existentes, aunque el proceso de aproximaciones sucesivas es todavia mayor.

Finalmente, existen otros métodos que a juicio personal son bastante simplistas en sus
consideraciones de inicio, o bien que plantean disefios muy complejos y academicistas que
dificilmente resuelven problemas reales. Pueden citarse métodos en elementos finitos, en
programacion dindmica y métodos graficos (Walski, 1985).

3.5.2 Método para el diseiio 6ptimo de redes

Se presenta un método de optimacién de redes que no requiere de fijar una distribucién
inicial de los gastos en las tuberias de la red (se elimina una de las limitaciones de otros
métodos) y ademis, los didmetros seleccionados para formar la red son didmetros
comerciales.

3.5.2.1 Descripcién del método.

Se entenderd como calculo de la red a la obtencion de los gastos que circulan en las tuberias
y las presiones en sus nudos para flujo permanente. Se recomienda obtenerlo por medio del

método de red estatica (Fuentes y Sdanchez, 1991)

El costo de la red se calcula por medio de la expresién siguiente

|
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c=%CL (3.68)

Donde L, es la longitud de la tuberia j, .Cies el costo por metro lineal de la tuberia que tiene
el didmetro comercial D:.y N es el niimero de tuberias de la red. Se considera que los gastos
de salida de la red corresponden a la maxima demanda horaria.

3.5.2.2 Arreglo de diametros comerciales disponibles.

El primer paso consiste en calcular la red considerando que todas sus tuberias tienen el
mismo didmetro y que este es igual al mis pequefio entre los didmetros comerciales
elegibles, al que se denominard Dmn. Se revisa que las presiones calculadas cumplan con las
restricciones de presidn. En el caso, poco frecuente, de que si las satisfagan, el disefio
Optimo consistiria en esta seleccién de diametros y el proceso del método concluiria. De otro
modo, se propone emplear en todas las tuberias de la red el didmetro comercial inmediato
superior y se calcula la red de tubos. Se revisa que se satisfagan las restricciones de presion
y este proceso se continda hasta que se haya escogido para la red el diAmetro comercial para
el cual se cumplen las restricciones de presion.

La red tendria en todas sus tuberias el mismo didmetro comercial que serad denominado Dimas.

El conjunto de didmetros comerciales disponibles para emplear en la red estard formado por
todos los didmetros comprendidos entre Dma ¥ Drar inclusive.

3.5.2.3 Costo maximo y minimo de la red.

Con la ecuacion 3.68 obtiene los costos minimo y maximo que puede tener la red a diseiiar.
El costo minimo de la red Cmn, corresponde al caso en que todas las tuberias de la red tienen
el didmetro Dmn, y el costo maximo Crax €5 €l de Ia red que tiene en todas sus tuberias el
diametro Dimax.

3.5.2.4 Combinaciones de didmetros para las tuberias de la red asociadas al costo
Cp. '

Se calcula, con la ecuacién 3.69, un costo G para la red de tuberias comprendido entre
Cnin y Crmax. Se forman combinaciones escogiendo, para cada tuberia de la red, un didmetro
entre los incluidos en el arreglo de didmetros comerciales disponible de modo que el costo
de la red Cr obtenido con la ecuacién 1.1, se encuentra dentro del intervalo en torno a Cp.
De este modo se forman varios conjuntos, cada uno de ellos constituye una combinacién
factible de diametros.

]
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. ]
C, =0618(C,. ) (3.69)

3.5.2.5 Revision hidraulica.

Para cada una de las combinaciones factibles se calcula la red. Esto se hace de forma
expedita por medio del método estitico del Instituto de Ingenieria de la UNAM -capituio
2.4- (Fuentes y Sdnchez, 1991) Luego se revisa que todos sus nudos cumplan con las
restricciones de presion, es decir, que en todos la presion sea mayor que el valor minimo y
menor que el valor maximo. Cuando varias combinaciones cumplen con estas restricciones,
se escoge la de costo minimo (cercano a Gp).

El método implica escoger el costo G més pequefio para el cual existe al menos una
combinacién que cumpla con las restricciones hidraulicas. Este costo puede ser encontrado

mediante técnicas de biisqueda secuencial de optimacion.

Las técnicas de biisqueda secuencial empiezan con un intervalo finito dentro del cudl la

funcion objetivo tiene un solo punto donde es méixima o minima. Con ella en cada iteracion -

se disminuye el intervalo dentro del cual existe dicho punto hasta que el tamafio del intervalo

sea menor al de un valor especificado de antemano.

Una de las técnicas secuenciales que se recomienda emptlear es la de Fibonacci, que' se basa
en el nimero (5"%-1)/2=0.618 que da lugar a la lamada regla de oro.

Se calculardn hidriulicamente las redes cuyas combinaciones de didmetros tienen un costo
dentro del intervalo, si al menos una de ellas cumple con las restricciones hidraulicas, el
costo de esta red se convierte en el Cra, de lo contrario, C- se convierte en Cmn (Figura 3.2)
el procedimiento continia hasta que entre dos cilculos, el valor de G, es practicamente el
mismo.

En la figura 3.3 se presenta el diagrama de flujo del método de disefio de redes.

s
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Existe una combinacién que
cumple las restricciones
hidréulicas dentro del intervalo en

torno a G,
——
Cmin C;i: Cmax
—_—

0.618(Cmax-Co)  10.382{Crnax~Crnn)

Cnax se comvierte en
¢ y se aplica
nuevamente la Regla
de Fibonacci

Cmin Cp X

—_ Crax
0.61B(Cmax'cmm)H__’y
0.382(Cmax-Cinn)

No existe alguna combinacién que
cumpla con Jas restricciones
hidraulicas dentro del intervale en

tomo a G
—
Cm,'n Cp:' Cmenr
(. —_— J\:Ig____v____/
0.618(Crmax-Crme) | 0.382(Crrar-Cran)
Crin 5e convierte en G, '
y se aplica nuevamente !
la Regla de Fibonacci |
v -
Cmin
0.618(Crar-Crn)
——t
0.382(Crmax-Crmin)

Figura 3.2 Procedimiento secuencial basado en la “Regla de oro” de Fibonacci
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Demandas, Armado de la red,

Didmetros comerciales
|D..,,,=D|émetrn menor de los comerciales }d—

L Se calcula el costo de la red C,,., ]

Se calcula |a red usando D en todos los;
tubos que la forman

Imprime los
FIN didmetros de la red
éptima y su costo

Cumple |a red con’
las restricciones
hidraulicas

@iametro comercial siguiente |eg—.

Se calcula |z red usando D en todos
los tubos que la forman

Cumple la red
con las
restncciones
hidraulicas

LSe calcula el costo total de la red C..,, l

Se gbliene el costo C, de las ¥ combinaciones de
1 diametros en la red que cumplen con qua €, = G,

|

Se calculan hidraulicamente las ¥
combinaciones anteriores

[

Una 0 mas
combinaciones
cumplen las
restnciones
hidraulica

Dismuinunr C,

Imprime los
diametros de la red
6ptima y su costo

FIN

Figura 3.3 Diagrama de flujo del método de diseiio de redes
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3.6 METODO PARA LA REHABILITACION DE REDES DE
DISTRIBUCION DE AGUA POTABLE.

Uno de los principales problemas de las redes de distribucion de agua potable en las que
se dispone del volumen de agua que demandan sus usuarios, se refiere a las
modificaciones que se deben realizar en ella para que el suministro de agua sea igual a la
demanda. En parte, estos problemas se deben a que las demandas de agua han cambiado
tanto en ubicacién como en magnitud respecto a las que se emplearon en el diseno de la
red. :

Para los estudios de revisién hidrdulica de las redes agua potable se obtienen los gastos
que fluyen en sus tuberias y las presiones en los extremos (nudos) de estos conductos a
partir de la solucién de las ecuaciones fundamentales del movimiento de fluidos a presion.

Se considera que la presién en la red debe ser mayor a una minima (Amm) para que se
pueda entregar a los usuarios y menor a una méxima (hms) para evitar la rotura de
tuberias o excesivos gastos de fuga.

A diferencia de los métodos de disefio de redes de tuberias, para los de rehabilitacion, se
suele considerar que las tuberias existentes se quedan funcionando y que se agregan
tuberias paralelas con la finalidad de incrementar las presiones, ya que con ello aumenta
los gastos de salida de la red hacia los demandantes de este liquido.

El proceso de seleccion de los didmetros de las tuberias de la red no es simple, ya que se
tienen numerosas opciones que satisfacen las condiciones de operacion hidraulica, por lo
que se busca aquella que tiene el minimo costo de adquisicién ¢ instalacidn.

El objetivo del método es incrementar el suministro de agua a los usuarios con el minimo
costo de modificaciones a la red. Ademas, se obtiene para un cierto monto de inversion,
la opcién de nuevas tuberias en la red que permiten aumentar al méximo el gasto
suministrado a ios usuarios.

3.6.1 DEFICIT EN EL SUMINISTRO DE AGUA.

La demanda total de agua en un sistema de abastecimiento estd integrada por la suma del
consumo de los usuarios mas las pérdidas fisicas de caudal (fugas) que se presentan en los
distintos componentes del mismo. Ella corresponde a la cantidad de agua que debe
ingresar a la red para satisfacer los requerimientos de este liquido.

Cuando en un nudo la carga de presion es menor a una minima establecida (fws) no se

puede extraer la cantidad total de agua demandada. Se acepta que el gasto suministrado es
igual al de demanda si la carga es mayor a la minima, o bien es proporcional a la carga
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del nudo (positiva) dividido entre dicha carga minima; por ejemplo, si el gasto
demandado es de 50 I/s y 1a presiéon minima es de /0.00 m. ¢. a., pero en el nudo se tiene
una carga de 8.00 m. c. a., entonces, se proporciona (8x50)/10 = 40 l/s y por lo tanto,
se presenta un déficit en el gasto demandado de 10 I/s.

TEYEE FSETSY

ki

REMR LS T

X

Figura 3.4 Representacion esquematica del funcionamiento hidraulico con el método estatico
modificado. a)h<hpi. b)h>hmin

Se obtiene el gasto de déficit en la red por medio de la siguiente ecuacion
X(h,. —h »
0, =Z['"—;;—'] g G
' i=1 min N

donde /4,
~ carga de presion en el nudo (m. c. 2.), g, es el gasto demandado en el nudo (m’/s), N es

es la carga de presién minima considerada para el andlisis (m. c. a.), h, es la

el niimero de nudos de lared y Q, es el gasto de déficit en la red (m/s).

La ecuacion 3.71, también se puede escribir de la siguiente manera:

0, =>4q- Z[%J g, (3.72)

i=/ 1=l in

o bien como

0,=0,~7Yha, (3.73)

min i=l

Siendo @, el gasto demandado en toda la red de distribucion, que se obtiene asi
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0, :qu (3.74)

i={

En la ecuacion 3.74 se tiene previsto que si la carga de presion calculada (k) es mayor

que la carga de presién minima establecida {(k_), se asigne a h el valor de 4, y sila

min

carga de presién es negativa, se considera que # es igual a 0.

Para establecer una referencia para la mejora en el suministro del servicio en la red de
distribucion se establece el “factor de eficiencia en el servicio (FES)”. Se calcula de la
siguiente manera:

FEs =29 (3.75)

Qu

De este modo, si la red suministra 400 //s y la demanda total en la red es de 500 I/s, el
factor de eficiencia es del 80% y cuando el gasto suministrado a la red sea 500 I/s, el
factor de eficiencia en el servicio serl de 100%.

3.6.2 MEJORAMIENTO DEL FUNCIONAMIENTO HIDRAULICO.

Para que se aumente el suministro de agua a los usuarios se propone incrementar la
presion en algunos sitios de la red mediante la adicion de tuberias paralelas a algunas
existentes. Para lo cual se calcula un didmetro ficticio equivalente que represente a las dos
tuberias paralelas por medio de la formula de Darcy-Weisbach. En ella se considera que
la diferencia de carga entre los extremos de las tuberias es la misma y que el factor de
friccion no varia. El didmetro equivalente estd dado como

D, = (D’ + D2*Y* (3.76)

siendo D, el diametro de la tuberia existente y D, el diametro de la tuberia paralela.

3.6.3 METODO PROPUESTO PARA REHABILITAR LA RED.

Se comienza revisando el funcionamiento de la red original, y se determina su factor de
eficiencia. A partir de este factor se establece la conveniencia de modificar la red para
aumentar el suministro a los usuarios.

Para fines de explicacién del método considérese que la mejor opcién se logra con la
instalacién de tres tuberias paralelas a tres tuberias distintas de la red y que la inversi6n

-
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se puede programar por etapas. En la primera etapa se cambia la tuberia con costo de
inversién mas cercano al presupuesto disponible, aunque pueda no ser la mejor opcién
consiste en la instalacién de una sola tuberia paralela. En la segunda etapa, se instala otra
tuberia cuyo costo también es del orden del presupuesto establecido, y asi hasta llegar a la
ultima etapa donde se instala la tercera tuberia que permite completar la opcién 6éptima.
De este modo serd posible establecer un programa de modificaciones a la red de acuerdo
con la cantidad de dinero que se disponga en cada etapa de inversion.

También permite establecer la mejor opcién de cambio en de acuerdo al presupuesto
disponible.

Diiametros analizados.

Se consideran tuberias con didmetros comerciales y los didmetros existentes en la red en
estudio, como se describe a continuacion.

Sea D la tuberia paralela de cuatro didmetros comerciales menores al didmetro existente,
D: la tuberia paralela de dos didmetros comerciales menores al didmetro existente, D; la_
tuberia paralela de didmetro igual al didmetro existente y D+ es tuberia paralela de dos
didmetros comerciales mayores al didmetro existente. Por ejemplo, si los didmetros
comerciales son: 4, 6, 8, 10, 12, 14 y 16 pulgadas y el diametro de la tuberia existente
analizada es de 12 pulgadas, entonces D1 es de 4 pulgadas, D2 es de 8 pulgadas, Ds es de
12 pulgadas y el D4 es de 10 pulgadas.

B

El andlisis presenta un diagrama arborescente de la figura 3.5

Diametro existente + D, =D,

Diametro existente
en la tuberia

Diametro existente + D; =Dy

Diametro existente + D, =D,

< Diametro existente + D; =Dg;

Figura 3.5 Opciones de cambio de una tuberia.

Opciones para revision de las condiciones hidraulicas.

Para analizar las diferentes opciones de manera ordenada, se establece el nimero de
permutaciones en funcién del nimero de tuberias que formen la red en estudio. Lo
anterior se expresa de la siguiente manera:

L
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n!
N=——"— (3.77)
rifn—=r)!

donde n es el nimero de tuberias en la red de estudio, 7 es el nimero de tuberias
propuestas para cambio en la red, y N es el nimero de opciones para analists cambiando r
tuberia(s).

Para esta primera etapa se busca que el FES sea igual al 100% . Se considera que en todas
las opciones se tiene el diametro equivalente mayor; es decir, segin el diagrama
arborescente anterior, la opcidén con Des« para que sea méas facil cumplir con las
restricciones hidriulicas establecidas.

Diametro ponderado.

Como una medida del cambio realizado a la red, se propone obtener €l “diametro
ponderado” por medio de la siguiente ecuacién

2 LiDg + Y LDy
== J=nh (3.78)

T

Dp, 7

donde Dpx es el didmetro ponderado de la red, en la opcién &, r:es el nimero de tuberias
propuestas para cambio en la red, Li es la longitud de tuberia i propuesta para cambio, D&
es el diametro equivalente de la tuberia / propuesta para cambio, n es el numero de
tuberias totales en la red, L, es la longitud de la tuberia j sin cambio, Dg es el didmetro
equivalente de la tuberia j sin cambio y L7 es la longitud total de las tuberias de la red.

Procedimiento de calculo.

En las figuras 3.6 y 3.7 se presenta por medio de diagramas de bloques los pasos en el
método para rehabilitacion de redes de distribucion de agua potable.

- ____ "}
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Lee daos como

Demandas en  mudos,

tuberfas de 12  red,

dmetros comercaales,
16

Se  hace el célculo
hdrirlico con el modedo
masemanco. Se ocbiene
¢l Factor de Efciencia

En la red con M

T fas paralelas se
del Servicio (FES) para tuber
la red en corﬂ:cignes "d“c:lnFESd“fm"“s
acusales (] ebe ser
igual a 100%

!

; Se escope la opcidn
athade. con 6 T
funcionamiento - St .FES=100%"

- hidriulico de la 3 E
red analizada
No e5 necesanio
modficar la red Se prueba con M +1

tuberfas que tenen ¢l

Ne mayor dametco
mayor posible
M e5 el mimero ‘
de tuberfas a la
que s¢ agregarid
una tuberfa Se calcula la red
paralela
M=1 *
4 Las I:pmoncs que
Para M tuberfas ?;uénsl:': ,Ibogfun :el
»- dg;?n?:‘c?‘ ordenan de menor 2
didmetro por D, . mayor eosto
(con el mayor ‘
didmetro postbic)

En la opaién con
M+1 tuberfas
paralelss se reducen

' duimetros  pero ¢l

- Se resuelve la FES debe ser 1gual

red al 100%

M=E i

i

Se escoge la opcidn

Calcula ¢l costo de menor costo entre
y ¢l FES la de:
M
Mi 1
No Fin
FES=100%" '
Sr

Figura 3.6 Diagrama de bloques para obtener la opci6én que llegue al valor del
FES=100%.
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El costc minimo de
las modifcaciones a
la red C, se divide
entre Ne para formar
intervalos de dase.

hj

Se  clasifican las
opciones  en  los
intervalos de clase.

Y

Se escogen entre las
opciones gue tienen
efx costo qlzic cada
imervalo de clase,
aquellos  donde el
F es el mis
grande

Y

Se  dibujan  los
resultados obtenidos,
identificando el
minimo de opcion
ue tuvo los valores
mas grandes del FES

Fin

Figura 3.7 Diagrama de bloques para obtener la mejor inversioén en opciones
intermedias.
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3.6.4 EJEMPLO DE APLICACION.

El método de solucién se aplica en la siguiente red de distribucién:

166

_:{3/__3‘} 162 158 454 180 150 Y

¢

L (5
e
Simbologia

{z) Nudo analizado

Numero de tramo 169

- Cota de terreno 158
S o

154

150

En la tabla 3.3 se presentan los datos de la red. Los costos por metro de tuberia estén
dados en la tabla 3.4.

Tabla 3.3 Datos de la red analizada.

AST
NUDO TECRC},ITI‘-I?QO gEhié?dl?E T;[JgO TRAMO DIAMETRO LO?”IG
(msnm) (1t/s) Inicio | Final (plg) {m)
1 170 Tanque 1 1 2 24 500
2 164 50 2 2 3 16 500
3 148 25 3 3 4 16 500
4 147 500 4 2 5 16 250
3 153 100 5 3 6 12 250
6 148 75 6 4 7 12 250
7 152 250 7 5 6 14 500
8 6 7 14 500

* (Gasto medio de demanda.

|
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Tabla 3.4 Costos de tuberia de asbesto - cemento,

clase A-5
| DIAMETRO !
MILIMETROS | PULGADAS ]| (COSTO
$/M
50 2 10.834
100 4 26.677
150 6 45.191
200 8 65.686
250 10 87.792
300 12 111.273
350 14 135.962
400 16 161.737
450 18 188.498
500 20 216.168
600 24 273,985
700 28 330.000

Tabla 3.5 Red actual funcionando para gasto maximo diario (Hmin=12 mca)

PERDIDA GASTO CARGA DISPONIBLE GASTO DEFICIT
GASTO DE DEMANDADO >
TUBO | LONGITUD S NUDO Funcionamiento | Del FES US
(US) | CARGA 0. (US) roion O (US)
(M.CA) i hidraulico (m) {m)
8 500 229.56 7.66 2 37.50 6.50 6.50 17.19
2 500 397.27 11.76 3 18.80 10.7 10.7 2.04
3 500 332.94 8.26 4 375.00 3.50 3.50 265.63
4 250 315.23 3.70 5 75.00 13.8 12.0 0.00
5 250 45.58 0.33 6 56.20 10.4 10.4 7.49
6 250 42.06 0.28 7 187.50 -1.30 0.0 187.50
7 500 240.23 8.39
1 500 750.00 5.52
479.85
Total 750.00 Total (36%)

Como el FES es igual a 36% es necesario agregar una o mas tuberias paralelas, segiin sea
necesario. Se inicia agregando una tuberia paralela, los resultados se presentan en la tabla
3.6. '
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Tabla 3.6 Resultados de agregar una tuberia paralela
(con el mayor didmetro en cada caso)

TUBERIA DI.AM?TRO DELA DIAMETRO FES COSTO DE INVERSION.

TUBERIA PARALELA EQUIVALENTE OBTENIDO {miles $)
1 28" 34.46" 14 % 165.000
2 20" 23.97" 9L% 108.084
3 20" 23.97" 82% 108.084
4 207 23.97” 48% 54.042
5 12” 18.75" 41% 40.434
6 12” 18.75" 41% 40.434
7 14” 21.36" 70% 94249
8 14” 21.36” 68% 94.249

De los resultados obtenidos se observa que la mayor eficiencia en el sistema de
distribucion se presenta adicionando una tuberia paralela de 20 a la tuberia 2.

Es necesario incluir una tuberia mas para buscar llegar al valor del FES igual al 100%.

En la tabla 3.7 se presentan algunos de los resultados a los calculos realizados cuando se
tienen dos tuberias.

Tabla 3.7 Resultados de agregar dos tuberias paralelas

DIAMETRO DE ‘ DIAMETRO DE COSTODE
TUBERIA |  TUBERIA DAMETRO | 1imepia | TUBERIA DIAMETRO | e oarening SI0
oAt | EQUIVALENTE oamaeLn | EQUIVALENTE N IT;FLFésl S)N

1 28” 34 46" 2 20" 23.97" 100% [273.080
1 28" 34 46" 3 20” 23.97” 97% 273.084
1 28" 34 .46” 4 207 23.97” 84 % 219.040
2 20~ 23.97” 7 18~ ©21.367 94% 202.330
2 20”7 23.97” 8 187 21.36” 98 % 202.330
3 207 23.97” 4 20”7 23.97" 87% 162.130
3 207 23,977 5 16" 18.75” 82% 148.520
4 207 23.97”7 5 16" 18.75” 48 % 94 .480

Como con la opcién de agregar tuberias paralelas a las 1 y 2 lleva al valor de
FES=100%, ahora se disminuye el diAmetro de las tuberias paralelas sin dejar de cumplir
con el FES=100%.
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En la tabla 3.8 se presenta la opcidn con el minimo costo y que satisface las condiciones

hidraulicas
Tabla 3.8 Solucién 6ptima
DIAMETRO DE DIAMETRO DE COSTO DE
TUBERIA |  TUBERIA ngﬁyﬂﬁ% TUBERIA TUBERIA Egm\'}”EERNC%E FES OBTENIDO |  INVERSION
PARALELA PARALELA {MILES §)
1 24" 31.67" 2 20" 23.97" 100% 245.077

En la tabla 3.9 se presentan los resultados a los célculos realizados agregando tres
tuberias paralelas.

Tabla 3.9 Resultados de agregar tres tuberias paralelas

DIAMETRO DIAMETRO ; DIAMETRO COSTODE

TUBERIA P}‘gﬁ’g& EQUVALEIE | TUBERIA P&ﬁ?& EQUNALENTE | TUBERA PLURiEL'ng EQUVALENTE | OBTENIDO 'ﬁﬁ@g’?{“‘
1 28" 34.46" 2 20" 23.97" 3 207 23.97" 100% | 381.17

1 28~ 34.467 2 207 23.97" 4 20" 23.97” 100% | 327.13

1 28" 34.46™ 2 207 23.97 5 16”7 18.75” 100% | 313.52

1 24" 31.67" 2 20" 23.97” 3 207 23.97” 100% | 353.16

1 24" 31.67" 2 20" 23.97° 4 207 23.97” 100% | 299.12

1 24" 31.67" 2 12" 18.757 3 12" 18.75” 100% | 248.27

Las opciones analizadas agregando tres tuberias paralelas cumplen con las restricciones
hidraulicas, pero el costo de la inversion es mayor que el obtenido para dos tuberias.

En la tabla 3.10 se presentan todas las opciones analizadas y agrupadas en intervalos de
$25,000.00. De cada grupo de opciones, en primer lugar aparece la que proporciona el-
mayor valor del Factor de Eficiencia del Servicio (FES), que es Ia opcién sugerida como
solucion parcial al problema de la rehabilitacion.
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Tabla 3.10 Opciones analizadas

Tema 3
L R =R R e s S

Costo

Costo

Costo

TuboB+16" ¥ Tubo7+18"

Opclon invarsién FES Opcidn Inversion FES Opclén inversién FES
Tubo5+16” 4043 1% Tubo2+20" y Tubo4+20" 162.13] . 92% Tubo1+28" y Tubo2+20° 273 08] 100%
Tubo6+16" 40 43] 41% Tubo3+20" y Tubo4+20" 162 13! 87% Tubot+28" y Tubo3+20" 27308 97%

Tubo1+28" 165 00 T4% Tubo1+28" y TuboB+18° 259.25 97%
Tubo4+20" 24 04] 48% Tubo1+28" y Tubo7+18" 25925 94%
Tubo5+16° y Tubo6+16° 80.87| 41% Tubo7+18" v Tubo8+18° 188.50 96%
Tubot+247, Tubo2+20"
Tubo7+18" 84.25] 70% Tub02+20" y TuboB+18" 202 33 98% y Tubod+20" 299 12] 100%
TuboB8+18" 94.25] 68% TuboR+20" y Tubo3+20" 21617 98%
Tubo4+20™ y Tubob+16" 094.48| 48% Tubo3+20" y Tubo7+18" 202,33 94% Tubo1+28", Tubo5+20"
Tubo4+20" y TuboS+16" 94 48| 48% Tubo2+20° y Tubo7+18” 202 33 94% y Tubo2+20" 31352] 100%
Tubo3+20" y TuboB+18° 202 33 87%
Tubao2+20" 108.08] 91% Tubo1+28" y Tubo4+20° 219.04 84% Tubo1+28", Tubo4+20”
Tubo3+20" 108 08| 82% Tubo1+28" y Tubo5+16" 205 43 74% y Tubo2+20" 327 13] 100%
Tub01+28" y Tubo6+16" 205 43 T4%
Tubo2+20" y Tubo5+16” 148,52 93% Tubo1+24", Tubo2+20"
Tubo2+20" y TuboB+16" 148 52| 91% Tub01+24" y Tubo2+20° 245 08] 100% y Tubo3+20" 353 16] 100%
Tubod+20" y Tubo7+168" | 148.29) 89% Tubo1+24", Tubo2+12" ¥
Tubo3+20° y TuboB+16" |  148.52| B3%) Tubo3+12* 248.27| 100% UbaT+ 28, TUbGZ+ 20"
Tubo3+20" y Tubo3+16" 148.52| 82% y Tubo3+20" 38117] 100%
Tubo4+20" y TuboB+18" 148.29] 80%
Tubo6+16" y Tubog+18" 134 68] 72% Red actuat 000 36%
Tubob+16" y TuboB+18" 134.68] 71% .\
Tubo1+24" 136.959] 70% Ll
Tubo5+16" y Tubo7+18" 134.68] 70% -
134,68 70% ’

Por uitimo, se presenta en la figura 3.8 a las mejores opciones de inversién y la opcidn
Optima. Se aprecia de esta figura que cuando solamente se tiene un presupuesto del orden-
de $210,000.00 la mejor opcién es colocar una tuberia paralela de 20” a la tuberia 2 ya
que la mayor eficiencia del servicio posible para esta cantidad de dinero es igual a 91%.

|
Fuentes, Carrillo, De Luna, Rosales. DECFI UNAM. 22-26 Mayo 2000

136



Tema 3

Analisis, diserio y operacion de redes de distribucion de agua potable

S
'

S U
)

v ' o
v ' Vo
I b ll ’ L .
| 1 1 [ .
' ' ' [ .
' ' - .
= 1 PR DR M L
1 [ I ' .
' [ e ' ) .
I [T I T . ey
Fror o L M [
. ' . . '
[ T P R N [
Wedatdlaa Ao dotetedatbaiubatbbdabaladab -
[ T | L T T L Y B | [ LI
' LI  r vy [} [ 1 [ LI [
' . . ' .
[ [ T oy,
[ B [ T T T B B [ T A
[ [ R T R T T B
. ' . . .
S L R I o e e i A L S
e, L R e
[ N [ I T T T S R S T R T B B R
[ I [ T T T T A [ ) '
ll ] [ Y o [ [} ll 1 LI [ ]
. ' .
o ' L T T T T L ] '
" L N t e Lo o PP

70%
0% +----
50% -
40%
30%

{534) eways|s jop B1OULIY]

50

Inversién {miles de pesos)

y Tubo8+ 18"

x  Tubo7+187
B Tubp2+20"

y TuboB+18"

Tubo4+20"
Tubo7+138"

[
[ ]

Tubo2+20"y Tubos+16
Tubo1+28" y Tubo2+20" - - - - -

TuboS5+16"

-
L]
y Tubo2+20" +

Red actual
Tubo2+20"
Tubo1+24”

*
+
*»

Figura 3.8 Grifica para la toma de decisiones y el programa de inversion.
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Conclusiones del ejemplo.

En la rehabilitacién de redes de distribucién de agua potable se desea aumentar la
eficiencia en el servicio con el minimo costo de adquisicién e inversiéon mediante la
inclusién de nuevas tuberias. El método propuesto en este articulo pretende optimar la
inversion en la rehabilitactén de una red de distribucidn.

El principal resultado del método propuesto consiste en obtener la opcidén para la cual la
red se cumple con las restricciones hidraulicas establecidas con el minimo costo. Ademaés
a partir de la inversion total necesaria para lograr el 100% de la eficiencia del servicio, es
posible ordenar en €l tiempo los cambios necesarios en la red para disponer en cada etapa
con el mayor suministro de agua para establecer un programa de inversiones.

B .
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4 OPERACION DE REDES

Para que se disponga del agua potable en cantidad suficiente, con calidad y presién
adecuadas en cualquier momento, se debe disponer de un volumen de agua mayor al
solicitado por los demandantes de este servicio y, contar con una red primaria de tuberias
eficiente.

El volumen de agua debe ser mas grande al requerido para considerar la parte que se
pierde por fugas en la red. Por otro lado, para que la red primaria de tuberias sea
eficiente se necesita que esté conectada a tanques de regulacién capaces de almacenar el .
volumen de agua que se proporciona durante el tiempo en que la demanda excede al gasto
medio de ingreso a estos depésitos y, deben ser correctos tanto el diseiio, las politicas de
operacion, el estado de conservacién como el mantenimiento de los componentes de esta
red.

Lo anterior sera posible con acciones de operacion adecuadas. Ello se determina a partir
de la simulacién de su funcionamiento hidréulico.

4.1 SISTEMA PRIMARIO DE REGULACION (RED DE TANQUES)

Para realizar una adecuada distribucién del agua potable, tanto de fuentes internas como
externas a la zona de andlisis, se requiere conocer el funcionamiento hidréulico de los
principales tanques regularizadores, por lo que es necesario contar con un sistena de
tuberias que conecten los tanques con las fuentes de abastecimiento sin que se permita el
suministro directo a la red primario. Al delimitar la zona de influencia que debe satisfacer
cada tanque, se permite contar con una mejor distribucion del agua potable y la manera
més conveniente de conducir el agua en bloque a los tanques.

4.1.1 Difusién de una sustancia en redes de tuberias

El estudio de la difusion de una sustancia en las redes de tuberias tiene especial interés
para determinar el decaimiento del cloro que se utiliza en la potabilizacién del agua
dentro de la red de tuberias para distribuirla a los usuarios con una concentracién
adecuada del mencionado elemento.

Como se mencioné anteriormente, aunque la principal aplicacion es determinar los
posibles puntos de aplicacién y de reinyeccién de cloro, también se utiliza para
determinar la zona de influencia de los tanques de almacenamiento y regulacion.

- -~
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a) Difusion

La descripcion del fenémeno de la difusién se lleva a cabo con modelos matematicos que
se basan en hipdétesis bédsicas 0 “leyes”. En estos fenémenos intervienen principalmente
dos procesos comunes que son establecidos como ley. La ley de difusién de Fick es la
més fundamentada, utiliza un coeficiente de difusién. La segunda, que no tiene un
nombre formal, utiliza un coeficiente de transferencia de masa, un tipo de relacién
constante reversible.

Para ejemplificar los dos modelos, se utilizan dos bulbos conectados mediante un tubo
delgado (capilar) como se muestra en la figura 4.1.a. Los bulbos se encuentran a
temperatura y presion constante ademéas de que tienen ¢l mismo volumen. Asi mismo, un
bulbo contiene diéxido de carbono (CO2) y el otro esta lleno con nitrégeno (Nz).

Para determinar que tan rapido esos dos gases son mezclados, se mide la concentracidn
de diéxido de carbono en el bulbo que inicialmente contiene nitrégeno. Se mide cuando
tnicamente una porcidn de didxido de carbono ha sido transferido, y se observa que la

concentracion de didxido de carbono varia linealmente con el tiempo. De esta manera se--

obtiene la cantidad de transferencia por unidad de tiempo.

$
g (o]
g C
a @)
S o/0
S of
O (o]
Tiempo

Figura 4.1 Un experimento simple de difusién. Dos bulbos que inicialmente contienen
diferentes gases son conectados con un tubo capilar largo. Los cambios de la
concentracién en cada bulbo son consecuencia de la difusién y pueden ser analizados por
dos métodos diferentes.

L
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Para analizar cuanto es la cantidad transferida y poder determinar las propiedades fisicas
para ser aplicables no sélo en este experimento sino también en otros experimentos, se
definira el flujo:

cantidad de gas transportado
tiempo

Flujo de didéxido de carbono = * area del tubo capilar

Definiendo ¢l flujo de esta manera, el primer paso para determinar las caracteristicas del
experimento y tratando de llegar a una expresion més general, se considera que el flujo es
proporcional a la concentracion del gas:

diferencia de
Flujo de dioxido de carbono=k| concentracién de
dioxido de carbono

La constante de proporcionalidad k es llamada coeficiente de transferencia de masa. Este
es uno de los dos modelos basicos de difusion. De manera semejante, se considera que al
incrementar la longitud del tubo decrece cantidad de flujo, por lo que se considera que:

Flujo de di6xido de carbono = D( A concentracion de diéxido de carbono)

longitud del tubo capilar

donde D es la nueva constante denominada coeficiente de difusién. Este otro modelo
también se conoce como el de la ley de Fick.

No se puede asegurar que alguna de las dos ecuaciones sea utilizada para todos los
procesos, ya sea con ¢l coeficiente de transferencia de masa &k 6 usando el coeficiente de
difusién D. Esto se debe a las consideraciones hechas para obtener dichas ecuaciones.

La eleccion entre los dos modelos planteados representa una decision entre el tiempo y los
recursos experimentales con los que se cuenta. Obviamente, se quieren expresar los
resultados de la manera mas general y fundamental posibles. Esto sugiere que se
desarrolle con coeficientes de difusiéon. Sin embargo, en muchos casos las medidas
experimentales dictardn una mayor aproximacion y enfoque del fenémeno natural. Tales
simplificaciones frecuentemente implican coeficientes de trasferencia de masa.

. _____________________________ N
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b) Balance de masa en la confluencia de varias tuberias

Tema 4

Las tuberfas que confluyen en un nudo se clasifican en dos grupos, el primero estd formado por las tuberias
con un gasto que llega al nudo y ¢l segundo, con las mberias que tienen un gasto de salida desde dicho

nudo, como se ilustra en la figura4.1.b

Se considera que las aportaciones de masa de cada una de las tuberias del primer grupo a

un nudo en particular es igual a

m, = iC:‘Q,At

4.1

en la ecuacidn anterior Qi representa a los gastos de entrada al nudo / desde una tuberia de] primer grupo,

N es el nimero de tuberias del primer grupo.

Tubos que llegan al nudo i Tubos que salen del nudo i
con un gasto Q, con un gasto G, + q,

Figura 4.2 Esquema de las tuberias que confluyen en un nudo.

Por las tuberias del segundo grupo egresarid desde el nudo un fluido que contiene una

mezcla uniforme con concentracion Ce, por lo que la masa que sale es

M
mO = CE(ZGJ + qE)
=

(4.2)

donde gz es el gasto que se suministra a los usuarios de la red, G: los gastos de salida por

una tuberia del segundo grupo y M el nimero de tuberias del segundo grupo.

Fuentes, Carriflo, De Lung, Rosales. DECFT UNAM. 22-26 Mayo 2000
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Por el principio de conservacion de masa, la cantidad que entra es igual a la que sale

M =Mo (4.3)

asf al igualar las ecuaciones 4.1 y 4.2, se puede despejar a la concentracion de la mezcla,
de manera que

= (4.4)

C. ,
i 9 N Cp M Gug,

Figura 4.3 Esquema de la nomenclatura utilizada en un nudo para los célculos.

¢) Procedimiento de calculo

Para calcular la concentracién en distintos puntos de la red, se requiere como primer paso
obtener el funcionamiento hidraulico de la red. Del mismo se establece el lapso que tarda
en recorrer el agua desde un extremo a otro en la tuberia de menor longitud de la red. El
tiempo que se utiliza para el célculo de las concentraciones debe ser mayor o igual a este
lapso.
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También del funcionamiento mencionado se obtienen los gastos de entrada Qi y los de
salida Gi incluidos en la ecuacién 4.4 que fluyen en las tuberias de la red en un instante
determinado. Con la ecuacién 4.4 se calcula la concentracién en los extremos de las
tuberias y la concentracién en el extremo donde entra este gasto, se obtiene la
concentracion en el extremo final de la tuberia para el tiempo ¢ +0r. Con ello, al aplicar
nuevamente la ecuacion 4.1.d se encuentran las concentraciones de la sustancia en los
nudos para el tiempo ¢ +10r.

Cuando se coloca una sustancia particular o un trazador en un tanque de almacenamiento
se le asigna la concentracién comocida, con la ecuacién 4.1.d es posible obtener la
concentracién que existe en los distintos nudos de la red para los gastos que fluyen en la
red en determinados tiempos de interés.

Cuando esta sustancia corresponde a cloro residual se obtiene en cada nudo la
concentracién de cloro y se revisa si ella es mayor o igual a la requerida para asegurar
que cumpla con su misién de “desinfectar” el agua y destruir microorganismos dafinos.
El contenido de cloro residual debera ajustarse a lo establecido por el Diario Oficial de
Salud 1994, el cual queda comprendido entre 0.20 y 1.5 mg/l para ser aceptable.

La red de distribucion de agua potable debe proporcionar el servicio de manera continua,
en cantidad suficiente, con la calidad requerida, a una presion adecuada en cualquier
momento del dia. ’

La carga de presién que actiia en un punto de una tuberia se define por la diferencia entre
la cota piezométrica en este punto y la cota del centro de la tuberia. En redes de .
distribucién es comin manejar las cargas de presién con relacion al nivel de la calle o
terreno en vez de referirlas al centro de la tuberia. En este caso se les llama carga de
presion disponible o libre y por lo general se calculan para los cruceros de las tuberias, o
en algin punto de interés para el andlisis.

L]
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Conocer la configuracién de la red
de agua potable
(geometria, longitudes, cotas topogrdficas, etc.)

Realizar la simulacion dindmica del
Jujoen la red

Calcular el avance de la
concentracion en cada tuberla

Realizar el balance de
concentraciones en cada nudo

Inferir la calidad del
aguade la red

Figura 4.3 Diagrama de bloques para calcular la concentraciéon de una sustancia en una
red de tuberias.
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4.2 TRANSITORIOS HIDRAULICOS

Este tema se refiere a los transitorios hidrdulicos lentos (de uno 6 mas minutos), es decir,
no se estudian fenémenos ripidos como el golpe de ariete.

Los transitorios hidriulicos que ocurren en un lapso menor a un minuto se deben por lo
general al ajuste (operacién) de una valvula en un sistema de tuberias, al paro de una
bomba 0 a una serie de causas originadas por la operacion del sistema. Asi pues, el
andlisis de los transitorios hidraulicos generalmente se refiere al cdlculo de presiones y
velocidades durante ¢l funcionamiento a régimen no permanente (dinamico) de un sistema
de tuberias.

Los transitorios hidraulicos no s6lo generan presiones extremas sino que también
producen ruido excesivo, fatiga, desgaste debido a la cavitacion y falla en la operacién de
los circuitos de control. De igual manera, debido al periodo inherente de algunos sistemas
de tuberias, las vibraciones resonantes pueden afectar un sistema.

Cuando se presenta cambios grandes de velocidad en el funcionamiento hidraulico de las
tuberias, hace necesario considerar la compresibilidad del liquido y la elasticidad de la
pared de la tuberia (usualmente llamado golpe de ariete).

Un método para controlar las oscilaciones y el golpe de ariete en tuberias consiste en
instalar una valvula de alivio de apertura rapida; sin embargo, este tipo de valvula posee ™
un cierre lento, controlado a una velocidad tal que no se desarrollan presiones-
excesivamente altas en al linea; no obstante, la valvula provoca que se pierda parte del
liquido y permite un alivio en las oscilaciones ocasionadas por la apertura de la valvula de
control o el arranque de una bomba.

L |
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4.3 ACCESORIOS EN LA RED

En las redes de distribucién de agua potable se cuenta con accesorios hidraulicos, como
son los cambios de geometria de la seccién, los dispositivos para el control de las
-descargas, modificaciones necesarias para el cambio de direccién de la tuberia con la
finalidad de adecuarse a los cambios topogréaficos del terreno en el cual se instalan,
consideracion de fugas en las tuberias, elementos reductores de presion.

Un gran nimero de sistemas de distribucion y lineas de conduccién incorporan bombas en
sus instalaciones para mover el agua a través del sistema o mantener presiones necesarias
para un adecuado servicio a los usuarios de la red.

En abastecimiento de agua potable son usadas para extraer el agua del subsuelo y
conducirla hasta plantas de tratamiento, almacenamientos y a la red de distribucion.
También permiten elevar la energia hidraulica en zonas de presion ascendentes (booster),
asi como proveer de agua al cuerpo de bomberos durante el combate de incendios. En
ocasiones se utiliza el bombeo para satisfacer la demanda de gastos picos puntuales
mucho mayores a los gastos medios de la red.

Las valvulas son dispositivos mecinicos que sirven para detener, iniciar o controlar el
flujo en conductos a presién. Pueden ser operadas manualmente y con dispositivos
automaticos o0 semiautomaticos. -Asi, existen interruptores eléctricos, hidraulicos o
neumaticos, en plantas de tratamiento o en instalaciones donde se requieren maniobras de
apertura o cierre de valvulas. En redes de distribucién de agua potable por lo general se
operan manualmente mediante palancas, volantes y engranes, debido a que los cierres y
aperturas son esporadicas.

Las vdlvulas permiten aislar ciertas tuberias para realizar labores de reparacién o
mantenimiento, o simplemente evitar €l flujo hacia ellas o enviarlo a una zona o en una
direccion especifica de interés. También permite drenar o vaciar un tramo de linea;
controlar el gasto, tienen principal importancia para regular los gastos de egreso en los
tanques de almacenamiento o disminuir los efectos del golpe de ariete {(cambios bruscos
de presiéon en un periodo muy corto, que pueden colapsar la tuberia), la salida o entrada
de aire, asi como evitar contraflujos, es decir, el movimiento del agua en direccion
contraria a la de disefio.

Las vilvulas utilizadas en las redes de distribucidon se dividen en dos tipos segin su
funcion:

1. Aislamiento o seccionamiento
2. Control

-~ ]
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De acuerdo a su disefio, las véilvulas de aislamiento o seccionamiento pueden ser: de
compuerta, de mariposa o de asiento (cilindrica, cénica o esférica). Las vélvulas de
asiento pueden realizar ambas funciones.

A su vez, las valvulas de control pueden ser: de altitud, de admisién y expulsion de aire,
controladoras de presion, de globo, de retenci6n (check), o de vaciado (de desagiie).

En el mercado tienen gran aceptacién las valvulas modernas que poseen un adecuado
disefio hidrodinamico para disminuir las pérdidas de carga y la cavitacion. Tienen como
caracteristica un cuerpo basico al cual se le agregan los aditamentos para controlar y
regular el flujo o la presidon. Existen también otro tipo de elementos con una funcién
especifica, que son las valvulas de admisién y expulsion de aire.

a) Valvulas

En redes de distribucién de agua potable, las valvulas de compuerta (figura 4.4) son las
mas empleadas para aislar tramos de tuberias, ya sea para su revisidon o reparacion, -
debido a su bajo costo, amplia disponibilidad y baja pérdida de carga cuando estén -
completamente abiertas.

Figura 4.4 Vilvula de compuerta.

Este tipo de valvulas funciona con una placa que se mueve verticalmente a través del
cuerpo de la vilvula en forma perpendicular al flujo. El tipo de vélvula de compuerta mas
empleado es la de vastago saliente. Tiene la ventaja de que el operador puede saber con

]
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facilidad si la valvula estd abierta o cerrada. Es importante sefialar que la vilvula de
compuerta estd destinada propiamente para ser operada cuando se requiera un cierre o
apertura total y no se recomienda para ser usada como reguladora de gasto debido a que
provoca altas pérdidas de carga y porque puede cavitar.

Otro tipo de accesorio bastante utilizado son las vélvulas de mariposa (figura 4.5), se
operan por medio de una flecha que acciona un disco y lo hace girar centrado en el
cuerpo de la valvula. Se identifican por su cuerpo sumamente corto. El disefio
hidrodindmico de ésta vélvula hace posible emplearla como reguladora del flujo en
condiciones de gasto especificas de presiones y caudales pequefios, asi como para
estrangular la descarga de una bomba en ciertos casos. La véalvula de mariposa puede
sustituir a la de compuerta cuando se tienen didmetros grandes y presiones bajas en la
linea. Tienen la ventaja de ser mas ligeras, de menor tamafio y econ6émicas.

Figura 4.6 Vilvula de mariposa.

Representacion de las valvulas en las redes de distribucion
Como uno de los principales accesorios considerados en el modelo se encuentran las
valvulas, debido a que influyen de manera preponderante en el funcionamiento del

sistema de agua potable.

La mayoria de las valvulas de las redes de distribuci6n tienen apertura constante y sélo en
casos especificos se modifica la operacién. El grado de apertura se considera mediante el
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valor asignado al factor 'de friccion de la tuberia donde se encuentra la vélvula. Dicho
valor de friccién, regula el paso del agua, teniendo el mismo efecto que el de la vélvula.

Para la modelacién se puede considerar cualquier tipo de vélvula, la diferencia entre
modelar una véalvula de compuerta, de mariposa, etc., es la funcién de transformacién
que se utiliza para calcular la modificacién en la ecuacién que produce una u otra (factor
de friccion).

Como referencia para determinar la operacién de la valvula, se utiliza el término grado de
apertura. Se refiere a la relacién existente entre el nimero de vueltas a las que se
encuentra abierta una valvula y el nimero de vueltas que necesita para estar cerrada. Con
la relacién anterior se determina el 4rea parcial de la vilvula.

Para conocer el grado de apertura en relacién con el nimero de vueltas que esta abierta
una vilvula se plantea mediante el siguiente procedimiento: se supone un nimero total de
vueltas para cerrar la valvula, por tanto el porcentaje de apertura es cero, cuando se tiene
el 50% de vueltas para cerrar la valvula no es el 50 % de relacion de apertura, ya que si
el vastago ha recorrido un 50% la forma de la vélvula de compuerta (circular) no estd
obstruyendo la mitad de la seccién transversal de la valvula

En la figura 4.7 se¢ muestra el porcentaje de apertura con el desplazamiento de la
compuerta al abrir o cerrar la valvula. :

En la figura 4.8 se observa que el area sombreada B’ del circulo B, el cual corresponde a-
la compuerta, se obtiene con la expresion:

A, =%r2(9-—sen9) (4.5)

Py
Py
-
ol
Y

0% 25% 50% 75% 100%

Figura 4.7 Relacion de apertura en 1a operacion de 1a vaivuia
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En la figura 4.8 se observa el esquema simplificado para el cilculo de las ireas con el
desplazamiento de la compuerta.

Nomenclatura
A Area de la seccion transversal de la
tuberia
B Areadela compueria
A’ Area del casquete de la seccion
transversal de Ia tuberia
B’ Area del casquete de la compuerta
D Diametro de la seccitn transversal de
- la tuberia y de la compuerta
a Aftura del tridngulo inscrito en la
seccion transversal de la compuerta,
del centro a la base del casquete
Angulo obtuso del tridngulo
Angulo del triangulo recto
Radic de la seccion transversal de la
compuerta
- Se considera que A= 1B

e D

Figura 4.8 Relacién de 4reas en la operaci6n de la vilvula.

El area se obtiene por trigonometria a partir del tridngulo inscrito en el circulo B de la
compuerta, formado del centro hacia la interseccién con la seccién transversal de la
tuberia (circulo A).

En la figura 4.9 se muestra como el tridngulo es dividido a su vez en dos tridngulos
rectangulos, de donde a se obtiene de:

a=r-r'=pr (46)
donde p se considera como:

p= Nimerode vueltasabierta
Niimero de vueltas totales (cerrada)

@.7)

Utilizando el teorema de Pitigoras en el triangulo de la figura 4.3.¢, se obtiene la base b:

b=\/ﬁ=,}r’-(pr)1 (4.8
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de la misma manera, se obtiene el valor del dngulo ¢ del tridngulo rectangulo, con la
siguiente relacion:

tan¢=% 4.9)

despejando ¢ y sustituyendo 4.6 y 4.8 en 4.9

¢=mgm___vf’;r(l’f) (4.3.0

4b-.
~

* i.--”

Figura 4.9 Calculo de areas

El angulo obtuso del tridngulo que permite encontrar la relacién de areas del casquete de la
compuerta, se calcula haciendo dos veces el valor de ¢:

r* —(pr)
pr

B=2¢=2ang tan “4.11)

por lo que el 4rea de la abertura de la valvula es el 4rea de la seccién transversal del tubo
menos dos veces el 4rea del casquete calculado de la compuerta '

DZ
A== " -2Br’(9—sen9)] (4.12)

simplificando términos:
A,, =7’ —r*(6 —sen ) (4.13)

y sustituyendo la expresién 4.11.g en la 4.13, queda finalmente:
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A, =ar’ —r*| 2 ang tan
pr pr

“—_W_sen[z ang tan Y7 = 1) ]] (4.14)

donde Ar4 representa el area abierta de la vélvula que estd en funcién del porcentaje del
numero de vueltas para cerrar una valvula, con este valor se obtiene el 4rea abierta y al
dividirla entre el area de la seccion transversal (4s7) de la tuberia nos proporciona el tanto
por ciento de apertura:

(4.15)

Con la tabla 4.1 es posible obtener el valor del coeficiente que se utiliza para valuar la
pérdida de carga por un accesorio como una vélvula.

Tabla 4.1 Porcentaje de apertura de valvulas

Apertura Compuerta

% k)

100 0.3

95 0.4

90 0.5

85 " 107

80 1.9

75 1.3

70 2.5

65 4.0

60 6.3

55 10.0

50 14.5

45 22.0

40 32.6

35 50.0

30 80.0

25 150.0

20 220.0

15 600.0

10 1,000.0

5 5,000.0
1o 10,000.0

Para considerar la pérdida de carga en la modelacion matemética, se obtiene un coeficiente
de friccién (f”) de tal manera que al realzar el cilculo de la pérdida de energia hidraulica en
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la tuberia donde se localiza la valvula, resulta de considerar la pérdida debida a la valvula
mas las debidas al esfuerzo cortante a lo largo de la tuberia.

La pérdida de carga se expresa en funcion de la carga de velocidad (V°/2g), es decir:
vl
- .1
h, =T (4.16)

donde X es un factor que toma en cuenta €l tipo de accesorio (valvulas, codos, tés, etc.)

La pérdida de carga promedio para un tbo de longitud L(m) y diametro D(m) se expresa de
la siguiente manera:

Vo LV?
h,=ZKE+f2gD (4.17)

, .
donde flz“—\% considera las pérdidas de energia hidrdulica provocadas por el esfuerzo
g .

cortante.

Agrupando términos de la expresifn anterior, se tiene:

V2 L | _
h,_z—g(zp,fﬁj @“.18)
donde:
hr es la pérdida total de energia en una tuberia
L(m) es la longitud de la tuberia de analisis
Z—g es la velocidad promedio en la seccidn de la tuberia
YK es la suma de todos los factores de las pérdidas locales.

A partir de los valores anteriores se realiza el desarrollo del célculo de los factores de
friccién requeridos en cada tuberfa que tiene una vélvula instalada. Para los célculos se
utiliza la siguiente igualdad:

2 2
K v _f LV
2g 2gD !

(4.19)

despejando al factor de friccion, se tiene:

)
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Vi2gD

f=K
gLV

gD
r=K7 (4.20)

Por lo tanto, el valor total de la pérdida de energia hidraulica en una tuberia de longitud L
considerando el efecto de la pérdida de carga por la valvula es:

2
h,=LV
2e D

(f+f) 4.21)

b)  Valvulas controladoras de presion

Existe en el mercado una gran variedad de valvulas controladoras de presion; a saber:
reductoras de presién, sostenedoras de presion o aliviadoras de presién (segin su
colocacion), anticipadoras de onda, y para el control de bombas. Algunas de dichas
funciones pueden combinarse entre si y ademas puede afiadirseles la funcion de valvula de
retencién (unidireccional).

La valvula reductora de presién disminuye la presién aguas arriba a una presion
especifica aguas abajo, independientemente de los cambios de presion o gastos. Se emplea
generalmente para proporcionar el servicio a zonas topogréficamente bajas con presiones
excesivas con la finalidad de evitar que dafien a las instalaciones hidraulicas.

La vélvula sostenedora de presion mantiene una presion fija aguas abajo y se cierra
gradualmente si la presion aguas arriba desciende de una predeterminada.

Otro tipo de véalvula sostenedora de presion funciona manteniendo una presion
determinada aguas arriba independientemente de los cambios de presién a gasto después
de ella. Si se intercala en la tuberia funciona como vélvula de alivio.

En la figura 4.10 se muestra en un corte de manera detallada los componentes de una
valvula reductora de presion tipo.

Representacién de las valvulas reductoras de presion en las redes de distribucion
Un tipo de valvula que tiene importantes aplicaciones en las redes de distribucién de agua
potable es la que funciona como reductora/sostenedora de presién. Se utilizan

principalmente para la reduccién o control de fugas, ya que cuando se tienen presiones
mas bajas las fugas disminuyen su caudal.
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Accesorio de

Tapa
control de flujo
Soportes del Tubing
diafragma ~ Resorte
Diafragma
A ! \lhk Control hidraulico
ceesoro contro B - reduccion de presion

Retén __]
Sello hermético l ]
s -

Acientn

Cuerpo principal
de la valvula

Plato del retén . -

‘ Insercion de tubing en
Vastago la tuberia principal

Figura 4.10 Ejemplo de una valvula reductora de presién

En su funcionamiento automéiticamente reducen las presiones altas agua arriba de la
vélvula a presiones menores constantes aguas abajo. Es conveniente mencionar la carga

de presién aguas abajo, es ajustable de acuerdo a las necesidades del sistema. En la figura ;
4.11 se muestra de manera esquematica su funcionamiento.

hll ~ -~
hiz i~y d

hl] o~y

!

ACV 115

Figura 4.11 Esquema del funcionamiento de la valvula reductora de presion
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Se recomienda revisar los tamaiios comerciales en los que se fabrican estos accesorios
hidraulicos

En el modelo matematico se representan las vilvulas reductoras de presién con la
ecuacién 4.3.q. La energia hidréulica disponible aguas abajo de dicho punto es dato que
puede variar segiin las necesidades de la red de tuberias y se proporciona como tal al
modelo matemdtico.

¢) Cajas rompedoras de presion

La caja rompedora de presién (figura 4.12) realiza la misma funcién de la valvula
reductora de presion, es decir, disminuye la energia hidraulica disponible aguas abajo del
sitio donde se localiza. Dicho accesorio consiste en un dep6sito pequefio al cual descarga
la tuberia mediante una vélvula de flotador o de altitud. Lo anterior permite establecer un
nuevo nivel estatico aguas abajo reduciendo la presion original a la atmosférica del sitio
donde se localiza.

Debido a que las valvulas reductoras de presion tienen la ventaja respecto a las cajas
rompedoras de presidn de ajustarse a las condiciones de la tuberia, sean éstas variables o
no. Esto las hace mas aptas para instalarse en las tuberias dentro de la red de distribucion,
donde las presiones varian con la demanda. También las cajas rompedoras ocupan mas
espacio que las vélvulas reductoras, ademas-que se tiene el contacto directo del agua con
la atmésfera, lo cual aumenta potencialmente el riesgo de contaminacién del agua potable
que circula por la red.

A diferencia de las valvulas reductoras de presion, las cajas rompedoras son mucho més
sencillas y con menores necesidades de mantenimiento.

En todo caso, para la eleccién entre una caja rompedora de presiébn y una vdlvula
reductora de presion se debe realizar un analisis econémico y operativo.
Representacion de las cajas rompedoras de presion en las redes de distribucion

Otro de los accesorios hidraulicos utilizados en las redes de distribucién de agua potable
son las cajas rompedoras de presion.

En el modelo matematico se considera que la carga de presidn disponible para el calculo
aguas abajo de la red de tuberias a partir de dicho punto, es el tirante hidraulico de la
caja. Este dato es proporcionado al modelo.

e - ]
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Este accesorio es un caso especial de la ecuacién 4.21 ya que la energia hidraulica
disponible esta restringida por las caracteristicas constructivas de la propia caja.

A2

p—"

[t e e T g = e

5 Skl | ELEVACION , .

Figura 4.12 Ejemplo de una caja rompedora de presién
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5. DETECCION DE FUGAS
5.1 PLANTEAMIENTO DEL PROBLEMA

El agua es un recurso escaso de gran valor. En particular, la utilizada para suministro
urbano lleva un valor afadido considerable debido tanto al costo energético de su
transporte, como al costo del tratamiento para su uso urbano e industrial.

Debido al acelerado crecimiento de la poblacién, la demanda de agua potable se
incrementa continuamente, agotando las fuentes de abastecimiento cercanas. Esto obliga a
buscar fuentes cada vez més alejadas de los centros de consumo, con el consecuente
incremento en los costos de distribucion y produccidn.

Lo anterior, afecta de manera negativa el estado econémico y financiero de los
organismos operadores de los sistemas de agua potable, reflejandose en la calidad, costo
y eficiencia del servicio.

En México son muchos los sistemas de distribucion de agua que no cumplen los
estandares de calidad de servicio que cabe exigir a un abastecimiento eficiente: las redes
son insuficientes, los niveles de presién no alcanzan los valores adecuados, el agua no
contabilizada (bien sea por falta de medicién, o por fugas), representa porcentajes
importantes, los tiempos de consumo no estan adecuadamente controlados.

Las fugas constituyen un importante factor agravante de las pérdidas de agua debido a su
naturaleza y a su magnitud.

Una fuga es una salida de agua no controlada de cualquier parte de los elementos del
sistema de distribucién de agua potable, uniones de tuberias (por fallas en la hermeticidad
de las mismas), valvulas, codos, roturas de tuberias, etc., por lo que representa una parte
de la pérdida fisica de agua; ya que, al igual que la debida al rebose de los tanques de
almacenamiento, forman parte del componente de agua no facturada del sistema. |

Las fugas pueden variar dependiendo de: tipo de suelo, calidad del agua,
especificaciones, calidad de la construccién y materiales utilizados, edad de las
instalaciones y, préacticas de operacién y mantenimiento.

Las fugas también pueden ocurrir en tanques de almacenamiento, debido al agrietamiento
de las estructuras o al rebose de las mismas; generalmente, son de gran magnitud pero
esporadicas, por lo que merece especial atencién la inspeccién y el mantenimiento de las
valvulas de control del nivel en el tanque.
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En la red, las fugas pueden presentarse como consecuencia de agrietamiento transversal,
aplastamiento y agrictamiento longitudinal; el primer caso se debe a esfuerzos y
vibraciones producidas por cargas superficiales; el segundo es consecuencia de una
construccién defectuosa y el tercero se debe a fatiga de materiales, defectos de
fabricacién o golpe de ariete. Fenémenos como la corrosion pueden incrementar este
problema, o bien, otros como el junteo defectuoso de tubos o fallas en valvulas.

Tabla 5.1 Frecuencia de fugas en lineas principales y secundarias
Fuente: Enriquez, Vazquez y Ochoa; 1994.

Causa que produce la fuga Frecuencia

de la fuga
Vilvulas 3.20 %
Uniones de plomo 36.60 %
Anillos 1.10 %
Uniones simplex 10.10 %
Uniones Gibault 0.90 %
Hidrantes 1.70 %
Tapones 1.00 %
Tuberias partidas " 12.30 %
Tuberias rajadas 230 %
Tuberias perforadas 12.30 %

En algunas ciudades de diferentes paises, las pérdidas en los sistemas de abastecimiento ‘

llegan a ser del orden del 50%, sin embargo, no en todos los sitios le dan la debida
importancia al problema ya que en la actualidad no carecen de la insuficiencia de agua,
por lo que hay un desinterés en reducir estos indices; a escala nacional estos porcentajes
en promedio suelen ser altos, por ejemplo en Malasia ha llegado a ser del 40% y en
Brasil y Suecia del 25% (Arreguin y Ochoa, 1997); en México las fugas son del orden del
39%, ver tabla 5.2.

Todavia en 1989 en México se manejaban cifras basadas en estimaciones, se afirmaba que
en las redes de agua potable se fugaba alrededor de un 50% de liquido y no se sabia el
porcentaje que ocurria en las tuberias principales y secundarias, y en las tomas
domiciliarias. Otro factor cuestionado era el valor de los errores por mala medicién
domiciliaria, puesto que se pensaba que gran parte del volumen de agua consumida no se
registraba en los aparatos, que se encontraban mal calibrados ya que los caudales que
pasan a través de ellos eran insignificantes.

- |
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Tabla 5.2 Porcentajes de fugas, en algunas ciudades de México
Fuente: Arreguin, Ochoa y Fernandez; 1997.

Gasto | Tomas Pérdidas en Pérdidas en la | Pérdidas en las Pérdidas por Pérdidas 1otales
Ciudad 5“::;’- f‘:fg’; tomas red tomas y en la red | mala medicion
/s % I/s % Ifs % /s % I/s % I/s %

Campeche, Camp. 525 18 156 29.7 114 21.7 270 514 0.0 0.0 270 51.4
Cancin, Q. Roo. 940 38 114 12.2 147 15.6 261 27.8 2.4 8.3 264 28 1
Cd del Carmen, Camp. 208 13 67 30.3 23 10.3 £9 40.5 80 1.0 89 40.5
Cd. Juirez, Chih. 4,147 19 1,241 29.9 248 5.8 1,481 35.7 00 0.0 1.481 35.7
Chihuahua, Chih. -} 3,489 5 552 15.8 866 | 25.7 1.418 41.5 0.0 0.0 1.448 41.5
Chetumal, Q. Roo 583 30 180 5.7 99 19.7 279 55.4 0.0 0.0 279 55.4
Coatzacoalcos, Ver. 736 19 262 39.7 36 1.9 268 40.8 0.0 0.0 298 40.8
Consutucion, BCS 165 35 52 31.3 2 1.2 54 2.5 1.3 0.0 55 33.3
Durango. Dgo. 2,129 21 649 38.5 176 1.3 826 38.8 0.0 0.0 826 38.8
Fresnillo, Son. 314 4 54 16.6 84 1 26.0 138 42.5 | 645 2.0 144 44.5
Guaymas, Son. 468 29 114 23.4 30 6.2 344 29.6 5.6 1.1 130 34.9
Ledn. Gio 3,045 21 629 21.0 187 32.4 1,616 53.1 0.0 0.0 1.616 53.1
Los Cabos, BCS 267 34 [ 23.0 32 12.1 93 34.8 79 3.1 181 3718
Mazatlin, Sin. 1,350 8 285 15.2 244 18.6 449 33.2 00 0.0 449 33.2
Oaxaca. Qax. 721 24 446 61.9 2 1.1 454 63.0 00 0.0 454 63 0
Querétaro, Qro. 1,783 40 242 13.5 50 2.8 292 16.4 2437 13.6 536 38.1
San Cristobal de las| 218 15 118 39.5 10 5.6 129 43.2 0.0 0.0 129 43.2
Casas, Chis.
Tapachula, Chis. 743 g 54 6.2 186 11.3 157 21.1 13.8 1.9 170 229
Tuxtla, Giz., Chiapas i,162 24 213 18.3 93 8.5 304 26.3 38.9 3.3 345 29.7
Veracruz, Ver, 2,869 16 644 22.5 445 5.5 1,089 38.0 0.0 0.0 1.098 38.8
Villahermosa, Tab. 1,900 17 530 219 137 1.2 667 35.1 0.0 0.0 667 35.1
Xalapa, Ver. 1,215 9 465 38.3 8 0.6 473 38.9 00 0.5 473 8.9
Zacatecas, Zac 485 14 134 27.7 15 3.1 149 38.7 00 0.0 149 38.7
Totales 29,497 17 7,171 24.3 3.984 13.5 11,161 7.8 320 1.1 11.481 38.9

Se estima que de los 34.785 m’/s que ingresaron en promedio en 1997 a la ciudad de
México se perdid el 37% por fugas en tomas domiciliarias y en la red, es decir, 12.884
m’/s son consumidos en los distintos rubros que componen la demanda. La mayor parte
de agua no aprovechada corresponde a los gastos que se escaparon de las tomas
domiciliarias (alrededor de 7.732 m®/s), otra parte cercana a 5.151 m’/s se sali6 de la red
primaria y 2.33 m*/s se presenté en otra clase de fugas.

El suministro de agua potable al Distrito Federal es complicado y costoso debido a la
heterogénea distribucién de sus pobladores a lo largo del territorio. La disponibilidad del
liquido, asi como los problemas propios de su entrega, han originado un rezago de la
oferta con relacién a la demanda. Aunado a esto la sobreexplotacién de los mantos
acuiferos ha ocasionado hundimientos del terreno que afectan a edificaciones, sistema de
drenaje, vialidades y vias de comunicacién. Ademas de lugar a la disminucién de la
calidad del agua en algunas zonas del acuifero.

Si la fuga es de pequefias dimensiones, la unica repercusion en el sistema es la
disminucion parcial de las presiones, sin llegar a suspender el suministro a ningln
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usuario. El perjuicio en este caso es tnicamente de la empresa distribuidora, que inyecta
agua en la red que después no va a poder facturar.

Dafios.a segundos. En este caso, la repercusion del accidente llega a afectar a los usuarios
del sistema que sufren el incorrecto suministro.

Es comiin el desequilibrio entre la oferta y la demanda de agua, en muchos sistemas de
abastecimiento el volumen de agua legalmente utilizado por el conjunto de usuarios
catastrados corresponde a menos del 50% del total de la produccién. Ademés de las fugas
inciden también los errores de medicion y de estimacion. '

El consumo de agua de usuarios es normalmente mas bajo en la noche, por lo que las
presiones son mas altas, y como se verd mas adelante esto es una ayuda para detectar
fugas dentro de un sistema.

Paises como Japén, Reino Unido y Canadi, han desarrollado reglas empiricas locales
para valorar las fugas que se presentan por la noche; sin embargo, estos criterios no
pueden ser aplicados a otras areas con caracteristicas diferentes.

Si bien, en las redes-de agua potable no se puede evitar que existan fugas, es necesario”
llevar a cabo distintas acciones encaminadas a lograr que la suma de los gastos de fuga
sea menor a cierta fraccidn del caudal disponible para los usuarios, con la intencion de no
reducir significativamente la distribucién de agua potable de la red.

Debido a que las mediciones de caudal en una red de tuberias real es mis complicada de
realizar que las de presion, aparte de que se requieren de aparatos especiales, el Instituto
de Ingenieria esta desarrollando un método para detectar fugas mayores en redes de
tuberias a presién con base en la medicion de la presién en los sitios donde se unen dos o
mas tuberias (nudos de cruce) y en una estimacion de los gastos de demanda.
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5.2 METODO PARA DETECTAR FUGAS PROPUESTO POR EL INSTITUTO
DE INGENIERIA

En los métodos que se usan para calcular redes de tubos es costumbre considerar que las
demandas se localizan en los nudos debido a las complicaciones de calculo que se
originan en los fundamentos de esos procedimientos. Aunque en los resultados que asi se
obtienen son, en general, razonablemente aproximados, pueden conducir a errores
significativos en la evaluacién de la piezometria.

El método que aqui se propone, estd basado en ideas sencillas que permiten considerar
que las extracciones se hacen tanto en los nudos, como a lo largo de las tuberias. De esta
manera, los resultados que se obtienen se apegan mejor a las condiciones “reales” de
trabajo de las redes, por lo que el procedimiento también puede emplearse para hacer
diagnostico del funcionamiento, con el objeto de ver hasta que punto las demandas
supuestas son factibles, o bien para detectar posibles fugas.

5.2.1 Estimacion de la demanda

Es importante destacar que una de las limitaciones importantes en el calculo de redes de
tubos consiste en la dificultad para precisar las demandas. En la evaluacion del gasto de
demanda G, se acepta que puede existir cierta imprecision en su célculo, la cual es de tipo

aleatoria. Este gasto se obtiene con la siguiente expresion

G,,=@,,[1+5r] (5.1)
Je,
donde G, representa a la demanda “tedrica” en el nudo n; R es igual al porcentaje
maximo de error en la evaluacién de la demanda real G, . Se considera que este porcentaje

tiene una probabilidad de ser excedido igual a P, que p es la variable Normal de media cero
y desviacion estidndar uno asociada a la probabilidad P y que 7 es un niimero aleatorio con
distribucién Normal (con media cero y desviacién estindar uno).

5.2.2 Meétodo para detectar fugas en una red de tuberias
La tuberfa T mostrada en la figura 5.1 representa a cualquier conducto de una red de agua

potable. Esta tuberia se divide en los tramos 4, B, Cy D, los cuales se unen en los nudos
intermedios J, Ky L.
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5.2.3 Ecuacion de pérdida de carga entre dos nudos de cruce
Sea (@, el gasto al inicio del conducto y @, el gasto al final del conducto; ademas G,,
G, vy G, sonlos gastos de demanda en los nudos J, Ky L respectivamente.

En esta tuberia se puede presentar uno de los gastos de salida llamados F,, F, y F, que
estan ubicados en los nudos con el mismo indice.

G+ B Gk + Fx G.+F
Q;A, ;. Q! k & L @
-~ — e B |
A B C D

Figura 5.1 Tuberia T entre los nudos de cruce S e 1

Al aplicar la ecuacién de continuidad en los nudos J, K y L se tiene

QB=QA-GJ_FJ (5.2)
Qc:QE_GK_FxZQA"GJ_FJ"GK'“FK (3.3)
QD=QC—GL_FL=QA_GJ"FJ_GK—FK—GL_FL (3.4)

La ecuacion anterior puede ser escrita asi
0,-0, =G, +G, +G,+F, +F, +F, (5.5)

De acuerdo con la ecuacién de Darcy-Weisbach, la pérdida de carga Ah entre los nudos
extremos (S e I) de la tuberia T se puede plantear como

CA|QA ,QA+CB|QA'GJ—FJ |(QA'GJ'P:;)'*'CctQA'GJ‘FJ’GK‘FK |X
Q.-G,-F, -G, -F)+Cy|Q,-G,-F, -Gy -Fy -G, - F, |x (5.6)
(QA'GJ'FJ_GK'FK'GL‘FL_)=M

e
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donde los coeficientes C estan dados por la ecuacién 2.7. En esta expresién se ha preferido
escribir el producto del gasto por el valor absoluto del gasto en lugar del gasto al cuadrado;
ya que asi, se toma en forma automaética el signo que debe tener la pérdida de carga
(contrario al del gasto).

Para determinar el gasto 0, a partir de la ecuacién no lineal 5.6, se propone la siguiente
version aproximada deducida a partir de un desarrollo en serie de Taylor:

CA QA’\ QAk+!+CB QAk'GJ'FJ |(QAk+I'GJ'FJ)+CC,QAk‘GJ'FJ'GK‘FK ’x

@ -G,-F, -Gy - F )+ Co| Q! -G, - F, -G - F -G, - F, |x
0, -G,-F, -G, -F,-G, -F,)= (5.7)

donde & y k+ 1 son superindices que distinguen a las variables de la iteracién & de la k+ /.

Al despejar Q,,k” se encuentra

k+l JT
=— 5.8
Q, D, (5.8)

stendo
Jr=8h+Cy| Q" -G, -F, |(G, +F,)+Cc| @} -G, - F, -Gy - Fy | x
(G, +F, +Gy + F)+Cy| Q" -G, - F, -G - F -G, - F, | (5.9)
(G, +F, +G +F,+G, +F,)
D, =CA| 0,” |+CBIQAk -G, -F, I*Ccl 0, -G, -F, -Gy - Fy ’x

. (5.10)
+CD|QA 'GJ"FJ'GK '.FK'GL'FL |

La ecuacién 5.7 tiende a la ecuacién 5.6 (Q," ~Q,**') cuando los valores de las variables
con superindice en dos iteraciones sucesivas son casi iguales. '
En la ecuacién 5.6 solamente una de las tres variables F7, Fx, Fv es distinta de cero. La que

no es igual a cero corresponde a una posible “fuga” en la posicién del nudo intermedio J, K
6 L de acuerdo con el indice que tenga esta variable F no-nula.
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5.2.4 Gastos de desequilibrio

Los gastos de desequilibrio en los nudos de cruce de la red se obtienen a partir de los gastos
que circulan en las tuberias de la red cuando en los nudos de cruce se asignan niveles
piezométricos conocidos (a las cargas de presién medidas en estos nudos se le suma una
carga de posicién determinada).

Para obtener los gastos y las presiones en la red de tuberias a partir de las mediciones de
presion en los nudos de cruce se consideré el procedimiento numérico para resolver redes de
tuberias descrito en el 2.4. En estos nudos el nivel piezométrico es conocido (se tratan como
tanques de regulacién).

Una vez determinados los gastos que circulan en las tuberias de la red se aplica la ecuacién
de continuidad en cada nudo de cruce de la red. Puede suceder que la suma algebraica de
los gastos de entrada y de salida que fluyen en las tuberias de la red no sea igual al gasto de
demanda. Por lo que resulta

D,=%0,-G, (5.11)

Al gasto D, se le llama gasto de desequilibrio en el nudo de cruce n cuando el valor
absoluto de D, es mayor a una cantidad positiva & cercana a cero fijada de antemano (se le
denomina “tolerancia”), Qs es el gasto en la tuberia J y G« es el gasto de demanda real.

5.2.5 Gasto de fuga en las tuberias de la red

En las ecuaciones 5.2 a 5.5 se aprecia que los gastos Q,,Q;, 0. ¥ Q, dependen de los
gastosde fuga F,, F, y F,.

El gasto de desequilibrio distinto de cero en el nudo de cruce n se debe a que en su célculo
se ha supuesto que los gastos de fuga son iguales a cero. Sin embargo, en una o varias de las
tuberias que se unen en el nudo n existen gastos de fuga.

La informacion aislada de diferencia de presion entre dos nudos de cruce no es suficiente
para decidir en cuales de las tuberias se presenta un gasto de fuga. Cuando se maneja el
conjunto de todos los nudos de cruce, es posible sefialar a varias tuberias que pueden tener
este tipo de gasto.

- "~~~ -~
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5.2.6 Calculo de los gastos de fuga en una tuberia

La determinacion de los gastos de fuga se realiza para aquellas tuberias que tienen un gasto
de desequilibrio distinto de cero en el nudo Sy un gasto de desequilibrio igual a cero en el
nudo / consignados en la figura 5.1. En estas condiciones se puede valuar un gasto de fuga
con la ayuda del caudal que fluya en el ultimo tramo de la tberia (Q), porque se puede
comparar con el gasto Op, que interviene en €l cilculo del gasto de desequilibrio del nudo 1,
en donde se tiene como resultado D=0, ya que permanece con un valor constante de
acuerdo con el resultado obtenido con el procedimiento numérico descrito en el tema 2.4

Los gastos de fuga F,, F, 6 F, se obtienen por medio del siguiente procedimiento de
aproximaciones sucesivas.

1. Se escoge el nudo M donde se valuara el gasto de fuga (representa a uno de los tres
indices J, L 0 K'). Los otros dos gastos de fuga son nulos.

2. Se supone un valor para el gasto F,,
3. Se obtiene el gasto en el primer tramo (g, ) con la ecuacién 5.8
4. Secalcula O=Q, -G, -G, -G, - F,,

5. Se compara Q contra Q, (que es el valor obtenido con el procedimiento numeérico
descrito en €l tema 2.4). Si tienen un valor parecido se continda con el paso 6, de otro
modo se sigue con el paso 2. La semejanza entre los valores de los gastos Q y Ob dependera
de la tolerancia especificada en el procedimiento.

6. Se dispone de los valores ¢, y F,,. Hasta este punto, ya se lleg6 a una de las tres
soluciones, ya que la fuga se puede ubicar en los nudos J, L 0 K y solamente se ha elegido
un nudo M, sin embargo, al determinar un gasto Q igual al Op no se garantiza que ésta sea
la solucién porque falta aplicar la ecuacién 5.11 en el nudo M (como se especifica en el
siguiente apartado) y esperar a que el gasto de desequilibrio sea nulo o lo méas cercano
posible y como esto puede no cumplirse, se tienen que encontrar las otras dos soluciones; es
decir, ubicar la fuga en los nudos restantes y una vez obtenidas las tres diferentes opciones
de solucién compararlas y la que proporcione el gasto de desequilibrio igual a cero o lo mas
cercano a éste en el nudo S, seri la solucién definitiva.

7. Se vuelve al paso 1 hasta tener evaluados F,, F, y F,.Encada ocasion que se inicia
el proceso, uno de los tres gastos de fuga es distinto de cero.
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No se considera suponer dos o mas gastos de fuga en una tuberia al mismo tiempo para
llegar a una solucton.

5.2.7 Identificacion de las tuberias de una red con posible gasto de fuga

Los gastos de desequilibrio distintos de cero permiten realizar una primera seleccién de las
tuberias con una posible fuga. En efecto, la fuga se presenta en una o varias de las tuberias
que se conectan en el nudo de cruce con gasto de desequilibrio distinto de cero.
Posteriormente se establece el orden de las tuberias en que convendria buscar la fuga.

Para obtener una lista de tuberias donde puede existir un gasto de fuga se propone lo
siguiente:

1) Se obtienen los gastos de desequilibrio en los nudos de cruce.

2) Se escoge una tuberia que tiene en un extremo un gasto de desequilibrio distinto de cero
y en el otro extremo un gasto de desequilibrio nulo. Con ello queda definido el gasto O, de

la tuberia, que durante el procedimiento de solucién se mantendra con un valor constante.

4

3) Se emplea el procedimiento del inciso 5.2.6 para obtener los resultados:

a) Q,yF, #0conF,=F =0
b) Q,.yF,#0con F,=F, =0 .
c) Q,,yFL:tOcth,zFK:O )

4) Para los gastos en los tramos iniciales (@, ) o finales (Q, ) de cada tuberia deducidos en

el paso 3, en donde por cada tuberia se encuentran diferentes soluciones dependiendo del
nimero de nudos en donde se ubique la fuga. Se encuentran nuevos valores del gasto de
desequilibrio (en el nudo S), aplicando la ecuacion de continuidad o ecuacion 5.11.

5) Los gastos de desequilibrio mas pequefios (que tienden a cero) en valor absoluto
permiten formar una lista con las tuberias con posible gasto de fuga y su ubicacion en ellas.

El procedimiento anterior proporciona mejores resultados mientras mayor sea el gasto de
fuga con respecto a la magnitud de los gastos de demandas.
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5.3 EQUIPO USUAL PARA LA LOCALIZACION DE FUGAS EN CAMPO
5.3.1 La técnica de los distritos pitométricos

Esta, es una poderosa herramienta, para medir y controlar caudales, identificando de esa
manera zonas con consumos no normales, como los producidos por las fugas.

Para implantar esta técnica es imprescindible que las véalvulas de paso sean operables y
que exista un catastro de redes confiable. Ademas, es necesario que se introduzcan
algunas alteraciones en la red existente para hacerla més flexible y operable.

Es necesario que la red de distribucién cumpla con los requisitos minimos indispensables
para que su operacién, independientemente de su manipulacién como distrito pitométrico,
se haga en condiciones técnicas adecuadas. Preparar una red para someterla a la técnica
de distritos pitométricos significa corregir fallas de disefio, de operacién y de
mantenimiento, para volverla operacional.

Realizar un ensayo en distritos pitométricos es relativamente simple, siempre que la red
de distribuciéon haya sido proyectada y construnida con las facilidades necesarias,
previendo su operacion para control de fugas.

Descripcion del Método

Inicialmente, se selecciona una porcién de la red de distribucién con una longitud ideal
entre 20 y 50 km, esta porcion se aisla de las redes adyacentes por medio de vilvulas y,
de ser posible se deja s6lo una entrada se agua para alimentar toda el area. En esta
entrada se instala un aparato registrador de caudal que funcionara durante una semana, en
forma continua. Durante este periodo no puede haber interrupciones en el abastecimiento
y el area debe estar bien abastecida.

El anélisis de los caudales registrados permite decidir si vale la pena o no investigar fugas
en el area.

En caso afirmativo, el siguiente paso es medir los consumos minimos nocturnos en
pequeiias extensiones de la red (1000 m) instalando para ello nuevos registradores de

caudal en otros puntos y maniobrando las valvulas convenientemente.

Si los consumos medios son superiores a un valor maximo admisible, establecido
estadisticamente, se investigan las tuberias respectivas, usando sobre las mismas,
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detectores de fugas en el terreno, y también revisando las tomas domiciliarias, valvulas y
otros puntos de acceso a la red de distribucion.

La técnica de los distritos pitométricos ademas de ayudar a la deteccidn, localizacion y
reparacion de fugas no visibles pero econémicamente detectables, ayuda a localizar las
conexiones clandestinas y mejora la confiabilidad del catastro de la red. Sin embargo,
cuando la red de distribucién se encuentra-en condiciones operacionales muy malas,
puede ser necesario mucho tiempo y mayores recursos financieros para adecuarla.

5.3.2 Equipos empleados en la deteccion de fugas

La moderna tecnologia empleada en la localizacién de fugas de agua, permite disponer de
cada vez de equipos mas precisos (figuras 5.2 y 5.3), con una mayor capacidad de
analisis del espectro de frecuencias y filtros seleccionables, cubriendo distancias més
largas y permitiendo la localizacién en materiales tradicionalmente complejos de analizar,
como por ejemplo plasticos o tuberias de grandes didmetros.

Figura 5.2 Detector de fugas Figura 5.3 Deteccién de
acustico y electrénico fugas en campo

Actualmente existen dos tipos de equipos
s Detectores aciisticos
¢ Correladores

Estos tltimos resultan los mas eficaces para localizar las fugas con precisidn, por no
depender tanto de las interferencias de ruido, motivadas por el trafico o las condiciones
climatolégicas.

-~ -~ |
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La optimizacién de una red de distribucién de agua pasa por dos puntos muy importantes:

o Disponer de un equipo humano calificado en la localizacién de fugas de agua y
equipado de los medios técnicos (correlador y detectores acisticos) mas precisos.

e Establecer un plan de mantenimiento preventivo que mediante el control de aparicién
de fugas permita una actuacion rapida y eficaz.

En referencia a este ultimo punto, se dan distintas opciones de mayor a menor costo de
implantacién y, a su vez, de mayor a menor rapidez en el conocimiento de cualquier
anomalia.

Cualquiera que sea la solucién elegida o a veces una solucién mixta de las anteriores,
representa el comportamiento necesario para la importante tarea de optimizacién de
redes.

Equipos no electronicos
Varillas de sondeo

Las varillas de sondeo son equipos muy simples, destinados a la localizacién de fugas. No
obstante, ain dentro de esta simplicidad, existen equipos mas o menos complicados.

La investigacion de la fuga se realiza colocando un extremo de la varilla contra el suelo,
o directamente en el tubo, y el otro contra el oido del operador, siendo posible de esta
forma escuchar el ruido de una eventual fuga.

Una de las varillas mas sofisticadas es la de la figura 5.4 fabricada el Liverpool,
Inglaterra. Estos modelos son denominados estetoscopios industriales o hidréfonos.

Gedfonos mecdnicos

El ge6fono mecanico (Globe Geophone), es un equipo compacto, robusto, simple y
preciso, destinado a detectar y localizar fugas invisibles, a través de la auscultacién del
suelo bajo el cual existe una tuberia enterrada (figura 5.5). Consta de dos cilindros
pesados, conectados a través de mangueras a un auricular, del mismo tipo que el utilizado
en los estetoscopios médicos. En el interior de cada cilindro existen dos membranas finas
de bronce, separadas por un anillo pesados de plomo, lo que forma una caja de
resonancia. Cuando el cilindro se coloca en el suelo, capta las vibraciones emanadas de la
fuga, lo que hace que vibre la membrana inferior y la membrana superior. Esta vibracion
es luego transmitida al operador, a través de la propagacién de las ondas sonoras a lo
largo de las mangueras y el auricular.
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Figura 5.4 Varilla de sondeo Figura 5.5 Ged6fono mecanico

Debido a la sensibilidad del equipo, éste debe utilizarse sélo en el periodo nocturno

cuando no existe el movimzento del trifico y el ruido de las personas transitando. Ademas
hay dificultad para utilizarlo cuando hay viento fuerte ya que las mangueras del gedfono
captan el ruido del viento que pasa a su alrededor; percibe practicamente todos los ruidos
del medio tales como transformadores de los postes, motores de refrigeradoras
industriales, quedando en el operador la tarea de distinguir de entre los ruidos que llegan
a su oido aquel que es causado por fuga.

La investigacién puede hacerse directamente sobre la tuberia, o en varillas metélicas que
se encuentren en contacto con la tuberia, en caballetes o aun sobre el terreno bajo el cual
esti enterrada una tuberia.

En ocasiones una obstruccion parcial de la tuberia puede causar un ruido muy semejante
al provocado por una fuga. La operacion del ge6fono, a pesar de ser simple y econdmica
es bastante incomoda y causa cansancio, no siendo posible por lo tanto, trabajar en forma
continua con €l equipo durante muchas horas.

L]
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Equipos electrénicos de deteccién directa de fugas

Los localizadores electronicos de deteccién directa de fugas son instrumentos cuyo
funcionamiento consiste en captar las vibraciones emanadas de una fuga, transformar esas
vibraciones en impulsos electrénicos, ampliar la sefial, separar ésta ltima de las demas
sefales que interfieren y nuevamente transformar esa sefial resultante en sefiales sonoras,
audibles por un operador. Estos detectores se caracterizan por determinar el lugar exacto
de la fuga en el momento en que el aparato se encuentra en el terreno, exactamente sobre
al misma; o sea, cuando la sefial captada generada por la fuga, es la mas alta posible.

Los detectores electronicos, normalmente constan de las siguientes partes.
e Micréfono,

e Amplificador,

¢ Filtro de frecuencia.

En el proceso de captar y amplificar los ruidos provocados por fugas también se puede
hacer lo mismo con los provocados por el medio ambiente e incluso con el equipo
electrénico.

El indicador de seiial es un dispositivo utilizado para medir la intensidad total del ruido
recibido por el microfono, y es bastante 1itil par determinar el punto exacto en el que se
encuentra la mayor intensidad del ruido provocado por la fuga. Su precisién puede ser
mayor que la de los detectores mecénicos, ya que estos lltimos dependen mucho mas de
la habilidad del operador. '

Las caracteristicas de ruido de una fuga varian, dependiendo del lugar en el que se
efectia el sondeo, bien sea directamente en la tuberia o en la superficie del terreno.

El ruido de fugas percibido por el oido humano a través de un detector mecanico, suena
diferente del que es escuchado por el mismo oido a través de un detector electrdnico,
particularmente si éste estd provisto con un filtro de frecuencia.

De un anilisis comparativo entre un detector mecanico y uno electrénico, o entre un
detector electrénico con otro electrénico, podrian emerger las sigutentes conclusiones:

e Todos los instrumentos dan una mejor respuesta cuando el sondeo se hace
directamente en un conducto metilico que en uno no metalico, o sobre la superficie del
suelo.

e Cuando la sefial generada por el ruido de la fuga es baja, o cuando el ruido de fondo
es alto, parece que los detectores electronicos son méas eficaces que los mecanicos.

|
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o Parece que son mas eficaces los detectores electrénicos provistos con microfonos
especificos para sondeo directo en el conducto o en el suelo, que los detectores
electrénicos que tienen s6lo un micréfono para sondeo en todos los lugares y situaciones.

Equipos electrénicos de deteccion indirecta de fugas

Este tipo de equipos se caracterizan por su propiedad de localizar fugas sin que los
sensores de vibracién se encuentren directamente sobre la misma. Su principio de
funcionamiento consiste en captar seflales vibratorias emanadas de fugas, en puntos de la
tuberia distantes de la fuga. Estas sefiales se propagan a lo largo de la tuberia, en
direcciones opuestas a partir de la fuga, siendo captadas por sensores estratégicamente
colocados en contacto con la tuberia o con accesorios de la misma.

Las seiiales. captadas, asi como la distancia del conducto entre los sensores alimentan un
microprocesador que, en funcién de estos datos, da la localizacién exacta de la fuga.

Existen dos tipos distintos de equipos, siendo los méis conocidos en el mercado: el
Hydrotronic y el Leak Noise Correlator (Correlacionador de ruido de fugas).

El analizador Hidrotronic de ruido de fuga esta construido por un conjunto de equipos,
dispositivos y controles destinados a detectar y localizar fugas en tuberias subterrdneas a
presion.

Consta de una consola electrénica, que funciona conjuntamente con un sensor electrénico,
compacto y robusto (figura 5.6).

En este método se utiliza un sensor para establecer contacto fisico en puntos determinados
de la tuberia o en piezas accesorias de la misma. La fuga transmite sefiales acusticas a lo
largo del tubo y del liquido, las cuales son captadas por un sensor colocado en contacto
con el wbo (figura 5.7). Las sefiales asi captadas son convertidas en sefiales eléctricas y
transmitidas a la consola electrénica donde son amplificadas, analizadas y mostradas en
voltimetros digitales, medidores analdgicos, lamparas indicadoras de frecuencia y
osciloscopio.

Cada fuga produce una sefial diferente y puede identificarse en orden de predominio.
Cuando existe mas de una fuga, la sefial predominante se localiza primero y, después de
reparar esta fuga, se localizan las otras de la misma forma.

El sistema Hidrotronic investiga toda la red de distribucidon, excepto mediciones de
consumo y operacion sistematica de las valvulas.

L |
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El trabajo puede realizarse durante horarios normales de oficina. Puede ser necesario
trabajar en periodos nocturnos cuando el congestionamiento del trafico representa un
problema, o donde la presion de la tuberia decae en forma ostensible durante el dia, 0 en
cualquier lugar donde se justifique el trabajo nocturno.
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Figura 5.6 Analizador Hidrotronic
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Figura 5.7 Equipo Hidrotronic
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Segin los fabricantes, se pueden encontrar fugas de hasta 0.025 I/s. El sistema
Hidrotronic estima la pérdida de agua por fuga con errores de + 20%. La presién
minima deseable para la investigacion de fugas, segin los fabricantes es de 14.40 mca,
pudiendo tolerarse hasta 3.60 mca.

Leak Noise Correlator

El ruido de una fuga se propaga a lo largo de una tuberia, en sentidos opuestos con
relacion al punto de la fuga, con velocidades aproximadamente iguales.

D

L —»>e—— L

. ___X_-«
Z

Sl:nsor ‘ Fuga Sensor

>—

Figura 5.8 Propagacién del ruido de una fuga.

El tiempo transcurrido para que el ruido alcance el punto A es inferior al tiempo
transcurrir para que se alcance ¢l punto B:

Tiempo para alcanzar el sensor A es ¢ =

= b~

Tiempo para alcanzar el sensor Bes 7= D—;Ii

La resta entre estos dos valores proporciona la diferencia entre los dos tiempos de
recorrido:
D-2L D-VT
T, = 2 6 L=——%
V 2

donde
D es la distancia entre los dos sensores
L, distancia de la fuga al sensor mas préximo
V, velocidad del ruido a lo largo del tubo y

T~ diferencia entre los tiempos transcurridos para que el ruido de la fuga alcance los dos
sensores

En consecuencia, si la velocidad del sonido, la diferencia del tiempo de recorrido, la
distancia entre los sensores son conocidos, es posible determinar la posicién de la fuga.

L ____________________________________________________________________________________________ |
Fuentes, Carrillo, De Luna, Rosales. DECFI UNAM. 22-26 Mayo 2000 176



Andlisis, disefio y operacion de redes de distribucion de agua potable Tema 5
]}

Si los dos sensores fueron colocados en un mismo lado de la fuga, como se demuestra en
la figura 5.8, el tiempo de recorrido correspondiente sera:

. D+L
Tiempo para alcanzar en sensor A es ¢ =

Tiempo para alcanzar el sensor B es ¢ =§

. . . . ) D
La diferencia de tiempo de recorrido serd 7, = 7

En este caso, la posicién de la fuga no puede determinarse, ya que la diferencia del
tiempo de recorrido es simplemente una funcion de la velocidad de | sonido y de la
distancia entre los dos sensores. Sin embargo, es posible determinar cual de los dos
sensores recibe el sonido primero y, en consecuencia, establecer la posicion de la fuga en
relacién con los dos sensores. ‘

La velocidad del sonido a través del conjunto agua-tubo, depende del didmetro del tubo,
del mateial que es construido, y del espesor de la pared del tubo, siendo teéricamente
posible, en funcién de dichos datos, adoptar un valor. Sin embargo, existen
procedimientos que eliminan la necesidad de utilizar una velocidad tedrica en la
determinacidn de la fuga.

En cuanto a la diferencia del tiempo de recorrido del ruido (Tw), su determinacion se
realiza por la tecnica conocida como correlacién-cruzada, a través del quipo denominado
LeaK Noise Correlator.

Aspectos Gréficos de la correlacién

e La velocidad de desplazamiento del ruido de la fuga es una tuberia es
aproximadamente constante para un mismo conjunto de tuberias.

» Los sensores pueden acoplarse directamente a la tuberia o através de piezas accesorias
como vélvulas, hidrantes, valvulas de incorporacién , etc.

o La maxima distancia entre los sensores es de 250 m.
¢ El tiempo empleado para localizar una fuga es de dos horas aproximadamente.

e El proceso no es afectado por los ruidos de fondo producidos por el trafico, bombas
hidraulicas etc., pudiendo por lo tanto utilizarse durante el dia.

e
Fuentes, Carrillo, De Luna, Rosales. DECFI UNAM. 22-26 Mayo 2000 177



Andlisis, diserio y operacion de redes de distribucion de agua potable Tema 5
o

* La velocidad del sonido en los conductos depende del material y didmentro del tubo y
espesor de la pared del tubo.

L/
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6. EJEMPLOS

Para mostrar los resultados del modelo de flujo permanente se utiliza una red que consta
de 15 nudos y 20 tuberias, cuyos didmetros varfan entre 4 y 2 pulgadas. La longitud total
de las tuberias es de 3,200 m. La demanda total de los usuarios es de 22.5 I/s. Cuenta
con un tanque con capacidad de almacenamiento de 250 m’, ubicado en la elevaci6n
100 m. En la figura 6.1 se muestra la forma de la red y en la tabla 6.1 se consigna la
informacién referente a los nudos, como son la elevacién y el gasto demandado por los
usuarios.

i:{j// /// /?“/ /E/l / /"@l/
S]]/

Simbologia

L'-/u

s T TR T

Numern de Nuco
Nurrero ge wuberia
Blevantn y curva da nival
i Tangue de reguiandn

Tuberta de 2°
Tuberta de 37
Tubaria da4”

Escala Grédfica
10

5 25 S5 75 100m

Figura 6.1 Esquema de la red ejemplo de tuberias resuelta

[l

Tabla 6.1 Datos de los nudos red ejemplo

NUDO ELEVACION GASTO MEDIO DEMANDADO
(EN m) (EN 1/s)
1 44 1.004
2 43 , 2.210
3 39 1.607
4 46 1.205
5 49 1.205
6 54 1.607
7 61 1.607
8 62 1.004
9 57 2.009
10 46 1.808
11 43 1.406
12 44 2.210
13 46 2.210
14 42 1.406
15 100 22.500
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En la tabla 6.2 se presentan los datos referentes a las tuberias.

Tabla 6.2 Datos de las tuberias

NO. NUDO LONGITUD |DIAMETRO| FACTOR DE

TURERIA | INICIAL FINAL (ENM) |(EN PULG)| FRICCION
1 15 1 400 4 0.02
2 1 2 200 3 0.02
3 2 3 300 3 0.02
4 1 4 50 3 0.02
5 4 5 200 2 0.02
6 2 5 50 2 0.02
7 4 6 50 3 0.02
8 6 7 150 2 0.02
9 7 8 50 2 0.02
10 5 8 50 2 0.02
11 8 9 150 2 0.02
12 9 10 150 2 0.02
i3 3 10 100 3 0.02
14 6 11 200 3 0.02
15 7 12 200 2 0.02
16 9 13 200 2 0.02
17 10 14 200 3 0.02
18 11 12 150 3 0.02
19 12 13 200 3 0.02
20 13 14 150 3 0.02

En el Anexo A se incluye una lista con los datos en el formato que requiere el modelo
matematico. '

L. ]
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6.1 REVISION HIDRAULICA FLUJO PERMANENTE

Estatico tradicional

Tema 6

Los resultados del modelo estatico tradicional, se observan en la figura 6.2. En los nudos
7 y 8 indicados, existe una carga de presion medida a partir del terreno que es negativa.

e ]

Simbologia
(3 Numero de Nudo
1] Nurmero de tuberla

355,  Nivel Plezométrico
L 90 ] Cotade Terrero
N3/ Cargade Temeno
— — — Tuberlade 2"
- — - Tuberlade 3"
—— Tuberja de 4*

Escala Gréfica
L

O e
5 25 50 75 om

Figura 6.2 Cargas de terreno. Andlisis estdtico tradicional

Como se puede ver en la figura 6.3, en los nudos 7 y 8 sale la totalidad del gasto

demandado, aunque las cargas son negativas.

Escala Grafica
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furl
el e

[TH63]
i 004 |
o 0
®™ Simbologia '
olo9 ), ([
@ Numerc de Nudo ED _________
Numero de tuberia T
mm Gasto Suministrado (Us) —— -
Gaste Demandado (U/s) | @
Gasto de Défict {Us)
— — — Tuberiade 2’ !
————— Tuberla de 3" !
e  Tuberia de 4" a4

Figura 6.3 Gastos. Andlisis estdtico tradicional
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Estatico modificado

Para e] caso del andlisis con el modelo estatico modificado, como se observa en la
figura 6.4, los nudos 7, 8 y 9 tienen cargas de terreno menores a 5.0 m.c.a. que se utilizd
en ¢l modelo como carga minima.

N
7,
@ i
(s | Simbologia

&) Numera de Nudo

KX Numero de tuberia
L E2TY,  Nivel Piezométnco
[ 50 )} Cotade Temeno
\3/ Cargade Terreno

= — — Tuberlade 2*
~ — = Tuberlade 3"
— Tuber{a de q

Escala Grafica
10

5 2% 50 75 100m

Figura 6.4 Cargas de terreno. Andlisis estatico modificado

En los nudos donde no se curnple con la carga minima existe un déficit en el suministro.

o i1
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Figura 6.5 Gastos. Andlisis estdtico modificado
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6.2 REHABILITACION

Como se observé en las figuras 6.4 y 6.5 con las condiciones de la red, no se cumple
satisfactoriamente con el servicio por lo que es necesario proponer algunas
modificaciones. Para el disefio de redes de tuberias de distribucién como es el caso, se
recomienda cambiar el didmetro de la tuberia que provoca la mayor pérdida de energia
hidraulica, que como se observa en el Anexo D es la tuberia 1 que va de los nudos 15 a 1
ya que en elia se tiene una pérdida de carga de 28.04 m. Se propone cambiar la tuberia de
4 por una de 6 puigadas con longitud de 400 m (Anexo E).

En el caso de que se presenten deficiencias en el servicio de una red existente, para
mejorar el funcionamiento hidraulico es necesario identificar las zonas con problemas y
revisar el funcionamiento en las tuberias que conforman la red de distribucion.
Primeramente se identifican las tuberias que tienen mayor pérdida de energia hidraulica
por unidad de longitud y se propone instalar una tuberia paralela a la existente,
proponiendo varios didmetros. Se considera que la tuberia existente seguird funcionando
para evitar en la medida de lo posible el tiempo de interrupcion del servicio y se instalara
una tuberia paralela a ésta. Mediante un andlisis de todo el universo de alternativas de
solucidn, se considera una de ellas que sea la de menor costo y proporcione el mayor
beneficio a la red(6). Se calcula un didmetro ficticio equivalente a las dos tuberias Lo
anterior se realiza por medio de la formula de Darcy - Weissbach. En ella se considera
que la diferencia de carga entre los extremos de las tuberias es la misma y que el factor
de friccion no varia. El didmetro equivalente estad dado por la siguiente expresion:

D, =(D?’ +D¥) (6.1)
donde:

D didmetro de la tuberia existente
D: didmetro de la tuberia paralela propuesta
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6.2.1 Funcionamiento hidraulico de la red con cambios

Se empled nuevamente el modelo estatico modificado con las correcciones propuestas, los

resultados se presentan en la figura 6.6 y de manera tabular en el Anexo F.

Se observa que las cargas de terreno varian entre 55.3 y 21.6 m.c.a.

Debido a que las cargas de terreno en uno de los nudos es mayor a 50 m.c.a., la primera
recomendacion es la de instalar un accesorio reductor de presion a Ia salida del tanque de
almacenamiento, pero es necesario observar el comportamiento de la red de tuberias y en

el tanque de almacenamiento a diferentes horas.

N
| 00 ] 7N
L/ [ o | i 7N
X {_©0 ] . | 20 ]
£ i, , O/ T __BNIN o T o
@ — T e ¥ t i;
- - 1] ®E Gr) ®
Simbologia ._/F R et i
(0 Namero de Nudo & 7@ @ @] ® ® @
I
Nomero de tuberia = = - =% T T
/BTN, Nivel Piezométrico i® ' { = | 20 ] ! @ '
359 vt
{ 50 } Cotade Temeno s | i o7 [ TN i
\1i3/ Cargade Terreno I ! ' NS/ |
— — — Tuberfade 2" ol T"l ig | LLE
- — - Tuberiade 3" | T | !
= Tyberia de 4" : ! I .
e Tuberia de 6° 2 [ [
| 0] | | } |
Escala Grafice @ ! = s @ 2 @
= () (C)
§ % % 15 10m NG w

Figura 6.6 Cargas de terreno. Andlisis estdtico modificado con cambios
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6.3 REVISION HIDRAULICA FLUJO NO PERMANENTE

En los sistemas de abastecimiento de agua potable, el suministro se hace mediante tanques
de regulacion, sistemas de bombeo y pozos que varian el suministro en el tiempo.

En el modelo de simulacién para flujo no permanente se considera la forma en que
funcionan los tanques, las bombas y la operacidn de vilvulas. Se revisa que al iniciar la
operacion en un tanque, €s necesario que la carga sea mayor a la carga que se presenta en
la red, o bien, en el caso de las bombas, se debe tener en cuenta que aportan agua a la red
cuando la carga se encuentra dentro del intervalo de operacion definido con su curva
caracteristica.

Con el modelo matematico se analiza la posibilidad de cumplir con los gastos demandados
por los usuarios, se revisa el comportamiento hidraulico de la red de tuberias, se verifica
el tamano de los tanques y se establecen las politicas de operacién dptimas.

La simulaci6én del funcionamiento del flujo de agua en la red inicia con el calculo de
cargas y gastos en toda la red en régimen permanente (para el inicio del ciclo de
simulacién). Para lo anterior se deben conocer los niveles de agua en los tanques de
almacenamiento que intervienen y los gastos demandados para el tiempo en que da inicio
la simulacién del flujo en la red.

Para la revision del funcionamiento hidraulico de las redes de distribucién de agua
potable se considera que la presion en la red debe ser mayor a una minima (hmn) para que
se pueda entregar a los usuarios la cantidad demandada y menor a una méxima (hms:) para
evitar la rotura de tuberias o excesivos gastos de fuga.

Para lograr un mejor funcionamiento se proponen dos tipos de valvulas, unas que se
requiere sean operadas en el transcurso del dia para evitar sobre todo que los tanques de
almacenamiento se queden sin agua durante un lapso, y otras cuya principal funcién es la
de disminuir las cargas de presién disponible en las tuberias.

En anilisis dindmico se harad primeramente con la red del ejemplo estiatico modificado
corregido. En el Anexo G se presentan los datos que se proporcionan al modelo.

Las cargas de terreno varian entre 57.2 mcaen elnudo 1 alas 4 hy 7.18 mca en ¢l nudo
9 alas 12 h. Durante 14 horas el nudo 1 presentan cargas mayores a 50 mca, lo anterior
nos lleva a proponer un accesorio reductor de presién. En los nudos 7, 8 y 9 se observa
déficit en el suministro del gasto. Es necesario aumentar el didmetro en las tuberias 2, 3 y
4 de 3 a 4 pulgadas. Como se observa en la figura 6.7, la capacidad del tanque de
regulacion no es suficiente, ya que durante 6 horas se encuentra practicamente vacio. En
el Anexo H se presentan los resultados del funcionamiento dindmico a cada hora.

. |
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Figura 6.7 Funcionamiento del tanque de regulacion de la red ejemplo a lo largo del
ciclo.

Con los cambios propuestos en el punto 6.2.1, se realizaron nuevamente las simulaciones
de flujo no permanente con los datos del Anexo I. Las cargas de terreno se presentan en
las figuras 6.8 a 6.9 que corresponden a la hora de inicio del ciclo, maxima y minima
demanda respectivamnente.
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Figura 6.8 Cargas disponibles a las 7:00 horas.
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Figura 6,10 Cargas disponibles a las 2:00 horas.

Los resultados completos se incluyen en el Anexo J.
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Es necesario resaltar que tnicamente a la hora del inicio y el final del ciclo de simulacién
la carga de terreno en los nudos 7, 8 y 9 sobrepasa los 50 mca y practicamente se
suministra el gasto a los usuarios en un 100%.

El funcionamiento del tanque (figura 6.11) se observa dentro de los rangos correctos.
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Figura 6.11 Funcionamiento del tanque de regulacion de la red ejemplo con cambios a lo
largo del ciclo.
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6.4 DISENO OPTIMO
EJEMPLO DE APLICACION

En la figura 6.12 se presenta un ejemplo de una red en la que se ha definido el trazo y se
conocen los gastos de la demanda maxima horaria en los nudos. Se aplicara el método para
encontrar los didmetros que deben formar la red para que ésta funcione adecuadamenie y
ademaés el costo de la red de tuberias sea el minimo.

—
0.088 m'/s
0077 m'ts
S o ]
0 143 ms ® ® 0133m/s
§
Figura 6.12 Red ejemplo

En la tabla 6.3 se presentan los costos para tuberia de asbesto-cemento clase A-5 de acuerdo
con el didmetro y actualizados a julio de 1996. Incluyen instalacién, suministro y piezas
especiales.

El método descrito se aplicé empleando el método secuencial de Fibonacci.

Tabla 6.3 Caracteristicas de la red

TUBO | LONGITUD (m) | NUDO]Qoem (m’/s){COTA (msam)

1 5205 1 0.000 2314.80
2 4195 2 0.299 2241.40
3 350 3 0.077 2241.40
4 995 4 0.088 2238.00
5 1760 5 0.143 2237.60
6 2310 6 0.066 2238.00
7 1740 7 0.133 2237.50
8 1000 8 0.000 2237.55
9 1150
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Tabla 6.4 Costos de tuberia de asbesto-cemento, clase A-5

DIAMETRO
MILIMETROS | PULGADAS | COSTO $/M
50 2 10.834
100 4 26.677
150 6 45.191
200 8 65.686
250 10 87.792
300 12 111.273
350 14 135.962
400 16 161.737
450 18 188.498
500 20 216.168
600 24 273.985

Los didmetros factibles de emplearse en las redes de distribucién van desde seis pulgadas de
diametro hasta veinticuatro pulgadas de didmetro

Tabla 6.5 Diametros factibles.

DIAMETRO| 1 [2 ]3[4 [5]6]7]s
(mm) | 150]200]250[300]350] 4505001600
(plg) 6 |8 [10]12]14]18[20]24

Al emplear el minimo didmetro en toda la red del ejemplo no se obtienen resultados que
satisfagan las condiciones hidriulicas (tabla 6.6).

De acuerdo con lo indicado anteriormente, se calculd la red aumentando el didmetro hasta
que se cumplié con las condiciones hidrdulicas usando el mismo didmetro en todas las
tuberias. Esto se logra usando el didmetro de dieciseis pulgadas, tal como se observa en la
tabla 6.7. Al aplicar los pasos Ill y IV del método, se llega a la red 6ptima en 16 iteraciones
(tabla 6.9), siendo el funcionamiento hidraulico de esta red ¢l mostrado en la tabla 6.10.
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Tabla 6.6 Resultados usando el didmetro de seis pulgadas.(Dmn)

Tema 6

SALE NIVEL GASTO DE
ngé Gﬁg° DEL | NUDO | PIEZOMETRICO %ﬁg&fgﬁf DEMANDA
NUDO (m) (Uis)
1 375.70 1 1 2316.80 2.00 a
2 35315 1 2 -6215.70 22009.30 299
3 298.99 3 3 -5860,44 13619.04 77
4 88.000 3 4 25961 .34 3723.34 %8
5 5.357 3 5 -5860.34 3622.74 143
6 287.15 6 6 23536.72. -1298.72 66
7 81.467 7 7 -5706.45 73468.96 133
8 72.689 8 8 25789233 -3551.68 0
9 72.690 7 - 13.3768
Tabla 6.7 Resultados usando el didmetro de dieciséis pulgadas. (Dmax)
TUBO | GASTO| SALE |NUD NIVEL CARGA SOBRE GASTO DE
NO. | /sy | DEL | O | PIEZOMETRICO | TERRENO (M) DEMANDA
NUDO (M) (L/S)
1 | 364218 1 1 2316.80 2.00 0
2 [335300] 1 2 2251.43 10.03 299
3 [299.133] 3 3 2253.30 11,90 77
4 | 87984 3 4 2257 43 14.43 38
5 | 10348] 3 5 2253.33 15.74 143
6 286617 6 6 27217 34.17 66
7_| 81255 7 7 2254 66 17.16 133
8 | 72310] _ 8 8 2253 95 16.40 0
9 | 1270 7
Tabla 6.8 Resultados del método de disefio 6ptimo de redes
DIAMETRO DE LAS TUBERIAS QUE FORMAN LA RED (EN PULGADAS)
TUBERIA | F=0.618] F=0.382 | F=0.5278 | F=0.4721 | F=0.4376 | F=0.4164 | F=0.4032 | F=0.3951
1 10 8 6 6 6 6 6
2 12 10 8 6 6 6 6
3 16 14 16 14 14 16 16
4 14 14 12 14 12 10 12
5 8 10 8 10 8 10 10
6 16 14 16 16 16 16 14
7 14 14 16 14 16 14 14
8 16 16 16 16 16 16 16
9 12 14 16 16 14 16 16
COSTO 2192533 | 1677889 | 1995039 | 1874444 | 1799360 | 1752958 | 1724282 | 1706560
PROPUESTO
c oafacl)rﬁ?:lON 2192463 | no hubo | 1957022 | 1831347 | 1756949 | 1710575 | 1681191 | 1662978

- _____________________ |
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Tabla 6.9 Resultados del método de disefio Optimo de redes (continuacién)

DIAMETRO DE LAS TUBERIAS QUE FORMAN LA RED (EN PULGADAS)
TUBERIA | F=0.3901 | F=0.3869 | F=0.3850 | F=0.3838 | F=0.3831 | F=0.3827 | F=0.3824 | F=0,382
2
1 6 6 6 6 6 6 6 6
2 6 6 6 6 6 6 6 6
3 14 12 12 12 12 12 14 14
4 14 12 10 12 14 12 10 10
5 12 10 8 8 6 6 8 8
6 14 14 16 16 16 16 14 14
7 12 14 14 12 12 14 16 16
8 16 16 16 16 16 16 16 16
9 14 16 16 16 14 14 16 6
COSTO 1605608 | 1688835 | 1684656 | 1682071 | 1680474 | 1679487 | 1678876 | 1678499
PROPUESTO
- OM%?;?% on| 1652039 | 1645315 | 1641533 | 1639901 | 1637186 | 1636692 | 1635483 | 1635483
Tabla 6.10 Resultados del calculo hidriulico de la red 6ptima
SALE NIVEL GASTO DE
ng_o G‘ggo DEL g:) NUDO | PIEZOMETRICO %ﬁgﬁgﬁgﬁf DEMANDA
NUDO (m) (U/s)
9 364 7 1383 8 2265.412 27.862 0
8 354| 8 1.056] 6 2303.424 65.424 66
3 2988 3 9.082] 3 2272 881 31.481 77
4 88.01] 3 | 21.307] 2 2263.800 22.400 299
5 4238] 3 8.525] 4 2251 574 13.574 88
6 | 233.58] 6 | 36630] 5 2264356 26.756 143
7 96.97] 7 2439] 7 2266.794 20.202 133
T | 506.16] 1 | 43919] 1 2316.800 2.00 0
2 | 29955] 1 | 13.376 -

e
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Tabla 6.11 Resultados del método de Alperovits y Shamir

DI D2 CARGA
TUBO | LIM | pure | 1200 | purg | NUDO ) COSTO

1 0.00 0 4195.00] 24 i 2.00 1149,368.41

2 1542.00] 16 3663.00] 14 2 10.00 747 .428.41

3 11434 14 235.66| 12 3 32.70 41,768.43

4 59532 12 1164.68] 10 4 10.00 168,491 98

5 0.00 0 995.00] 14 5 22.80 135,282 68

6 0.00 0 2310.00] 12 6 29.20 257,039.74

7 1685.74 6 5426 4 7 10.00 77,627.33

'8 1150.00 8 0.00] 0 8 16.40 75,548.90

9 862.00 8 138.00] 6 62,855.88

COSTO TOTAL DE LA RED 2'715.411.83

La misma red se resolvié por el método de Alperovits y Shamir (/977). En este caso se
plante6 que en cada tuberia que forma la red se podria contar hasta con tres posibles
diametros candidatos. Para cada tubo, los didmetros comerciales que pueden ser candidatos
paradesventaja del método. En la tabla 3.8 se presenta un resumen de los resultados
obtenidos por este método para el mismo ejemplo en la que se observa que existen tramos de
la red que estian formados por dos didmetros diferentes. El costo total de la solucién usando
el método de Alperovits y Shamir es de 2'715,412, mayor a 1'635,483 que es el costo de la
solucién obtenida con el método propuesto formar parte de ese tramo son elegidos a criterio
del proyectista, lo cual no garantiza la solucién 6ptima. De igual manera, la distribucidn del
agua en la red se debe determinar previamente, lo que representa otra.

El método propuesto para el disefio Optimo de redes de tuberias permite encontrar la
combinacién de tubos con €l costo mas bajo entre un conjunto de combinaciones posibles de
acuerdo con los diametros comerciales factibles con la ventaja de que la distribucion del
agua en las tuberias no es una condicién que debe determinarse previamente para el calculo
y los didmetros que se tomaran en cuenta se encuentran dentro de una gama de diametros
comerciales.

Su aplicacién es sencilla y el analisis hidraulico de las distintas combinaciones seleccionadas

durante el desarrollo del método es &gil mediante el empleo del método estatico para analisis
de redes del Instituto de Ingenieria.
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6.5 APLICACION DEL METODO PARA DETECTAR FUGAS

Sea la red de distribuci6én de un laboratorio de Hidraulica mostrada en la figura 6.13, en la
cual se ha incluido la nomenclatura que distingue a la numeracién de los nudos de la
correspondiente de las tuberias. En esta figura, se pueden apreciar las caracteristicas
hidriulicas de la red (gastos y presiones) funcionando bajo condiciones normales de
operacion, es decir cuando no se esta presentando ningin gasto de fuga.

Las caracteristicas de las tuberias y los gastos de demanda tedrica (G,) en los nudos,
aparecen en las tablas 6.12 y 6.13 respectivamente.

Tabla 6.12 Caracteristicas de la red de tuberias

Tramo| De | A | Longid | D F Tramo| De | A [Longind| D f
nudo | nudo (m} Plg nudo f nudo | (m) plg
1 1 2 2.75 4 0.0744| 19 19 | 20 2.75 3 0.1150
2 2 3 2.75 4 0.0583} 20 20 | 21 2.75 3 0.2322
3 2 3 2.75 4 0.0582| 21 17 | 22 2.75 2 0.1111
4 4 5 2.85 4 0.0616| 22 22 | 23 2.75 2 1.9669
5 1 6 2.4 4 0.1443| 23 23 | 24 2.75 2 0.0586
6 6 7 2.4 4 0.1126} 24 24 | 13 2.75 2 0.0647
7 7 8 2.4 4 0.1123| 25 13 | 25 2.4 2 0.0323
8 8 9 24 4 0.1190| 26 25 | 26 24 2 0.03%96
9 1 10 2.75 4 0.0104( 27 26 | 27 2.4 2 3.9574
10 10 11 2.75 4 0.0100| 28 27 | 21 24 2 0.0567
11 11 12 2.75 4 0.0425] 29 11 { 30 2.75 2 0.0140
12 12 13 2.75 4 0.0515] 30 30 | 29 2.75 2 0.0105
13 5 14 2.75 3 0.0052| 31 29 | 28 2.75 2 0.3564
14 14 15 2.75 3 0.0058] 32 28 15 2.75 2 0.0225
15 15 16 2.75 3 0.3486| 33 11 | 31 2.4 3 0.1062
16 16.| 17 2.75 3 0.6908| 34 3t | 32 2.4 3 0.0976
17 9 18 2.75 3 0.0180| 35 32 | 33 2.4 3 0.3004
18 18 19 2.75 3 0.0165] 36 33 19 24 3 14.9882

L
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En los factores de friccién (f, proporcionados en la tabla 6.1), se estimd una cantidad
adicional correspondiente a un factor de friccién equivalente a las pérdidas locales
(originadas por codos, tees, valvulas, etc.), en cada tramo de tuberfa. Como se explicé en el
capitulo anterior, esta consideracion se hace por tratarse de una estacién experimental en
donde hay una perdida grande (de acuerdo al 4mbito de valores que se estd manejando),
debido a los accesorios con que cuentan las tuberias.

Una vez que en el dispositivo fisico se obtuvieron las mediciones mostradas en la figura 6.1
(ensayo sin fugas). Bajo las mismas condiciones de funcionamiento de la red, se simularon
fugas en los nudos 26, 29 y 32, lo cual origind cambios de presién, dichas cargas de presion
medidas en los nudos de cruce, se consignan en la tabla 6.14.

Tabla 6.13 Gastos de demanda

NUDO GASTO DE NUDO GASTO DE

(n) DEMANDA (I/s) (n) DEMANDA (I/s)
1 0.6200 18 0.4300

2 0.3250 19 0.5700

3 0.8800 20 0.5430

4 0.3890 21 0.5690

5 0.5030 22 0.8610

6 0.6650 23 0.8840

7 0.2510 . 24 0.8930

8 1.3350 25 0.7900

9 0.5980 26 0.2970
10 0.6690 27 0.9940
11 0.6080 28 0.5300
12 0.2570 29 0.6730
13 1.5350 30 © 0.4630
14 0.5800 31 0.4340
15 0.3820 32 0.4480
16 0.6420 33 0.5760
17 0.4940

Se sabe que existen fugas en la red y se desea localizar las tuberias de la red en las que
pueden existir gastos de fuga.

- - - " "~~~/
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Tabla 6.14 Niveles piezémetricos medidos

NUDO (n) [ NIVEL PIEZOMETRICO (m)
1 46.854
5 46.752
9 46.679
19 46.663
11 46.810
15 46.745
21 46.597
13 46.754
17 46.555

Solucion:
a) Estimacion de las demandas

Con el fin de fijar un criterio para calcular las demandas aleatorias, se considera que el
porcentaje maximo de cambio en la demanda es 1% con probabilidad de que la demanda
“real” exceda en 0.10 a la tedrica. En este caso de una tabla de distribucidon normal
p =1.28 . Este porcentaje es bajo porque las demandas fueron medidas

Por medio de la ecuacion respectiva se obtuvieron las demandas que aparecen en la tabla
6.15:

b) Calculo de red de tuberias

Para obtener los gastos y las presiones en la red de tuberias a partir de las mediciones de
presion en los nudos de cruce se comnsiderd que en estos nudos el nivel piezomérrico es
conocido (como si fueran tanques). A ellos se les asigné el valor medido de presion mds el
de una carga de posicion, la cual fue de 1.2 m para todos los nudos.

Con el procedimiento numérico para resolver redes de tuberias funcionando a presion bajo

condiciones de flujo permanente propuesto por el Instituto de Ingenieria descrito en el
capitulo dos se obtuvieron los resultados anotados en la tabla 6.16.
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Tabla 6.15 Demandas en los nudos de la red

Gn T GN

(=]

1+ 5 T
P
0.620 -0.058 1.000 0.620
0.325 1.168 1.009 0.328
0.880 0.948 1.007 0.887
0.389 0.172 0.999 0.388
0.503 -1.113 0.991 0.499
0.625 -0.822 0.994 0.621
0.251 1.163 1.009 0.253
1.335 -0.847 0.993 1.326
0.588 -1.256 0.990 0.582
0.669 0.252 1.002 0.670
0.608 -1.842 0.986 0.599
0.257 -0.465 0.996 0.256
1.535 -0.503 0.996 1.529
0.580 -2.374 0.981 0.569
0.382 0.416 1.003 0.383
0.642 -0.291 0.998 0.641
0.494 1.132 1.009 0.498
0.430 0.533 1.004 0.432
0.570 -0.577 0.995 0.567

Zz
bt |t | P [ |t [ [ = | = |

20 0.543 -0.592 0.995 0.540
21 0.569 -0.368 0.997 0.567
22 0.861 0.208 1.002 0.862
23 0.884 -1.338 0.950 0.875
24 0.893 0.368 1.003 0.896
25 0.790 -0.018 1.000 0.790
26 0.297 1.885 1.015 0.301
27 0.904 -1.381 0.989 0.894
28 0.530 0.321 1.003 0.531
29 0.673 0.166 1.001 0.674
30 0.463 -0.201 0.998 0.462
31 0.434 0.777 1.006 0.437
32 0.448 0.003 1.000 0.448
33 0.576 0.168 1.001 0.577

R=00l, p=/.28y p = 0.10.

.
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Tabla 6.16 Gastos y presiones calculados en la red de tuberias

Tema 6

Tramo| Gasto |Sale del|Velocidad| Pérdida de | Nudo Nivel Carga sobre Gasto de
No. (l/s) nudo (m/s) |cargahr (m)| No. {Piezométrico (m)| el terreno(m) |demanda (I/s)
22 0.1572 23 0.08 0.033 33 46.755 45,255 0.577

2 4.7561 2 0.59 0.028 2 46.814 45.314 (0.328
3 3.8696 3 0.48 0.018 3 46.786 45.286 0.887
23 1.0321 24 0.51 0.042 4 46.768 45.268 0.383
26 0.5390 25 0.27 0.007 32 46.772 45272 0.448
6 4.6069 6 0.57 0.044 6 46.782 45.282 0.621
7 4.3542 7 0.54 0.039 7 46.738 45.238 0.253
27 0.2378 26 0.12 0.131 ] 46.699 45.199 1.326
30 1.0597 30 0.52 0.008 31 46.785 45.285 0.437
31 0.3857 29 0.19 0.036 10 46.830 45,330 0.670
34 1.3070 31 0.29 0.013 29 46.780 45,280 0.674
35 0.8592 32 0.19 0.017 12 46.783 45.283 0.256
13 2,9665 5 0.65 0.004 26 46.714 45.214 0.301
14 2.3991 14 0.53 0.003 14 46.748 45.248 0.569
15 1.8315 15 0.40 0.103 30 46,788 45.288 0.462
16 1.1904 16 0.26 0.087 16 46.642 45.142 0.641
17 2.4864 9 0.55 0.010 25 46.721 45,221 0.790
18 2.0546 18 0.45 0.006 18 46.669 45.169 0.432
19 1.8049 19 0.40 0.033 28 46.745 45.245 0.531
20 1.2650 20 0.28 0.033 20 46.630 45.130 0.540
21 0.7049 17 0.35 0.037 27 46.583 45.083 0.894
1 5.0846 1 0.63 0.040 22 46.518 45.018 0.862
4 3.4802 4 0.43 0.016 23 46.551 45.051 0.875
24 1.9282 13 0.95 0.162 24 46.592 45.092 0.896
25 1.3288 13 0.66 0.033 17 46.555 45.055 0.498
5 5.2277 1 0.64 0.072 13 46.754 45.254 1.529
8 3.0279 8 0.37 0.020 21 46.597 45.097 0.567
28 0.6562 21 0.32 0.014 15 46.745 45.245 0.383
29 1.5221 11 0.75 0.022 11 46.810 45.310 0.599
9 10.4598 1 1.29 0.024 19 46.663 45.163 0.567
10 9.8162 10 1.21 0.020 9 46.679 45.179 0.582
32 0.14438 15 0.07 0.000 5 46.752 45.252 0.499
33 1.7441 11 0.38 0.025 1 46.854 45.354 0.620
11 5.5447 11 0.67 0.027

12 5.2121 12 0.64 0.029

36 (0.2821 33 0.06 0.092
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¢} Calculo de los gastos de desequilibrio

Con los gastos de entrada y salida, a cada nudo de cruce anotados en la tabla 6.16 se aplicd
la ecuacion para obtener los gastos de desequilibrio. En la tabla 6.17 se anotan los valores
de los gastos de desequilibrio calculados, ordenados de mayor a menor en valor absoluto.

En la-tabla 6.17 se puede ver que los gastos de desequilibric mas grandes en valor absoluto
se presentan en los nudos 11 y 13.

Tabla 6.17 Gastos de desequilibrio
(ordenados de mayor a menor en valor absoluto)

NUDO (n) | GASTO DE DESEQUILIBRIO Dx
(I/s)
11 -0.4562
13 -0.4258
21 0.0418
9 0.0405
15 -0.0393
19 -0.0351
5 -0.0147
17 -0.0125
1 0.0000

d) Obtencion de los posibles gastos de fuga

Analizando las tuberias ligadas a los nudos que tienen los gastos de desequilibrio més
alejados del valor cero (nudos 11 y 13). Se establece una primera seleccién de las tuberias
(identificadas con un rectiangulo en la figura 6.13) que podrian tener un gasto de fuga. Ella
consiste en las tuberias marcadas con los nimeros: 3, 4, 9, 10, 11 y 12.

Se empled el procedimiento descrito anteriormente a las tuberias que tenfan un gasto de -
desequilibrio distintoc de cero y otro igual a cero; en este caso, a las tuberias 3, 9, 10, 11y
12.

En la tabla 6.18 aparecen los gastos de fuga que se calcularon en las tuberias 3, 9, 10, 11y
12. Se observa que para las tuberias 3, 9 y 12 los gastos de fuga son muy pequerios, por lo
que se retiran estos conductos de la primera seleccién de tuberias con posibles gastos de
fuga.

Las tuberias con posible gasto de fuga son entonces la 10 y la 11.

. |
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Tabla 6.18 Posibles gastos de fuga en las tuberias seleccionadas

TUBER NUDO GASTO DE | TRAMO | GASTO EN EL | TRAMO | GASTO EN EL
ia CON FUGA (L/S) | INICIAL TRAMO FINAL | TRAMO FINAL
. FUGA INICIAL (L/S) (L/S)
3 Ninguno 0 9 10.4362 10 9.8162
10 0.0476 9 10.4587 10 9.7911 *
Ninguno 0 24 1.9281 21 -0.7048
9 24 0.0037 24 1.9310 21 -0.7056 *
23 0.0037 24 1.9306 21 -0.7060 *
22 0.0037 24 1.9287 21 - -0.7080 *
Ninguno 0 25 1.3288 28 -0.6562
25 0.7434 25 2.0307 28 -0.6977
10 26 0.5017 25 1.7890 28 -0.6967
27 0.0428 25 1.3302 28 -0.6905 *
Ninguno 0 29 1.5218 32 -0.1452
.30 0.2893 - 29 1.7714 32 -0.1849
11 29 0.1941 29 1.6763 32 -0.1848
28 0.0403 29 1.5226 32 -0.1846 *
Ninguno 0 33 1.7441 36 0.2821
12 31 0.0036 33 1.7476 36 0.2820 *
32 0.0036 33 1.7475 36 0.2819 *
33 0.0036 33 1.7474 36 0.2817 *

* No se considera por que el gasto de fuga se observa que es pequeiio.

e) Identificacion de tuberias con posibles gastos de fuga

Se aplic6 la ecuacién de continuidad con los nuevos valores de los gastos de los tramos
inicial y final anotados en la tabla 6.18 a cada uno de los nudos con gasto de desequilibrio
grande (nudos 13 y 11). En las tablas 6.19 y 6.20 se consignan los valores encontrados con
esta ecuacion.

La tuberia 4 no se consideré porque tenja gasto de desequilibrio en sus dos nudos de cruce,
por esta razén en el balance de gastos del nudo 13 no se toma en cuenta que exista fuga en la
tuberia 4 ni en la 9 de acuerdo con la tabla 6.18. Por consiguiente de acuerdo a este andlisis
en el balance de gastos del nudo 11 se supone que no existe fuga en las tuberias 4, 3 y 12.
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Tabla 6.19 Balance de gastos en el nudo 13 (sin fuga en las tuberias 4 y 9).

CASO | GASTOEN | GASTOEN GASTO EN GASTO DE | ECUACION DE
EL TRAMO | EL TRAMO | EL TRAMO | SALIDA EN | CONTINUIDAD
12 24 25 EL NUDO 13
3.2121 -1.9282 -1.3288 -1.529 0.4261 *
1 5.2121 -1.9282 -2.0307 -1.529 -0.2757
2 5.2121 -1.9282 -1.7890 -1.529 -0.0341
3 5.2121 -1.9282 -1.3302 -1.529 0.4247 *

* Se eliminan por ser mayores o parecidos al gasto de desequilibrio que existia en ese nudo
{0.4258 l/s segin la tabla 6.17)

Tabla 6.20 Balance de gastos en el nudo 11 (sin fuga en las tuberias 4, 3 y 12)

CASO | GASTOEN | GASTO EN | GASTO EN | GASTOEN GASTO DE ECUACION DE
EL TRAMO EL EL TRAMO | EL TRAMO | SALIDA EN | CONTINUIDAD
10 TRAMOL11 29 33 EL NUDO 11
9.8162 -5.5447 -1.5218 -1.7441 -0.599 0.4831 *
4 9.8162 -5.5447 -1.7714 -1.7441 -0.599 0.2335
5 9.8162 -5.5447 -1.6763 -1.7441 -0.599 0.3286
6 9.8162 -5.5447 -1.5226 -1.7441 -0.599 0.4058 *

* Se eliminan por ser mayores o parecidos al gasto de desequilibrio que existia en ese nudo
(0.4562 1/s segin la tabla 6.17)

J) Orden de busqueda de fugas

Para establecer un orden en la localizacién dela fuga se calculan los gastos de fuga en cada
una de las tuberias. Se comienza con las que tienen en un extremo un gasto de desequilibrio
(tuberias 3, 9, 10, 11 y 12) y se termina con las que en ambos extremos tienen gastos de
desequilibrio (tuberia 4).

Al descartar los casos en los que el gasto de fuga es muy pequeiio (tabla 6.18) y los casos en
los cuales la ecunacién de continuidad da valores mayores o iguales a los gastos de
desequilibrio iniciales (tablas 6.19 y 6.20) se reduce el nimero de posibilidades de tuberias
con fuga.

En las tablas 6.21 y 6.22 se amplia la informacién de los casos que se anotaron en las tablas
6.19y 6.20. Ademds se escriben en orden de prioridad para proceder a la localizacion de la
fuga. Ello se hizo de acuerdo con el menor gasto de desequilibrio resultante.

- |
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Tabla 6.21 Nudo 13 (se unen las tuberias 4, 9 y 10}

Tema 6

PRIORIDAD | CASO | TUBERIA | NUDO(VER | GASTO DE ECUACION DE
CON FUGA | TABLA 6.18) | FUGA (I/s, VER | CONTINUIDAD
TABLA 6.18) | (VER TABLA 6.19)
1 2 10 26 0.5017 -0.0341
2 1 10 25 0.7434 -0.2757
Tabla 6.22 Nudo 11 (se unen las tuberias 3, 4, 11 y 12)
PRIORIDAD | CASO | TUBERIA | NUDO(VER | GASTO DE ECUACION DE
CON FUGA | TABLA 6.18) | FUGA (V/s, VER | CONTINUIDAD
TABLA 6.18) | (VER TABLA 6.19)
1 4 11 30 0.7214 0.2335
2 5 11 29 0.5017 0.3286

&) Recapitulacion

Los dos nudos que presentaron en un principio los gastos de desequilibrio mayores fueron
los nudos 13 y 11.

Por lo que se refiere al nudo 13, la tabla 6.21 sefiala que la posible fuga se localiza en la
tuberia 10. Primero debe buscarse en el nudo 26, si no se ubica ahi, puede estar en el
nudo 25.

Respecto al nudo 11, se tiene de la tabla 6.22 que es probable que exista fuga en la
tuberia 11. Ademas que debe empezar a localizarse la fuga en el nudo 30, en caso de no
encontrarse en él, se pasa al nudo 29.

Debido a que la aplicacién de este ejemplo, estd basada en las mediciones de presion que
se obtuvieron en el dispositivo fisico, simulando fugas en los nudos 26, 29 y 32, es viabie
comparar los resultados y concluir que fue posible la localizacién de dos del total de tres
fugas.
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RED EJEMPLO ESTATICO TRADICIONAL

20
1 15 1 400 4 0.02
2 1 2 200 3 0.02
3 2 3 ioo 3 0.02
4 1 4 50 3 0.02
] 4 5 200 2 0.02
6 2 5 50 2 0.02
7 4 6 50 3 0.02
8 6 7 150 2 0.02
9 7 g 590 2 0.02
10 5 8 50 2 0.02
11 8 9 150 2 0.02
12 £ 10 150 2 0.02
13 3 10 100 3 0.02
14 & 11 200 3 0.02
15 7 12 200 2 0.02
16 9 13 200 2 0.02
17 10 14 200 3 0.02
18 11 12 150 3 0.02
19 12 13 200 3 0.02
20 13 14 150 3 0.02
1
15 100 100 2.5 1 0.0225
NC
15
1 44
2 43
3 39
4 46
5 49
6 54
7 61
8 62
g 57
10 46
11 43
12 44
13 46
14 42
15 100
14
1 0.001004
2 0.002210
3 0.001607
4 0.001205%5
5 0.001205
& 0.001507
7 0.001607
8 0.001004
g 0.002009
10 0.001808
il 0.001406
12 0.002210
13 0.002210
14 0.001406
0
o]
0
1
SI
T
HNO
0
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RED EJEMPLO
ESTATICO TRADICIONAL

Desarrollado por Instituto de Ingenieria, UNAM

Avance:100%

Nudos Gasto No. Perdida HNudo
del tube (lps) tubo carga{m)

13 a 14 0.52 20 0.03 14
1 a 2 8.63 2 9.58 1
2 a 3 4 .62 3 4.13 2
1 a 4 12.86 4 5.32 3
4 a 5 2.27 5 5.05 4
2 a 5 1.80 6 0.79 5
4 a 6 9.38 7 2.83 6
6 a 7 2.40 8 4.24 7
8 a 7 0.21 8 0.01 8
5 a B 2.87 10 2.01 9
8 a 9 1.65 11 1.995 10

10 a 9 0.32 12 0.08 11
3 a 10 3.02 13 0.59 12
6 .a 11 5.37 14 3.71 13
7 a 12 1.01 - 15 1.00 15

13 a S 0.04 16 0.00

10 a 14 0.85 17 0.10

11 a 12 3.97 18 1.52

12 a 13 2.77 18 0.98

15 a 1 22.50 1 30.91

TUBO VELOCIDAD # REYNOLDS £

20 0.114 B6B4 0.0200
2 1.893 144218 0.0200
3 1.014 77263 0.0200
4 2.821 214929 0.0200
5 0.49% 25329 0.0200
[ 0.394 20018 0.0200
7 2.058 156801 0.0200
B, 0.527 26783 0.0200
9 0.047 2367 0.0200

10 0.628 31924 0.0200

11 0.362 18373 0.0200

12 0.071 3595 0.0200

13 0.662 50412 0.0200

14 1.178 B9775 0.0200

15 0.221 11249 0.0200

16 0.008 411 0.0200

17 0.194 14809 0.0200

18 0.870 66281 0.0200

19 0.607 46228 0.0200
1 4.933 501231 0.0200

PE= 1.00

Nivel
Piez.

57.
71.
62.
57.
66.
61.
63.
59.
59.
57.
57.
59.
58.
57.
102.

U R N T W BB R BN Wy O RN

(O.Fuentes)

Anexo B
- ]

Ko= 1 E= 0.00% S/D= 100.0
Carga Gaste Gasto Def.
Terr. Sumi. Dem.

15.2 1.406 1.406 0.000
27.6 1.004 1.004- 0.000
19.0 2.210 2.210 0.000
18.89 1.607 1.607 0.000
20.3 1.205 1.205 c.000
12.2 1.205 1.205 0.000

9.4 1.607 1.607 0.000
-1.8 1.607 1.607 ¢.000
-2.8 1.004 1.004 0.000

0.2 2.009 2.009 ¢.000
11.3 1.808 1.808 0.000
16.7 1.406 1.406 0.000
14.2 2.210 2.210 0.000
11.2 2.210 2.210 0.000

2.5 0.000 0.000 ¢.000

suma 22.498
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Anexo C

RED EJEMPLO ESTATICO MODIFICADO

NO

SI

NO

OO0 COoOO0OO0O0000 QO

CSRN- BEVERR TR R R BN S L R U

44
43
33
46
49
54
61
62
57
46
43
44
46
42
100

.002004
.Qo2210
.001607
.001205
.001205
.001607
.001607
. 001004
.002009
.001808
.001406
.002210
.002210
.001406

@ @ -] ;e WA

400
200
300

50
200

50

50
150

50

50
150
150
100
200
200
200
200
150
200
150

o W R R W BB N R W DWW W

[

.02
.02
.02
.02
.02
.02
.02
.02
.02
.02
.02
.02
.02
.02
.62
.02
.02
.02
.02
.02

OO0 CO0O0COO000O00CO0LOODOO0

0.0225

212



Anélisis, disefio y operacion de redes de distribucién de agua potable
L . _____________ ___________________ _______________________]

RED EJEMPLO
ESTATICO MODIFICADO
Desarrollado por Instituto de Ingenieria,UNAM (O.Fuentes)
Avance:100%

Nudos Gasto No. Perdida

del tubo (lps) tubo carga{m)

13 a 14 0.60 20 0.03 14
1l a 2 8.20 2 8.65 1
2 a 3 4 .43 3 3.79 2
1 a 4 12.23 4 4.81 3
4 a 5 2.13 5 4.43 4
2 a 5 1.56 6 0.59 5
4 a 6 8§.89 7 2.54 6
6 a 7 2.15 2] 3.40 7
B a 7 0.16 9 0.01 8
5 a 8 2.48 10 1.50 9
g a 9 1.75 11 2.25 10

10 a 9 .21 12 0.03 11
3 a 10, 2.83 13 0.51 12
6 a 11 5.13 14 3.39 i3
7 a 12 1.17 15 1.33 15
9 a 13 . 0.13 16 0.02

1¢ a 14 .81 17 0.08

1T a 12 3.73 18 1.34

12 a 13 2.68 19 0.93

15 a 1 21.43 1 28.04

TUBO VELOCIDAD # REYNOLDS £

20 0.132 10024 ¢.0200
2 1.798 137007 0.0200
3 0.972 74091 0.0200
4 2.681 204309 0.0200
5 0.467 23726 0.0200
6 0.341 17326 0.0200
7 1.950 148586 0.0200
8 0.472 23586 0.0200
S 0.035 1774 0.0200

10 0.544 27629 0.0200

11 0.384 19513 0.0200

12 0.047 2373 0.0200

i3 0.620 47240 0.0200

14 1.125 85755 0.0200

15 0.256 13004 0.0200

16 0.028 1408 0.020¢C

17 0.177 13469 0.0200

18 0.817 62262 0.0200

19 0.588 44840 _0.0200
1 4.699 477456 0.06200

Nudo

PE= 1.00
Nivel
Piez.

61.4
74 .5
£65.8
62.0
69.6
65.2
67.1
63.7
63.7
61.5
61.5
63.7
62.4
61.5
102.5

Anexo D

KO0= 1 E= 0.00% &/D=
Carga Gasto Gasto
Terr. Sumi. Dem.
19.4 1.406 1.406
30.5 1.004 1.004
22.8 2.210 2.210
23.0 1.607 1.607
23.6 1.205 1.205
16.2 1.205 1.205
13.1 1.607 1.607

2.7 1.145 1.607

1.7 0.569 i.004

4.5 1.838 2.009
15.5 1.808 1.808
20.7 1.406 1.406
18.4 2.210 2.210
158.5 2.210 2.210

2.5% 0.000 0.000

suma 21.431

95.3
Def .

OO0 OO0 000000000 0O0oC0

213

.000
-000
.000
.000
.000
.00¢C
. 000
462
-435
171
.000
.000
.Q00
.000
.Q00



Andlisis, diserio y operacion de redes de distribucién de agua potable Anexo E
. ... |
RED EJEMPLO ESTATICO MODIFICADO CORREGIDO

20
1 15 1 400 6 0.02
2 1 2 200 3 0.02
3 2 3 300 3 0.02
4 1 4 50 3 0.02
5 4 S 200 2 0.02
[ 2 5 50 2 0.02
7 4 6 50 3 0.02
8 & 7 150 2 0.02
Ej 7 8 50 2 0.02
19 5 8 50 2 0.02
11 B8 9 150 2 .02
12 9 10 150 2 g.02
i3 3 10 100 3 0.¢2
14 6 11 200 3 0.02
15 7 12 200 2 0.02
1é 9 13 200 2 .02
17 10 14 200 3 0.02
18 11 12 150 3 0.02
19 12 13 200 3 0.02
20 13 14 150 3 0.02
1
15 100 100 2.5 1 0.0225
NC
15
1 44
2 43
3 39
4 46
5 49
[ 54
7 61
B 62
9 57
10 46
11 43
12 44
13 46
14 42
15 100
14
1 0.901004
2 0.002210
3 0.001607
4 0.0012¢5
5 0.001205
6 0.001607
7 0.001607
8 0.001004
9 0.002009
1¢ 0.001808
11 0.001406
' 12 0.002210
13 0.0022190
14 0.001406
0
0
0
1
SI
M
SI
0
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RED EJEMPLO
ESTATICO MODIFICADO

Desarrecllade por Instituto de Ingenieria, UNAM
PE= 1.00

Avance:100%

Nudos Gasto No. Perdida

del tubo (lps) tubo carga(m)

13 a 14 0.48 20 0.04 14
1 a 2 B.67 2 11.56 1
2 a 3 4.68 3 - 5.43 2
1 a 4 12 .83 4 6.44 3
4 a 5 2.18 5 6.64 4
2 a 5 1.78 6 1.12 5
4 a 3 9.44 7 3.53 6
6 a 7 2.34 8 5.74 7
B a 7 0.18 9 0.02 8
5 a B8 2.75 10 2.61 9
B a ] 1.57 11 2.66 10

10 a 9 0.34 12 0.16 11
3 a 10 3.07 13 0.81 12
6 a 11 5.49 14 4,82 13
7 a 12 0.91 15 1.28 15

13 a 9 0.10 16 0.02

10 a 14 0.92 17 0.17

11 a 12 4.08 18 2.09

12 a 13 2.79 158 1.35

15 a 1 22.50 1 3.20

TUBO VELOCIDAD $# REYNOLDS f

20 0.106 8041 0.0358
2 1.901 144845 0.0247
3 1.026 78204 0.0257
4 2.812 214303 0.0243
5 0.478 24274 0.0286
6 0.390 18809 0.0291
7 2.070 157757 0.0246
8 0.514 26113 0.0285
9 0.039% 1977 0.0426

10 0.604 30660 0.0282

11 0.344 17499 0.0294

12 0.075 3793 0.0367

13 0.674 51352 0.0266

14 1.204 91736 0.0254

i5 0.201 10188 0.0312

16 0.021 1086 0.0504

17 0.203 15452 0.0314

18 0.896 68243 . 0.0260

19 0.612 46598 0.0269
1 4,933 751846 ¢.0157

Nudo Nivel

Piez.

80.
99.
87.
Bl.
92.
B6.
89.
83.
B3.
81.
81.
B84.
82.
81.
102.

N owdk PO WRNWWWWWw

(O.Fuentes)
Ko=

Carga
Terr.
38B.
55.
44 .
42.
46.
37.
35.
22.
21.
24.
35.
41.
38.
is.
2.

S
3

MOoOWh MO WNYWW

Anexo F

1 E= 0.00% S/D=
Gasto Gasto
Sumi. Dem.
1.406 1.406
1.004 1.004
2.210 2.210
1.607 1.607
1.205 1.20%
1.205 1.205
1.607 1.607
1.607 1.607
1.004 1.004
2.009 2.005%
1.808 - 1.808
1.4086 1.406
2.210 2.210
2.210 2.210
0.000C 0.000

suma 22.498

100.0
Def.

OO0 00000000 OO OO0
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Andlisis, disefio y operacion de redes de distribucién de agua ‘po"fébfe Anexo G
. |
RED EJEMPLC DINAMICO

20
1 15 1 400 § 0.02
2 1 2 200 3 0.02
3 2 k! 300 3 0.02
4 1 4 50 3 0.02
5 4 5 200 2 0.02
6 2 5 50 2 0.02
7 4 6 50 3 0.02
8 6 7 150 2 0.02
9 7 B8 50 2 0.02
10 5 8 50 2 0.02
11 B 9 150 2 0.02
12 g 10 150 2 0.02
13 3 10 100 3 0.02
14 6 11 200 3 0.02
15 7 12 200 2 0.02
16 9 13 200 2 0.02
17 10 14 200 3 0.02
18 11 12 150 3 0.02
1% 12 13 200 3 0.02
20 13 14 150 3 0.02
1
" 15 100 100 2.5 1 0.0225
NO
15
1 44
2 43
3 39
4 46
5 49
3 54
7 61
B8 62
9 57
10 46
11 43
12 44
13 48
14 42
15 100
14
1 0.001004
2 0.002210
3 0.001607
4 0.001208
5 0.001205
6 0.001607
7 0.001607
8 0.001004
9 0.00200%
16 0.001808
11 0.001406
12 0.002210
13 0.002210
14 0.001406
0
0
0
0
1
SI
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Anélisis, disefio y operacién de redes de distribucién de 'é_aua_b—_dtab!e Anexo H
1
' PROGRAMA REDINA/II/OAFM/JCR

TIEMPO Th Fe 1 TIEMPO 10 K Fa 1 415

Suma Q aumin Buma Q dam Vol acum sumlfi, Vol scum dam Del en wol fuma © sumin Fums QO dem vol acum sumin vol acum dem Duef en vol
o e22 ¢ 032 M LN 1] [T 15 0 000 ¢ 013 L3EEH] 414 326 a1 183 € 237
Nival Carga Oasta OCasca Wival Cargs Gasto Gasto Hival Cerga Gascto Gasto Havel Cargs Ganto Gaste
Nuds Praz Terr Buayn Dem Daf Mudo Prex, Tarr Fusmin. Dawm Dul Muds Piax Tarr Bumin  Darn Dul Muds PaeT Terr Sumin  Dem De
14 a4 81 43,07 14 1.4 00 1 ML 5444 1.0 1.0 ©.0 4 M1 18 21 21 00 1 e1.3%  as.by 18 18 [
2 Ak AR A M 22 1.2 08 3 .TE as T 16 16 0.0 T an . 3 113 0o 3 &% 17T 3717 2 14 El
4 9113 471 12 17 0¢ 5 #p.0s 33 0y 12 11 [ 3] 4 4290 360 18 1 0.0 5 73.93 13 %) 1. e ¢
% ¥ N 1.4 1% 0,0 7T W& 0B 25 08 1é 1.6 [ 3] [ T+ 1] N a4 g0 T #5.2a 20 ) G
s 24 0¥ 1.8 10 0.0 * 411 3731 . 20 2.0 o0 [ 1) 128 3z 1.8 03 5 s co 25 14 a
1 .18 18 14 0.0 11 BE.ED 43,40 La 1.4 a.0 10 &3.05 13 0% 27 2.7 011 &3 a0 3 z.4 o
i -es.00 al.o8 3.2 22 LICIR I TS U TAR Y] a3 212 LN 12 PP T} 31 11 0011 &4 9 32 113 o
15 102,50 2 50 6.0 8.0 LN} 13 1.42 6.0 o0 [
Tubo Gasto Va dal val HEt fubo Gascto Va dal Vel HE Tubo  Caste Ve del vel Hf Tubo Va oel el e
No. (lps) nudo (mfe] () Ha. dilps) nude in/s) im) . o, (1ps) audo imfob  im)  Na. asdo (LYY RN
20 05 13a 14 80y 0.¢) a LIS is a 1.69 9 56 20 o 1] 004 0o o7 H ia H 2 68 15 I
1 4% 2a 3 1.01 4 12 . 1z 1s [} 2 82 5.1 3 '] b 1.43 8212 ] is [ LI Y
) 2.1 ta s 1313 s 04 . 10 2 3 oAy 0.7% s 32 s .58 9 97 s s 5 130 1 4e
1 L) ‘s ¢ ' 3088 2.43 L] 2.4 ‘a ? FRY Y 7 123 [ 131 586 . & 7 1.61 T 4%
L] 0z [ ] 0.11 o018 R ] ta ] 141 2 L] 62 1 931z 003 10 Sa . 158 3 s
1 16 . ] .81 % 12 9.3 10a ’ .16 @ 1 2.4 ] 1319 4.3% 1z 1ca 1] 2 18 c.os
13 L] ¥ 10 0 &6 &5 24 s.4 & 11 (ORI | 13 4.2 10 o 112 14 a1t 16T T oa4
15 10 .7a 12 C.50 100 1% 0.1 1la » 0.04 0 13 1% 11 0OTE 743 1 s 13X 0311 ¢ 07
17 0%  l0s 14 &1y 0.10 18 ‘0 11s 12 0.9 1 17 1.3 14 0.26 91y 1 11 13 P 1
1% 18 il 12 0.61 o9 1 1z 8 1sa 1 4N 1 31y 12a 1 C4s 1.1 1 15a 1 700 423
TIEMPG g h  Fe 1.3 TIEXPO 1l h F= 1§
Suma Q sumin. Fums O dem. Vol acum sumin Vol scum dem  De! en vol Buma § wismin Suma O dem vol mcum sumin. Vol acum dem  Def er vol
o ois o 02 106 383 106 10 9 o0p 0,937 6 014 $1e.908 543.851 FRERETY
Hivel Carga Gasto Gaetd Nival Cargs Gasto GCasco Mivel Catga Geslo Gasto Navel Cargas Gasto Gantc
Mudo Pimz Terr. Sumin, Dem Dal Mude Piez Tarr Sumin  Dwm Deat Mudo Paiez TerT Sumin  Dem Del Mudo Piaz Terr Sumir  Dem el
4 7.y 1.8 14 0.0 1 31 54 1.3 13 0.0 14 64,13 22.13 2. 21 0.0 1 3.4 18 ]
L T I T 1.9 2 0.0 3 33.4% 20 11 0.0 1 1371 WT 31 3.3 .0 3 45.43 24 ]
4 40 ¢0 1.6 1.4 oo 5 9.0 16 16 0.0 4 #23% 13 1 1.0 c.0 5 72.27 toe 2
€ EEN 3] 2.y 21 0.8 7 13,732 21 11 oo 6 76.88 22 3y Y 3.4 0 7 &n &8 z.4 9
[ 1.1 3. 13 o0 ¥ 14.37 2.8 2.6 0.0 [T L1} 11 1-5 LICTNE B T 1] 1o L]
10 15,50 2.4 .4 . 11 75 S8 33,53 1 1.0 oo 16 se.33 1832 21 a7 Q011 &y 06 11 2
12 2%.03 2y 3.9 9013 1.7 28y 3.9 2y L 12 46.0% 22 ¥ 2.3 3.1 CRCEES B ¥ Y ] 1. ]
1% 2.42 [N ] ] 00 1% 19147 147 9.4 0.0 oo
Tubo Gasto va del Val #{ Tubc Gasto Ve del val He Tubo Gaste Va del Vel Hf{ Tubo Gasto Va del
No Ilp=} nudo . (mfe)  (m) Mo tipe) nudo (mfe)  {m) L] Tlpe) nuda (mfe) Im) L {ipe] nudo
20 1 oce  o.04 ] 112 1s ] 245 16,11 20 o8 12a 14 0.0% H 12 1 1a z
3 3 131 & . 1 7 1 ) 166 7w k] L] 3 1.44 . 18 4 1a 4
[ 5 145 449 . 3.3 1a H 115 1. H 33 5 158 . 74 2a H
1 1 [ 387 476 [] 3.1 “a 7 .84 712 ? 132 . 290 [ 3 ta 1
L] k] 0.12 ©oex 3B 37 ta . 1.8y 337 L] L] 7 013 10 e sn [
1 ) 1.06 136 33 0.4 18a ] 6.3 0 13 1 18 ] 1n iz 037 loa ®
13 19 0.45 0 3% 14 70 s 11 1.53 & 38 12 42 16 o 14 7% a1
.18 13 0 &5 14% 16 66 1}e * 601 9.00 18 18 12 o490 16 01 a1
17 1 025 6.1 14 51 ji1e 12 133 2.8 17 1.2 e 1s ¢ 27 18 45 ila o1z
1% 12 CERL I Y 1) i a3 3 1se i [T L N 1] 1 1y 12 1) s 1 321 1sa B
TIEMPO  §n Fe 1,435 TIEMPC 12 h  F- 1 435
Suna Q sumin fuma Q dam. Vol arum wumin. Vol acum daw Def en wvol Buma O sumin, Suma O dem vol scum sumin Vol acum dem  Def en vol
0 ¢az 2 012 2 .703 301638 1.9%% 0.032 0 034 646,417 863 736 17 1%
Nivel Carga Qasrto Gasto Cargs Gasto OCastd Hival cargs Gasto Gamta Nivel Cargs Gasto Gasto
Hudas Prex Terr. Bunln Dam Terr, Sumin D Daf Nudo Piax. Terr BUMAR. Dun Def Nuda Prex Terr Sumin  Dem Def
14 &8 20 14,30 e 1.0 0 17 14 14 oo ia 22 02 2.1 I .0 1 7 86 48 BE 15 15 [+]
2 75,51 33 8 LY 34 LT 23 2 e.0 7 3o 54 3.3 13 Qe 3 &5 3L 743 z 4 24 ]
4 83,80 37T a0 17 17 2% o4 1.7 17 e.0 ) 16 oy P 1. aec s T1I1z  2) 11 18 1e ]
6 7830 34a 1.3 FI | . 21 3.3 02 . 72 41 24 34 08 7 &8 56 T 56 19 14 o
+ 700 .33 11 34 .17 a7 2 22 . 657 11 18 04 ¥ ga 1t 718 23 1o o
16 6,34 30 3 1% E 21 87 3.0 bR 9.0 10 1 21 R 27 0611 68 25 9 FIRS 211 o
1: sa 1% 34 18 1 3 20 16 3 11 0.4 12 31 8% 112 31 001 &4 0B 18 08 33 3a o
1% 102 14, 2 14 o0 0 15 101 12 113 oo o v o
Tuba Gasto Va del Val Hf Tuba Gascto Va dal val HE Tubc  Gasto Vu del val HE Tubo%oasto Va del Vel HY
Ke, (lps) nuda im/u) (=) Ha. (lpm! nudo infa)  (m) Mo i1pm nude {m/al  im} No [§3-2 1] nuda infm)  1m)
a0 s 13a 14 b6 9.0 2 e ' oia 2 384 10 6é a0 e il 1 o9y 007 a 333 1s 1 3 8% 1y 3
3 [ 2 ] 141 w3 . 110 1s L} 1,94 10 37 1 5 aa 1 1.43 811 * ) 1s ] 40z 10
5 112 4 1 1.5 37 . s 2a ) 131 1 at ) 32 - ] FULT I I3 [ R 2a 5 119
7 1} 3 4 . 2.87 5 51 [} LI [ 1 143 Ty 1 131 ™ [ 212 5. L] 13 i k] 161 7
] 0.3 [ 7 o.14 0 8z 10 3. Se . 192 2 m ] L] . 7 ¢ 1z ©0ox 1o L] Sa 1 tar 2
11 3.4 " ] 1.6 408 13 T4 10 L] 15 o1¢ 1 24 "~ L] 121 e 1y 1z a2 1ca L] 0oy o
[$] 42 a0 oL 112 14 L 1 € 1 184 7.2 13 41 10 031 118 14 s 6 11 16 7
15 15 a1z 073} 316 1 ¢ a1 006 D02 1% I ™1z 0 2137 14 LIS s 1) €16 o
57 12 108 14 93k Qu 1 3.3 1la 42 1,31 3292 1? 12 s 14 037 01%y  1a 55 Ma 12 131 12
1% e l2a 13 LI T A 1] 1 LSS T 1 @y 197 1 1 13 12 o4 1% 1 130 1% 1 702 &
.
N .
. .
I ' ' .
v . < "
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Anélisis, disefio y operacién de redes de distribucién de agua potable
- |

Suma Q wumin
¢ 031
Nivel
Nudo Piez
14 65 17
2 7437
4 B2 5%
6 77 1)
Ll £9 27
o s5 1%
12 €7 10
15 100 79
Tubo Gasto
No  (lpa}
20 o9
1 64
5 311
7 13 0
¥ 03
1 24
13 41
15 15
17 1z
12 138
Suma g =mumin
a 030
Nivel
Nudo Piez
14 66 81
i 75.60
4 B3 a7
& 78 21
L] 70 %7
e €7 ao
it &8 &7
15 100 4%
TLbo  Casto
Ho tlpal
20 Q7
3 6 1
) 1
7 17
k3 02
1 2.3
13 41
15 14
11 1z
15 1a
Suma § sumin
0 g23
Hivel
Nuda Piex
14 56.96
FE )
i €6 04
6 €3 1%
&8 €0 53
ic 57 05
3T 57 9%
is 76 41
Tubo Gasto
Ho [$3-1 1]
i o &
] 47
5 iz
7 # 5
5 [
11 20
13 27
15 HE
17 11
15 27
Suma 7 sumi-s
3 022
Navel
Hudo PaeT
14 57 50
H &2 06
4 &6 21
€ 63.18
L] &0 72
1c 57 &4
1z A 42
15 75 01
Tubo Gasto
Ne tipe!
20 0 s
3 4
s 22
1 LIRS
L] o ¢
iz 10
13 N
15 1s
17 1z
19 26

Suma Q dewm
o 033
Cargs Gasto
Terr Suman
23 11 20
31 37 13
36 59 17
23 113 13
737 12
15 15 28
23 10 12
0 79 20
Va del
nudo
13a 14
. 2a 3
44 5
1 &
Ba 7
[T% 2
la 10
& 12
10a 14
iza 13
Suma Q gem
o 010
Carga  Gaato
Terr Sumin
24 81 18
32 60 10
37 37 16
FEEB) 232
0.57 13
21 oo 24
24 67 3.0
048 0.0
va del
nuda
14
3
5
6
7
]
10
12
14
11
Suma @ dem
o gae
Carge  Gasto
Terr Sumin
15 96 18
18 7B P
20 04 15
a.19 29
-1.a7 01
i1 oes 21
13 95 EN ]
-33 57 5.0
Va del
nudo
Lis 14
3
s
.
[}
s
10
12
16a 1s
128 13
Suma @ dem
© 036
Cargs  Gasto
Terr Sumin
15 50 11
15 6% 36
20 0} 14
? 36 18
-1 38 01
11 64 21
14 42 7
-34 57 00
Va del
nudo
13a 14
I 3
an H
4 ‘
Ta [
N [
s 10
7a 1z
102 14
122 12

TIEMPO 13 h Fe 1 41
Vol acum sumin Vol acum dem  Dul en vel
758 42 773 558 30 613
Gamto Hivel Cargs Gaato Ganto
Dem Daf Nude Piez Terr fuamin  Dem Dat
10 co 1 92 fa L] 14 14 L]
33 co 2} LTI L} 27 a4 3 21 L]
17 ca 5 2 98 FER L] 17 17 6a
21 oa 7 69 35 4.35 20 2 B3
14 23 9 65 27 .27 25 is ¢4
a8 ¢ a0l £5 96 FI0 13 ) iv L]
332 001 €5, 24 19 24 3a 12 oo
[ 0o
Vel Hf Tubo Gasta Va del Val (44
tm/n}  (m) No {lpa) nudo Im/o)  iw}
o o5 o o7 El 12.¢ 1ln a 1.63 19 31
141 7 %4 € 17 9 i 4 192 10 30
1 5% 5 63 & 14 ia 5 1 1% 143
2 a6 5 48 L] 13 &a 1 1 #1 1.73
0 1s o 02 12 L ] Sa L] 1.83 3 se
117 4 10 i1 o3 i0a 9 017 ¢ 09
o 50 1 08 4 75 sa 11 1 64 T
075 1325 1% o2 L TS 13 0 oy 9 03
C 26 c1a it £ 5 ilis 11 136 2 87
c &) 1 08 1 112 152 1 § a7 TN
TIEMPO 34 h 1 3%
Vol acum sumin Vol acum dem Def o vol
AET b4 ens 961 20 979
Casto Nivel Carga Oaste Gasto
Dem Daf Nudo Piez. Tart Sumin Dam Duf
1% e0 1 91 o6 49 06 14 14 e 0
io0 0Q 2 % i9 06 Ear ] 132 o4&
16 a9 & 1% 15 1% 146 14 L]
i1 6o 17 35 5 55 22 12 oa
1.4 o1 9 s .1% 21 a7 LI
2.4 oo 44 218 44 1.9 1 LI
3gc 0.0 13 86 20 06 30 30 0.9
[ oo
Vel Hf Tubo Gasta Va cal val
im/u}  Im) Mo ilpn) nuda
0 04 o 05 i 1.4 1a Ed 1.55 17,44
L 37 T.54 4 1.4 1s 4 3.01 * 69
1.81  ®=.1m & 4.4 2a & 1.1 1 42
2 78 5.18 a 33 (11 T 180 T 4
a.1& o 03 1o 18 Sa 1 150 1.4}
.13 31 12 04 10 s 211 0.1%
[ L 3 1 ar 14 1 L1} 11 1 3% 6 77
2 68 187 16 1 11m 9 o 03 &.01
o 28 o 19 18 54 11a iz 117 3 716
< az 1 81 1 10 4 15a 1 .68 T 43
TIRMPO 15 h Fa 1 25
Vol acus aumin Yol acum dem Def wn wvol
*51.T774 30.204 RLEER I
Gasto Kival Cargs Gasto Gaste
Dem De! Budo Pi#y.  Terr- Sumin Des Dk {
i 9 1 Ti 58 7 58 i3 113 0.0
0 og 3 57183 1w 53 20 2.0 o.o
18 oo $ &4l 12,41 18 1.5 L34
a0 oo T &0 5% -0 45 03 139 10
1.3 12 9 57 56 & 56 0% 154 11
23 a0 11 5% 39 16 2% 18 1 an
ze oo i3 57 04 11 04 I 20 90
oo L
Vel Hf Tubo Gasta Vs del Vel HE
Im/w}  {m) Ro. {lps} nuda (m/a) Imf
0 4r 010 2 [N ] 1a 2 192 3 W
1L 04  4.27 4 11.2 1a L) 3.4% 5 54
1< 4 &) - 1.3 da 5 0.$63 b 37
idos i.ds a 1.3 a 7 D.95 1 &4
o cs oo} 1a i.0 LTS L] a9 o, 08
1 o0 -9 i3 0.6 L1 10 o.31 0,50
o &Q 0.46 14 55 4a 11 1.33 3 %0
0 81 1.60 16 L Sa 11 837 ° S0
o 24 o oy is 13 1la bl [ ) 1 34
0.54 0.8 1 21 2 15a 1 5 o 4.88
TIEMFO 14 h Fe= 1 17%
Vol acum sumin. Vol acum dem Deif en vol
1031.510 1085 170 51 163
Gasto NMivel Cargs Gasto Gasto
Dem Datf Nudo Paex Tary- Sumin Dem Def
1T o.¢ 1 71217 2717 1z 113 0.6
26 g 1 58 0% 1* 0% 19 119 en
14 aa 3 61 &7 12 &7 L4 14 oo
19 oo T s871 -ox 03 1 16
12 11 57 87T o 87 oe 14 15
il 001 5 71 16 T 17 17 L)
i.6 00 1) £7 54 11 5¢ .8 E L)
o.o L]
Vel Ht Tubo Gasts Va del Vel HE
(w/0) (w) Ha I1p=} nuda Im/e) m}
[ ] 0 04 2 a4 i 2 185
o 397 + 11 7 1 . T 17
100 436 6 3 1a ] o 1
2 oo 3 67 L] 1y (2] ? o
¢ o2 ° co 10 10 Sa a 9 7
o 27 2 85 12 ) Fa i0 927
o 58 0 45 14 53 [T} 11 117
[ 1 2 10 14 0.4 ia 13 0 23
o 24 Q14 18 17 1le 12 0 =0
o 57 o 87 i 2z.3 15a kS 4+ 8

TIEMPO 1T h Fe 1 13%
SumA O wuman futa O dem Vol afum eumin Vol agum dem
o 03z o o013 1111 833 11746 487
Nival Carge to ‘Gasto ! Havi Carga
Mudo Paex  Terr  Gumin Dem Tef'Mudo Pasr  Terr Det
[UR T TR T 1 1.6 20 1 72.84 1 oae L)
3 635y 20 5% 3.% P 9.8 3 5% 85 3o oss 9.0
4 &7 4 21 6 1.4 14 0.0 3 210 1410 ]
6§ 43 10.m 1 1.8 00 7 6L.%0 X1 11
T ELse -0.10 0z 1.1 0% v 39,13 21z 10
15 58,07 13 07 3.0 E ) 0.0 11 1 26 18.26 00
13 3 11w 1s 2 013 50 124 oc
15 76.74 1336 e 0.0 L]
Tubc  Oasto Va dal val KE Tubo Gasto Va del val HE
Mo, (lpa) nudo infu}  m) No (lps) Audg m/a)  Am)
20 0.6 1la 14 6.03  0.04 2 [ 5] [ERRI 186 928
3 4% 2 %3 100 403 4 127 la L) 2,79 519
3 22 T 5 1 06 % 14 ia L} © "0 d.as
7 LI 4 . 101 T ' N & d T0a Do
L] o1 1 1 o9y 000 10 EN] e ] 1.8 130
11 14 [0 [ % 278 13 0.2 10 c.id 0 0§
13 17 3 210 o &0 0.4y 14 12 a1l 111 1.7
13 14 e 12 & 19 s [ a1 019 04
] 1.0 10 34 0,33 01y is X0 1la 12, 081 1 3e
1y 27 1z 33 9.5% & 8 1 33.)  1ta 1 80
TIEMPO 18 h  Fe 11
Suma Q eymin.  Suma Q dem Vol acum sumin Vol 4Cum dem  Def #n vol
0,033 6 oas 1191 471 1265.37% 71 708
Nivel Cargs Gasto Gedto Nivel Cargsa Gasto Gasto
Mudo Pimt Tarr Sumin, Dem Def Nudo PLaz,  Terr. Sumin, Dem Dal
14 17 1.3 18 0.0 1 7180 13.40 1.1 1.1 LR
3 .44 2.4 ] ©.0 3 40 3 3134 1 1.4 ¢o
4 22 34 13 13 60 5 1A% 143 5.3 13 Xl
. 11 a2 1.4 1.4 s 1 2.5 183 o.e 19 )
] q 5 2.2 11 CIU I It T ER TS 1% 2" 0
10 13,03 3o 26 9.911 €317 vz ts 1.3, 90
12 14,73 24 £ Q.0 13 87V 1377 24 3.4 ce
15 -1 1 L] e 90
Tebo  Gasto Va del " vel KI Tubo OCasto Va del Vel L1
Mo, (1ps) nudo im/ul (m) Ho {1pe) nude imfal  im)
20 0.6 13a 14 663 0,04 2 1s 1 2 1e7 137
3 e ' 32a ) 1,81 408 0 . 18 [ 5 24
s 3.3 4 ) 1,98 4 &7 0 1.5 H o 5%
1 .2 4 . 701 1M ] 21 1 3,34
[] 0.1 an 7 087 a.83 ¢ 24 [} 1.3%
11 1 ta » 0 240 12 91 19 9.9 0.01
13 2.0 10 0.2 0 S1 14 5.4 1 1.17 2.%
18 ta 1a 12 0.7 1.41 18 0.3 1 0.1% 0 o
11 10 108 14 6.11 &1 18 1. 12 043 1en
1T 327 1ia 12 o &0 b ¥ 1 221 4 1%a 1 . 1.9%
TIEMRO 1% n  F- 1 07§
Buma © sumin  Suma ¢ dem, VOl 4CUR wumlp. VOl acum dem  Def &3 vol
0 a3z 0.024 1174,1537 [ETTIreTY a0 e
Nivel Carge Gasto QOsSto Nivel Cargas Ga#to Oanleo
Wuder Pren Tarr Jumin Dam Cal Mudo Tae2 Terr = fumin, Dam Det
14 s0 41 WL 15 I 8 a1 .3 20 S o.a
Z 65 14 3.4 74 1.4 0.0 1  $2.04  32.04 6.0
4 w30 2100 1.3 1.3 0.0 3 &4 5% 15,55 LX)
€ 6654 12.54 17 1.7 e.0 1 & 07 207 °7
#3107 1.07 0.8 1.1 6 9 s 3 5L o.%
10 40.81 14,51 1.9 19 0011 €7 A3 19 es 6.0
12 41,43 17 43 2.4 24 O 613} 60 45 14 4% 0.
15 78 31 31 a7 0.0 e o5
Tuba OCasto Va del val Hf Tubo Gasto Va del vel Lig
Ko {lpe) nudo (m/a} (=} Mo {lps) nuda imfa)  im}
20 a7 1) 14 .04 0.04 2 [} 1a 2 1.7 %40
1 ‘. s k] 181 410 ‘ 13,0 1s ‘ ERTIE A1
s 73 5 1.0 4 7% . 16 2a 5 371 05
7 L] 1 2.0} 27 . 22 4 7 1707 347
+ 0.3 1 a0k 001 10 38 Sa . 1Ay
1 1.y [] 4% 1.5 13 0e  10a + 0.0z 'aoec
12 1.9 18 4 &1 0.5 14 3.4 e 11 1,17 3 e
18 1.2 12 0 64 164 18 o2 s 11 8,12 4 0s
1 0.9 14 9,30 011 s 3.0 1ia 37 A B 1 4
ARt 2.4 tia 23 0,60 0.48 by 33.4 iba 1 o 3wy
B h s
a
TIEMFO 36 b #- 1
Suma @ mumin Suea § dem, VOl acum sumin Yol acum dem  Def en vol
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