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PREFACIO 

Los mgenieros civ iles tradiciona lmente han part icipado en la realización de obras de abastecimiento de 
agua y para la eliminación del agua residual. Esto se debe a que la ingeniería sanitaria constituye una de 
las actividades más intensas de la ingeniería civil . 

Estos apuntes, cuya primera edición apareció en 1990, fueron preparados con el principal objetivo de 
serv ir de texto elemental en los temas correspondientes a la materia de Abastecimiento de Agua Potable 
que cursan los estudiantes de la carrera de ingeniería civil que se imparte en la Facultad de Ingeniería de 
la UNAM, y para ampliar las lecciones y ejercicios dados durante la clase. En los años siguientes , el texto 

ha pasado por tres revisiones y ampliaciones incluyendo la que dio origen a esta nueva y cuarta edición, 
en la cual se han considerado los Lineamientos Técnicos para la Elaboración de Estúdios y Proyectos de 
Agua Potable y Alcantarillado Sanitario de la Comisión Nacional del Agua , de reciente publicación (1993). 

Las limitaciones impuestas a la cantidad y extensión de los temas están marcadas por el t iempo 
d isponible para ser cubiertos en un semestre académico; por esta razón desde la primera edición de estos 
apuntes el contenido se ha referido principalmente a los aspectos de planeación y diseño de los 
elementos del s istema de abastecimiento de agua potabl e. La necesidad de abarcar las otras etapas del 
proyecto, esto es , la construcción y operación del sistema, dio lugar a la elaboración del comp lemento 
de estos apuntes, la cual se hizo durante 1993, y como resultado se produjeron los apuntes de 
Abastecimiento de Agua Potable subtitulados Recomendaciones de Construcción (Volumen 11) y 
Administración , Operación , Manten im iento y Financiamiento de los Sistemas (Volumen 111); estos apuntes 
fueron coeditados por la Facultad de Ingeniería y el Inst ituto Mexicano de Tecnología del Agua. De esta 
manera, la presente vers ión corresponde al Volumen 1 de la edición en conjunto. 

Estoy afectuosamente agradecido con el lng. Rafael lópez Ruiz, profesor de la materia , por el interés 
mostrado en este mater ial, así como con los ingenieros Ernesto Acosta Ortiz, Gastón Mendoza Gamez 
y Carlos M. Menéndez Martínez, por sus amables y alentadores conceptos con respecto a estos apuntes. 
Agradezco las sugerencias y comentarios que me ofrecieron de la edic ión anterior los ingenieros Renato 
Flores Soto Flores, Enrique Heras Horrera y Fernando Ruíz Arriaga ; en la medida de lo posible hemos 
incorporado sus sugerencias en esta edición. Debo especial g ratitud a mi esposa , la lng . Alba Vázquez 
González, por sus invaluables consejos, apoyo moral y sugerencias editoriales . 

Obviamente, el trabajo que ha supuesto la realización de esta nueva edición no podría haberlo realizado 
una sola persona. Por tanto, quiero agradecer la colaboración del lng . Miguel Angel González López y 
expresar mi reconocimiento por el concienzudo trabajo de ed ición realizado así como por su ayuda en 
la revisión general del material. 

Por ú ltimo , deseo dedicar este sencillo trabajo al ilustre lng . José Ansberto Monobe Galván , maestro 
entrañable , ejemplo de honestidad y dedicación, con infinito aprec io . 

Enrique César Valdez 

Ciudad Universitaria, D.F. a 30 de noviembre de 1994 



La concentración de la población en núcleos 
cada vez mayores trae consigo innegables 
ventajas como son el mejoramiento económico, 
social y cultural . Sin embargo, también es cierto 
que por esta causa han surgido múltiples 
problemas de tipo ambiental como la 
contaminación atmosférica, el transporte y 
disposición de desechos líquidos y sólidos y el 
abastecimiento de agua para usos municipales. 

El agua es i nd ispensable para la vida y por ello 
el hombre, en muchos casos ha buscado para 
su establecimiento los lugares que le ofrecen 
mayores comodidades y facilidades para el 
desarrollo de sus múltiples actividades , 

procurando tener cerca una fuente de 
abastecimiento de agua, pero no siempre ha 
podido conseguirlo por razones diversas 
teniendo que establecerse en sitios que quizá no 
fueron los mejores para su desenvolvimiento. Así 
surgió la necesidad de conducir el agua a 
lugares apartados, pero las grandes ventajas de 
tener agua donde se necesita justifican los 
trabajos para captarla y conducirla. El conjunto 
de las diversas obras que tienen por objeto 
suministrar agua a una población en cantidad 
suficiente, calidad adecuada, presión necesaria 
y en forma continua constituye un sistema de 
abastecimiento de agua potable. 

El problema del agua potable no tiene solución 
pe�rmanente , por lo que en este aspecto siempre 
se debe estar buscando nuevas fuentes de 
aprovisiona miento, realiza ndo estud i os 
hidrológicos o geohidrológicos para tener a la 
mano forma de ampliar los sistemas. El aumento 
ciH la población y el ascenso de su nivel cultural 
y social hacen insuficiente en poco tiempo las 
obras proyectadas , imposibilitándose de esa 
manera que con las existentes se pueda seguir 
el ritmo de crecimiento que las necesidades 
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exigen y complicando cada vez más la obtención 
de nuevos caudales, pues las fuentes actuales 
van haciéndose incapaces y es necesario utilizar 
las que están situadas a mayor distancia, u otras 
cuyas aguas requieren tratamientos más 
elaborados para hacerlas adecuadas para el 
consumo. 

Para desempeñar un papel activo en la solución 
a tales problemas, el Ingeniero Civil debe 
comprender claramente los fundamentos en que 
se basan. Por tanto , la finalidad de estos apuntes 
es delinear los principios fundamentales de 
ingen1ena implicados en las obras que 
constituyen el sistema de abastecimiento de 
agua potable e i lustrar su aplicación al proyecto. 

1.1 EVOLUCION DE LA NECESIDAD Y 

DISPONIBILIDAD DEL AGUA EN 
MEXICO EN LA EPOCA MODERNA 

1.1.1 Población y disponibilidad del agua 

México ha tenido índices de crecimiento 
poblacional de los más altos del mundo: 3.1% 
anual en los años cincuenta ; 3.8% en los 
sesenta y sólo 2.9% en los setel)ta. La poblac ión 
de México, comparada con la cifra de 1970 
creció en las dos últimas décadas (1970 a 1990) 
a una tasa media anual de 2.6 %. Es interesante 
observar la dinámica del crecimiento 
demográfico de nuestro país (Cuadro 1.1} desde 
1790 hasta los resultados obtenidos en el XI 
Censo General de Población y Vivienda, 1990. 
Podemos ver que la población, aún cuando no 
siempre con la misma rapidez, ha ido 
continuamente en aumento, excepción hecha de 
1921, en que la poblac ión disminuye con 
respecto a la registrada en el censo de 1910, 
año en que se inició la Revolución. 
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Cuadro 1.1 

POBLACION TOTAL 
1970. 1990 

AÑO POBLACION FUENTE 

1790 4636074 1. Censo de Revillagogedo 
1803 5/64731 2. Tribunal del consulado 
1810 6122354 3. Fernando Navarro y Noriega 
1820 6204000 4. 1 er Congreso Mexicano 
1827 8000000 5. H.G. Ward 
1830 7996000 6. Burkhardt 

1831 6382284 7. A.J. Valdés 
1834 7734292 8. Mariano Galván 
1836 7843132 9. Noticia de los Estados y 1err�orios de la Unión Mexicana de 1836 
1838 7004140 1 O. 1 nst�uto Nacional de Geografía y Estadística de la República Mexicana 
1842 7015509 11. Estimación gubernamental en Brantz Mayer 
1846 7000000 12. Thomas J. Farnham 

1850 7500000 13. N.A., México 
1852 7661919 14. Juan N. Almonte 
1854 7853395 15. Manuel Orozco y Berra 
1856 7859564 16. Lerdo de Tejada 
1857 8247060 17. Jesús Hermosa 
1858 8604000 18. J.M. Pérez Hernández 
1861 8174400 19. Antonio Garcia Cubas 
1862 8396524 20. J.M. Pérez Hernández 
1865 8200000 21. M.E. Guillemin Tarayre 
1869 8812850 22. H.W. Bates 

1870 8782198 23. Jesús Hermosa 
1871 9176082 24. Antonoo García Cubas 
1872 9141661 25. Antonio García Cubas 

1874 874..1614 26. M. Rovera Cambas 
1878 9169700 27. H.W Bates 
1880 9000000 28. N. Wineburgh 
1882 10001884 29. Charles W. Zaremba 
1885 10879398 30. Memoria de Fomento 
1893 11994347 31. Memoria de Fomento 
1 895 12632427 32. 1 Censo General de Población 
1900 13607272 33. 11 Censo General de Población 
1903 14074149 34. Memoria de Fomento 
1905 14331188 35. Memoria de Fomento 
1907 14222445 36. Memoria de Fomento 
1910 15160369 37. 111 Censo General de Población 
1921 14334780 38. IV Censo General de Población 

1930 16552722 39. V Censo General de Población 

1940 19653552 40. VI Censo General de Población 
1950 25791017 41 . VIl Censo General de Población 
1000 34923129 42. VIII Censo General de Población 

1970 48225238 43. IX Censo General de Población 
1974 58320335 44. INEGI 

1975 60153387 45. INEGI 
1 976 61978684 46. INEGI 

1 977 63812850 47. INEGI 
1978 65658312 48. INEGI 

1979 67517498 49. INEGI 

1980 69392835 50. INEGI 

198 1 71 249069 51.1NEGI 
1 982 73122295 52. INEGI 

1983 74980539 53. INEGI 

1984 76791819 54. INEGI 

1985 78524158 55. INEGI 

1990 81140922 56. INEGI 

FUENTE: CONAPO (Consejo Nacional de Población) 
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La mayor parte de esta disminución no obedece, 

como podría creerse, a la pérdida de vidas en 
los años de lucha armada, sino a la enorme 
mortalidad causada por la epidemia de gripe 
conocida como "influenza española" y a la 
emigración motivada por el movimiento armado. 

El aumento y la expansión territorial de la 
pob lac ión ejercen fuertes presiones sobre la 
disponibilidad de recursos del país y la 
capacidad del sistema para hacer frente a las 
demandas derivadas de este crecimiento 
poblacional es limitada . El país se encuentra 
dividido en 320 cuencas hidrológicas, con un 
escurrimiento medio anual de aproximadamente 
410,000 millones de m3 en promedio, cifra que 
representa prácticamente el total disponible 
como recurso renovable. Sin embargo , el 
territorio nacional tiene una distribución 
heterogénea de los recursos hidráulicos, 
existiendo grandes extensiones con 
precipitaciones muy escasas, mientras que en 
algunas partes las lluvias son tan abundantes 
qw3 provocan inundaciones frecuentes. Por otra 
parte, el 74% de los habitantes del país se 
concentra en altitudes mayores a 500 m; en 
contraste, el85% de la disponibilidad de agua se 
localiza abajo de esta cota. Además existe una 
desproporción importante en la densidad 
poblacional de las diferentes entidades 
federativas con la particularidad de que los 
recursos humanos se han polarizado en la zona 
central del país, donde los recursos naturales 
son relativamente escasos, mientras que en otras 
reuiones se registra el fenómeno inverso. 

La Figura 1.1 muestra cómo la población de 
nuestro país presenta una muy marcada 
tendencia hacia la urbanización. La agudización 
de la concentracrón de habitantes por la 
inmigración proveniente de zonas rurales es 
alarmante, reviviendo en muchos casos 
problemas que ya se cons ideraban resueltos, 
sobre todo lo que toca a la dotación de servicios 
públicos . 

La precipitación media anual en el país se estima 
en 77.7 cm de lluvia, lo que equ ivale a 1.53 
billones de metros cúbicos anuales, de los que 
tms cuartas partes se pierden por evaporación o 
infiltración en acuíferos, siendo el volumen 
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restante componente princi pal de los 
escurrimientos. Este volumen, si se analiza por 
cuencas hidrológicas, muestra una irregular 
distribución, con una concentración aproximada 
del 70% de los escurrimientos en las cuencas 
del sureste del país, en las que por causas de la 
orografía. e infraestructura socioeconómica de 
desarrollo relativo, existen pocas oportunidades 
de consumo intensivo a corto plazo. La 
disponibilidad mínima del recurso agua, ocurre 
en las regiones centro, norte del país y en la 
península de Baja California, clasificadas como 
zonas desért icas , áridas y semiáridas y que 
constituyen el 56% del área del país (1.1 
millones de km2), superficie equivalente a la de 
España y Francia juntas (Figura 1.2). 

1.1.2 Situación de los servicios 

Las características de distribución de la 
población nacional que se han descrito en el 
apartado anterior, se reflejan en la cobertura de 
los servicios de abastecimiento de agua potable 
y alcantarillado en el país . Los avances logrados 
en este terreno por la multiplicación de las obras 
de infraestructura no han impedido que todavía 
en la actualidad sean numerosos los habitantes 
que carecen de por lo menos uno de estos 
servicios. Las cifras disponibles para 1994 
indican que un 13% de la población total no 
cuenta con un sistema formal de abastecimiento 
de agua potable y que 30% no cuenta con 
alcantarillado (Fuente : Comisión Nacional del 
Agua). 

La solución a la carencia de servicios en las 
colonias populares de las zonas urbanas, no 
debe limitarse a la introducción de redes de 
agua potable y alcantarillado, sino ligarse al 
problema global del abastecimiento a la ciudad, 
al de las redes principales de distribución , y al 
de los colectores principales del sistema de 
a lcantarillado . Con frecuencia, la sola 
introducción de redes ha sido contraproducente, 
propiciando la justa irritación de la población que 
se encuentra con tomas sin agua o con un 
servicio deficiente y escaso. 
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Figura 1.1. México: Población urbana y rural ( 1900 - 1985). 
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Los porcentajes de cobertura mencionados no 
revelan la calidad del servicio, el cual en muchos 
casos es intermitente y no se cuenta con datos 
sobre la cal idad del agua, que generalmente no 

se desinfecta. 

Con respecto al medio rural, no están totalmente 
caracterizados tos casos en los que la falta de 
a9ua es aguda o su acceso a ella penoso, y 
aquellos en que a(m sin una infraestructura 
formal la población se abastece de manera 
aceptable . 

La infraestructura del abastec imiento de agua 
potable y la de alcantarillado, incluyendo las 
plantas de tratamiento de aguas residua les, han 
rE!cib ido un escas ís imo o nulo mantenimiento, y 
requieren considerables recursos humanos y 
materiales para su rehabilitación. 

De acuerdo con el examen prel i minar de este 
problema se concluye que es urgente capacitar 
a muchos miles de personas en labores técnicas 
y admin istrativas , así como formar y capacitar a 
un n úmero considerable de ingenieros 
es peciatizados. 

1.1.3 El abastecimiento de agua potable y su 
relación con la salud pública. 

Histór icamente , a los servicios de agua potable 
y alcantarillado se les ha insc rito en el campo de 
la salud pública . La razón es que, siendo el agua 
fuente de vida, también es paradójicamente, 
VElhículo para la trans misión de gérmenes 
patógenos , causantes de enfermedades tales 
como el cólera, la tifoidea, la disentería y las 
parasitos1s intestinales. La salud humana 
d•epende no sólo de la cantidad de agua 

suministrada, sino princ ipalmente de su calidad; 
según la Organización Mundial de la Salud 
(OMS), "casi la cuarta parte de las camas 
disponibles en todos los hospitales del mundo 
están ocupadas por enfermos cuyas dolencias 
se deben a la insalubridad del agua". 

Los microorganismos patógenos transm itidos 
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directamente por ingestión o uso del agua en 

poblaciones que carecen de un sistema 

mun icipal de abastecimiento de agua potable . 

constituyen una de las principales causas de 
morbilidad y mortalidad en los países en 
desarrollo. 

Por lo que se refiere a México, en el transcurso 
de los últimos 55 años la mortalidad por d iarreas 
ha d isminu ido en forma sostenida. Sin embargo , 

las tasas de mortalidad observadas continuan 
siendo muy elevadas si se les compara con las 
de los países desarrollados (la tasa de 
mortalidad por diarreas es inferior a uno por 
100,000 habitantes). 

En México, las gráficas históricas de mortalidad 
son francamente descendentes; sin embargo, 
todavía en 1985 murieron por enfermedades 

infecciosas intestinales 30,786 personas , lo que 
representa una tasa de 39,5 por 100,000 
habitantes. 

Los cuadros 1.2 y 1 .3 se refieren a las veinte 
princ ipales causas de mortalidad en la República 
Mexicana en 1985 y a las tasas de mortalidad 
por infecciones intestinales en las entidades 

federativas para 1984, respectivamente. 

En el cuadro 1.2 se observa que las 
enfermedades infecciosas ocuparon el cuarto 
lugar de mortalidad con una tasa de 39.5 por 
100,000 habitantes . En el cuadro 1.3 se muestra 
que las tasas más altas de mortalidad por 
infecciones intestinales en 1984, se registraron 
en los Estados de Oaxaca, Chiapas, Guanajuato, 
Tlaxcala y Puebla, con valores muy superiores al 
promed io nacional. En dichas entidades 
federativas las condiciones de saneamiento son 

deficientes. 

Debe resaltarse que aunque los servicios 
sanitarios tienen un pape l de primera 
importancia, otros factores influyen en la 

conf iguración del cuadro descrito, como son la 
inequitativa distribuc ión del ing reso por reg iones 
y sectores de la población, los deficientes niveles 
de nutrición y los bajos índices de educación. 
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Cuadro 1.2. Principales causas de mortalidad en la República Mexicana, (1985). 

DEFUNCIONES TASA/100,000 HAB. 

Enfermedades del corazón (Primer Lugar) 52, 174.00 66.90 

Accidentes (Segundo lugar) 45,504.00 58.40 

Tumores malignos (Tercer lugar) 34, 974.00 44.90 

Enfermedades infecciOsas intestinales (Cuarto lugar) 30,786.00 39.50 

Las veinte prinpcipales causas 337,067.00 432.50 

Las demás causas , 76,936.00 98.70 

TOTALES 414,003.00 531.20 

Cuadro 1.3. Mortalidad por infecciones intestinales (1984). 

Número de defunciones 

República Mexicana 33,533 

Oaxaca 3,790 

Chiapas 2,323 

Guanajuato 2,609 

Tlaxcala 459 

Puebla 2,680 

1.2 Dependencias relacionadas con la 
planeación, proyecto, construcción, 
operación y mantenimiento de los 
sistemas de agua potable. 

En 1948, la entonces Secretaría de Recursos 
Hidl'áulicos (SRH) asume la responsabilidad de 
administrar los servicios de abastecimiento de 
agua potable y alcantarillado a través de las 
Juntas Federales de Agua Potable; en ellas se 
alc:anzó un cierto grado de descentralización y 
participación ciudadana por lo que la SRH 
intentó entonces la entrega de las obras a los 
usuarios. 

A finales de 1976, las funciones y los recursos 
humanos de la SRH y de la Comisión 
Constructora de la Secretaría de Salubridad y 
Asistencia (SSA), abocada hasta entonces a la 
realización de las obras en el medio rural, 
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Tasa por 100,000 hab. Porcentaje 

43.67 100.00 

149.30 11.30 

99 .69 6.90 

77.58 7.70 

74.77 1.30 

71.87 8.00 

pasaron a la Secretaría de Asentamientos 
Humanos y Obras Públicas (SAHOP), 
conservando la Secretaría de Agricultura y• 
Recursos Hidráulicos (SARH) aquellas obras 
cuya magnitud y complejidad técnica requerían 
de su atención directa. Se creó así una división 
artificial entre lo que se llamó "obras de 
abastecimiento de agua en bloque" y el resto de 
las que componen un sistema de agua potable 
y alcantarillado. 

En 1980, el Ejecutivo Federal por medio de la 
SAHOP, entregó la responsabilidad de la 
operación de los sistemas a los gobiernos 
estatales: éstos a su vez, en algunos casos la 
pasaron a los municipios. Con frecuencia, la 
carencia de recursos en los gobiernos 
municipales, prop1c1o utilizar en otras 
necesidades los fondos provenientes del cobro 
por el servicio de agua potable. La 
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descapitalización resultante y un manejo 

temeroso para establecer las tarifas, propiciaron 
que los sistemas de agua potable se convirtieran 

en demandantes de s ubsidios , incluso para la 
operación . 

11 partir de 1982, la responsabilidad de la 
intervención federal pasó a la Secretaría de 
Desarro llo Urbano y Ecología (SEDUE), la cual 
descentralizó también la construcción de las 
obras, cumpliendo las funciones de agente 
técnico en las obras realizadas con créditos 
internacionales. La SARH continuó encargada de 
las obras de abastecimiento de agua en bloque 
cuando, acordado así con los gobiernos 
estatales, se considerase conveniente que los 
proyectos y obras fuesen ejecutados por el 
Gobierno Federal. 

Desde 1983, las reformas y adicion es al Artículo 
115 Constitucional establecen la responsabilidad 
de los municipios en la prestación de los 
servicios. 

Como responsab le a nivel nacional de la 
administración integral de los recursos 
h idráulicos y el cuidado de la conservación de 
su ca lidad , en enero de 1989 se creó la 
Comisión Nac tonal del Agua (CNA) como órgano 
administrativo descon centrado de la Secretaría 
de Agricultura y Recursos Hidráulicos (SARH). 
La CNA tiene además a su cargo las actividades 
de planeación y excepcionalmente construcción, 
operación y conservación de obras hidráulicas, 
así como fundamentalmente de apoyo técnico a 
l.as autoridades estatales , loca les y organismos 
operadores de los sistemas de abastecimiento 
de agua potable y alcantarillado. 

Esta Comisión se ha formado como instrumento 
para llevar a cabo el manejo mtegral del gasto, 
el financiamiento y el ingreso ; es por eso que, 
en materia de infraestructura hidráulica urbana e 

industrial, resaltan dentro de sus atribuciones: a) 
definir, establecer y vigilar las políticas y la 
normatividad en materia de agua potab le , 
alcantarillado y saneamiento; y b) intervenir en la 
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dotación de agua a los centros de población. 
industriales y tur ísticos . 

A nivel regional se han estab lecido seis 
gerencias de la CNA que abarcan todo el 
ter ritorio nacional, las cuales ejercen en su 
ámbito las atribuciones simtlares a las untdades 
administrativas a nivel central , delegando 
func iones en las Gerencias Estatales 
res idenciadas en cada cap ita l de las Entidades 
Federativas . 

Por su parte , la Secretaría de Salud como 
dependencia responsable de la salud de los 
mexicanos , ejerce una coord inación con 

dependencias federales y estatales en mate na de 
san idad. De acuerdo con la legislac ión nacional, 
corresponde a la Secretar ía de Salud emitir las 

normas técnicas para el tratamiento del agua, 

establecer criterios sanitarios para el uso, 
tratamiento y disposic ión de aguas restduales. 
Finalmente, corresponde a la Secretaría de 
Desarrollo Social (antes SEDUE) entre otras 
atribuciones , formular y conducir la polít ica de 
saneamiento ambiental . y regu lar el alojamiento. 
la explotación, uso o aprovechamiento de las 
aguas residuales . 

Estas tres dependencias están coordinadas a 

nivel federal y estatal por sus respectivos 
titulares. 
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2 

DESCRIPCION GENERAL DE LOS SISTEMAS 

DE ABASTECIMIENTO DE AGUA POTABLE 

Gemnalidades 

Se considera agua potable o agua apta para 
consumo humano, toda aquella cuya ingestión 
no cause efectos nocivos a la salud. Se 
considera que no causa efectos nocivos a la 
salud cuando se encuentra libre de gérmenes 
patógenos y de sustancias tóxicas, y cumpla 
además con los requisitos que se señalan en e! 
Reglamento de la Ley General de Salud en 
Matmia de Control Sanitario de Actividades, 
Establecimientos, Productos y Servicios y en la 
Norma Oficial Mexicana correspondiente. Las 
descargas de excreta de enfermos o portadores 
contienen los agentes biológicos que son 
responsables de que la enfermedad se extienda 
por medio del agua; el portador puede no darse 
cuEmta de que está infectado. Por estas razones 
es muy importante tomar precauciones con el 
agua desde que se extrae del medio natural, 
hasta que se le descarga de nueva cuenta ya 
usada en el ambiente. La Figura 2.1 muestra la 
con�iguración de un sistema hidráulico urbano, 
que tiene por objeto evitar la propagación de 
enfetrmedades infecciosas mediante el adecuado 
tratamiento y disposición de los desechos 
humanos y con la potabilización de los 
suministros de agua. 

En la Figura 2.1 se observa que las partes de 
que consta un sistema hidráulico urbano son las 
siguientes: fuente, captación, conducción, 
tratamiento de potabilización, conducción, 
regulariza ción, distribución, recolección, 
conducción, tratamiento del agua residual y 
disposición. El sistema de abastecimiento de 
agua potable es un subsistema del sistema 
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hidráulico urbano y está integrado por los 

siguientes elementos (Figura 2.2): fuente, 
captación, conducción, tratamiento de 
potabilización, regularización y distribución. A 
continuación se describe la función de cada uno 
de los componentes del sistema de 
abastecimiento de agua potable. 

2.1 FUENTES DE ABASTECIMIENTO 

El origen de las fuentes de que se sirve el 
hombre para su desenvolvimiento cotidiano es el 
Ciclo Hidrológico, o sea, los pasos del agua 
circulando durante el transcurso del tiempo a 

través de distintos medios (Fig. 2.3). Tomando 
como punto de partida la evaporación del agua 
en la superficie del océano, el agua en estado 
gaseoso circula con la atmósfera presentando 
desplazamientos vertical y horizontal. En la 
atmósfera se condensa y se precipita 
nuevamente a la superficie: tres cuartas partes al 
mismo océano y un poco menos de la cuarta 
parte a la superficie continental. En el océano y 
en el continente inicia nuevamente el paso de 
evaporación y en la superficie continental llena 
lagos, se infiltra en el terreno y circula dentro de 
él para aflorar en áreas de menor elevación o 
hasta volver subterráneamente al mar, se retiene 
en la vegetación y finalmente escurre 
superficialmente y forma cauces desembocando 
en lagos o vasos de almacenamiento artificiales 
para su regulación a fin de usarla, o controlar los 
caudales de escurrimiento para su uso; de la 
superficie del terreno se produce la evaporación 
de agua que transporta la atmósfera junto con la 
que transpiran los organismos animales y 
vegetales y el resto vuelve al mar. 
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SUBCUENCA DE CAPTACION 
(AGUA SUPERFICIAL) 

PLANTA 
:Z PO'T ABILIZADpRA 

o 
ü 
o 
::> 
o 
:¡� 
o 
o 

POZO 

TANQUE DE 

REGULARI­
ZA.CION 

(AGUA SUBTERRANf..A) 
f--1--+-t--1 

RED OE: 
DISTRIImCJON L---'---+'-f--"---' 

z 
o 
ü 
o 

CORRIENTE Y 
SUS TRIBUTARIOS 

PLANTA DE TRATAMIENTO 
DE AGUA RESIDUAL 

5 ALCANTARILLADO 
z 

or---...'---.�-.'----..-

RED DE 
ALCANTARILLADO 

Figura 2.1. Configuración general de un sistema hidráulico urbano. 
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RED DE DISTRIBUCION 

Figura 2.2. Esquema general de un sistema de abastecimiento de agua potable. 

CONDENSACION 

EVAPORACION o t PRECIPITACION 

AFLORAMIENTO 

APROVECHAMIENTO 

SUBTERRANEO 

VIENTO 
-

1 ENERGIA 

-o 
1 
CONDENSACION 

~ 
P R ECIPIT ACION 

RIO 

EVAPOTRANSPIRACION 
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��� t t f -·�r���� ��������� 
ON 

OCEANO 

Figura 2.3. Ciclo hidrológico. 
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Así, gracias al ciclo hidrológico, se encuentran 
disponibles en la naturaleza las siguientes 
fuentes de abastecimiento: 

a) Agua superficial; 

b) Agua subterránea; 

e) Agua atmosférica y 

d) Agua salada 

SE� recurre a las aguas atmosféricas y a las 
saladas muy raras veces y solamente cuando no 
existe otra posibilidad ya sea por escasas o de 
muy mala calidad las aguas subterráneas y 
superficiales, o también en ocasiones por 
factores económicos. En el caso de las aguas 
atmosféricas, tienen el inconveniente de que se 
requiere de obras civiles importantes para 
rec:olectarlas y almacenarlas en las cantidades 
requeridas, por lo que sólo podrán emplearse en 

poblaciones muy pequeñas. Para la3 aguas 
saladas, la Ingeniería Sanitaria ha desarrollado 
nuevas tecnolog ías que permiten desalarla para 
ser utilizada como fuente de abastecimiento de 
a9ua potable, pero por su alto costo de 
inversión, operación y mantenimiento, tales 
tecnologías resultan prohibitivas en nuestro 
medio y solo se aplican en casos excepcionales. 

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

Las aguas superficiales incluyen ríos, lagos y 
acuíferos superficiales que no estén confinados. 
Algunas ventajas obvias de las aguas 
superficiales son su d isponib ilidad y que están 
visibles; son fácilmente alcanzadas para el 
abastec im iento y su contaminación puede ser 
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removida con relativa facil idad . Generalmente las 
fuentes superficiales tienen aguas blandas; por 
estar abiertas a la atmósfera tienen un alto 
contenido de oxígeno, el cua l oxida y remueve el 
hierro y manganeso en las aguas crudas. 
Normalmente las aguas superficiales están libres 
de sulfuro de h idrógeno , el cual produce un 
ofensivo olor, similar al de los huevos podridos . 

Las aguas superficiales pueden sanearse cuando 
son contaminadas. Por otra parte, las aguas 
superficiales son variables en cantidad y se 

contaminan fácilmente por descargas de aguas 
residuales; su alta actividad biológica puede 
producir sabor y olor aún cuando el agua haya 
s ido tratada. Las aguas superficiales pueden 
tener alta turbieaad y color, lo cual requiere un 
tratamiento adicional; generalmente t ienen 
mucha m a t eria orgamca que forma 
trihalometanos (conocidos cancerígenos) cuando 
se usa cloro para la desinfecc ión . 

Las fuentes subterráneas están generalmente 
mejor protegidas de la contaminación que las 
fuentes superficiales, por lo que su calidad es 
más uniforme. El color natural y la materia 
orgamca son más bajos en las aguas 
subterráneas que en las superficiales, de allí que 
el tratamiento para remoc ión de color no lo 
requieren , ésto al mismo tiempo significa que los 

trihalometanos son bajos en las aguas tratadas 
producidas a partir de aguas subterráneas. Es 
menos probable que las aguas subterráneas 
tengan sabor y olor, contaminación producida 
por actividad biológica . Las aguas subterráneas 
no son corrosivas porque el bajo conten ido de 
oxígeno disuelto en ellas, reduce la posibilidad 
de que entre en juego la media reacción química 
necesaria a la corrosión. 

Las desventajas del agua subterránea incluyen la 

comparativa inaccesibilidad de estas fuentes; las 
concentraciones de sulfuro de hidrógeno son 
producidas en un ambiente de bajo oxígeno y 
estas son las condiciones t ípicas encontradas en 

las aguas subterráneas. Las características 
reductoras de estas aguas, solubilizan al hierro 
y manganeso, los cuales al entrar en contacto 
con el oxígeno durante el consumo del agua , 

forman precipi tados que tienden a manchar la 
superficie de los muebles sanitarios. 
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Una vez que los acuíferos se contaminan, no 
existe un método conocido que los puecia 
limpiar. Las aguas subterráneas presentan 
frecuentemente dureza tan alta que deben ser 
ablandadas para minimizar la formación de 

incrustaciones en las tuberías. Las ventajas y 
desventajas de las fuentes de agua potable 
subterráneas y superficia les se resumen en el 
Cuadro 2.2. 

Cuadro 2.1 Principales diferencias entre aguas superficiales y aguas subterráneas. 

CARACTERISTICA AGUA SUPERFICIAL AGUA SUBTERRANEA 
- -

1 

Temperatura Variable según las estaciones Relativamente constante 

Turbiedad, materias en suspensión. Variables, a vt.>ces elevadas Bajas o nulas 

Variable en función de los terrenos , 

Mineralización 
precipitación, vertidos, etc. 

Bajas o nu las 
-

1 Generalmente ausente excepto en el 
1 Hierro y manganeso fondo de los cuerpos de agua en estado Generalmente presentes. 

de 19Utroficación 

Gas carbónico agresivo Generalmente ausente Normalmente ausente o muy bajo 
--

Amoniaco Presente sólo en aguas contaminadas 
Presencia frecuente sin ser índic-.e de 

contaminación 
-

Sulfuro de Hidrógeno Ausente Normalmente presente 
1 

S íl ice Contenido moderado Contenido normalmente elevado 
- --

Nitratos Muy bajos en general Contenido a veces elevado 
--

Elementos vivos Bacterias, virus, plancton Ferrobacterias 
-

Oxígeno disuelto Normalmente próximo a la saturación Normalmente ausente o muy t� 

2.2 CAPT ACIOI\I 

-

Las obras de captación son las obras c iviles y 
equipos electromecánicos que se utilizan para 
reunir y d isponer adecuadamente del agua 
superficial o subterránea de la fuente de 
abastecimiento. Dichas obras varían de acuerdo 
a la naturaleza de la fuente de abastecimiento, 
su localización y magnitud. Algunos ejemplos de 
obras de captación se esquematizan en la Fig. 
2.4. El diseño de la obra de captación debe ser 
tal que se prevean las posibilidades de 
contaminación del agua, péÍra evitarlas. 

Es necesario desglosar al término ,general de 
"obras de cap!adón" en el dispositivo de 
captación propiamente dicho y las estructuras 
complementarias que hacen posible su buen 

funcionamiento. Un dique toma, por ejemplo, es 
una estructura complementaria, ya que su 
función es represar las aguas de un río, a fin de 
asegurar una carga h idráulica suficiente para la 
entrada de una cantidad predeterminada de 
agua en el sistema, a través del dispositivo de 
captación. Dicho dispositivo puede consistir en 
un simple tubo, la pichancha de una bomba, un 
tanque, un canal, una galería filtrante , etc., y 
representa aquella parte vital de las obras de 
toma, que asegura bajo cualquier condición de 
régimen, la captación de las aguas en la 
cantidad y calidad previstas. Mientras los 
requisitos primordiales del dique son la 
estabilidad y durabilidad, el mérito prcn cipa l de 
los dispositivos de captación radica en su buen 
funcionamiento hidráulico. 
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ROCA 

Las obras de captación son las que se 

construyen para reunir adecuadamente 

aguas aprovechables. 

Dichas obras varían de acuerdo con la 
naturaleza de la fuente de abastecimiento, 
su localización y su magnrtud. 

MANANTIAL 

1 CUENCA DE RECEPCION 

i r-
�� 

Figura 2.4. Obras de captación. 
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2.�1 CONDUCCION 

Se denom ina "línea de conducción" a la parte del 
s istema constituida por el conjunto de 
conductos , obras de arte y accesorios 
destinados a transportar el agua procedente de 
la fuente de abastecimiento, desde el lugar de la 
ca ptac ión hasta un punto que puede ser un 
tanque de regularización, a un cárcamo para una 
segunda conducción, o a una planta 
potab i l izadora . 

Fue precisamente la n ecesidad de conducir el 
a9ua a lugares apartados , lo que dió lugar a los 
acueductos de t ipo romano. La imposibilidad, en 
aquellos t iempos lejanos , de conducir el agua a 

p res ión , ob ligó a realizar obras de ingen iería , 

ve�rdaderas obras de arte, para conducir el agua 
por gravedad con pendientes hidráulicas muy 
pequeñas , en forma de canal cerraclo o abierto. 
El sumin istro de agua para la antigua Roma 
llegaba a la ciudad por diferentes acueductos, ya 
en el año 100 de nuestra era. Hace más de 1800 
m'\os, los romanos tenían más de 430 kilómetros 
de sistemas de conducción de agua que 
abastecían a toda la ciudad. 

Estos acueductos conducían el agua a través de 
t(ineles en las montañas y estaban soportados 
por enormes arcos de piedra en los valles. Uno 
de los últimos acueductos romanos, construido 
alrededor del año 700 tiene cerca de 100 metros 
de altura. Los romanos también construían 
acueductos en los países que conquistaban. Uno 
de e llos , construido en Segovia, España, el año 
109 de nuestra era, todavía suministra agua a 
buena parte de la ciudad . 

En México son clásicos tres ejemplos de obras 
ele conducción de gran magnitud recientes: el 
acueducto para la conducc ión de las aguas del 
Sistema Lerma (60.117 km); el acueducto 
"Linares-Monterrey" y las obras del Sistema 
Cutzamala. La etapa del acueducto 
"linares-Monterrey" que empezó a funcionar en 
'1984, está compuesta por una línea de 
conducción de tubería de 2.1 O m de d iámetro y 
·135 km de longitud, más una conexión a la 
Presa de la Boca de 5 km, 113 km de esta 
conducción son de tubería de concreto; inclu idas 

CAPITULO 2 DESCRIPCION GENERAL DE LOS SISTEMAS DE 

ABASTECIMIENTO DE AGUA POTABLE 

15 

una serie de estructuras especia les de cruce con 

los ríos, arroyos y vías de comunicación, se 
instalaron 25 km de tubería de acero. 

Por su parte, el S istema Cutzamala, cuyo caudal 
es conducido hasta el área metropolitana de la 
Ciudad de México, cuenta con 6 p lantas de 
bombeo , 2 acueductos paralelos de 100 km 
cada uno, 2 tunéles con long1tud de 19 km y un 
canal cubierto de 7.5 km de longitud . 

2.4 TRATAMIENTO 

El término ''tratamiento", se refiere a todos 
aquellos procesós que de una u otra manera 
sean capaces de alterar favorablemente las 
condiciones de un agua. El tratamiento no está, 
en general, constituido por un sólo proceso, sino 
que será necesario, de acuerdo con las 
características propias del agua cruda, integrar 
un ''tren de procesos" esto es, una serie de 
procesos capaz de proporcionar al agua las 
distintas características de calidad que sea 
necesario para hacerla apta para su utilización. 
Cuando el tratamiento que se le da al agua es 
con el fin de hacerla apta para la bebida , se le 
llama "potabilización" a este tratam iento y "planta 
potabilizadora" a la obra de ingen ier ía civil en la 
que se construyen las unidades necesarias para 
produc ir el agua potable. 

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

1. Segura para consumo humano 

2. Estéticamente aceptable y 

3. Económica. 

En grado significativo, cuanto más sea protegida 
la fuente, será menor el tratam iento requerido; 
as í , d icha protección juega un papel primordial 
en la consecuc ión de los objetivos anteriores. 
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La planta potabilizadora puede ser diseñada 
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 serán necesarios uno o más procesos . 

En la Figura 2.5 se presenta un diagrama de 
flujo de planta de tratam iento convencional para 
agua potable que incluye la siguiente secuencia 
de pasos o ''tren de procesos": mezclado, 
floc:ulación, sedimentación, filtración y 
des infección. 

Básicamente, la idea del tratamiento es coagular 
las partículas suspendidas que causan turbiedad, 
sabor, olor y color para que puedan ser 
removidas por sedimentación y filtración (ver 
Fi9ura 2.5). 

En el mezclado rápido, un coagulante tal como 

el sulfato de aluminio se agrega al agua cruda y 
se mezcla vigorosamente por un corto lapso. El 
coagulante envuelve las partículas coloidales, las 
cuales aumentan de tamaño cuando entran en 
contacto por efecto del turbulento mezclado.,j..,a 
estas partículas coloidales unidas por fuerzas 
químicas se les denomina micro- flóculos, o 
núcleos de flóculo. Resu lta esencial en esta 
etapa obtener una dispersión rápida y uniforme 
del coagulante para asegurar una reacción 
completa. 

En el tanque de floculación, el agua que 
proviene del mezclado rápido se agita 
lentamente por un período prolongado 
propiciando que las partículas coaguladas 
submicroscópicas (micro-ftóculos) se unan entre 
sí para constituir aglomerados plenamente 
visibles. Estas partículas llamadas flóculos son 
suficientemente pesadas para sedimentarse a 
una velocidad rápida o pueden ser removidas de 
la suspensión por filtración. A los fenó menos que 
se suceden en las etapas de mezclado rápido y 
floculación se les denomina "coagulación". 

Del floculador, el agua se pasa a un Tanque de 
Sedimentación, donde se retiene por un t1empo 
de 2 a 4 horas. Aquí los grandes floculos se 

sedimentan bajo la acción de la gravedad, para 
que, posteriormente sean recolectados como 
lodo y puedan ser tratados y dispuestos fuera 
del tanque . El efluente del tanque de 

16 

sedimentación se dirige entonces a la unidad de 
filtración. 

La unidad de filtración comúnmente usada es 
denominada Filtro Rápido de Arena, el cual 
consiste en un estrato de arena cuidadosamente 

tamizada, de 60 a 76 centímetros de espesor 
que se coloca sobre una cama de grava 
graduada de 30 a 45 centímetros de espesor. 
Los intersticios del estrato de arena son 
frecuentemente más pequeños que las partículas 
de flóculos que tienen que ser removidas. 

Cuando el fi ltro reduce su eficiencia por 
obstrucción de los interstic ios se le efectúa un 
retrolavado para su limpieza en un lapso de 2 a 
3 minutos. 

Durante la coagulación, sedimentación y 
filtración, prácticamente todos los sólidos 
suspendidos, la mayor parte del color y 
aproximadamente 98% de las bacterias son 

removidas Por seguridad, el efluente debe ser 

desinfectado , usualmente por cloración. La 
desinfección es el paso final en el tratamiento del 
agua antes de ser almacenada y distribu ida . La 
cloración es particularmente efectiva contra las 
bacterias patógenas pero su capacidad para 
destruir amibas y virus es cuestionable. • 

Pueden verse en el diagrama de la fig. 2.5 

operaciones previas que dependen de la fuente 
de suministro; así para el agua de río se requiere 
eliminar sólidos arrastrados por la corriente , 

mediante sedimentación; para el agua de lagos 
es necesario remover sólidos arrastrados del 
fondo del lago por medio de cribado; y por 
último, para el agua subterránea es necesario en 
ocasiones eliminar gases disueltos, como el 

bióxido de carbono por medio de aeración. 

El diseño de una planta potabilizadora requiere 
de un análisis minucioso de la calidad de las 
aguas y de los procesos, lo cual constituye por 
sí mismo un curso que escapa a los alcances de 
estos apuntes. 
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2.5 ALMACENAMIENTO 
Y REGULARIZACION 

Probablemente, la génesis de los sistemas 
primitivos de abastecimiento de agua fue la 
necesidad de almacenarla para contar con un 
abastecimiento disponible cuando fuera 
necBsario. El almacenamiento es un elemento 
esencial de cualquier sisten¡a de agua y está 
adquiriendo mayor importancia al continuar el 
desarrollo, la ampliación de las zonas de servicio 
y otros usos que aumentan la demanda de agua. 

El término "almacenamiento para distribución", se 
ha de entender que incluye el almacenamiento 
de agua en el punto de tratamiento, lista para 
distribución; no así el embalse de a�Juas para 
propósito de abastecimiento o de utilización a 
larqo plazo. Este último es propiamente un 
elemento de las obras de captación. 

La función principal del almacenamiBnto para 
distribución es hacer posiblr que la planta de 

tratamiento de agua siga trabajando durante el 
tiempo en el que, en otra forma, los elementos 
se encontrarían ociosos, y almacenar el agua 
anticipadamente a su necesidad real, en uno o 
miís lugares de la zona de servicio, cercanos a 
su Gonsumidor final. Las principales ventajas d1al 
almacenamiento para distribución son: 

1 . 

2. 

3. 

Se logra casi igualar las demandas 
sobre la fuente de kbastecimiento, los 
medios de producción y la línea de 
conducción y d istribución, no 
necesitando ser tan grandes los tamaños 
o capacidades de estos elementos de la 
planta. 

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

Se dispone de abastecimiento de 
reserva en el sistema de distribución 
para el caso de contingencias tales 
como la lucha cofltra incendios y las 
fallas de la corriente eléctrica. 
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Por otra parte, la regularización tiene por objeto 

transformar el régimen de alimentación de agua 
proveniente de la fuente que generalmente es 

constante en régimen de demanda que es 
variable en todos los casos, ya que la población 
c o nsu me a g u a  e n  f o r m a  va riada, 
incrementándose su consumo por la mañana y 
por la noche, descendiendo en el mediodía y en 
la madrugada (Figura 2.6). 

2.6 OJSTRIBUCION 

Después de la regularización , el sistema de 
distribución debe entregar el agua a los propios 
consumidores. Es obvia la importancia del 
sistema de distribución, si se toma en cuenta 
que más de la mitad de la inversión total en un 
sistema de abastecimiento de agua corresponde 
a la distribución del agua potabilizada. 

Para ser adecuado, un sistema de distribución 
debe poder proporcionar un amplio suministro 
de agua potable, cuándo y dónde se requiera 
dentro de la zona de servicio. El sistema debe 
mantener presiones adecuadas para los usos 
residenciales, comerciales e industriales 
normales, al igual que ha de proporcionar el 
abastecimiento necesario para la protección 
contra incendio. 

A veces se requieren bombeos auxiliares para 
poder servir a las zonas más elevadas o a los 
consumidores más remotos. El sistema de 
distribución incluye bombas, tuberías, válvulas 
de regulación, tomas domiciliarias, líneas 
principales y medidores. 

Si se trata de proporcionar un buen serv1c1o, 
cualquier sistema público de agua debe contar 
con medios adecuados de distribución. Sin 
embargo , no son suficientes tales medios en 
forma aislada; la persona o personas 
responsables de la distribución deben estar 
familiarizados con los medios y métodos para su 
diseño, construcción y mantenimiento, temas 
que serán tratados en los próximos capítulos. 
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Problemas 

2 1 Resuelva el crucigrama que se muestra a continuación. 

2. 

3. 

4 

5. 

HORIZONTALES 

Su contenido es moderado en aguas superficrales y 6. 

normalmente elevado en aguas subterráneas. 

Junto con el hierro esta generalmente presente en las 7. 
aguas subtenáneas y ausente en las aguas 

superficiales, lo cual consmuye una ventaja de estas 8. 

aguas. 

Se forman cuando se usa cloro para la desinfección en 

aguas con alta materia orgánica; son cancerígenos. 9. 

En las aguas superficiales está presente si está 

contaminadas. En las aguas subterráneas está 
presente sin ser índice de contaminación. 10. 

Es alta en las aguas subterráneas y baja en las aguas 

superficiales. Jo cual es una ventaja de estas últimas al 

no formar Incrustaciones 

VERTICALES 

Junto con virus y planc;ton son organ rsmos presentes en 
las aguas superficiales 

Microorganismos que pueden estar presentes en las 

aguas subterráneas. 

En las aguas superficrales esta próximo a la saturación 
debido a la aereación natural, mientras que en !as aguas 

subterráneas está normalmente ausente 

En las aguas superficiales es variable según las 

estaciones. f:'n las aguas subterráneas es relatrvamente 
constante. 

Producen el síndrome del nino azul o 
metahemoglobinemia 

2.2 Investigue acerca de la historia de las obras de abastecimiento de agua potable en México. Se 
sugiere dividir la investigación en los siguientes penados: 

a. Epoca prehispánica (antes de 1521) 
b. Epoca colonial (1521-1821) 
c. Epoca independiente. Primer periodo (1821-1868) 

c. Epoca independiente. Segundo periodo (1868-1911) 

d. Epoca revolucionaria 
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CAPITULO 

3 

ESTUDIOS BASICOS PARA REALIZAR EL PROYECTO 

3.1 GENERALIDADES 

El 5 de febrero de 1917 se promulgó la 
Constitución Política de los Estados Unidos 
Me)(icanos; este ordenamiento contiene la 
esencia y el espíritu de todas las leyes que del 
mismo emanan o que gracias a él existen. Los 
artículos 4 y 27 Constitucionales son los que, 
para el caso del abastecimiento de agua potable, 
se estima útil mencionar pues de ellos emanan 
la "Ley General de Salud" y la "Ley de Aguas 
Nacionales". respectivamente, las cuales 
contienen las bases legales que deben 
considerarse para la realización de un proyecto. 
El cuadro 3.1 presenta una sinopsis de estas 
leyes. 

De la Ley de Aguas Nacionales resultan 
inte�resantes, entre otros, los artículos 44, 45 y 46 

reproducidos a continuación: 

"Artículo 44.- La explotación, uso o 
aprovechamiento de aguas nacionales 
superficiales o del subsuelo por parte de los 
sistemas estatales o municipales de agua potable 
y alcantarillado, se efectuarán mediante 
asignación que otorgue "La Comisión", en la cual 
se consignará en su caso la forma de garantizar 
el pago de las contribuciones, productos y 
aprovechamientos que se establecen en la 
legislación fiscal, y la forma prevista para generar 
los recursos necesarios para el cumplimiento de 
estas obligaciones. 

Las asignaciones de aguas nacionales a centros 
de población que se hubieran otorgado a los 

ayuntamientos o a las entidades federativas que 

21 

administren los respectivos sistemas de agua 
potable y alcan tarillado, subsistirán aun cuando 
estos sistemas sean administrados por entidades 
paraestatales o paramunicipales, o se 

consecionen a particulares por la autoridad 
competente . 

Artículo 45.- Es competencia de las autoridades 
municipales, con el concurso de los gobiernos 
de los estados en los términos de la ley, la 

explotación, uso o aprovecham iento de las aguas 
nacionales que se les hubieran asignado, 
incluyendo las residuales, desde el punto de su 
extracción o de su entrega por parte de "La 
Comisión" hasta el sitio de su descarga a 
cuerpos receptores que sean bienes nacionales. 
La explotación, uso o aprovechamiento se podrá 
efectuar por dichas autorídades a través de sus 
entidades paraestatales o de consecionarios en 
los términos de ley. 

En el caso del párrafo anterior, en el reuso de 
aguas residuales, se deberán respetar los 
derechos que sobre las mismas estén inscritos 
en el Registro Público de Derechos de Agua. 

Artículo 46.- "La Comisión" podrá realizar en 

forma parcial o total, previa celebración del 
acuerdo o convenio con los gobiernos de las 
entidades federativas y de los municipios 
correspondientes, las obras de captación o 

almacenamiento, conducción y, en su caso, 
tratamiento o potabil izació n  para el 
abastecimiento de agua, con los fondos 
pertenecientes al erario federal o con fondos 
obtenidos con aval o mediante cualquier otra 
forma de garantía otorgada por la Federación, 
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siempre y cuando se cumplan los siguientes 
requisitos: 

usuario o sistema de usuarios se 

comprometa a hacer una admimstración 
eficiente de los sistemas de agua y a 
cuidar la calidad de la misma; y 

/l. 

Que las obras se localicen en más de 
una entidad federativa, o que tengan 
usos múltiples de agua, o que sean 
solicttadas expresamente por los 
interesados, 

Que los gobternos de las entidades 
federativas y los municipios respectivos 
participen, en su caso, con fondos e 

inversiones en la obra a construir, y que 
se obtenga el financiamiento necesario; 

IV. Que en su caso las respectivas 
entidades federativas y municipios, y en 

sus entidades paraestatales o 
paramunicipa/es, o personas morales 
que al efecto contraten, asuman el 
compromiso de operar, conseNar, 
mantener y rehabilitar la infraestructura 
hidráulica. 

En los acuerdos o convenios respectivos se 
establecerán los compromisos relativos." 

111. Que se garantice la recuperación de la 
inverston, de conformidad con la 
legislación fiscal aplicable, y que el 

Cuadro 3.1 

1 CO:-ISIITUt:lON POLITICA DE LOS 1 
FST .ulOS FNIDOS MJ:XJCANOS 

T 
r ¡ 

ARTICTTO 4u. 

1 

ARTICULO 17: La prop:iedild de lu tierras y 

Panafo 3; Derecho a la protección de )a agoRs comp"nd.ida� d .. ntro de loE hmitlu: dPt 

salud. teni.torit'l nacional, corresronde originalmente 

1 

M lit Nacion ... 

! --

LEY GUffiRAI. DE SALUD 
LEY Dh AGUAS NACIONALES 

Establece hu bases 1 mod.ilidades para el fiene por objeto regulax la eXfJiolacion, uso 

accuo a lo• il:!rYÍ.oos d ... !>alud y la cuncu-
o aproYt>t.hamientn rle hu aguu propi.adad de la 

rrencin dP. la FedenKion y las Entidade.s Nación, u d:istnOucitm y control, ad comn la 
}'t!deral�J e-n mah:ri& de :udubridad general preservadM de rn ca11tidad y calidad p.U"a 

l 
lo.,-ar JU d.,unollo i.ntee;ral•u\huttaLie. 

! 'RECLAME!'< 1"0 DE LA I.EY Gl.NliRAL D� 
!:ALUD EN MATKRJA DE CONIRO!. 

RllGI.A'-'tiNTO DE l.A LEY 
SANll"ARIO DE ACTIVIDADES, ESIABLE-

Dll AGUAS :iACIONALES 
nMIE:'IT OS l'ROilllf"TOSYSRRVICIOS 

¡ 
Nanna Olicia1?.fnirana NOM-ll7�SSA.l994 
Agua para u o y coruum.:a huruano 

Ley General dP Salnd: Publicada en r] Di ano Ofi.cií\1 dP 1il Federación el 7 dP: lrb1ero de 1984 1 puP!sta en Ti�r a 

partir dl'llo de julio, d��rugO ��Código San.itario del 26 de febcerv d� 19i3. 

1 

Reglamento de la L.:: y Gentral de SaJud en Materia de Co.atrol Sani.tui.o de Actividades, Esta.blecim.i.ca.tos, Productos y 
Servicios: Pu.blicado en el Dia1io Oficia) de la federadón ell8 de enero de 1988 

Ley de Aguu Naciontdt!s: Publicada t!n el D¡wio Ofitlal de la FederaciOn ello de diciembre de 1992. 
Derogó le Ley Ft.dera.l de Aguas. 

ReclA.me:nto da la Ley de A¡¡;nu Nationales: Publicado en e) Diario Ofidal de la F�deratit''ltt d�lll de enero d11 1994 
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La salud humana depende no sólo de la 
cantidad, sino tambien de la calidad del agua 
que se ut iliza . En México, como se ha indicado 
en el Capítulo 1, la autoridad encargada para la 
emisión de normas y criterios de calidad ele agua 
para consumo humano es la Secretana de 
Salud. A esta dependencia se debe la 
elaboración del Reglamento de la Ley Genera: 
de Salud en Materia de Control Sanitario de 

Actividades, Establecimientos, Productos y 
Servic ios (ver cuadro 3.1), que entró en vigor el 
19 de enero de 1988. En el Título Tercero, 
Capítulo 1 del Reglamento mencionado, se define 
como agua potable toda aquella cuya ingestión 
no cause efectos nocivos a la salud; en el 
cuadro 3.2 se transcriben los artículos más 
significativos correspondientes a la calidad del 
agua potable Al respecto, en el anexo A se 
reproduce íntegramente la Norma Oficial 
Mexicana NOM-127-SSA1-1994, referente al agua 
para uso y consumo humano, que establece los 
límites permisibles de calidad y tratamiento a 

que debe someterse el agua para su 
potabilización. Las sustancias que se en listan en 

el Anexo A pueden modificar 
considerablemente las propiedades, efectos y 
usos de la misma. Así por ejemplo, el exceso de 
carbonatos y bicarbonatos de calcio y magnesio 
produce incrustaciones en tuberías y causan la 

dureza en el agua que, entre otros 
inconvenientes, obliga a consumos elevados de 

jabón 

El exceso de sales (cloruro y sulfatos) produce 
sabor desagradable y limita su uso S'n 
embargo hay poblaciones que consumen agua 
con 2000 mg/litro, que actuarían como laxante 
en personas no acostumbradas a ingerir tales 
cantidades. 

El hierro colorea el agua, le da un sabor 
desagradable y se incrusta en las tuberías. 

Los nitratos, arriba de 50 mg/litro, pueden 
producir alteraciones de la sangre en niños de 
corta edad (metahemoglobinemia o síndrome del 
niño azul). 

Cuadro 3.2. "REGLAMENTO DE LA LEY GENERAL DE SALUD EN MATERIA DE CONTROL SAN ITARIO 
DE ACTIVIDADES, ESTABLECIMIENTOS, PRODUCTOS Y SERVICIOS" 

Artículo 209 -

Articulo 210-

Artículo 211.-

(EXTRACTO) 

TITUW TERCERO 
Agua y hielo para uso y consumo llUmano y para refrigerar.

' 

CAPITULO/ 

Agua 

Se considera agua potilble o agua apta para consumo humano, toda aquella cuya ingestión no cause efuctos nocivos a la sulud. 

Se considera que no causa efectos nocivos a la salud, cuando se encuentra libre de gérmenes patógenos y de sustancias 
tóxicas, y cumpla, además cor¡ los requisitos que se señalan en este Título y en la norma correspondiente. 

Para considerar que el agua es potable, la mvestigación bacteriológica se realizará de acuerdo a las normas re�pect1vas y deberá 

dar como resultado lo sigwente · 

l. El número de organismos coliformes totales, doberá ser, corno máximo, de dos organismos en 100 mi. según las técmcas 
del número más probable (NMP) o de la de filtro de membrana, y 

11. No contendrá organismos fecales. 

Aparte de lo anterior, se podrán realizar, a satisfacción de las autoridades sanitanas todas las pruebas que se consideran 
necesarias, a fir. de identificar otros riesgos a la salud. 

Los requisitos organolépticos y físicos, se establecerán atendiendo a las siguientes caracter/sticas aspecto, pH, sabor, olor, 

color, turbiedad del agua y en su caso, los demás que señale la norma. 

·Actualmente en lo relativo al hielo potable y hielo purificado, se tiene la Norma Oficial Mexicana NOM-042-SSA1-1993 
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En cuanto a los niveles máximos de 
contaminación por sustancias inorgánicas, se 
han incluído el Bario, Cadmio y Mercurio. En 
cuanto al Bario, cau sa serios efectos tóxicos 
sobre el corazón, vasos sanguíneos y nervios ; la 
dosis fatal de esta sustanc ia está entre 550 a 

1360 mg. Se encuentra presente en forma natural 
en manantiales minerales como sales de 
carbonato y artificialmente en veneno para ratas. 
1\Jo se han hecho estudios de las cantidades que 
pueden tolerarse en agua de bebida La NOM-
127 contempla 0.7 mg/1 como límite permisib le. 

El cadmio es altamente tóx1co; 13 a 15 mg/1 en 
alimentos causan enfermedad, pues se acumula 
en los tejidos provocando alteraciones en el 
metabolismo y anemia. En altas dosis afecta las 
arterias renales . Personas que han bebido agua 
con un contenido promed io de 0.047 mg/1 por un 
largo período no han mostrado efectos de 

enfermedad . Se orig ina en las descargas sin 
control de las plantas de galvanoplastia o por 
operaciones de galvanizado; también la 

corrosión de tuberías galvanizadas puede 
aportarlo. La NOM-127 establece un límite de 
0.005 mg/1. 

Los fluoruros arriba de 1 .5 mg/1 suelen provocar 
la aparición de manchas oscuras en los dientes , 

y su ausencia predispone la caries dental. 

La turbiedad es objetable por su apariencia y 
tamb ién porque las sustanc ias que la producen 
crean prob lemas en el lavado de ropa, en la 
fabricación de hielo y de refrescos o en otros 

usos, además de que reducen la efectividad del 
desinfectante, durante el tratamiento. La NOM-
127 estab lece 5 un idades de tu rb iedad 
nefelométricas como límite permisible . 

Sustancias como el P lomo , el Arsén ico o el 
Cromo pueden ser tóxicas. 

Por estas razones , la Secretaría de Sa lud ha 
fijado las cantidades máximas aceptables de las 
sustancias que puede contener el agua para ser 
considerada potable. 
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3.2 ESTUDIOS BASICOS DE PROYECTO 

En el presente capítulo se analizarán los 
diferentes puntos que debe contener un estudio 
para preparar la ejecución de un proyecto . 

,_ .. 

Un estudio debe ser encauzado hacia dos . 
finalidades específicas: 1) realizar un buen 
proyecto y, 2) ejecutar económicamente obras 
de abastecimiento de agua potable . El a lcanzar 
estas metas es algo que depende de las 
lim itaciones que imponga la dispon ib ilidad real 
de t iempo y el tipo de la localidad que se 
estudia; de esta manera, el proyecto 
posiblemente contendrá los sigu ientes aspectos : 

1 o. La mejor solución del prob lema ; 

2o. Ciertas alternativas que se propongan y 
que servirán para seleccionar: 

30. 

40. 

5o. 

60. 

a) Las obras de construcción 
urgente; 

b) Las de construcción inmediata; 

e) Las de construcción futura; 

d) 

e) 

Las ampliaciones previstas y 
sol icitadas ; 

Las de mejoramiento del sistema 

y 

f) Aquellas obras que por razones 
económicas y sociales convenga 
construir en etapas. 

La certeza en el proyecto, apoyado en 
un estudio completo. 

La seguridad para planear la ejecución 
de las obras. 

Datos suficientes para señalar en forma 
legal , apropiada y conveniente , el 

proceso de los financiamientos. 

Información suficiente para elaborar los 
programas de construcción de las obras. 



CAPITULO 3 ESTUDIOS BASICOS PARA REALIZAR EL PROYECTO 

?o. 

Bo. 

Se conocerá la real idad econom1ca y 

social de los habitantes de la local idad 
que se estudia. 

Existirá una preparación moral y cívica 
de los que promueven la obra y sus 
moradores. 

Un estudio debe ser completo , procurando que 
contenga la información técnica y estadística 
justa , verídica y suficiente para el d iseño de un 
proyecto aprop iado , convenien te y económico 
El concepto de un "estudio" es: 

LA INFORMACION QUE SE ADQUIERE PARA 
PREPARAR LA EJECUCION DE UN PROYECTO. 

En a lgunos casos la información obtenida puede 
ser tan insign ificante y los datos que se 
suministren tan escasos , que con ellos no se 
logrará desarrollar ni un anteproyecto ; en otras 

situ ac iones, el estud io puede contener un 
exceso de datos , al grado de resultar la 
inforrnacion abrumadora , con muchísimo material 
no todo útil; entonces , el p royectista se coloca 
en ura pos ición difícil para decidir cuáles datos 
son dignos de aceptar y los que forzosamente 
sea prudente el im inar , para resolver el prob lema 
que le ha sido p lanteado . Por esta razón, un 
estudio debe ser claro, prec iso , verídico; que 
contE!nga la informac ión estadística necesaria, 
con los datos técnicos completos para la 
elaboración del proyecto específico que se 
pretenda desarro lla r , y en el que se apoye con 
seg uridad la construcción. 

A continuación se detallan los diversos pasos 
que deben seguirse para lograr un estudio que 
rea lmente sea útil y que contenga los datos 
básicos tanto locales como regionales , divididos 
en dos aspectos: 

Primero Antecedentes relacionados con el 
problema que se trata de resolver y 
en los q ue se reúnan los datos 
específicos hasta el momento en que 
se está proced ie n do a la 
investigación. 
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Segundo. C o n t a r e o n e s t u d i o s 

complementarios, que seran 

enc o m e n d a d o s a téc nicos 
especia lizados en cada materia . 

Se sug iere desarrollar el estudio en las cuatro 
etapas generales siguientes : 

l. Información previa. 

11. I nvestigación directa . 

111. Estudios auxiliares complementarios 

IV. Elaboración integral del estudio 

las etapas de un estudio, como se acaban de 

enlistar, serán descritas a continuación 

3.3 INFORMACION PREVIA 

Antecedentes. Finalidades 

De ser posible, es con veniente saber 

previamente de quién proviene la iniciativa de 

promoc ión para realizar las obras y al mismo 
t iempo , es indispensable que se conozca con 
precisión la clase de obra que se ordena 
estudiar, para ser proyectada y constru ida . 

· Información general y datos preliminares 
Obtención de: 

Cartas geográficas de la reg ión . 

Aerofotografías. 

Planos de la localidad. 

Planos fotogramétricos. 

P lanos geológicos . 

Datos estadísticos: 

Censos de población . 

Morbilidad. 

Mortalidad." 
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Climatológicos. 

H idro lógicos . 

Geohidrológicos. 

Geológ tcos 

Comun icaciones . 

Transpo rtes . 

Económicos . 

Culturales . 

Históricos. 

Políticos. 

Sociales 

Datos sobre recursos naturales, como: 

Aguas superficiales. 

Aguas subterráneas. 

Agríco las 

Ganaderos . 

Foresta les . 

Mineros. 

La informac ión anterior, se puede obtener 
�¡Hneralmente antes de proceder a la 

investigación d irecta en la población que se 
pretende estudiar. 

:::-1.4 INVESTIGACION DIRECTA 

Esta labor de investigación se practica después 
de la obtención de los datos previos , y 
di rectamente en la población que se halla en 
proceso de estudio. 

Se presentan varios aspectos para el 

desempeño de esta actividad, los cuales 

cond ucirán a la finalidad deseada , en la forma 
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siguiente: 

1 o. Investigación Urbana 

Debe realizarse esta actividad precisamente en 

la localidad propuesta , en las etapas siguientes: 

a) 

b) 

e) 

Comprobación de los datos estadísticos 
obtenidos con la INFORMACION 
PREVIA; ratificación en la misma 

localidad del número de habita1tes 
efectivos y la realidad de los predios 
urbanos existentes para determinar con 
exactitud el verdadero número de tomas 

domiciliarias, i ndustr ia les , o de 

cualquiera otra clas ificactón 

Durante este proceso de investigación 
directa, se recabarán datos de la misma 

localidad, como: edificios, escuelas, 
industrias , casas habttación , ferrocarriles, 
carreteras, c lase de pavimentos , zonas 
residenciales, obreras, etc 

También se obtendrá información 
económica, costo de la vida, salarios. 

sue ldos , precio de materiales, tarifas de 
energía e léctrica y los servicios de agua 
potable , etc. 

2o. Investigación en el campo 

a) 

b) 

La investigac ión fuera de la población se 
refiere a la localización de las fuentes de 
aprovisionamiento; para lo cual se 

necesita la calidad , la cantidad y la 
disponibilidad física del agua; que puede 
ser de manantial, de río, de lago, ele 
alguna presa de almacenamiento , de 

galería filtrante, o subterránea extraída 
por med io de pozo profundo, obras 

todas ellas, que se estudtan en el 
Capítulo 5 de estos apuntes . 

Localizada la fuente de abastec imiento y 
defin ida la posib ilidad de utilizarla serán 
determinados los cauda les y la calidad, 
procediéndose a continuación a resolver 
la forma de conducirla, ya sea por 
gravedad o por bombeo; para lo cual se 

necesita explorar la faja de terreno por la 
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e) 

que se puede l levar la tubería de 
conducción hasta cierto lugar cuya 
e levación , a inmediaciones de la 
localidad, permita por su altura la 
construcción del respectivo tanque 
r e g u l ado r o d e  una planta 
potabilizadora, en su caso. 

Ambas investigaciones dtrectas , la 
urbana y la de campo, requieren 
forzosamente de sus correspondientes 
levantamientos topográficos, los cuales 
pueden alcanzar precisiones que deben 
determinarse de conformidad con el 
problema que se trata de reso lve r, así 
como de acuerdo con la importancia y 
magnitud de la futura obra. 

Los levantamientos topográficos pueden 
e'fE!ctuarse en poblaciones de reducida extensión 
superficial ejecutando las mediciones con 
procedimientos taquimétricos para que el costo 
no sea elevado. Con los datos recabados 
d i r ectamente por e l técn ico a quien se le 
encomienda esta labor, se construirá un plano 
con la información suficiente para proyectar las 
obras de captación , la línea de conducc ión , el 
tanque regu lador y por ú lt imo , la red de 
distribución de agua. 

Cuando la localidad que se encuentra en 
proceso de estudio, tenga cierta im po rtanc ia , 
que se presenten razones de carácter urgente, 
los cuales ameriten que el trabajo topográfico se 
deba realizar con mayor rapidez, es conveniente 
establecer o fijar controles terrestres y entonces 
proceder a efectuar un levantamiento 
a(�rofotográfico para elaborar un mosaico 
rectificado. S1 requiere mayor detalle, se 
aumentarán los puntos de con trol para realizar 
una restitución detallada y dibujar un plano 
fotogramétrico a la escala conveniente. Hasta 
aquí, el proyectista contará con tres elementos 
valiosísimos: 

'lO Información estadística verídica y datos 
reales de la localidad , incluyéndose la 
situación económica de los vecinos de la 
localidad. 
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20. Un plano topográfico configurado. un 
mosaico aerofotográfico, un mosaico 
rectificado, o un plano fotogramétrico. 
Con estos e lementos, el proyectista se 
or ientará para diseñar la obra de una 

manera más precisa, puesto que se 

apreciarán los núcleos de las 
construcciones existentes, las calles, las 
avenidas, las carreteras, las vías férreas 
los arroyos, la vegetación los terrenos 

de cu lt ivo , los lamerías y en general un 

conoctmiento bastante real de la 
pob lac ión . 

3o. Se contará con un p lano absolutamente 
seguro en su planimetría, para 
determinar en él las d istancias con 

precisión, y con el relieve expuesto. la 

configuración topográfica. También se 

tendrán datos de altitudes en los 
cruceros, suficientemente exactos para 
proyectar obras de agua potable y 
alcantarillado. 

3.5 ESTUDIOS AUXILIARES 
COMPLEMENTARIOS 

Con este título se designa a aquellas acttvidades 
que corresponden a técnicos especializados, las 
cuales son de una enorme importanc ia , al grado 
de constituir un factor absolu tamen te 
indis pensable para que el estudio de 
abastecimiento de agua potable a dqu iera un 

carácter integra l . 

Estos trabajos técnicos auxiliares, son los 

siguientes : 

Geohidrológicos 

Hidrométricos 

Fotogramétricos 

1 o. Estudios Geohidrológicos 

Esta investigación , en sí misma, comp rende 
varios procesos, los cuales están relacionados 
con las circunstancias que se presenten debidas 
a las condiciones geológ icas e hidrológicas de la 
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re!�ión que se estudia, así como la importancia 
ele 1a población y la situación económica de'sus 
habitantes. 

Un problema de abastecimiento de agua potable 
se puede resolver, conociendo los caudales 
disponibles y aprovechables de un manantial o 

ele un río, quedando por resolverse el 
tratamiento de las aguas, si es necesario. 
También es conveniente estudiar el sitio en 
donde afloran, para d iseñar su forma de 
captación. 

Enseguida trazar la línea de conducción hasta el 
tanque regulador y luego la red de distribución 
a la localidad. 

En el caso de no contar con fUientes de 

at1astecimiento. c o m o  las i n d icad as 
anteriormente de una manera general; se 
procederá a investigar la posibilidad ele obtener 
aguas subterráneas, de preferencia cercanas, y 
a continuación, reconocer otras fuentes que 
resuelvan el problema, aún cuando se hallen 
distantes. 

Para la localización de las aguas subterráneas, 
se practicará primero una exploración !�eneral de 
carácter geohidrológico, y el técnico 
especializado indicará el sitio apropiado para la 
perforación de un pozo profundo en donde 
existan las posibilidades para obtener las aguas 
del subsuelo. 

Cuando se presente cierta inseguridad en la 
determinación de la profundidad más 
conveniente de la perforación o que sea 
necesario explorar una zona más amplia, para 
lo�¡rar que la obra resulte de mayor confianza, se 

utilizarán los procedimientos geofísicos, los 

cuales pueden efectuarse con la técnica 
geoeléctrica cuando la extensión por investigar 
no sea demasiado grande. Cuando la superficie 
terrestre por explorar alcance valores del orden 
de los kilómetros cuadrados, entonces se tendrá 
que proceder a la técnica geosísmica, a fin de 
cubrir rápidamente grandes extensiones, y una 
vez señalados los puntos más probables para 
las perforaciones. se procederá a detallar el sitio 
de la p erfo r ación con el m ét odo 
geofisicoeléctrico. 
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Dada la localización con los sondeos eléctricos, 
se practicará la perforación hasta la profundidad 
que previamente se haya determinado; se 
conocerá entonces la estratigrafía, la profundidad 
de la roca basal y la situación de los acuíferos 
explotables. 

Practicada la perforación con cualquiera ele las 
técnicas que se explicarán en el capítulo 4, se 
proyectará y construirá debidamente el pozo. 
previo el registro eléctrico. A continuación se 
efectuará una investigación hidrogeológica, con 
la cual se podrá determinar la potencialidad de 
los acuíferos, la permeabilidad y la cantidad de 
aguas subterráneas almacenadas en la zona 
explorada, con 19 cual se puede programar para 
el futuro la máxima cantidad posible de 
explotación del subsuelo. 

Este último procedimiento de investigación 
requiere primero la perforación de pozos de 
prueba para estudio, y luego la construcción 
definitiva de los pozos de explotación. De esta 
manera, conociendo la disponibilidad y los 
caudales que se puedan extraer, así como las 

necesidades de la población por servir, se podrá 
diseñar el equipo de bombeo necesario, 
indispensable y útil, con lo cual se obtendrán 
verdaderas economías en la obra; puesto que, 
cuando se determinen varias localizaciones de 
posible explotación, se deberá elegir aquella que 
satisfaga las condiciones económicas siguientes: 
menor distancia, para que la línea de conducción 
no resulte costosa; contar también con la 
posibilidad de obtener energía eléctrica cercana 
a la estación de bombeo y situar el pozo en un 
lugar en donde se cuente con caminos de 
acceso para facilitar la conservación y la 
operación de los equipos. 

2o. Determinaciones hidrométricas 

Esta labor es otra de las investigacione1s 
auxiliares complementarias, indispensable para 
que el estudio de la población sea realmente 
integral en todos sus aspectos. Se requiere 
estudiar y cuantificar las fuentes posibles ole 
aprovechar, para el abastecimiento a la 
localidad. 

La investigación hidrométrica se refiere a dos 
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t ipos de determinaciones; la primera consiste en 
aforar en distintas épocas del año la fuente de 
aprovisionamiento o deducir su valor utilizando 
los elatos h idrológ icos correspondientes, de 
acuerdo con las precipitaciones pluviales de la 
reflión y otros fenómenos meteorológicos 
correlativos para determinar r' caudal mínimo 
d isponible . 

El aspecto hidrométrico que se menciona, 
también se halla íntimamente relacionado con 
los estudios hidrogeológicos, puesto que éstos 
nec1�sitan pruebas de bombeo, aforos y 
determinaciones del comportamiento de los 
acuíferos, capacidad y pos ibilidad de 

explotabilidad para que el abastecimiento a la 
población sea el conveniente y apropiado. 

Otro aspecto importante que tiene la hidrometría, 
es Elfl los sistemas de abastecimiento de agua 
que se hallan en operac,ón y necesitan 
mejoramiento o ampliaciones en sus líneas de 
conducción o en sus redes de distribución, 
precisamente cuando la localidad haya crecido 
a tal grado que su dotación se encuentre muy 
reducida y que tenga zonas urbanas que no 
cuenten con el servicio de agua potable. 
Presentándose esta situación que es una de las 
más frecuen tes , es indispensable investigar 
desde el punto de vista hidrométrico, las redes 
de distribución y la línea de conducción; 
aprovechar el proceso para revisar el estado en 
que se encuentren las tuberías , las cuales, por el 
tiem¡po en que han estado eh serv icio y por la 
calidad de las aguas , pueden hallarse 
incrustadas o tener efectos corrosivos que 
permitan frecuentes deterioros, roturas en las 
tuberías del s istema y fugas de agua 
lamentables. 

Los resultados de las observaciones servirán al 
proyectista para conocer los gastos dentro de la 
red, los sentidos del flujo , diámetros efectivos de 
las tuberías, estado en que se encuentran y la 
realidad comp leta de los caudales de agua 
desde la fuente de aprovisionamiento hasta el 
últ imo punto de las redes; incluyéndose 
invariablemente las detetminaciones con 
observaciones directas de los niveles 
piezométricos en el sistema, con lo que: se podrá 
conocer la verdadera dotaciÓn a los habitantes 
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de la localidad. 

3o. Fotogrametría 

Aún cuando ya fue mencionado el tema de los 
levantamientos fotogramétricos, es conveniente 
detallarlos un poco más, considerándolos dentro 
del capítulo de los trabajos técnicos 
complementarios de un estudio integral para 
proyectar obras de abastecimiento de agua 
potable. 

Los p lanos foto9ramétricos son auxiliares muy 
importantes de un estudio; sustituyen con creces 
cualquier levantamiento topográfico terrestre 
realizado con tránsito y n ivel ; puesto que, 
contando con la aerofotografía aparecen todos 
los detalles de la zona: vegetación, terrenos 
cultivados , caminos, veredas, aspectos 
orográficos e hidrográficos ; así como la 
pob lac ión en estudio con su verdadero perímetro 
urbano, con sus calles, construcc iones , 
pavimentos , y muchísimos más detalles que es 

imposible hacer que se dibujen en un plano 
topográfico levantado con los proced imientos 
c lásicos terrestres directos . 

Se debe tener presente que la topografía y la 
fotogrametría están ínt imamente relacionadas. 
Los levantam ientos aerofotográficos se apoyan 
en puntos situados en forma d irecta , los cuales 
tienen previamente conocidas sus coordenadas; 
por esta razón, se les designa con el nombre de 
controles terrestres. A partir de estos puntos de 
apoyo, se procederá a la elaboración de los 
siguientes planos : 

Mosaicos aerofotográficos 

Mosaicos rectificados 

Planos fotogramétricos 

Indudablemente que de acuerdo con las 
necesidades del problema que se trate de 
resolver , o la obra que se pretenda realizar, el 
proyecto se ejecutará tomando en consideración 
todos los factores, especialmente los 
económicos. De aquí parte el tipo de plano que 
sea necesar io preparar. 
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F'or último, será muy conveniente tener la visión 
en el sentido de que cuando las necesidades 
técnicas lo ameriten, a través de las fotografías 
de contacto, pares estereoscópicos de la zona 
en estudio o en proceso de investigación, se 
llevarán a cabo trabajos técnicos muy útiles de 
fotointerpretación, ya sea geológica, hidrológica, 
forestal, agrícola o urbana. 

3 •. 6 ELABOAACION INTEGRAL DEL 
ESTUDIO 

Cuando se cuente con la información previa, con 
la investigación directa y con los resultados de 
los estudios complementarios, geohidrológicos, 
hidrométricos y fotogramétricos, se podrá 
elaborar verdaderamente el estudio completo de 
la población De esta manera, los proye�tos que 
se realicen serán realmente seguros y se podrá 

. 
Problemas 

dilucidar la construcción más conveniente y 
económica que deba ejecutarse. 

Cualquiera que sea la categoría de la población 
ya sea poblado, villa o ciudad, el estudio debe 
ser fundamentalmente completo. 

Indudablemente que las investigaciones pueden 
ser más sencillas a medida que la localidad sea 
reducida, pero tiene tanta importancia para el 
problema humano y social llevar el agua a un 
núcleo habitado pequeño como a una gran 
ciudad. En ambos aspectos, los problemas son 
idénticos, lo único que varía es la magnitud de la 
obra, o la amplit�d del estudio; en consecuencia, 
en los dos casos, el estudio debe ser 
terminantemente integral y lo más amplio 
posible . 

3.1 Instrucciones: Relacione los conceptos de la columna izquierda con los enunciados de la columna 
derecha (Ejemplo: 10-g) . 

1. NITRATOS a Se incrusta en las tuberías, colorea el agua 
y le da un sabor desagradable. 

2. HIERRO 
b. Da mala apariencia al agua y reduce la 

3. CADM IO efectividad del desinfectante durante el 
tratamiento. 

4. FLUORUROS 
c. Produce incrustaciones en las tuberías y 

5. CARBONATOS causa la dureza del agua. 
DE CALCIO Y 

MAGNESIO d. Pueden producir metahemoglobinemia. 

6. ARSENICO e. Arriba de 1 .5 mg/1 producen manchas 
oscuras en los dientes. 

7. ALUMINIO 
f. Se acumula en los tejidos provocando 

alteraciones en el metabolismo y anemia. 
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4.1 VIDA UTIL DE LAS OBRAS 
Y PERIODO DE DISEÑO 

Los elementos del sistema de abastecimiento de 
a�Jua potable se proyectan con capac idad 
prevista para dar servicio durante un lapso futuro 
después de su instalacióh que se denomina 
período de diseño. Este proceder es lógico ya 
que no siempre se proyectan sistemas en áreas 
urbanas estáticas sino que están sujetas a la 
dinámica del camb io de población con el 
transcurso del tiempo. 

Se entiende por Período de Diseño ei número de 
atios durante el cual el sistema que se proponga 
será adecuado para satisfacer las necesidades 
de una comunidad. El período de diseño en 
general es menor que la Vida Util o sea el 
tiempo que razonablemente se espera que la 
obra sirva a los propósitos sin tener gastos de 
operación y mantenimiento elevados que hagan 
antieconóm ico su uso o que requieran ser 
1eliminadas por insuf icientes . Rebasado el 
período de d iseño , la obra continuará 
'funcionando hasta cumplir su vida út il en 
términos de una eficiencia cada vez menor . 

La vida útil de las obras depende de múltiples 
factores, entre los cuales los más importantes 
son los siguientes: 

a) 

b) 

Calidad de la construcción y de los 
materiales utilizados en la �3jecución de 
la obra. 

Calidad de los equipos electromecánicos 
y de control. 

CAPITULO 

4 

DATOS BASICOS DE PROYECTO 
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e) Calidad del agua a manejar. 

d) Diseño del sistema. 

e) Operación y mantenimiento. 

A continuación se explica brevemente a qué se 
refiere cada uno de estos factores. 

a) Calidad de la construcción y de los 
mater iales utilizados en la ejecución de 
la obra. 

La obra civil dentro de un sistema de 
abastecimiento de agua potable juega un papel 
muy importante, ya que ésta es la base para la 

instalación de equ ipos y controles , así como 
para el almacenamiento del agua; por ello, es 
muy importante realizar una construcción de 
buena calidad, asegurando y prolongando de 
esta manera la vida útil de los equipos que 
alberga y, por ende, la del sistema . 

La obra civil generalmente tiene una duración 
muy superior a la obra electromecán ica y de 
control, por lo que, en la estimación de la vida 

útil la que predomina es esta última. 

b) Calidad de los equipos electromecánicos 
y de control. 

Como se mt:mcionó, este equipo es el que en 
forma conjunta con las tuberías define el per íodo 
de vida útil de la obra ya que su costo 
representa el mayor porcentaje del sistema. Es 
conveniente aclarar que las tuberías tienen una 
vida mucho mayor que los equipos, pero no 
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tienen la flexibilidad de éstos que se pueden 
cambiar o modificar resolviendo el prob lema 
económico que ésto implica , mientras que 
sustituir tuberías implica rehacer el sistema_ 

e) La calidad de agua a manejar. 

La calidad del agua es un factor defin itivo en la 
duración de los equipos y materiales . Como 
ejemplo puede citarse el siguiente: Si el agua es 
dura, las paredes de los tubos se incrustarán, 
pudli1ando reducir su vida útil hasta un 90%, 
mientras que si es corrosiva reduce su vida en 
un tiempo que está en función de las 
características del agua_ 

d) El diseño del s istema . 

La optimización que se haya realizado en el 
disei1o del s istema, influirá directamente en la 
calidad del servicio que se prestará y en la 
duración de éste , ya que un mal diseño hará que 
el sistema trabaje en condiciones desfavorables, 
lo que requerirá de un esfuerzo adicional para 
realizar su función. Este punto es más 
importante que los anteriores, ya que si el diseño 
por alguna razón quedó escaso, la vida útil se 

disminuirá tanto como el mismo error; siendo en 
ocasiones este período más corto que el de los 
propios equ ipos , por lo que queda obsoleto 
antes de cumplir con su cometido. 

e) La operación y el mantenimiento. 

Este factor es el más importante de todos ya 
que, dependiendo de la forma como se efectúe 
la operación y el mantenimiento del sistema , se 

acortará o prolongará el período de trabajo de 
cada uno de sus componentes . 

En nuestro país este factor es uno de los 

principa les prob lemas en el manejo de sistemas, 
pues debido a la escasez de recursos y falta de 

preparación de los operadores y técnicos no se 
les dá el mantenimiento preventivo que se 
requiere, sino que se les dá del tipo correctivo, 

el c:ual casi siempre se efectúa en forma 
provisional ; ésto aunado a que el personal en 
general es improvisado, termina por reducir el 

sistema a su más mínima expresión , de1jando en 
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operación lo indispensable nada más para que 
funcione, lo que hace trabajar al sistema en 

condiciones desfavorables. 

Por lo mencionado anteriormente es necesario 
tomar en cuenta los imponderables de cada 
proyecto en particular para definir en forma 
real ista el período de vida útil estimado de cada 
una de las partes que componen el sistema de 
agua potable. 

Con el fín de dar una idea de la vida útil de los 
diversos elementos, en el cuadro 4.1 se 

proporcionan algunos valores estimados, 
partiendo del entendido de que tendrán un 
mantenimiento adecuado y trabajarán en 

condiciones bajo las cuales fueron diseñadas. 

Por otra parte, para definir en forma adecuada el 
período de diseño, es necesario considerar los 
siguientes factores: 

1. La vida útil de las estructuras y equipos , 

tomando en cuenta el estado en que se 

encuentran y lo obsoleto que lleguen a 

ser. 

2. La facilidad o dificultad para ampliar las 
obras existentes o planeadas. 

3. 

4. 

5. 

6. 

Previsión de los crecimientos urbanos, 
comerciales o industriales. 

Tasas de interés sobre los adeudos . 

Las cond iciones propias del crédito en 
cuanto a la duración del mismo. 

Comportamiento de las obras durante 
los primeros años, cuando no estarán 
operando a toda su capacidad. 
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Notas: 

Cuadro 4.1. Vida útil de diversos elementos de un sistema de 
Abastecimiento de Agua Potable. 

ELEMENTOS 1 VIDA UTIL (años) 
( 

1. Pozos excavados 30 

2 Pozo perforado sin pantalla (filtro) 20 

3. Pozo perforado con pantalla (filtro) 10 

4. Motor diese! r<Ípido (a) 10 

5. Motor diese! lento (a) 15 

6. Bomba tipo pozo profundo (b, e) 15 

7. Bomba centrifuga, horizontal (b, e) 18 

8. Bomba de pistón (b, e) 20 

9. Bomba sumergible (b. e) 8 

10. EdHicio permanente 40 

11. Tanques de almacenamiento de: concreto o mampostería, 40 
tubería de concreto pre-esforzada; canales de concreto-
reforzado. 

12. Líneas y tuberías de acero recubiertas y tuberías de 25 (d) 
concreto reforzado 

13. Uneas y tuberías de acero sin recubrir 20 (d) 

14. Tubería de asbesto-cemento. P.V.C. 20 (e) 

15. Tuberías de fierro fundido secundarias 15 (e) 

16. Equipo de filtración, ablandamiento y desinfección (f) 15 

17. Válvulas de: compuerta, globo, etc. 15 

18. Medidores de agua, instrumentos de medición y accesorios. 8 

19. Motor eléctrico (b) 20 

20. Arrancador elóctrico 15 

21. Tanque de almacenamiento de acero y cobre 20 

a) Los motores diese! deben considerarse rápidos, si el número de revoluciones por minuto es mayor de 750. 

1 

b) Los valores están basados en 3,000 horas de trabajo anual se deben corregir si el número de horas de trabajo es diferente 

e) En caso de: pozos no verticales, aguas corrosivas o materiales abrasivos contenidos en el agua, supervisión insuficiente, etc., la vida útjl 
se debe reducir. 

d) La vida útil debe reducirse por cinco afies aproximadamente en caso de aguas o suelos corrosivos. En cada caso se determinará!' por 

medio de análisis las características corrosivas del agua. 

e) La vida útil debe reducirse de 5 a 1 O años aproximadamente en caso de aguas duras. Este tiempo se definirá en base a las características 
del agua. 

f) Los valores dados son para maquinaria, la vida del concreto y de los edificios debe ser calculada de acuerdo con el tipo de obra. 
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Se ha usado fijar el período de diseflo con un 
cri1terio estándar que depende de la población. 
Las recomendaciones en este sentido son las 
que se presentan en el cuadro 4.2. 

CUADRO 4.2 
PERIODO DE DISEÑO PARA 
DIFERENTES POBLACIONES 

LOCALIDADES PEFliODO 

DE DISE ÑO 

1. De hasta 4000 habitantes 5 años 

2 De 4000 a 1 5000 habitantes 10 años 

3. De 15000 a 70000 habitantes 15 años 

4. De más de 70000 habitantes 20 años 

En caso de ser pos ib le , el diseño de las obras 
es conveniente hacerlo por módulos con el fin 
de diferir las inversiones el mayor t iempo 
posible, al mismo tiempo que se logra dispone r 
de infraestructura con bajos niveles de 
capacidad oc iosa en el corto plazo. De acuerdo 
con este criterio , se recomienda diseñar los 
componentes del sistema para períodos de 5 

años o más. 

POBLACION DE PROYECTO 

En general , el diseño de un sistema de 
abastecimiento de agua potable , se basa en una 
estimación de la población futura a la que 
servirá, denominada poblac lón de proyecto; este 
núrnero de habitantes corresponde al que se 
tendrá al último día del período de d iseño que se 

f ijó . 

Es indiscutible que de la mayor o menor 
ap¡roxirnación que se logre en la predicc ión de la 
población dependerá que la obra cumpla su 
cometido futuro, y que efectivamente al reducir-se 
el grado de incertidumbre en el diseño pueda 
ser más económ ica . 

Los factores 'básicos del cambio en la pob lación 
son dos: a) el aumento natural, o sea el exceso . 
de 'los nacimientos sobre las muertes; y b) la 
rrli9ración neta, o sea, el exceso o pérdida de 
población que resulten del movimiento de las 
familias hacia adentro y hacia afue ra ele un área 
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dete rminada . 

Desgraciadamente, las tasas de nata lidad y 
muerte no se mantienen constantes a través del 
tiempo: es decir, que aún el hacer estimaciones 
de población de un año a otro encierra cierta 
incertidumbre e inexactitudes. 

La interrelación de los dos factores de l camb io 
en la población, puede señalarse diciendo que, 
generalmente, mientras mayor sea la base de la 
población con que se trabaje, el crecim iento 
natural tendrá más peso en el aumento de la 
población que la m igración neta. 

Es importante señalar además, que las 
condiciones socioeconómicas tienen una 
influencia decisiva sobre los factores de 
crecimiento de la población, tanto en el aumento 

natural como en la m igración neta. De esto se 
desprende que el análisis de las condiciones 
socíoeconómicas es importante en la mecánica 
de la predicción del crecimiento de las 
poblaciones. No importa el área para la cual se 
haga la estimación, deberán tenerse en cuenta , 

tanto las fuerzas socioeconómicas internas como 
las externas. Así como las condiciones 
mundiales afectan a la nación, las condiciones 
de las áreas metropolitanas influyen sobre las 
comunidades suburbanas. 

Los atractivos de una comunidad (agua, 
alcantarillado, calles pavimentadas, comerc ios , 

zonas de recreación), tanto como lugar pam 
vivir, como lugar para trabajar, son también 
factores importantes en el crecimiento de su 

población. 

Es importante destacar que deben tomarse 
determ inadal? precauciones y tener en cuenta 
algunos factores lim itantes para hacer una buena 
predicción . Por ejemplo, debe hacerse una 

estimación de la capacidad que puede admitir el 
terreno d isponible para saber si una predicción 
determinada resulta o no razonable . Así, hay 
lugares congestionados de construcciones que 
tienen poco espacio para más personas : en 

ellos, no im porta cuáles hayan sido las 
tendencias del pasado , las personas no pueden 
habitar por no existir más espacio para ellas . Es 
decir, que estas poblaciones están saturadas y 



por consiguiente no se puede suponer que 
ten�Jan crecimiento futuro a la hora de estudiar el 
esp acio disponible . 

La mejor base para est imar las tendencias de la 
población futura de una comunidad es su 
pasado desarro llo , y la fuente de in formación 
más importante sobre el mismo en México son 
los censos levantados por el Instituto Nacional 
de Estadística , Geografía e Informática cada diez 
años . Los datos de los censos de población 
pueden adaptarse a un modelo matemático , 
corno son el ar itmético , geométrico , parabólico , 
etc. Estos y otros modelos se explican a 
continuación. 

Modelo Aritmético. 

El modelo aritmético tiene como característica un 
incremento de poblac ión constante para 
incrementos de tiempo iguales y, en 
consecuencia la velocidad de crecimi-ento, o sea 
la relación del incremento de habitantes con 
respecto al período de tiempo es una constante ; 
e:<presado como ecuación, se tiene 

o bien. 

ciP = Ka dt (4.1) 

donde P es la población ; t el tiempo y � una 
constante que sign ifica el incremento de 
población en la un idad de tiempo (af1o , decenio, 
etc.) . I nteg rando (4.1} 

P:1 - P 1 = � (t2 - t1) (4.2) 

de la· ec. (4.2) se obtiene �: 

�4.3} 

Para un tiempo T cualquiera se tiene! la ecuación 
lineal 
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(4.4) 

donde el índice "2" se considera para los datos 
iniciales (P2, pob lación inicial en el t iempo t2). 

Ejemplo 4.1 

DATOS CENSALES 

AÑO POBLACION 

1970 19290 
1980 22762 
1990 27314 

Calcular la población para 2010 con el modelo 
aritmético. 

Solución. 

Se recomienda usar como datos a sust ituir en la 
ec . 4.4 los últimos dos censos, ya que 
representan la tendencia más reciente del 
crecimiento de la población. 

De la ec. (4.3): 

1( 27314 - 22762 = 455.2 "a 80 90 = 1990 - 1980 

De la ec. (4.4): 

p1990 + �80·90 (2010- 1990) 

= 2731 4 + 455.2 (2010- 1990) 

= 36418 hab 

Modelo Geométrico 

El modelo geométrico de crecimiento de 
población se caracter iza por tener una velocidad 
de crecimiento directamente proporcional al valor 
de la población en cada instante de tiempo , o 
sea 

dP =1\¡P 
dt 

ó 

dP 
= Ko dt (4.5) 

p 
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donde Ko es la velocidad de cre c imiento cuando 
la población P es la unidad. 

Integrando la ecuación (4.5) se obtiene 

Ln P 2 - Ln P, = Ko (t2 - t1) 

y de la e c . (4.6) 

LnP2-LnP, 
Ka = 

� - t, 

Para un tiempo T cualquiera : 

Ln P = Ln P 2 + Ko (T - t2) 

Ejemplo 4.2 

(4.6) 

(4.7) 

(4.8) 

A partir de los datos censales del ejemplo 4.1, 
calcular la población para 2010 con el modelo 
geométr i co . 
So lución 

Nuevamente se toman los dos últimos censos 
como datos a sustituir en la ec. (4.7): 

ll" 
Ln 27314 - Ln 22762 

= 0_01823 "G 80 90 = 1990 - 1980 

y de la e c . (4.8} 

Ln P2010 = Ln P,990 + Ko (2010- 1990) 

L.n P2010 = Ln 27314 + 0.01823 (2010- 1990) 

= 10.57975 

P' = e 10.57975 = 39 330 hab 2010 . 

Cuando se supone un c re c im iento en progresión . 
geométrica, los valores que se obtienen para la 
población futura son mayores que los que se 
obtendrían si se supone un crec imiento en 
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progresión aritmética. 

La expresión (4.8} puede escr ibirse : 

Ln P = Ln Po + Ko t (4.8'): 

donde Po es la población cuando t O. 

Tomando antilogaritmos a (4.8') se obtiene: 

(4.9) 

La e c ua c ión (4.9) es la conocida como de 
capitalización con interés compuesto, es decir, el 
interés períodico se capita liza aumentando el 

capital anterior y usualmente eK• se representa 
como (1 +i), donde i es la tasa de interés y la 

expresión de P quedará 

P = P0 (1 + i)1 (4.10) 

Ambas expresiones, la (4.8) y la (4.10) 
corresponden al modelo geométrico de 
crecimiento, aunque comúnmente se ha 

aceptado el referirse a la expresión (4.10) como 
método de interés compuesto. 

Ejemplo 4.3 

Calcular la · poblac ión al año 2010 con la 
ecuac ión del interés compuesto considerando 
los sigwentes datos censales 

DATOS CENSALES 

AÑO POBLACION 

1970 172000 

1980 249000 

1990 292000 

So lución . 
A partir de la ec. (4.10), podemos obtener una 

expresión para la tasa de interés por simple 
despeje : 

i = T"P _, 
�rs: 

Sustituyendo los datos proporcionados: 



10 
249000 

- 1 = 0.03768 
172000 

esto e,s, 3.768 % anual 

Para e�! siguiente periodo 

10 

ó 1.60 % anual 

292000 
- 1 = 0.0 1 60 

249000 

Una ltasa promedio anual será: 

¡anual = 

3.768 + 1 .60 
= 2.684 % 

2 

Con estas tasas, se obtiene la población para 
2010 

¡:>2010 = 292000(1 + 0.02684)(2010-19E10) 

P 2010 == 495951 hab. 

Modelo Geométrico Decreciente 

Cuando la población tiende a un valor máximo 
denominado "de saturación", es conveniente 
estima1r la población futura con los parámetros 
de la IHy de crecimiento que puede cons iderarse 
geométrica decreciente. 

La población puede llegar a ese valor máximo de 
saturación, a causa de limitaciones de sus 
recursos económicos, naturales, o dE�I área 
urbanizable, por ejemp lo . La ve locidad de 
crecimiento sería directamente proporcional a la 
poblac:ión faltan te de saturación, es dedr: 

(4. 1 1) 

donde Les la población máxima o de saturación. 
La función de población se obtiene integrando la 
expresión (4.11): 
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de donde 

2 2 

f �=Ka fdt 
1 L - p 1 

2 
- Ln (l - P) 1 = Ka (t2 - t1) 1 

-Ln(L- P2) 
(L - P1) 

t2 - t1 
(4.12) 

Para una población P a un t iempo futuro T, 
tomando como datos inic iales P2 al tiempo t2, SE! 
tiene : 

- Ln (L - P) 
= Ka (T - �), o bien 

(L - p 2) 

L - P = (L - P J e -K, rr - t,l 

Restando P2 a ambos lados de la igualdad 
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Asociando 

(4.13) 

Ejemplo 4.4 

Suponiendo una población de saturación 
L = 70 000 habitantes, estimar la población para 
��O 1 O aplicando el modelo geométrico 
decreciente, con los siguientes datos censales: 

Solució n 

KD 70 "80 

1<::> so 9o 

AÑO POBLACION 

1970 19290 
1980 22762 
1990 27314 

Ln (
70000- 22762

) 
70000 - 19290 

1980 - 1970 

_ Ln (
70000 27314

) 
70000 - 22762 

1990 - 1980 

y un valor medio: 

� 0.007092 

= 0.010132 

F
�; "" 0.007092 + 0.010132 = o.008611 

2 

F'2010 = 27314 + (70000 - 27314)(1 - e- 01722) 

P 2010 = 34067 habitantes 
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Modelo Logístico o Biológico 

Este mode lo se usa para planeaciones a largo 
plazo con recursos fijos en vías de desarrollo , en 
consecuencia tiende a una poblac ión maxima 
limitada, generalmente para grandes ciudades o 
países. La concepción del modelo corresponde 
al crecimiento que tienen las moscas o cua lquier 
otro insecto en un espac io fijo y con 
alimentación limitada, en donde al inic io la 
velocidad de crecimiento aumenta hasta un 
cierto valor a partir del cual decrece tendiendo al 
valor nulo por disminución de alimen to y 
contaminación del medio. La teoría para la 
población la formuló P.F. Verhulst en 1844 y la 
aplicó R. Pearl en 1924 a los estudios 
demográficos. La curva de crecim iento de 
población tiene forma de S (fig . 4.1). Se le 
denomina comúnmente como el "Método de la S 
logística". 

z 
Q 
u 

� 
co 
o 
Q. 

TIEMPO 

Figura 4.1. Curva logística de crecimiento. 

Por supuesto, a lo largo de l tiempo las 
condiciones de desarrollo de una ciudad 
cambian y cualquier punto de la curva puede ser 
el arranque de otra nueva para otros factores de 
crecimiento, tales como desarrollos turísticos, 
recursos naturales por explotar (bosques, tierras 
de cultivo, etc.), afectaciones que se sufren por 
desarrollos cercanos o regionales, políticas 
demográficas o ejecución de obras dé 
infraestructura. 

El modelo matemático se plantea con la 
ecuación diferencial 

: =Ka P (L- P) (4.14) 



donde L es la población límite. La ecuación 
(4.14) expresa que la velocidad de crecimiento 
es proporcional a la población y al faltante de 
población para llegar al límite. Separando 
variables para integrar se tiene 

dP 
--- = Ka dt 
P (L - P) 

haciendo cambio de variab le P 

y entonces 

dP = - dz 
2' z 

Sustituyendo 

dz 

= Ka dt 
- (L - _!) 
z z 

dz 

z (L - _:) 

dz --- =Ka dt 
(Lz - "1) 

z 

= Ka dt 

La integración de (4.16) es directa: 

z 

1 
- Ln (Lz - 1) = f<st + A 
L 

(4.15) 

(4.16) 

Donde A es una constante de integración. 
Volviendo a sustituir 

p 
z 

1 L - - Ln (- - 1) = f<st + A 
L p 

La constante de integrac ión A se determina para 
las si�Juientes condiciones iniciales: en t == O, 
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P =P0, así 

A - � Ln (� - 1) 
L Po 

Sustituyendo este valor de A queda 

L 
- 1 

1 - Ln 
Po = f<st 

L 

L - 1 

P: 
� - 1 
p 

L 
- 1 

p 

= eK.Lt 

despejando P de (4.17) 

L 
p = ---:------

+ (� 1) eK.u 
Po 

Si se hace m = � - 1 y 
Po 

a == -Ka L, la expresión (4.18) queda 

L 
p = ----,--

( 1 + me at ) 

(4.17) 

(4.18) 

(4.19) 

La ecuación (4.19) se denomina "ecuación 
logística de Verhulst-Pearl". 

La determinación de los parámetros L, a y m es 
fácil si se conocen tres puntos de ordenadas 

equidistantes; por ejemp lo {P0, O); (P1,bt) y (P2, 
2b t), o sea que la equidistancia es "� t". 
Sustituyendo estas coordenadas en la expresión 
logística se obtienen tres ecuaciones para la 
determinación de los tres parámetros : 

(4.20) 



ABASTECIMIENTO DE AGUA POTABLE: 

1 [Po (L - P 1 ) 
a = A t 

Ln 
p 1 (L - p J) 

(4.2"1) 

(4.22) 

Al aplicar estas ecuaciones a una serie de datos, 
se requiere seleccionar o deducir tres puntos 
que sean de la curva logística lo cual no siempre 
se logra y aú.n se pierde tiempo en la 
determinación cuando l<;i serie no se ajusta al 
modelo como antes se advirtió que puedo 
suceder. 

Ejemplo 4.5 

Aplicando el modelo logístico, calcu le la 
población para 2010 con los siguientes datos: 

DATOS CENSALES 
AÑO PdBLACION 

1970 172000 
1980 249000 

1990 292000 

Solución: 

Aplicando (4.20): 

L 
= 2 (172000) (24�000) (292000) 

(172000) (292000) - (24.9000)2 
24900Q2 ( 172000 + 292000) 

(172000) (292000) - (249000? 

L - 3.7569 X 1015 = 3H)004 
- 1 .1777 X 1010 

Calculando la ec. (4.21): 

l 

40 

m 
= 319004 - 172000 = 0_8546 

172000 

Calculando la ec. (4.22): 

a "" � Ln 172000(319004- 249000) _ 0_1112 
10 249000 (319004 - 172000) 

obsérvese que A t = 10 años (equidistancia 
entre datos) 

Finalmente, aplicando (4.19) 

p = 319004 = 3Hi845 2010 (1 + 0_8546 e- o.1112 (2o1o _ 197ol) 

P 2010 = 315 845 habitantes 

Obsérvese que en la ecuación (4.19) 

t = t2- t0 = 2010- 1970 

El lector puede comprobar que la siguiente serie 
de datos no se ajusta al modelo logístico: 

AÑO POBLACION 
1970 19290 
1980 22762 

1990 27314 

Método de Incrementos Diferenciales 

Este método consiste en considerar que la 
segunda diferencia entre los datos de población 
es constante lo cual equivale a ajustar los datos 
a los de una parábola de segundo grado. Se 
requiere que los datos sean equidistantes para 
la aplicación del método. 

Ejemplo 4.6 

Dados los datos censales siguientes, calcular 
la población para los años 1980. 1990 y 2000 



CAPITULO 4 DATOS BASICOS DE PROYECTO 

AÑO POBLACION 

1870 7734 

1880 8430 

1890 9189 

1900 10200 

1910 11526 

1920 12909 

1930 14587 

1940 16629 

1950 19290 

1960 22762 

1970 27314 

Solución 

ARO POBLACION PRIMERA SEGUNDA 
DIFERENCIA DIFERENCIA 

1870 
7734"--... 

1980 8430. ·�696 
�. 

1890 9189 759·- � 63 

1900 10 200 1011 252 

1910 11526 1326 315 

1920 12909 1383 57 

1930 14587 1678 295 

1940 16629 2042 364 

1950 19290 2661 619 

1960 22762 3472 811 

1970 27314 4552 1080 

SUMAS 19580 3856 

No. de datos 10 9 

PROMEDIO 1958 428 
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En el método original, el promedio de la segunda diferencia permanece constante y se suma 
sucesivamente al promedio de la primera diferencia: 

PROMEDIO DE LA PROMEDIO DE LA 
POBLACION PRIMERA DIFERENCIA = 1958 SEGUNDA DIFERENCIA 

27 314 (DATO) -- + 238�+�8 
¡ 

29 700 

¡ 
32514 

¡ 
35 756 

--+ 

---+ 
.. 
-

28�+�6 
32�+�6 

Una variante de este método más ajustada a la realidad consiste en no obtener promedio de la primera 

diferencia, y el promedio de la segunda diferencia sumarlo al resultado de la última primera diferencia 

calculada en la tabla según se ilustra a continuación. 

1A. DIFERENCIA CALCULADA DEL PERIODO 1970-1960 

AÑO 

1970 27314 (DATO) 

t 
1980 32294 

! 
1990 37702 

� 
2000 43 538 

PROMEDIO DE LA 2A. 

---+ 

4552 � DIFERENCIA 

+ 4980� �428 
+ 

5408 , �428 
+ 

5836 �428 

--- + ----

_,._...__ + ---
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Modelo de la parábola cúbica. 

Este método considera que la curva de 
crec imiento se aproxima a la de una parábola 
cúbica del tipo: 

P = a + bx + cx2 + dx3 (4 .23) 

en donde x = año. 

Para aplicar este método se requiere contar con 
al menos cuatro datos. 

Ejemplo 4.7 

Calcular la población para el año 2010 por el 
método de la parábola cúbica con los siguientes 
elatos: 

AÑO POBLACION X 

1960 16629 o 
1970 19290 1 
1980 22762 2 
1990 27314 3 

Se cumple. que: 

(X=O) 

P = 16629 = a + b(O) + c(0)2 
+ d (0)3 

a= 16629 

(X= 1) 
1=> = 19 290 = 16 629 + b(1) + c("l)2 + d(1)3 

(X=2) 
P = 22 762 = 16 629 + b(2) + c(2) 2 +d(2)3 

(X= 3) 
P = 27 314 = 16 629 + b(3) + c(3)2 + d(3)3 

Quedando un sistema de tres ecuaciones con 
tres incógnitas. 
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b + e + d 

2b + 4c + 8d 

3b + 9c + 27 d 

= 

Resolviendo el sistema queda: 

b = 2345.16 
e = 271 
d = 44.83 

2661 

6133 

10685 

Finalmente se tendrá, aplicando la ec (4.23): 

P = 16629 + 2345.16 x + 271 X2 
+ 

+44.83 X3 

Para 2010 (X = 5) 

p = 16629 + 2345.16(5) + 271(5)� + 

+ 44.83 (5)3 

P = 50139 habitantes. 

Para 2020 (X = 6) 

p = 16629 + 2345.16(6) + 271 (6)2 + 

+ 44.83(6)3 

P = 45299 habitantes. 

Método de extensión de la curva a ojo. 

Este método consiste en graficar los datos de 
población en papel mllimétrico. Se forma un par 
de ejes coordenados :  el de las ordenadas para 
los datos de población y el de las abscisas para 
las fechas a que corresponden dichos datos. 

Una vez que se tienen los puntos local izados , se 

unen por medio de una línea que será la curva 
representantiva de la población. Esta curva se 
prolonga siguiendo la tendencia anterior, hasta 
el tiempo futuro deseado, encontrando así la 
población en el eje de las ordenadas. 
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Ejemplo 4.8 

Estimar la población para los años 1990, 1995 y 
2000 de la poblac ión "A" con el método de 
extensión de la curva a ojo. Los datos censales 
son los sigUientes: 

POBLACION 'A' 

AÑOS HABITANTES 

1910 10290 

1920 11 526 

1930 12 909 

1940 14 587 

1950 16 629 

1960 19 290 

1970 22 762 

1980 27 314 

Solución: 

De la Figura 4.2 se obtiene 

AÑOS POBLACION 

1990 32 230 

1995 35 000 

2000 37 600 

Método de comparación con otras poblaciones. 

En este método es necesario investigar otras 
poblaciones semejantes en costumbres, 
actividades, desarrollo , clima y situación 
�¡eográfica, a la población en estudio y suponer 
que ésta tendrá un desarrol lo similar. las 
poblaciones comparadas deberán tener una 
poblac ión superior a la estudiada en el momento 
que se haga el proyecto . 

Para la solución de un problema por este 
método se dibuja una gráfica semejante al 
método anterior, sólo que ahora se graficará en 
papel con rayado semilogarítmico . El eje de las 
absc isas, en escala natural , representará los 
tiempos y el eje de las ordenadas, en escala 
logarítmica, la población. Una vez graficada la 

44 

población en estudio y las semejantes a ésta se 
tomarán todas las curvas a partir del último 
registro de la población en estudio y se pasarán 
paralelas, haciendo coincidir la parte inicial de 
éstas con la parte final de la estudiada. A través 
de estas líneac; se traza una intermedia que sea 
representativa de la poblac ión futura. 

Ejemp lo 4.9 

Determinar la población para los años 1990, 
1995 y 2000 de la pob lación "A" del ejemp lo 4.8 

por el método de comparac ión con otras 
poblaciones. 

Solución. 

Se encontraron tres poblaciones semejantes a la 
estudiada. Los datos censales se presentan en 
el cuadro 4.3. 

De la figura 4.3, se obtienen los s iguientes 
resultados: 

AÑO HABITANTES 

1990 34 000 

1995 35 000 

2000 37 500 

Predicción con series cronológicas. 

En los cálculos realizados anteriormente se 
utilizaron sólo dos datos para los métodos 
aritmét ico y geométrico. En el método de las 
predicciones con series cronológicas se utiliza 
toda la información disponible que se considera 
representativa y adecuada (información 
seleccionada). 

la tendencia de una serie cronológica puede ser 
descrita por una recta si en cada intervalo de 
tiempo la serie aumenta o disminuye en una 
cantidad constante. Para determinar la recta que 
se apega a la estudiada, se utiliza el método de 
los mínimos cuadrados . 
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Figura 4.2. 

Cuadro 4.3. Poblaciones semejantes a la población "A" del ejemplo 4.8. 

AÑO POBl.ACION B POBLACION C POBLACION D 

1910 14,800 20,107 20,824 

1920 16,724 22,681 23,739 

1930 18,563 25,312 26,739 

1940 20 , 791 28,709 30,310 

1 950 23,701 32 , 6 1 9  35,159 

1960 27,020 38,008 40,784 

1970 31,613 45,693 48,126 

1 980 37,936 52,889 54,270 
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Método de los mínimos cuadrados. 

Una relac ión lineal entre dos variables queda 
representada por una línea recta cuya ecuación 
!Jeneral es y=a+ bx. El rr¡étodo de los mínimos 
cuadrados es el procedimiento matemático 
utilizado para determinar los valores numéricos 
de las constantes "a" y "b" en la ecuación. El 
método utiliza el conjunto de observaciones que 
en este caso son años y número de habitantes. 

Ejemplo 4.10 

F'ara ejemplificar este método se util izan los 
datos censales que se presentan en el cuadro 
4.4 ("x" = años; "y" = número de habitantes) 

Sustituyendo los valores del cuadro 4.4 en las 
ecuaciones normales 

E y = na + bEx (4.24) 

(4.25) 

CAPITULO 4 DATOS BASICOS DE PROYECTO 

donde n representa el número de pares de 
observaciones utilizadas en la regresión. 

Sustituyendo en las ecuaciones (4.24) y (4.25), 
se tiene que 

135 217 = 8 a + 15 560 b 
263 982 880 = 15 560 a + 30 268 400 b 

Resolviendo el s istema de ecuaciones, se 

obtiene que a = - 439 623.742 y 
b = 234.71767, por lo tanto la ecuación de 
regres ión es y = -439 623.742 + 234.7167 x, 

que permite calcular la poblac ión para cualquier 
año: 

AÑO: X POBLACION: y 

1971 23 005 
1975 23 944 
1990 27 464 
1995 28 638 
2000 29 812 

Cuadro 4.4. Datos censales y operaciones del método de mínimos cuadrados del ejemplo 4.10. 

X y K 

1910 10200 3648100 

f---
1920 11526 3686400 

1930 12909 3724900 

f---· - -

1940 14587 3763600 

1950 16629 3802500 

1960 19290 3841600 
--

1970 22762 3880900 

1980 27314 3920400 

LX= 15560 LY = 135217 ¿ K = 30 268 400 

Cuando la serie de datos no se ajusta a una 
recta, por quedar los puntos muy dispersos en el 
¡plano, puede intentarse el ajuste a una curva 
logarítmica o exponencial . En forma similar al 
método anterior la ecuación está representada 
por: 
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y' xy 

104040000 1 9482000 

132848676 221 29920 

166642281 24914370 

212780569 28298780 

276523641 32426550 

372104100 37808400 

518108644 44841140 

746054596 54081 720 

:¡:y' = 2 529 102 507 Lxy = 263 982 880 

Log y' = a+ bx (4.26) 

donde las constantes de regres ión a y b se 

calculan por el método de mínimos cuadrados. 
En este método la población debe estar en 
forma logarítmica, como se observa en el 

cuadro 4.5. 
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Cuadro 4.5. Operaciones del método de mínimos cuadrados del ejemplo 4.10 
ajustando a una curva logarítmica. 

[ AÑO 11 HABITANTES� 
[ X 11 log y �L .,: 11 2(Jog '1) 11 x logy J 

1910 4.0086 10200 16.0689 7656.43 

1920 4.0617 11526 16.4974 7798.46 

1930 4.1109 12909 16,8995 7934.04 

1940 4.1640 14587 17.3389 8078.16 

1950 4.2209 16629 17.8160 8230.76 

1960 4.2853 19290 18.363 88399 . 1 9  

1970 4.3572 22762 18.9852 8583.68 

1980 4.4364 27314 19.6816 8784 . 07 

LX= 15,560 r'v = 33.64so ¿.,: = 30268400 ¿ '/ = 141.6513 r xy - 65, 464.79 

Sustituyendo los valores del cuadro 4 .5 en las 
ecuaciones normales 

Elog y ; na + bEx (4.27) 

Elog y ; na + bEx (4.28) 

Sustituyendo se tiene que· 

33.645 = 8 a + 15.560 x 

65 466.70 = 15 560 a + 30 268 400 b 

Resolviendo el sistema de ecuaciones , se 

obtiene que a=- 7.49261685 y b = 0.00601452 
por lo tanto la ecuación de regresión es y ==-

7.4926 + 0.006014 x, a la que sacando su 
antilogaritmo permite calcular la población para 
cualquier año. 

AÑO 'X' LOGY POB 'Y" 

1971 4.36200 23015 
1975 4.38606 24325 
1990 4.47628 29942 
1995 4 . 5064 32088 
2000 4.5364 34389 
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4.3 USOS DEL AGUA 

Generalmente, las aguas se clasifican, según el 
uso, en aguas de uso doméstico, comercial, 
industrial, público y para la agricultura (Figura 
4.4). En las de uso doméstico se incluye toda el 
agua utilizada en las viviendas. La cantidad del 
consumo doméstico varía con el nivel de vida, 
pero es proporcional al número de habitantes . 

En las de uso comercial se incluye el agua 
empleada en los distritos o zonas comerciales o 
mercantiles, por personas que no habitan en 
ellas. El agua de uso comercial se utiliza en 
pequeñas manufacturas, y al mismo tiempo 
también en usos domésticos y, por consiguiente, 
el consumo no puede establecerse con arreglo 
al número de usuarios de la zona comercial. Tal 
gasto es mejor estimarlo con arreglo a la 
superficie del suelo de los edificios allí situados. 
El agua de uso industrial sirve para fines de 
fabricación y la cuantía de este uso no guarda 
relación alguna con la población o número de 
habitantes de una zona industrial. El agua de 
uso público o municipal sirve para limpiar calles 
y alcantarillas, r iego de parques y jard ines , 

combate de incendios, usos recreativos y de 
ornato así como para edificios públicos o sin 

"medidor". A veces se clasifican como de uso 
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púb lico las pérdidas de agua por fugas en la 
red, las cuales representan frecuentemente una 
parte considerable del sumin istro total. El agua 
para la agricultura se utiliza para fines de riego 

pero es preferible que a este uso no le dé 
servicio el s istema de abastecimiento de agua 
potable de la población. 

1 CORRIENTE 1 
SUPERFICIAL 1 ACUIFERO 1 'TRANSFERENCIA DEl 

OTRAS CUENCAS 

J ' 
1 

1 
1 TRATAMIENTO 1 

USO URBANO 

J USO DOMESTICO J 

1 USO PUBLICO l 

( j USO COMERCIAL 1 

_1 USO INDUSTRIAL 1 
� .., 

REUSO DESCARGA DE AGUA 

� ') TRATAMIENTO Y REUSO DE AGUA 

t-tDESALACION r. >1TERCIARI0}¡1SECUNDARIO PRIMARIO� 

f¡SCARGA DEj_ 
CIUDAD 

Figura 4.4. Usos del agua. 
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Consumos. 

Los consumos de agua varían con los países e 

incluso con las region es; así, en las ciudades se 
consume mayor cantidad que en las zonas 

rurales . En efecto, las condiciones climatológicas 

e hidrológicas de la región considerada , las 
costumbres locales y el género de actividad de 
los habitantes tiene una influencia directa en las 
cantidades de agua consumida. Específicamente , 

los factores que determinan el consumo son los 
que se describen a continuación: 

a) Cantidad de agua d isponible . 

La dificultad para disponer de agua en las 
fuentes de abastecimiento limita en ocasiones la 
cantidad a distribuirse. 

b) Tamaño de la población . 

A medida que una población crece, aumentan 
sus necesidades de agua, destinada 
principalmente a usos p úblicos e industriales. 

e) Características de la poblac ión . 

El consumo per-cápita dependerá de la actividad 
básica y costumbres de la población, así como 
de las características de dicha actividad . 

d) Clima. 

Los climas extremosos son los que más 
influencia tienen en el consumo de agua, ya que 
elevan éste cuando el clima es cálido y lo 
dism inuyen cuando es frío, aunque en este caso 
puede también incrementarse el consumo 
debido al uso de calefacción y a la rotura de 
tuberías por la congelación del agua. 

e) Nivel económico. 

A med ida que el nivel económico de una 
población mejora, aumentan las exigencias en el 

consumo de agua. 

f) Existencia de alcantarillado. 

Cuando una población cuenta con redes de 
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alcantarillado a través de las cuales los 
materiales de desecho son fácilmente 
eliminables, el consumo de agua es mas elevado 
que en poblaciones donde no se cuenta con tal 
servicio. 

g) Clase de abastecimiento 

El consumo en poblaciones que cuentan con un 
sistema público de abastecimiento es mayor que 
en aquellas que tienen sólo un sistema 
rudimentario. 

h) Calidad del agua. 

El consumo de agua aumenta cuando su calidad 
es mejor debido a que se diversifican sus usos. 

i) Presión en la red . 

La presión en la red afecta el consumo a través 
de los derroches y pérdidas . Una pres ión 
excesiva aumenta la cantidad de agua 
consumida, debido a las pérdidas en las juntas 
y los derroches en piezas defectuosas. 

j) Control de consumo. 

El uso de medidores provoca una disminución 
en el consumo de agua ya que el usuario tiene 
que pagar según el volumen empleado. 

Dotación. 

Se entiende por "dotación", la cantidad de agua 
que se asigna a cada habitante y que 
comprende todos los consumos de los servicios 
que se hacen en un día medio anual, incluyendo 
pérdidas. Por supuesto que la dotación de agua 
potable, si el sistema de abastecimiento es 
eficiente y suficiente, es función del cl ima , del 
número de habitantes y sus costumbres. del 
costo de agua distribuida y de las medidas de 
control para evitar fugas , desperdicios y hacer 
uso racional de ella. Se considera para fines de 
proyecto ya sea la aplicación de los datos 
experimentales que se recaben en la población 
en cuestión, los que se adapten de otras en 
condiciones similares o, a falta de éstos, se 
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Cuadro 4.6. Dotación de agua potable (1/hab/día). 

Número dH habitantes 

2500 a 15000 

15000 a 30000 
-

30000 a 70000 

70000 a 150000 

Mayor de 150000 

acaten normas de dotación media en función del 
número de habitantes y el clima, como se indica 
en el Cuadro 4.6, ap licable a las poblaciones del 
país, expresada en litros diarios por habitante 
(1/d x hab) (Normas de proyecto para obras de 
Aprovisionamiento de Agua Potable en 
Localidades Urbanas de la República Mexicana. 
Dirección General de Agua Potable y 
Alcantarillado, SRH, 1974). 

Las cifras del Cuadro 4.6 toman en cuenta el uso 
doméstico del agua que fluctúa más o menos 
como sigue en litros por habitante y por día: 

Para bebida, de 20 a 30 

cocina y limpieza 

Descarga de de 30 a 45 
muebles sanitarios 

Para baño de de 20 a 30 

regadera 

Total de 70 a 105 

a lo anterior hay que agregar lavado de coches 
a razón de 20 a 200 litros por vehículo, el riego 
de patios y ¡ardines que usan de 1 a 7 litros 
diarios por metro cuadrado y el uso de aire 
acondicionado a razón de 100 a 500 litros diarios 
por habitante 

A falta de mediciones de consumo. son 
suficientes las dotaciones medias ya citadas, sin 
recurrir a teorizaciones para deducir cifras 
probables. Es importante anotar que la 

Clima 

Cálido Templado Frío 

150 

200 

250 

300 

350 
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125 100 

150 125 

200 175 

250 200 

300 250 

instalación del alcantarillado repercute en el 
aumento de consumo de agua. 

Variaciones. 

El consumo medio anual de agua en una 
población es el que resulta de multiplicar la 
dotación por el número de habitantes y por los 
365 días del año: 

vma 

donde: 

D X p X 365 
1000 

V ma = Es el consumo medio anual en m3 
D = Es la dotación en Uhab/día, y 
P = Es el número de habitantes 

(4.29) 

El consumo medio diario anual (Vmct) en m3, es 
por consiguiente: 

V 
- D X p 

md - 1000 
(4.30} 

y el gasto medio diario anual (OJ en litros por 
segundo es 

Q 
; D X p 

m 86400 
(4.31) 
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donde 86400 son los segu �dos que tiene un día. 

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

Las cond ic iones climáticas, los días de trabajo 
et�::étera, tienden a causar amplias var iaciones en 

el consumo de agua . Durante la semana, el 
lunes se produci rá el mayor consumo y el 
dom ingo el más bajo . E� a lgunos meses se 
observará un promedio diario de consumo más 
alto que el promedio anual. Especialmente el 
tiempo caluroso producirá una semana de 
máximo consumo y ciertos días superarán a 
ot ros en cuanto a su demanda . También se 
producen puntas de d emanda durante el d¡a. 

Habrá una punta por la mañana al empezar la 
actividad del día y un m íniiT]O hacia las cuatro de 
la madrugada. 

El gasto máximo diario alcanzará probablemente 
el 1 20% del diario medio anual y puede llegar 
hasta el 150%, es decir 

(4.32) 

donde : 

OMo = Es el gasto máximo diario en litros por 
segundo. 

Es el gasto medio diario anual en litros 
por segundo y 

CVD == Es el coefic iente dé variación diaria. 

El gasto máximo horario será probablemente de 
al1'ededor del 150% de l promedio para aquel día 
y puede llegar hasta el 200%, o sea. 

Q111H = Qm x CVD x CVH 

donde: 

(4.33) 

QMH = Es el gasto máxim9 horario en litros por 
segundo y 

CVH = Es el coeficiente d� variación horaria . 
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De acuerdo a los Lineamientos Técnicos de la 
CNA, se tienen los siguientes valores de los 
coefic ientes de variación: 

CVD 1.2 a 1.5 

CVH 1.5 a 2 

Los valores comúnmente usados para proyecto 
en la República Mexicana son: 

CVD = 1.2 

CVH = 1.5 

4.4 GASTOS DE DISEÑO 

Los gastos de diseño para los componentes de 
un sistema de abastecimiento de agua potable 
se indican en la figura 4.5. 

Ej emplo 4.11 

Determine el gasto medio, máximo diario y 
máximo ho rario que demandará una localidad 
con una población actual de 15 000 habitantes, 
que ha presentado una tasa de c recimiento de 
tipo geométrico del 4.5% anual . La localidad se 
ubica en una reg ión de clima temp lado . El 
periodo de diseño es de 15 años. 

Solución: 

Pobl. actual = 15000 hab., de la ecuación 4. 10, 

se tiene: 

Pobl. futura = Pobl. actual x (1 +i)1 = 15000 
(1 +0.045) 15 = 29029 hab. 

Población de proyecto = 29 029 hab.; 
dotación = 150 1/hab/día , que corresponde a un 
clima templado. A partir de las ecuaciones 4.:31 
a 4.33, se tiene: 

0 = 29029 x 150 = 50.40 l/s m 
86400 

QMD = 1.2 x 50.40 = 60.48 1/s 

QMH = 1.2 X 1.5 X 50.40 = 90.72 1/S 
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4 

-··· .,.ITs 

COMPONENTE GASTO DE DISEÑO 

1. FUENTE Y OBRA DE CAPTACION QMO 

2. CONDUCCION QMO 

2'. CONDUCCION (ALIMENTACION A LA RED) QMO 

3. POTABILIZADORA 

4. TANQUE DE REGULARIZACION 

5. RED DE DISTFtiBUCION 

DONDE 

Qm = GASTO MEDIO 

QMO = GASTO 1\/IAXIMO DIARIO 

QMH = GASTO NIAXIMO HORARIO 

* 

* 

QMD 

QMH 

Qm Ó QMD EN PROCESOS 

EN FUNCIONAMIENTO 
HIDRAULICO 

Figura 4.5. Componentes del sistema de abastecimiento y sus gastos de diseño. 
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ABASTECIMIENTO DE AGUA POTABLE 

Ejemp lo 4 12 

En la figura 4.6 se muestra el diagrama del 
sistema de abastecimiento de agua potable que 
ha de proyectarse para cierta ciu dad que de 
acuerdo a su topografía ha sido dividida en dos 
zonas denominadas "alta" y "baja". La fuente de 
abastecimiento es el agua subterránea y la obra 
ele captac ión se compone de tres pozos 
profundos que envían su caudal hacia un mismo 
tanque superficial de concreto. Ya reunida el 
agua en este tanque , se rebombea hacia el 
tanque de regularización de la zona baja en 
donde se asienta el 40% de la población total. 
El tanque bajo (TB) abastece de agua a la zona 
baja y al mismo tiempo se tiene en él un eq u ipo 
ele bombeo que eleva el agua hasta el tanque de 
regularización de la zona alta, en la cual se 

asienta el 60% de la población total . 

Los censos de población de esta localidad son 
los siguientes: 

Censo No. de habitantes 

1921 5459 

1 930 6710 
1940 7065 
1950 10597 
1960 16556 
1970 21164 
1980 27476 
1990 31112 

Pozo 1 

Pozo III 

TB: Tanque Bajo 

TA: Tanque Alto 

LC-2-_...--

A partir del año actual (1991), calcule: 

a) La población de proyecto para un periodo 
de diseño de 15 años (ver cuadro 4.2) 
utilizando los métodos de incrementos 

diferenciales, extensión gráfica e interés 
compuesto. 

b) Los gastos de bombeo de los pozos 
considerando que ell y el 111 proporcionan 
30 y 40% del gasto de diseño de la obra 
de captac ión respectivamente y bombean 
las 24 horas. El pozo 11 bombea de 7:00 a 
17:00 horas . La dotación es de 250 litros 
por hab itante y por día para toda la 
población. 

e) Los gastos de diseño de las líneas de 
conducción 1 y 2 considerando que del 
cárcamo se rebombea solo 20 horas al día 
hacia el tanque bajo y que de éste se 
bombea agua durante 16 horas al día hacia 
el tanque a lto. 

'figura 4.6. Esquema del problema 4.12. 
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Solución: 

a) Cálculo de la población de proyecto: 

El año al cual deberá estimarse la población es 
19H1 + 15 = 2006 

Aplicando el método de extensión gráfica se 
observa en la Figura 4.7 que para el año 2006 
podrían esperarse 36 600 habitantes. 

Utilizando la ecuación 4.10 del método de interés 
compuesto se obtiene la tasa de crocimiento. 

1 

i = (31112)TO - 1 = 0.0125 es decir 1 .25 % 
27476 

anua! 

Entonces 

P2006 = 31112 (1 + 0.0125)16 
= 37953 habitantes. 

Para aplicar el método de incrementos 
diferenciales se descarta el primer dato por no 
constituir 1 o años el periodo. 

PRIMERA SEGUNDA 
DIFERENCIA DIFERENCIA 

AÑO POBlACION 

1930 6710 

1940 7065 355 

1950 10597 3532 3177 

1960 16556 5959 2427 

1970 21164 4608 ·1351 

1980 27476 6312 1704 

1990 31112 3636 -2676 

SUMA 24402 328 1 

n 6 5 

PROMEDIO 4067 656 

1 990 31112 4723 656 

2000 35835 5379 

2010 41214 

Interpolando se obtiene la población del año 
2006 
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p2006 

CAPITULO 4 DATOS BASICOS DE PROVECTO 

41214 - 35835 
(2006 - 2000) + 35835 

2010 - 2000 

p 2006 = 39 062 habitantes 

En resumen, se han obtenido los siguientes 
resultados: 

Hab. 

Extensión gráfica 36600 
Incrementos diferenciales 39062 
Interés compu,esto 37953 

El criterio que se aplica para definir la población 
de proyecto en este ejemplo es obtener el 
promedio de los tres resultados: 

Población de proyecto: 37 871 habitantes. 

b) Cálculo de los gastos de bombeo de los 
pozos. 

El gasto de diseño de la obra de captación es el 
gasto máximo diario (QMD) , como se indica en la 
Figura 4.5. En consecuencia, los tres pozos en 

conjunto deberán suministrar el volumen máximo 
diario. 

o x P x evo 
VMD = -------1000 

3 VMD = 11,361.3 m 

250 X 37871 X 1.2 

1000 

Como los pozos 1 y 111 deben satisfacer 
respectivamente el 30 y 40% del consumo 
máximo diario, al final del día habrán de producir 
los siguientes volúmenes: 

Pozo 1 
V1 = 0.30 x 11361.3 = 3408.39 m3 al día 

Pozo 111 
V111 = 0.40 x 11361.3 = 4544.52 m3 al día 

De acuerdo con los datos, estos pozos habrán 
de bombear continuamente las 24 horas, por lo 
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que sus gastos de bombeo respectivos serán: 

VOLUMEN 

TIEMPO DE BOMBEO 

Pozo 1 

QB 
3408.39 

1000 = 39 .45 � X 1 
24 X 60 X 60 S 

Pozo 111 

QB-111 
4544.52 

1000 = 52 .60 � X 
24 X 6Q X 60 S 

El 30% del volumen medio diario restante deberá 
ser produc ido por el pozo 11, esto es 

Pozo 11 

V11 == 0 .30 X 11361.3 = 3408.39 m3 al día 

Pero este pozo sólo bombeará 1 O horas 
continuas (de 7 :00 a 17:00 hrs), por lo que el 
gasto de bombeo será 

Pozo 11 

3408.39 

10 X 60 X 60 

1 
X 1000 = 94.68-

S 

e:) Gastos de diseño de las líneas de 
conducción. 

De acuerdo con la Figura 4.5, el gasto de diseño 
de una línea de conducción es el gasto máximo 
diario (QM0), pero en este caso debe afectarse 
por el lapso de bombeo, ya que este no es 
continuo las 24 horas del día. 

Del cárcamo de rebombeo al tanque bajo (TB): 
20 horas de bombeo. 
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QLC·1 = 157.8 1/S 

24 

20 

250 X 37871 
X ---::--::--::-::-- X 1 .2 

86400 

Del tanque bajo al tanque alto: 16 horas de 
bombeo. 

24 
QLC _ 2 = - x 0.6 QMD 

16 

24 250 X 37871 
- - X 0.6 X X 1 .2 

16 86400 

QLC·2 = 118.351/S 

Obsérvese que en el caso de la línea de 
conducción LC-2, el gasto máximo diario se ha 
multiplicado por 0.6 debido al hecho de que el 

40% de dicho gasto se consume en la zona baja 
por lo que sólo tiene que bombearse al tanque 
alto el 60% restante. 

En conclusión, no importa cuantas horas se 
bombee, el hecho es que siempre deberá 
tenerse al final del día un volumen igual al 
consumo máximo diario, por lo que el gasto 
máximo diario deberá ser incrementado con un 

factor de 24 /(horas de bombeo) para satisfacer 
las necesidades de la población . 
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Aplicabión del método de extensión gráfica para el cálculo de la población futura 

del problema 4.12. 

1 

4.1. Los datos de población 9e nueve ciudades diferentes que en 1990 eran del mismo tamaño, se dan 
en el Cuadro P1. 

a) Representar estos dat¡s sobre una tloja de papel milimétrico. 

b) Indique el método o m
l
étodos dB previsión de población que les serían aplicables a cada una de 

dichas ciudades. 

4.2. Predígase la población d� la localidad cuyos datos se presentan en el Cuadro P2, para el año 2000 
util�zando proyecciones ¡ritméticas y geométricas. 

4.3 Si la población de saturadión de la ciudad D del problema 1 se fija en 180,000 habitantes, calcúlese 
su población en 2005 se¡ún el modelo geométrico decreci,ente. 
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CUADRO P1 

1 POBLACION 1 
1 CIUDAD 11 1s;]G;]����� 

A 24-:136 33484 40120 48424 46784 45982 43544 

B 13884 18650 22561 25086 25537 26884 36108 

e 2024 4034 9241 13842 16379 17389 36585 
D 6150 9539 11006 11223 12958 1 9999 37718 

E 1 690 372 1 6841 16598 22584 30187 37395 

F 30470 39165 41611 39532 37081 33251 27877 

G 6185 8925 10303 14766 1807 1 28937 36047 

H 2HI50 24803 25978 28749 29822 31558 38912 
f 30345 34668 36192 36652 35753 36722 35249 

CUADRO P2 

AÑO POBLACION AÑO POBLACION 

1979 126700 1986 182000 

1 980 132400 1987 195200 

1981 139200 1988 208700 

1982 146000 1989 223600 

1983 152600 1990 245900 

1984 160700 1 991  281400 

1 985 170600 1992 314000 

4.4 Para un periodo de proyecto de 15 años se desea calcular los gastos de diseño medio, max1mo 

diario y máximo horario de agua potab le para el sistema de abastecimiento que se está proyectando 
para una ciudad que actua lmente tiene 45,000 habitantes . Según estimaciones del INEGI el 
crecimiento esperado será de tipo geométrico con una tasa del 1.8% anua l ; la dotación actual es 
de 250 1/h ab/d ía y se propone incrementarla aritméticamente a razón del 0.5% anual. Considere los 

coeficientes de variación frecuentemente us3dos en México. 

4.5 Resuelva el Ejemplo 4.12, cons iderando una localidad para la cual se tienen los siguientes datos 
censales : 

1 AÑO 1 POBLACION 1 
1930 12,115 

1940 13,493 

1950 12,369 

1960 17,843 

1970 24,337 

1980 34,983 

1990 48,674 

4.6 El tanque de regularización mostrado en la Figura P-4.6 es alimentado por dos pozos en las horas 

de bombeo indicadas. Además cuenta con dos salidas: una que da servicio a las demandas de la 

pob lac ión A y otra que abastece a una industria, según las horas indicadas en la figura. La dotación 

es de 200 1/hab/día y los coeficientes de variación diaria y horaria son 1.2 y 1 5, respectivamente. 

a. Calcular el gasto de la línea de alimentación a la red de distribución. 

b. Calcular la población teórica que atiende actualmente el sistema. 

c. Calcular el déficit que tendrá el sistema en el año 2000, en 1/s suponiendo un crecimiento de tipo 

geométrico con una tasa del 2.5% anual. 
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Pozo� 

10 \ls, 24 homs 

561/s, de 18 a, 24 horas 

Figura P-4.6 

4.7' Una población será abastecida por medio de dos pozos y una galería filtrante, como se muestra en 
la Figura P-4.7. 

Calcule: 

Pozo Pozo 
A B 

L1_ ___ 2 

Figura P-4.7 

4 

a. La población de proyecto para un periodo de d iseño de 15 años utilizando el método de 
incrementos diferenciales. 

b. Si el pozo A proporciona un gasto igual al 65% del gasto del pozo B y los dos funcionan 
únicamente durantd 12 horas, ¿cuál será el gasto que debe producir cada pozo? 

c. ¿cuáles serán los gastos de diseño de las líneas de conducción 1, 2, 3 y 4. 

Los datos censales soh los siguientes: 

----------
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AÑO POBLACION 
1 12,115 

2 13,493 

3 12,369 

4 17,843 

S 24,337 
6 34,963 

7 (último censo) 48,674 

Dotación: 300 1/hab/día 
Coeficientes de variación d iar ia y horaria: 1.2 y 1.5, respectivamente. 

4.8 Una población será abastecida por medio de tres pozos, como se muestra en la Figura P-4.8. 

Calcule: 

Pozo No. 1 

' " 

P�oo No.l 
o 

Pozo No. 3 

L. C. A 
T.B. 

65 'k de la 
población 

Figura P-4.8. 

a. La población de proyecto para un periodo de diseño de 15 años utilizando el método de 
incrementos diferenciales. 

b. Los gastos de los pozos, si el pozo No. 1 y el No. 2 proporcionan 15% y 40% del gasto de diseño 
de la obra de captación, re1spectivarnente. 

c. Los gastos de diseño de las líneas de conducción A y B, considerando que: el cárcamo A 
bombea sólo 20 �oras al día hacia el tanque bajo (TB) y el tanque bajo dará servicio al 65% de 
la población y de ahí se bombea agua durante 16 horas al día hacia el tanque alto. 

AÑO POBLACION 
1 24,679 

2 28,894 

3 23,999 

4 54.396 

5 81,155 

6 (último censo) 151,805 

Dotación: 300 1/hab/día 
Coeficientes de variación d iar ia y horaria: 1.15 y 1.4, respectivamente. 
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Para el abastecimiento de agua se cuenta 
principalmente con las aguas fluviales y las 
subterráneas. Además se utiliza el agua de los 
manantiales, lagos y embalses. En pequeiia 
escala, tamb ién se almacena agua de lluvia en 
cisternas, pero no es fácil cuando se trata de 
abastecer poblac iones importan tes . Sin 
embargo, reg iones en donde los enormes 
estiajes, unidos a la intensa evaporación, agotan 
la disponibilidad de aguas superficiales y 
profundas , la captación y adecuado a lmacenaje 

400 

-j 
! 

CAPITULO 

5 

OBRAS DE CAPTACION 

de las aguas de lluvia puede salvar la crítica 
situación . La captac ión de estas aguas puede 
hacerse en los tejados o en áreas especiales 
debidamente dispuestas. Pero en estas 
condiciones el agua arrastra las impurezas de 
dichas superficies, por lo que para hacerla 
potable es preciso filtrarla. La filtración se 
consigue mediante la adecuada instalación de 
un filtro en la misma cisterna . Un d ispositivo de 
este tipo se ilustra en la F igura 5.1. 

�. 
SI SE COLOCA UNA BOMBA ASPIRANTE 

SECCJON IMPELENTE PODRA ELEVARSE EL AGIJA � 
,----,.--,4-:h

REMOVIULE A VI' TJI\ACO QUE DJSTRIBLJYA EL AGUA \:.J DENTRO DE LA CASA. COLOCA'IDO LA 

320 

CASQt,JILLO MET�LJC2Q_ 
PARA COLOCAR BOMBA 

PLANTA 

TUBERIA NECESARIA. 

CORTE 

Figura 5.1. Captación de agua pluvial. 
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E:l volumen de la cisterna puede calcularse de la 
forma siguiente: 

Vs = 0 X 30 X (12- t) X 1.3 X h (5.1) 

donde 

V" = Volumen necesarip para el consumo en 
época de secas; [litros]. 

D = Dotación en [1/hab/día] 

�10 = Días del mes 

(12-t)= Número de meses secos; tes el número 
de meses con lluvia 

1.3 = 30% más por seguridad 

h = Número de habitantes (usuarios). 

Por otra parte: 

V = p X A 
e 1000 

donde 

Ve = Volumen anual captado [m3] 
P = Precipitación media anual (mm) 
1000 = Factor de conversión de unidades 

mm 1 
1000 mm 

m 

= m  

A = Area de captación er m2 

(52) 

Si Vs < Ve no ex istirá problema de suministro, 
pero si Vs > Ve faltaf\á agua. Entonces, al menos 
debe tenerse que 

vs = vel 

Ejemplo 5.1 

¿ Qué volumen de agua puede ser almacenado 
en una cisterna próxima 9 una casa rural, con un 

área de captación de 200 m2, si la precipitación 
media anual es de 90 cm ? 
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Solución: 

ve = 90 cm ( 1 m ) ( 200 m2 ) 180 m3 
100 cm 

Ejemplo 5.2 

Calcular el volumen de agua que se debe 
almacenar en una cisterna para una población 
de 5000 habitantes si se les asigna una dotación 
de 200 1/hab/día. La precipitación media anual es 
de 90 cm, y la época de lluvias dura 4 meses. 

Soluc ión . 

El volumen necesario para el consumo en 
época de secas es de acuerdo con la ec. 5.1 

Vs =, 200 1 
x 30 días x (12 - 4) 

hab día 
X 1.3 X 5000 hab == 3.12 X 108 1 

y el volumen anual captado es, por la ec. (5.2): 

V = �00 X A 
e 1000 

Para que no exista problema de suministro, al 
menos debe tenerse que: 

900 x A = 3. 12 x 10s m3 1000 

El área de captación es: 

A 
= 3.12 x 10s x 1000 = 346666.67 m2 

900 

y el volumen 

V ; 900 X 346666.6'7 e 1000 



En conclusión, no es factible para una población 
como la de este ejemplo, la construcción de 
obras tan grandes para la recolección y 
almacenamiento de agua pluvial, y no debe 
depender de ésta para el suministro, pero 
tampoco debería desaprovecharla. 

La planeación de un sistema de abastecimiento 
de agua requiere que se determinen la calidad y 
cantidad de aquélla y las fuentes con que se 
cuente para su ut ilización . Estos factores pueden 
conocerse mediante un reconocimiento sanitario. 

5.1 RECONOCIMIENTO SANITARIO 

La importancia que tiene un reconocimiento 
sanitario de las fuentes de agua no debe 
menospreciarse. En el caso de un nuevo sistema 
de abastecimiento, el reconocimiento sanitario 
debe realizarse conjuntamente con la 
mcolección de los datos iniciales desde el punto 
de vista de la ingemena , cu bnendo la 
explotación de una fuente dada y su capacidad 
para satisfacer las necesidades presentes y 
futuras . El reconocimiento sanitario debe incluir 
la localización de cualquier riesgo contra la salud 
y la evaluación de su importancia presente y 
futura. En el caso de un sistema ya construido, 
el reconocim iento sanitario debe relalizarse tan 
frecuentemente como sea compatible con el 
control de los peligros para la salud y para el 
man�enimiento de una buena s ituación sanitaria . 

La información proporcionada por el 
reconocimiento sanitario es esencial para una 
completa i nterpretación de los datos 
bacteriológicos y, frecuentemente, de los 
qu ímicos . Dicha información debe siempre 
formar parte de los informes de laboratorio. Las 
guías que a continuación se mencionan cubren 
los factores esenciales que deben ser 
considerados en la etapa de Investigación 
Directa, según se explicó en el Capítulo 3. 

No todos los rubros son aplicables a cualquier 
abastecimiento y, ocas ionalmente , algunos que 
no aparecen constituirán aumentos importantes 
a la lista que se presenta. 
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Abastecimiento con agua subterránea. 

a) Características geológicas locales; pendientes 
del terreno superficial 

b) Naturaleza de los suelos y de los estratos 
porosos inferiores, ya sean arcilla, arena, 
grava, roca (especialmente calizas porosas); 
granulometría de la arena y grava; espesor de 
los estratos que contienen agua; profundidad 
del nivel freático, localización y registro de 
pozos locales ya sea que estén en uso o 

abandonados. 

e) Pendiente del manto freático de preferencia 
determinada de la observación de pozos 
existentes o de pozos de prueba, o 
estimándola por la pendiente del terreno 

'-''·superficial, sin la exactitud que este 
procedimiento implica. 

d) Extensión de la superficie de escurrimientos 
que puede aportar agua pa ra el 
abastecimiento. 

e) Naturaleza , distancia y dirección de las 
fuentes de contaminación locales. 

f) Posibilidad de que el agua de desagüe 
superficial penetre en el sistema y de que los 
pozos se inunden; métodos de protección. 

g) Métodos utilizados para protección del 
abastecimiento contra la contaminación, por 
medio del tratam iento de las aguas 
residuales, d isposición de desechos y 
similares. 

h) Características constructivas del pozo: 
materiales, diámetro, profundidad del ademe; 
profundidad de pichanchas o cedazos y su 
longitud. 

i) Protección super ior y lateral del pozo. 

j) Construcción de la caseta de bombeo (pisos, 
desagües, etc.); capacidad de las bombas; 
abatimiento cuando las bombas están en 
operación . 

k) D isponibilidad de un abastecimiento 



ABASTECIMIENTO DE AGUA POTABLE 

pe ligroso , que pueda utilizarse en sustitución 
del abastecimiento normal, ocasionando 
peligros para la salud púb l ica . 

1) Desinfección : equipos, supervisión , estuches 
para pruebas u otros tipos de control de 
laboratorio. 

Abastecimiento con agua superficial. 

a) Naturaleza geológica de la superficie; 
características de los suelos y de las rocas. 

b) Características de la vegetación; bosques ; 

tierra cultivada e irrigación, incluyendo 
salinidad, efecto en el agua de riego , etc. 

e) Poblac ión y población con alcantarillado por 
kilómetro cuadrado de superficie ck 
captación . 

d) Métodos para la dispos ición de las aguas 
res 1duales , ya sea por medio de su 
desviación de la cuenca o por tratamiento. 

e} Características y eficiencia de las plantas de 
tratamiento de as aguas residuales en el 
interior de la cuenca 

Q Proximidad de fuentes de contaminación fecal 
en la toma de abastecim iento del agua. 

g) Proximidad , fuentes y características de los 
desechos industriales, salmueras de campos 
petroleros, aguas ácidas de origen minero, 
etc. 

h) Características del abastecimiento en cuanto 
a cantidad . 

i) Para abastecimientos de lagos o represas; 
datos de dirección y velocidad de los vientos ; 
acarreos de contam inantes ; datos relativos a 

luz solar (algas). 

j) Características y calidad del a!lUa cruda; 
org an ismos coliformes (NMP), algas, 
turbiedad, color, constituyentes minerales 
ob¡etables. 
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k) Período nominal de retención en fa represa o 

en el depósito de almacenamiento. 

1) Tiempo mínimo probable  que requiere el 
agua para escurrir desde las fuentes de 
contaminación hasta la represa y al través de 
la obra de toma en la represa. 

m) Forma de la represa, haciendo referencia 
a posib les corrientes de agua inducidas, ya 
sea por el viento o descarga de la represa, 
desde la bocatoma hasta fa admisión al 
sistema. 

n) Medidas de protección en relación con la 

utilizac ión de la cuenca colectora para el 
control de pesca , utilización de botes, 
acuatizaje de aeroplanos, natación, vadeo, 
corte de hielo, tolerancia de animales ya sea 
en las zonas marginales, sobre o en el interior 
de las aguas , etc. 

o) Eficiencia y constancia de las actividades de 
vigilancia . 

p) Potabilizac ión del agua: clase y condiciones 
adecuadas de los equipos; existencia de 
refacciones ; efectividad de los p rocesos de 
potabilización, evaluac ión de la supervis ión y 
realización de pruebas; t iempo de contacto 
después de la desinfección ; determinación 
del cloro libre residual 

q) Instalaciones de bombeo; caseta de bombeo, 
capacidad de bombas y de unidades de 
repuesto , instalaciones para almacenamiento. 

5.2 CAPTACION DE AGUAS SUPERFICIALES 

Para el d iseño de obras de captación 
superficiales se requiere obtener, además de la 
información del apartado 5.1, la siguiente: 

a) Datos Hidrológicos 

o Gastos medio, máximo y mínimo 
o Niveles de agua normal, extraordinario y 

mínimo 
o Características de fa cuenca ; erosión y 

sedimentación 



o Estudio de inundaciones y arrastre de 
cuerpos flotantes 

b) Aspectos Económicos 

o Generación de alternativas y e lección de la 
más econom1ca que cumpla con los 
requerimientos técnicos 

o Menores costos de construcción, operación y 
mantenimiento 

o Costo de las obras de protección 

o Tipo de tenencia del terreno 

Etc. 

COMPUERTA 
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Dependiendo de las características hidrológicas 
de la corriente, las obras de captación pueden 
agruparse en los cuatro tipos generales 
sigu ientes:  

1.  Para grandes variaciones en los niveles de la 
superficie libre 

1.a) 

1.b) 

---

Torres para captar el agua a diferentes 
nive les , en las márgenes o en el punto 
más profundo del río, Figura 5.2 

Estaciones de bombeo flotantes. 
También pueden usarse en lagos o 

embalses. Figura 5.3. 

MOTOR Y BOMBA 

COLUMNA DE 
SUCCION 

Figura 5.2 

EST ACION DE BOMBEO 
FLOTANTE 

Figura 5.3. Estación flotante. 

65 

TUBERIA 
FLEXIBLE 



AEIAS'TECIMIENTO DE AGUA POTABLE 

2. Para pequeñas oscilaciones en los niveles de 
la superficie libre. 

2.a) 

2.b) 

Estaciones de bombeo fijas, con toma 
directa en el río o en un cárcamo. Figura 
5.4. 

Canales de derivación con, o sin, 
desarenadores . Una estructura de este 
tipo comprende esencialmente: 

Un muro equipado corrientemente de una 
compuerta en prevención de las crecidas ;  

(V1). 

Figura 5.4.a. En un cárcamo 

CORTE 

Figura 5.5.a. Canal de derivación. 
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Una incisión de la margen provista. de 
compuertas que permitan detener las aguas 
en exceso y cerrar la toma; (V2). 

Un canal (e) que, partiendo de la incisión, 
lleve en su origen un vertedor (D) que permita 
el retorno del agua sobrante al río y 

Una compuerta (V3) que permita cerrar 
completamente el canal . Figura 5.5. 

Figura 5.4.b. En río 

Figura 5.5.b. Canal de derivación. 



3. Para escurrimientos con pequeños tirantes 

3.a) Presas derivadoras o diques con toma 
directa, Figura 5.6, 

El proyecto estructural de la cortina estará sujeto 
a las Normas de Proyecto y aprobación de la 
Secretaría de Agricultura y Recursos Hidráulicos. 

TOMA 
LATERAL 

�==t�S::¡ALIDA 

LI\1PIEZA 

CORTE 

3.b) 

3.c) 
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Dique con caja y vertedor lateral, Figura 
5.7. 

Dique con vertedor y caja central, Figura 
5.8. 

ELEVACION 

Figura 5.6. Presas derivadoras con toma directa. 

CA.JA 

CORTE PLANTA 

Figura 5.7. Muro vertedor con caja y vertedor lateral. 

CORTE PLANTA 

Figura 5.8. Muro vertedor con caja central y toma. 
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!5.2.1 Captación directl por gravedad o ¡por 
bombeo. 

Cuando las aguas de un río están relativamente 
libres de materiales de arrastre en toda época 
del año, el dispositivo de captación más sencillo 
es un tubo sumergido. Es convenie nte orientar la 
entrada del tubo en forma ta l que no quede 
enfrente de la dirección de ia corriente , y 
p rotegerla con malla metálica contra el paso de 
objütos flotantes. (Figura f.9). 

La sumergencia del dispositivo debe ser 
suficiente para asegurar la entrada del gasto 
previsto en el s istema . En vista de que la 
dirección y ve locidad de la corriente no pu eden 

determinarse con exactitud en la zona de 
acercamiento , es conveniente asumir una 
pérdida por entrada de V2/2g, :siendo V la 
velocidad de flujo en el tubo para el diámetro y 
�¡asto dados y g la aceler�ción de la gravedad . 

Esa pérdida se aumenta considerablemente sí 
la entrada está protegida con rejillas y su valor 
puede estimarse tomando en cuenta el área libre 
de penetración y el coeficiente de contracción 
del flujo a través de la rejilla. Sí por ejemplo una 

rejilla reduce el área libre del tubo en un 40% y 
el coeficiente de contracción es del orden de 0.5, 

la pérdida por entrada será de 

vz 
X-

0.6 X 0.5 2g (�í.3) 

Sí la captación es por gravedad, normalmente es 
necesar io represar las aguas por medio de un 
dique (Figu ra 5.6) a fin de instalar la tubería por 
encima del nivel de la máxima crecida. 

R.EJILLA 

Figura 5.9. M étodos de protección de la entrada a la línea de conducción. 

En el caso en que la captación por ,gravedad no 
sea factible, debido a la topografía , el método de 
captación recomendable es por bombeo. De las 
bombas d ispon ib les comercialmente, la bomba 

centrífuga horizontal tiene la ventaja de que la 

ubicación del equipo de bombeo y el punto de 
captación pueden ser distintos, o sea que la 

estación de bombeo puede construirse en el sitio 

66 

más favorable desde el punto de vista de 

cimentación , acceso, protecc ión contra 

inundaciones , etc. Su desventaja principal es 
que la altura de succión queda limitada y el 
desnivel máximo permisible entre la bomba y el 
nivel de bombeo, es relativamente pequeño 

(Figura 5.10). 



La bomba centrífuga vertical (tipo poz.o 
profundo) tiene mayor eficiencia que la 
horizontal, pero el costo in icial del equipo es 
mayor y la estación de bombeo tiene que 

!BOMBA 

CAPITULO 5 OBRAS DE CAPTACION 

ubicarse directamente por encima del punto de 
,._ 

captación. Esta cond ic ión a veces representa 
problemas graves de cimentación, resultando 
obras de costo sumamente elevado, Figura 5.1·1. 

PLATAFORMA 

Figura 5.1 O. Captación directa con bomba centrífuga horizontal. 

DESCARG� 

Figura 5.11. Captación directa con bomba centrífuga vertical. 

Se puede afirmar que cuando se trata de la 
captación directa de las aguas superficiales, el 
tipo de bomba más comúnmente empleada es la 
c entrífu g a  horizontal. Su localización 
recomendable en cu rvas se ilustra en la Figura 
5.12. 

Dep13ndiendo de la máxima altura de succión , el 
equipo de bombeo puede instalarse fijo; en una 
estructura móvil que se desplaza sobre una 
plataforma inclinada, siguiendo la variación 
horizontal y vertical del río, o bien sobre 
estructuras flotantes. 
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Estación de bombeo fija. 

En caso de que la altura de succión no 
sobrepase los 4 a 6 m (a alturas moderadas 
sobre el nivel del mar), la estación de bombeo 
se ubica en terreno firme, con suelo de 
cimentación adecuado, en sitio accesible y 
protegido contra inundaciones . Si se trata de ríos 
pequeños, las aguas normalmente se represan 
por medio de un dique, a fin de asegurar la 
profundidad mínima necesaria para la captación 
del gasto requerido. Si el curso de agua es 

suficientemente profundo, la succión 
simplemente se proyecta por debajo del nivel 
mínimo, con la sumergencia necesaria. 
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\ 
\ 

SITIO DE LA TOMA 

SITIO PARA LA TOMA CUANDO NO HAYA 
1 /POSIBILIDAD DE EROSION O DERRUMBE. 

_ _ _ [ POCO RECOMENDABLE. 

//" _.... i ""'>---ZONA DE DERRUMBE POSIBLE 

� - "\ POCO RECOMENDABLE 
RECOMENDABLE / \ 

\ 

'\; 
Figura 5.12. Localización recomendable de la toma dire�ta en curvas. 

En algunos ríos grandes hay una marcada 
diferencia en la calidad del agua a distintos 
niveles, sobre todo durante las crecidas. En 
estos casos conviene proveer al dispositiVO de 
captación de un med io adecuado para la 
selección de la profundidad de captación.La 
forma más sencilla sería instalando una tubería 
flexible para la succión y colgando la pichancha 
de una pequeña balsa bien an clad a (Figura 
5.13). 

Estación de bombeo flotante 

Cuando la variación entre el nivel máximo y 

mín1mo de un río es mayor que la altura máxima 
de succión, las aguas del mismo no pueden ser 
captadas por una bomba centrífuga horizontal 
i n stalada a una cota fija, y a menos que la 

construcción de estructuras de soporte costosas 
qu ede plenamente just ificada por la importancia 
y magnitud de las obras , el método indicado 
para la captación de las aguas es p<1r medio de 
bombas centrífugas horizontales, instaladas 
sobre p lataforma flotante o balsa según se 
esquematiza en la Figura 5.3. 

Las dimens iones de las balsas estarán en 
función del tamaño y peso del equipo de 
bombeo. Con base en el espac io requerido para 
el equipo de bombeo, acceso y circulación, 
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cloradores y tanquilla de mezcla si los hay, 
tanque de combustible, malacates, etc , se 
determina la superficie necesana. Se calcu a 
luego la sobrecarga fija y móvil y se diseña la 

estructura de soporte para la m1sma Con base 
en dicha sobrecarga y el peso propio de la 
estructura, se determina el volumen de agua a 

ser desplazada , esto es, el calado necesano 

para una superficie dada. Las dimensiones de 
los flotadores en sí, se determinan por tanteo 

sucesivo , tomando en cuenta el calado adicional 
por concepto del peso propio de dichos 

flotadores , y el bordo libre necesario . 

Estación de bombeo sobre plataforma móvil 

En algunos casos la construcción de una 
estación de bombeo flotante presenta 
problemas, debido a corrientes fuertes que la 
ponen en peligro , fondo inestable que d ificulta e! 
anclaje firme, orilla del río vertical con acceso 
difícil durante el nivel de estiaje, tráfico fluv1al 
intenso, etc. En estas circunstancias puede 
idearse un medio adecuado para seguir las 
variaciones del nivel del río, con el equipo de 

bombeo instalado en tierra firme, pero sobre una 
plataforma móvil. La figura 5.14 muestra una 
solución de este tipo. 
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- ··1 MAXIMA ALTURA 
DE SUCCION DE 

4A6m 

PICHANCHA O SUCCION 

Figura 5.13. 

' 

, ....,_ 

.( 
TUBERIA DE BOMBEO 

.' /'¡ 
y •/ 

lf 

1 
1 f 

1 

Figura 5.14. Estación de bombeo móvil, instalada en una plataforma desplazable sobre rieles. 
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La oril la casi vertical d� río se excava en un 

ángulo de 45 g rados a roximadamente, y se 
construye una placa de concreto armado con 
dos rieles de acero a todo lo largo . La placa se 
ancla convenientemente y sirve de c imentación 
a los rieles. El equipo de bombeo, consistEmte 
de una bomba centrífuga y mo�or diese!, se 
instala sobre una plataforma móvil que rueda 
sobre los rieles a posiciones predeterminadas, 
en las cuales puede fijarse a dichos rieles por 
medio de tornillos. Un malacate de transmisión 
facilita el cambio de posición de la plataforma. 

Las tuberías de succión y de descarga se 
instalan en ambos lados �el equipo, dejando en 
las posiciones previstas, derivaciones para 
conectar la bomba por medio de mangueras 
flexibles con junta universal. En la misma forma 
puede llevarse la solución de cloro al clorador 
impulsado por el motor de la bomba, mediante 
tuberías de plástico . La succión ubicada por 
debajo del nivel mínimo del río, se proyecta en 
el agua en forma de voladizo desde el ú ltimo 
soporte. La posición m�s baja de la bomba 
queda a unos dos metros por encima del nivel 
mínimo del río. Para emplear esta so lu ción es 

ind ispensable tener uh buen terreno de 
cimentación y orillas estab i l izadas . 

5.2.2 Captación por medio de vertedor 
lateral. 

Cuando el disposit ivo de captación en un curso 

superficial está expuesto a impactos de 
consideración debido a cantos rodados, troncos 
de árboles, etc., arrastrados por las crec idas , el 
método de captación directa resulta inadecuado, 
por lo frágil que es un tubo proyectado en el 
paso de la corrien te . En estos casos puede 
recurrise al empleo de un tanque o canal de 
concreto armado, provisto de vertedor lateral. 

Igualmente, si el gasto qye se requiere captar es 
de cierta considerac�pn . la sumergencia 
reCIUerida para a lgunos tipos de d ispositivos de 
captación puede resul tar excesiva, y la solución 
alternativa es un canal lateral con su vertedor 
correspondiente. Esto es especialmente válido 
en el caso de a lgunos ríos que traen mucha 
arena durante las crecidas violentas, y el mater ia l 
depositado puede cubrir el dispositivo de 
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captac ión en corto tiempo . 

De acuerdo con la definición que se emplea en 
la hidráulica, el vertedor lateral es un dispos itivo 
que permite el paso de l agua por encima de una 
cresta, orientada en sentido parale lo a la 
dirección principal de la corriente. Mediante la 
ubicación de la cresta por debajo del nivel 
normal de las aguas, se produce un gradiente 
hidráulico hacia la misma, y parte del flujo 
cambia su d irecc ión or ig inal en sentido 
aproximadamente ortogonal . Mientras mayor sea 
el gradiente hidráulico y la longitud de la cresta, 
mayor será la descarga a través del vertedor. Por 

otra parte, mientras mayor sea la velocidad 
original de la corr iente, o sea la para le la a la 
cresta, menor será la descarga . Hay por 
consiguiente cuatro cantidades que def inen el 
funcionamiento de un vertedor lateral, que son: 
la descarga o gasto Q; el gradiente hidráulico 
hacia la cresta del vertedor; la ve loc idad de la 
corriente y la longitud de la cresta . Conociendo 
tres de estas cantidades puede calcularsE� la 
cuarta . Sin embargo , la teoría de los vertedores 
laterales exige cálculos sumamente laboriosos, 
aún en los casos en que existen soluciones 
analíticas bien definidas. En el diseño de obras 
de captación para gastos moderados, 
normalmente no es necesario recurrir al 
desarrollo de la "Ecuac ión de Momentum", que 
se aplica a los vertedores laterales. El propósito 
que se persigue es el diseño de una estructura 
económica, capaz de captar el gasto previsto ; en 
caso de que dicho gasto sea pequeño, la 
economía lograda a base de cálculos exactos, es 
ins ignificante en la mayoría de los casos . 

Por consiguiente , el problema se reduce a 
determinar la carga necesaria sobre una cresta 
de longitud dada, o la longitud requencla de 
cresta para una carga fija. 

Veamos por ejemplo el caso práctico ele un 
curso superficial de agua, con caudal mEldio 
moderado. Se construye un dique para asegurar 
una altura mínima de agua sobre el dispositivo 
de captac ión . El gasto OMo requerido se capta 
por medio de un tanque lateral, mientras que ol 

exceso sigue su curso normal a través dHI 
vertedor de rebose del dique (Figura 5.15). 



TANQUE DE CAPTACION 
CON TAPA REMOVIBLE 

VERTEDOR 
DE REBOSE 

CONDUCCION 

LIMPIEZA 
(fANQUE) LIMPIEZA_ 

(DIQUE) 

VERTEDOR 
DE CRECIDA 
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Figura 5.15. Dique-toma con tanque y vertedor lateral . 

El aumento de la sección transversal debido al 
repmsamiento causado por el dique, resulta en 
la reducción considerable de la veloddad de 
flujo . Si bien dicha velocidad se aumenta en la 
cercanía del vertedor de rebose, su valor es 
mínimo en las zonas cercanas al anclaje del 
dique en la orilla. Un tanque lateral con su 
vertedor correspondiente, ubicado Hn esas 
zonas, causará un flujo de dirección casi 
perp1�ndicular a la cresta del vertedor. 

La descarga a través de un vertedor rectangular 
puede expresarse por la fórmula general 

Q = Clh312 (5.4) 

Tomando los coeficientes de la Figura 5 16 

(curva A), la variación del gasto por metro lineal 
de cresta angular para el caso de vertedores 

or ientados en el sentido perpend icular a la 

dirección de la corriente se ilustra en el Cuadro 
5.1. De acuerdo con esta tabla, si el tanque de 
captación y su vertedor correspondiente 
estuviesen orientados en el sentido 
perpend icular a la dirección de la corriente, un 
aumento en la carga sobre la cresta de 3 cm a 

10 cm causaría un aumento en el gasto de 7.4 

1/s a 47.5 1/s. 

Cuadro 5.1. Descarga aproximada en 1/s por metro lineal de cresta angular para la carga h 
indicada. 

h = 1 cm h = 3 cm h = 5 cm h = 10 cm h = 15 cm h = 20 cm 
q = 1.4 1/s q = 7.4 1/s q = 15.8 1/s q = 47.5 1/s q = 86.2 1/s q = 138.0 1/s 
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TIPOS DE VERTEDORES 

Figura 5.16. Características de los vertedores de caída libre. 

74 



En otras palabras, si en lugar de 3 cm de carga, 
necesarios para un gasto de 7.4 1/s aseguramos 
una carga de 10 cm, tenemos un factor de 
seguridad de 47.5/7.4 = 6.4 en el gasto. Es 
evidente que el asegurar esa carga adicional 
sobre la cresta no representa exceso de costo 
para los gastos de captación indicados. Por 
consiguiente, la manera más sencilla para 
diseñar los vertedores laterales en caso de 
gastos pequeños, es suponiendo una dirección 
de flujo perpendicular a la cresta y ca:culando el 
dispositivo con amplio margen de seguridad. 

Al fijar el nivel del vertedor de rebose del dique 
con respecto a la cresta del vertedor del tanque 
lateral, automáticamente queda fijada la carga 
mínima sobre dicha cresta. Durante las crecidas , 
el gasto y la velocidad de la corriente aumentan 
considerablemente y las condiciones del flujo 
hacia el tanque difieren mucho de la suposición 
original. Sin embargo, la carga disponible sobre 
el vertedor lateral aumenta en la misma 
proporción que la altura de agua sobre el rebose 
del dique. Por consiguiente, el factor de 
set;¡uridad en el gasto de captación aumentará 
también, ya que dicho gasto permanece 
constante. En esta forma el vertedor lateral 
calculado para las cond iciones del cauda l 
mínimo del río trabajará correctamente durante 
las crecidas también, siempre y cuando el 
tanque de captación quede ret irado del rebose 
del dique. En el caso extremo en que el vertedor 
de rebose del dique ocupe todo el ancho del río, 
debe tomarse en cuenta la influencia de la 
velocidad de corriente, en la descarga a través 
del vertedor lateral La cresta del vertedor del 
tanque lateral de captación se fija en relación 
con la cota de rebose del dique, previendo 
amplio margen de seguridad para la descarga 
del gasto de captación. 

Ejemplo 5.3 

El ancho de un río en el sitio escogido para el 
dique toma es de 8 m. Su caudal medio es de 
100 1/s, siendo el gasto de crecida de 1500 1/s y 
el caudal de estiaje de 50 1/s. Se qu ie re captar 
un gasto fijo de 30 1/s por medio de una tanque 
y vertedor lateral . La longitud del tanque de 
captación no debe sobrepasar los 2.0 m debido 
a .a topografía de la zona de acercamiento. 
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Solución. 

Haciendo referencia a la Figura 5.17, la cresta 
libre del vertedor es de 1.70 m. Para el gasto de 
captación de 30 1/s se requiere una carga de 
5.3 cm. Sobre la cresta: 

Q = Clh312; 
2 2 

h = (�) � = ( 
0.030 

) � � 0.053 m 
CL 1.45 X 1.7 

Aplicando un factor de segur idad de 4, fijamos la 
carga mínima en 20 cm. 

Empleando un vertedor de rebose de 1.5 m de 
longitud, el caudal mínimo de 50 1/s menos el 
g a s t o  de capta c ión r e s u l t a r á en 
aproximadamente 5 cm de carga sobre dicho 
rebose 

2 2 h = (�) � = (0.05 0.0� ) � 

CL 1.45 X 1.5 

h = 0.044 m = 5 cm 

En consecuencia, la diferencia de altura entre la 
cresta del vertedor lateral y el nivel de rebose 
debe ser de 20- 5 = 15 cm. 

El caudal medio del río es de 100 1/s. por 
consiguiente el vertedor de rebose del dique 
deberá tener una capacidad de 100·30 = 70 1/s 
Para el ancho escogido de 1 .5 m este gasto 
resultará en 1 O cm de carga: 

2 

h = ( 0·070 )� = 0.10 m 
1.5 X 1.5 

El caudal de crecida es de 1500 1/s. De acuerdo 
a la Figura 5.17, el ancho del vertedor de crecida 
es de 7.8 m. Una altura de agua de 25 cm 
admite aproximadamente un gasto de 1690 1/s. 

Q = 1.54x1.5 (0.10+0.25)312 + 1.53 (7.80-
1.5) (0.25)312 

Q = 0 .48 0 + 1.210 = 1.69 m3/s 

Las dimensiones adoptadas se senalan en la 
Figura 5.17. 
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Figura 5.17 

5.2.3 Captación por medio de caja central 
ubicada por debajo del vertedor de 
rebose. 

Un dispositivo de este tipo tiene la ventaja sobre 
los anteriores de que no se ve afectado por la 
cantidad de sedimentos depositados por el río; 
ésto es que cumple sus propósitos aun en el 
caso extremo en el cual el pequeño embalse 

VERTEDOR DE 
REBOSE 

TANQUE DE 
CAPTACION 

formado por el dique se llene por completo de 
material de arrastre. El dispositivo en cuestión 
consiste en un tanque, caja central o canal, 
ubicado en el mismo cuerpo del dique-toma, por 
debajo del vertedor de rebose del mismo, 
ocupando todo el ancho de dicho vertedor. 
Haciendo referencia a la Figura 5.18, el 
funcionamiento del dispositivo es como sigue: 

VERTEDOR DE 
CRECIDA 

TUBO DE 
MEDIA CANA 

Figura 5.18. Dique-toma con tanque de captación por debajo del vertedor de rebose. 
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1::1 caudal medio del río pasa a través del 
vertedor de reb ose del dique. Una parte de 
dicho caudal cae en el canal ubicad o por debajo 
del vertedor, y es conducido por un tubo hasta 
Gerca del anclaje lateral del dique, de donde 
arranca la "línea de aducción o toma". La entrada 
al canal está protegida contra el paso de 
material grueso de arrastre o materia flotante, 
por medio de una rejilla, cuyas barras están 
orientadas pa ralelas a la dirección de la 
corriente . 

Por la alta velocidad del flujo , no puede ocurrir 
sedimentación en esa zona , y en el tanque o 
canal entrarán solamente aquellas partículas en 
suspensión que ningún dispositivo de captación 
directa puede eliminar. 

Este dispositivo de captación tiene sin embargo 
el inconveniente de permitir la inclusión de gran 
c antidad de aire a la línea de conducción, 
debido a la turbulencia que se .produce en la 
rejilla. El aire en las tuberías supone una 
condic ión altamente perjudicial según se verá en 
el Capítulo 6. 

5.3 OBRAS DE CAPTACION PARA AGUA 
SUBTERRANEA 

Las aguas subterráneas const ituyen impo rtantes 
fuentes de abastecimiento de agua. Tienen, 
como ya se ha menc ionado en el capítu lo �. 
muchas ventajas . En general, el agua no 
requiere un tratamiento comp l icado y las 
cantidades de agua disponible son más seguras. 
En a lgunos casos, el descenso de los niveles de 
a!JUa en los pozos ha causado su abandono; 
p1:lro en la actualidad, los modernos métodos de 
investigación que permiten una aproximación 
muy s egura de los recursos de agua subterránea 
para una pro lo ngada producción. Las p osibles 
obras de captac ión para este tipo de agua son: 

a) Cajas de Manantial; 

b) Pozos ; y 

e) Galerías filtrantes 
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5.3. 1 Manantiales 

Las aguas de manantial generalmente fluyen 
desde un estrato acuífero de arena y grava, y 
afloran a la superficie debido a la presencia de 
un estrato de material impermeable, tal como 
arcilla o roca, que les impide fluir e infiltrarse. 
Los mejores lugares para buscar manantiales 
son las laderas de montañas. La vegetación 
verde en un cierto punto de un área seca puede 
indicar la presencia de un manantial, o puede 
encontrarse alguno si se sigue una corriente 
hacia ag uas arriba. Los habitantes de la zona 
son los mejores guías, y probablemente conocen 
los manantiales del área. 

El agua de manantial es generalmente potable, 
pero puede contaminarse si aflora en un 
estanque o al fluir sobre el terreno. Por esta 
razón el m anantia l debe protegerse con 
mampostería de tabique o piedra, de manera 
que el agua fluya directamente hacía una tubería , 

evitando así que pueda ser contaminada. 

Para proteger el manantial debe excavarse la 
ladera donde el agua está aflorando y 
construirse un tanque o "caja de manantial", 
como se muestra en la F igura 5.19. Debe 
tenerse el cuidado de no excavar demasiado en 
el estrato impermeable, ya que puede 
provocarse que el manantial desaparezca o 
aflore en otro s itio . 

Antes de construir el muro de la caja de 
manantia l adyacente a la ladera, es conven iente 
apilar rocas sin juntear contra el "ojo del 
manantial". Esto es con el fin construir una 
cimentación adecuada del muro posterior de la 
caja por una parte, y por otra para evitar que al 
salir el agua deslave el material del acuífero 
hacia afuera. Debe tenerse presente que 
después de una lluvia el agua puede fluir más 
rápidamente por lo que las rocas deben quedar 
firmemente colocadas. Esto puede requerir rocas 

de gran tamaño, qu izá con algunas rocas 

pequeñas , grava e incluso arena para llenar los 
espac ios entre ellas. 

La tubería de salida debe estar colocada a 
cuando menos 1 O cm sobre el fondo de la caja 
del manant ial, y bajo el nivel donde aflora el 
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Figura 5.19. CaJa de manantial El detalle muestra la unión de la tubería con dos codos a 90 °, con el 
fin de pe r mitir que el filtro sea levantado sobre el nivel del agua para su limpieza. 

agua, si es posib le . Si el nivel del agua en la 

caja del manantial fuera muy alto , los sedimentos 
podrían bloquear el afloramiento del agua. En el 

extremo de la tubería de salida localizado en el 

1rterior de la caja, debe insta larse un filtro para 
evitar que piedras, ranas u otros objetos 
obstruyan la tubería. Una manera de hacer este 

filtro es con un tramo corto de tubería de 
polietileno, tapo n ado en un extremo y con 

pequeñas perforaciones a su alrededor También 
debe instalarse una tubería de demasías de 
diámetro suficiente para desaguar el gasto 
máxmo del manantial en época de lluvias. Esta 

tubería tamb ién debe estar bajo el nivel de 

afloramiento del agua. El extremo de la tubería 
de demasías localizado en el interior de la caja 
debe quedar cubierto con un filtro adecuado 
para mantener fuera a los mosquitos y a las 
ranas, que pueden bloquear las tuberías. La losa 
de la caja debe qued ar al menos �m cm arriba 

del nivel del terreno para evitar que el agua de 
lluvia entre a la ca¡a. También con esta finalidad 
el registro que se construya en el techo de la 
caja debe tener un reborde de 1 o cm. La tapa 
del reg ist ro debe quedar asegu rada con bisagras 
y candado . Una tercera tubería localizada en el 
fondo de la caja se instala con la finalidad de 
extraer los sedimentos. Esta tubería debe tener 
en su extremo un tapón que no pueda retirar 
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cualquier persona stn herramientas 

Si no es posible hacer una excavación suficiente 

para que el fondo de la caja de l manantial esté 
1 O cm por debajo de la tubería de salida, 

entonces puede usarse una tubería de 5 cm de 
dtámetro y conductr el agua a otra caja 
localizada a una distancia no mayor de 50 m, a 

la cual se le llama "trampa de sedimentos" 
(Figura 5.20). Esta caja también debe tener losa, 
tubería de demasías a prueba de mosquitos y 
tubería de salida a 1 O cm del fondo con filtro Si 
el manantial tiene un rendimiento menor a 5 

litros por minuto, la caja del manantial puede ser 
bastante pequeña, pero no obstante debe tener 

reg is�ro con tapa y tubería de demasías . El agua 
de varios manantiales puede ser colectada en 
una misma trampa de sedimentos, como io 

muestra la Figura 5.20. Un aspecto importante 
que debe considerarse cuando se tienen 
tuberías de varios manantiales es el pe l ig ro de 
que la presión de una de ellas pueda detener el 

flujo de otra. Para evitarlo, las tuber ías de varios 

manantiales separados deben tener diferente 
nivel de entrada sobre el nivel del agua en el 
depósito o caja de sedimentos. 
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fAUJLlAD Dt tNGfNIHliA 

PLANTA 

caja de manarrtiial 

PERI=II tanque de almacenamiento 

Figura 5.20. Tres manantiales protegidos conectados a una trampa de sedimentos . 

Cuando se haya concluido la caja del manantial , 

el espacio que resulte detrás dEl el la debe 
rellenarse con sue lo . 

Finalmente, debe hacerse una cuneta a cuando 
menos 8 m hacia arr iba de la ladera y alrededor 
de la caja del manantial para captar los 
escurrim ientos superficiales y evitar la 
contaminación del agua del manantial. Debe 
construirse una cerca para evitar el acceso a 
personas y animales. 

Las cajas de manantial y las trampas de 
sed imentos deben limpiarse una vez al año . 

En los manantiales con grandes gastos (mayores 
a '10 1/s), resulta muy difícil construir la caja de 
manantial . En estos casos se recomienda la 
construcción de una galería filtrante. 

5.:3:.2 Pozos 

Un pozo es una perforación vertical, en general 
de forma cilíndrica y de d iámetro mucho menor 
que la profundidad. El agua penetra a lo largo 
de las paredes creando un flujo de tipo radial. 
Se acostumbra clasificar a los pozos en "poco 
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profundos o someros" y "p rofundos". Los pozos 
someros "excavados" son aquellos que permiten 
la explotación del agua freática y o subálvea , 

(Figura 5.21). Se construyen con picos y palas; 
tienen d iámetros mínimos de 1.5 metros y no 

más de 15 metros de profundidad. Para permitir 
el paso del agua a través de las paredes del 
pozo se dejan perforaciones de 25 mm de 
diámetro con espaciamiento entre 15 y 25 cm 
centro a centro. Si las paredes del pozo son de 
mampostería de piedra o tabique , se dejan 
espacios sin juntear en el estrato permeable para 
permitir el paso del agua. (Figura 5.22) 

Los pozos poco profundos pueden también 
construirse por perforación o entubado. En la 
Figura 5.23 se ilustra un pozo entubado , el que 
consiste en un tubo forrado, que tiene en su 
extremo un talad ro de diámetro ligeramente 
superior al del revestimiento. Encima del taladro 
se disponen orificios, o una rejilla, a través de los 
cuales penetra el agua en el revestimiento. La 
hinca se efectúa por medio de un mazo o por la 

caída de un peso . Los pozos entubados tienen 
un diámetro de 25 a 75 mm y pueden emplearse 
sólo en terrenos que no estén muy 
consolidados. 
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Figura 5.22. Pozos someros. 
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TALADROS Y BARRENAS 

PARA PERFORAR POZOS 

Figura 5.23. Pozo hincado o entubado. 

Al uso de los pozos someros o poco profundos 
para suministros públicos pueden hacerse las 
siguientes objeciones: 

1. Dan un rendimiento incierto porque el nivel 
freático fluctúa con facilidad y 

considerablemente. 

2. La calidad sanitaria del agua es probable que 
sea deficiente. Por las razones anteriores, las 
poblaciones que consumen agua subterránea 
disponen ordinariamente de pozos profundos. 
Los pozos profundos tienen la ventaja de 
perforar capas acuíferas profundas y 

extensas, circunstancias que evitan rápidas 
fluctuaciones en el nivel de la superficie 
piezométrica y dan por resultado un 
rendimiento uniforme y considerable. El agua 
profunda es adecuada para obtener una 
buena calidad sanitaria, a menos que esté 
contaminada por infiltraciones en la capa 
acuífera, por cavernas o fisuras en las rocas 
que la recubren. Los inconvenientes son el 
gran costo de los pozos y el hecho de que el 
largo recorrido subterráneo del agua puede 
dar lugar a que se disuelvan materias 
minerales que pueden hacerla dura, corrosiva 
o inadecuada. En el "pozo ordinario o de 
capa libre", el agua se eleva a la altura del 
material saturado que le rodea, y no se halla 
sometida en el acuífero a otra presión más 
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que la atmosférica. Un "pozo artesiano" es 

aquel en el que el agua se eleva por encima 
del nivel en que se encuentra el acuífero, 
debido a la presión del agua aprisionada o 

bloqueda en el acuífero. (Figura 5.24). 
Haciendo referencia a la Figura 5.25, los 
componentes de los pozos son: 

a) Ademe del pozo. Es una tubería, 
generalmente de acero, colocada con holgura 
dentro de la perforación. Este componente 
proporciona una conexión directa entre la 
superficie y el acuífero, y sella el pozo de las 
aguas indeseables superficiales o poco 
profundas; además, soporta las paredes del 
agujero de perforación. 

b) Cedazo, filtro o ademe ranurado. El cedazo 
es un tubo ranurado colocado a continuación 
del ademe, que tiene las siguientes 
funciones: 

1. Estabilizar las paredes de la perforación. 

2. Mantener la arena fuera del pozo. 

3. Facilitar la entrada de agua al interior del 
pozo. 
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Figura 5.24. Esquema de pozos artesianos. 

(a) 

(e) 

AllEMr 

fiLTRO liF 
GRAVA 

tLlkQQ 
r.rnAZO 

RfFUfRZO 

(b) 

(d) 

Figura 5.25. Algunos tipos de pozos. (a) Para terrenos no consolidados. (b) Como el tipo 
(a), pero cementado para protección contra la contaminación. (e) Pozo en 

terreno consolidado sustentado por roca agrietada. (d} Pozo artesiano, 
impide la pérdida de agua hacia el estrato impermeable. De producirse 
erosión se necesitará revestimiento y filtro en el acuífero. El tubo interior 
puede sustituirse si se corroe. 
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Si las ranuras o perforaciones de l cedazo no son 
de la dimensión precisa para el acuífero, los 
pozos bombearán aren9. Los cedazos se 
fabrican en tubo de metales difE�rentes con 
protecc ión o sin ella , en aleac iones de plástico , 
concreto, asbesto-cemento o fibra de vidrio . Los 
más económicos y comúnmente usados son los 
fabricados en tubo de acero con bajo conte n ido 
de carbón. El cedazo del pozo es 
particularmente susceptible al ataque corrosivo 
y a la incrustación por depósito de minerales, 
dE!b ido a la gran cantidad de área expuesta que 
presenta al med io poroso donde se localiza , 
además de que el agua que lo atrav iesa 
constantemente, trae un suministro de sólidos 
disue ltos que pueden reaccionar con el material 
del cedazo o en tre sí. 

e) Empaque de grava. 

Las funciones principales del empaque de grava 
son: 

1. Estabil izar el acuífero y minimizar el bombeo 
de arena . 

2. Permitir el uso del cedazp con la mayor área 
abierta posible. 

3. Proporcionar una zona anular de alta 
permeabil idad, aumentando el radio efectivo 
del pozo y su gasto de explotación. 

d) Cimentación de bombas. 

Las bombas montadas superficialmente se 
soportan mediante cimentaciones capaces de 
res 1ist ir todas las cargas que obren sobre ellas. 
No se deben apoyar las bombas directamente 

sobre el ademe del pozo. 

S.3.3 Nociones de Geohidrología 

Definiciones . 

UN ACUIFERO es un estrato del subsuelo que 
contiene volúmenes de agua dulce en 
cantidades tales que su extracción constituye un 
aprovechamiento hidráulico. 

l 
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UN ACU/FERO CONFINADO es aquel que está 
limitado superior e interiormente por estratos 
impermeables y que contiene agua a una 
presión mayor que la atmosférica. Los estratos 
impermeables ofrecen mucha resistencia al flujo 
del agua. 

UN ACUIFERO SEMICONFINADO es aq ue l que 
está limitado por estratos menos permeables que 
él, pero que puede recibir o ceder cantidades 
significativas de agua. 

UN ACUIFERO LIBRE es aquel cuyo límite 
super ior coincide con el nivel freático, esto es, la 
superficie del agua que está a la presión 
atmosférica. 

LA POROSIDAD es la relación del volumen de 
intersticios (espacios abiertos) en el suelo a su 
volumen total. Es una medida de la cantidad de 
agua que, puede ser a lmacenada en los 
espac ios entre partículas. No indica qué cantidad 
de agua está d isponible para desarrollo. Algunos 
valores típicos se dan en el Cuadro 5.2. 

RENDIMIENTO ESPECIFICO es el porcentaje de 
agua que está libre para drenar del acuífero bajo 
la influenc ia de la gravedad. El rendi miento 
específico no es igual a la porosidad debido a 

que las fuerzas de tensión superficial y molecular 
en los espacios abiertos mantienen algo de 
agua. El rendimiento específico refleja la 
cant idad de agua disponible para desarrollo. 

Algunos valores promedio se muestran en el 
Cuadro 5.2. 

Rendimiento específico 
Vol. de agua 

x 100 
Vol . de suelo 

EL. COEFICIENTE DE ALMACENAMIENTO en un 
acuífero confinado S, es la cantidad de agua 
l iberada por una columna de área horizontal 

unitaria y de altura igual al espesor saturado del 
acu ífero , cuando la superficie piezométrica 
desciende una unidad. Los valores de S varían 
de 1x10·5 a 1x10·2 (adimensional). 

GRADIENTE HIDRAULICO es la pend ie nte de la 
supe rficie piezométrica. La diferencia en 
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elevación de un punto a otro a lo largo del 
gradiente hidráulico es una medida de presión . 

Esta diferencia de elevación es llamada "carga". 

LA PERMEABILIDAD P, es una medida de la 
facil idad de movimiento del agua subterránea a 

través de una roca. Esta prop iedad depende de 
la porosidad y, principalmente , de la 
interconexión de los intersticios. Sus 

dimensiones son [LT1]; algunos valores típicos 
se muestran en el Cuadro 5.2 

LA TRANSMISIBILIDAD, T, es la capacidad de un 
acuífero para transm itir el agua a través de todo 
su espesor y es igual al producto del coeficiente 
de permeabilidad por el espesor saturado del 
acuífero T = Pb [L2Tl 

Cuadro 5.2. Valores típicos de parámetros del acuífero . 

Material acuffero Porosidad% 

No consolidado 
. 

Arcilla 55 

Marga 35 

Arena fina 45 

Arena media 37 

Arena gruesa 30 

Arena y grava 20 

Grava 25 

Consolidados 

Esquisto < 5 

Granito < 1 

Roca fracturada 5 

Hidráulica del agua subterránea. 

Las investigaciones de Darcy indican que la 
velocidad de flujo en un medio poroso es 
directamente proporc ional a la pérdida de carga 
debida al gradiente hidráulico. Sus conclusiones 
pueden expresarse por la ecuación. 

o V= K i (5.5) 

en la cual V es la velocidad del agua, h la 
diferencia de cargas entre dos puntos separados 
por una distancia igual a 1, i es el gradiente 
hidráulico y K una constante que depende de las 
características del acuífero y que debe 
determinarse experimentalmente para cada tipo 
de material. Sin embargo, debe reconocerse que 
las fórmulas or igi n adas por muchos 
investigadores para la evaluación de K sólo son 

Rendimiento especffico '% Permeabilidad m/s 
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3 

5·· 

10 

25 

25 

16 

22 

3 

o 

2 

1.2 X 106 

6.4 X 10� 

3.5 X 10° 

1.5 X 10"' 

6.9 X 10"' 

6.1 X 10"' 

6.4 X 103 

1.2 X 10 02 

1.2 X 10'0 

5.8 X 10' 

ap licables a arenas relativamente uniformes, y no 

a los materiales que normalmente se encuentran 
en los acuíferos. 

La permeabilidad, expresada por el coeficiente P, 
se ha determinado en el laborator io para varios 
materiales, pero la toma de muestras y la 
reproducción de las condiciones del terreno 
conlleva grandes errores. 

Al efectuarse la extracción del agua de un pozo 
con equipo de bombeo, ocurre un abatimiento 
de la superficie libre del agua dentro del ademe , 

deteniéndose hasta que ocurra el equ ilibrio con 

la aportación de los mantos acuíferos. En el 
subsuelo que rodea al pozo, debido al 

escurrimiento del agua hacia el m ismo se 

provoca una depresión cónica denominada 
"Cono de Abatimiento", cuya influencia se deja 
sentir según el caudal extraído y la clase de 
material que rodea al pozo (Figura 5.26). 
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Figura 5.26. Cono de abatimiento. 

Thiem, un hidrólogo alemán que estudió la 
permeabilidad de los mater iales , propuso una 
determinación de la permeabilidad sobre el 
terreno. Consiste en perforar "pozos de 
observación" en el cono de abatimiento de un 
pozo en explotación , observando los descensos 
del cono por medio de sondeos. 

La fórmula de Thiem es 

p (5.6) 

b' 
,• ... . .  

En la que Pes el coeficiente de permeabilidad, 
Q es el gasto producido por el pozo de 
explotación en m3/m in , r1 y r2 son las distancias 
a los pozos de obsdrvac ión , h, y h2 son sus 
respectivas cargas hidráulicas y b es el espesor 
medio del acuífero, todo ello expresado en 
metros . (Figura 5.27). 

Q (POZO DE PRODUCCION) 

'tv.tu««!NJ'l«/Y '"/r «Ut'<'(.LU�' ¿vd. X'4 
1. • • 

1 1 • •  
1' • 

h;,: ¡· . '  ·. :�cUIFER� K, s 

• 1 1 . • ·, 1 

Figura 5.27. 
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Alternativamente, la ecuación (5.6) puede 
escribirse 

p 

r2 527 7 Q log,0 ( - ) 
r, 

b (a, - éiz) (5.7) 

E:l valor de P así obtenido será aplicable a una 
oran parte del acuífero; 

La ley de Darcy puede expresarse: 

donde: 

V= velocidad , m/s 

P = permeabilidad, m/s 

dh = pendiente del gradiente hidráulico (m/m) 
di 

La descarga bruta de agua es el producto de la 
velocidad de flujo (V) y del área (A) a través de 
la cual fluye 

(5.8) 

y 

r r 

Esta ecuación ha sido resuelta para estado 
estable (equilibrio) e inestable (no equilibrio) o 
flujo transiente. 

El estado estable o de equilibrio es la condición 
bajo la cual no ocurren cambios con el tiempo. 
Su ocurrencia en la práctica es rara, pero puede 
asumirse estado estable des pués de un largo 
t iempo de bombeo. El estado inestab le (no 
equilibrio) o flujo transiente sí considera el factor 
tiempo . 

Ecuaciones de equilibrio del caudal de agua en 
los pozos. 

Se supone que en la circunferencia del "círculo 
de influencia" del cono de abatimiento hay 
equilibrio; no habrá más descenso y toda el 
agua que pase a través del c ilindro cuya base es 
justamente el círculo de influencia, será extraída 
del pozo. La fórmula para el caudal del pozo se 
obtiene suponiendo que toda el agua e levada 
por el mismo pasa a través de una sucesión de 
cilindros con diámetros que varían desde r , radio 
del pozo, hasta R, radio del círculo de influencia, 
con alturas que varían desde h hasta H (véase la 
Figura 5.28). 

R 

H 

- .. X 

Figura 5.28. Acuífero no confinado para la deducción de la fórmula de Dupuit. 
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A partir de la Ley de Darcy, se obtiene la fórmula 
dE� los pozos para acuíferos no confinados de 
acuerdo al "método de equilibrio". En el 
su bsuelo, el área por donde fluye el agua es 

· sólo la libre (AJ, es decir, por los poros, o sea 
que 

A¡_ = An (5.9) 

y por la ecuación del gasto Q = AL V 

Sustituyendo la ecuac ión 5.8 y 5.9 en Q, se 
obtiene 

Q = APi (5.10) 

Haciendo referencia a la Figura 5.28, 

tomamos un punto (x, y) cualquiera del cono 
de abatimiento y el área de aportación 

resulta A = 2 rr xy. 

Así 

Q = 2 rr x y P dy 

dx 

donde 
- dy 

- dx 

Q dx = 2 rr P y dy 
X 

I ntegrando : 

Q = J �x = 2 rr p J y dy 

Valuando la constante de integración, si 
X= Fl, y= H 
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entonces: 

Q Lnx - rr P y2 = Q Ln R - rr P H2 

rr P W - rr P y2 = Q Ln R - Q Ln x 

rr p (H2 - y2) = Q (Ln R - Ln x) 

H2 _ y2 
Q = rr P ---='­

R 
Ln -

Y si y = h y x = r, queda 

w - h2 
Q = rr P ---=­

R 
Ln -

r 

o con logaritmos dec imales 

X 

(5.1 Da) 

(5.10b) 

La ecuación 5.10 es la expresión de Dupuit para 
acuíferos no confinados suponiendo estado 
estable (equilibrio). 

En el cuadro 5.2 se presentan valores típicos de 
la permeabilidad para diversos materiales. 

La fórmula del gasto para un pozo perforado en 
un acuífero confinado se deduce de un modo 
semejante. Para las condiciones ilustradas en la 
Figura 5.29, donde b es el espesor del acuífero, 

dy 0=2rrPxb-
dx 

(5.11) 
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H 

Figura 5.29. Pozo en acuífero confinado con flujo radial estab le (equilibrio) desde un límite circular 
concéntrico 

Integrando entre límites x = r para y = h y x = 
R para y =  H, 

0 � 2 rr P b (H - h) 
R Ln (--) 
r 

(5.12) 

Obsérvese que la descarga es proporcional al 
abatimiento H - h = 8o 

La ecuación (5. 12) puede escribirse 

2 rr P b 
(5.13) 

El radio de influencia R depende de las 
características del acuífero y en rea lidad es 
ligeramente creciente con el tiempo transcurrido 
desde el comienzo del bdmbeo. Para tiempos 
muy largos es constante a efectos prácticos. 
Para acuíferos confinados su valor suele variar 
entre 200 y 10 000 m. Los errores en su 
estimación afectan de forma menos sensible al 

valor del descenso ya qiJe está afectado del 
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signo logarítmico . 

En efecto: 

Ln 200 = 5.3 y Ln 10,000 = 9.2 

Es decir, para un va lor de R cincuenta veces 
mayor, el logaritmo solo se multip lica por 1 .7. 

En un acuífero no confinado los valores de R son 
inferiores y suelen oscilar entre 1 O y 500 m. 

Ejemplo 5.4 

En un acuífero confinado, con 1000 m2/día de 
transmisibilidad y en el que el radio de influencia 
puede admitirse que vale 1000 m, se extraen 
50m3/hora de un pozo de 500 mm de diámetro. 
Calcular el descenso teórico en el pozo de 
bombeo y en pozos de observación situados a 
10, 100 y 500 m de distancia. 

Solución 

Por tratarse de un pozo en un acuí1'ero 
confinado, aplicamos la ecuación 5.13 

�·· 



1 

é�a =  
2rrPb 

El producto Pb es la transm isibilidad (véase 
apartado 5.3.3, Definiciones), en consecuencia 

Q Ln (�) 
r 

éla = --=-2rrT 

a) Descenso o abatimiento en el pozo. 

a = p 
50 m3/h · 24 h/día Ln 1000 m 

2 · rr · 1 000 m2/día 0.25 m 

aP == 1.58 m 

b) Abatimiento a 1 O, 100 y 500 m del pozo para 
r = 1 0 m 

a 
5o x 24 1000 

-=-----:c::-:::-::c= Ln -- = O.BH m 
2 rr (1000) 1 0  

pa ra r = 1 00m 

50 X 24 L 1000 
= 0.44 m a n --

2 rr (1 000) 100 

parar= 500 m 

a 
50 X 24 

Ln 1000 
= 0.1 3 m 

2 rr (1 000) 500 

Sin embargo , el nivel freático o la superficie 
piezométrica rara vez son horizontales, como 
supone la teoría del equilibrio, y el flujo es 
estable en contadas ocas iones. El valor de Res 
\ambién muy inseguro, puesto, que el círculo de 
influencia no es nunca un círculo. 

Análisis del no-equilibrio 

La exposición hecha para el caso anterior 
supone que el equilibrio se dará cuando el agua 
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que fluye por un cono de abatimiento f1jo y 
medible se halla en equilibrio con el agua 
elevada por el pozo. En 1 935 Theis desar rolló un 

proced imiento que actualmente se emp lea para 
las investigaciones subterráneas encamin adas a 

la predicción de los rendimientos a largo plazo 
de los acuíferos. La fórmula del abatimiento se 

basa en las siguientes hipótesis: 

1. El acuífero es homogéneo e isótropo. 

2. El espesor saturado del acu ífe ro es 

constante . 

3. El acuífero tiene extensión lateral infinita. 

4. El gasto bombeado p rocede del 
almacenamiento del acuífero. 

5. El pozo es totalmente penetrante , y 

6. El acuífero l ibera el agua instantáneamente al 

abatirse la superficie piezométnca 

Usando la teoría del flujo de calor como una 
a na logía , Theis obtuvo la siguiente expres ión 
matemática para un pozo de diámetro 
infinitesimalmente pequeño con flu¡o radial 

a 

a -- (-) df.l Q 
J 

e 11 

4 rr T 11 f.1 
(5.14) 

en la cual: 

a es el abatim iento registrado a la dtstancia r 

del pozo de bombeo, en m 

Q es el gasto de extracción , en m3/s 

T es la transmisilibidad, en m2/s 

f.1 es el argumento de la función de pozo 

fS 
f.1 = 4 T t 

(5.15) 

S es el coeficiente de almacenamiento 
adimensional 
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es el t iempo de explotación del pozo en 
segundos 

La integral de la ecuación (5.14) es llamada 
función de pozo y se evalúa mediante la 
expansión de la serie: 

<v (j.J) = - 0.577216 - Ln J1 
J12 J13 +Jl --- + --

2·2 ! 3·3 ! 
(5.16) 

El procedimiento para obtener T y S a partir de 
pruebas practicadas en campo, es el siguiente: 

1. Trazar la gráfica abat im iento vs. tiempo del 
pozo de observación, en papel idéntico al de 
la curva t ipo (Figura 5.30). Los tiempos en 
que deberán medirse los abatimientos son: 
i nmed iatamente antes de empezar el 
bombeo, 15",30", 1',2',4',8', 15'.50', 1h,2h, 
4h, 8h, 16h, 24h, 32h, 40h, 48h. 

10.0 
-·-

f--
f--· r-

- -¡-

r--� ..,....,.--l- ---+---

1.0 �¡.-
t-

. -r-- 1 t-

! 
0.1 

--- �-

1 --

f--

f- --.·--· 
1/ 

� 

! 
1 1 

1 1 1 0.0 

1o"1 
1.0 

10 

� 

1 
ji 

2. Sobreponer la gráfica construida en 1 en la 
curva tipo (Figura 5.30) manteniendo los l:ljes 
paralelos y buscar la coinc idenc ia de la curva 

de campo y de la curva t ipo . 

3. Seleccionar un punto de ajuste arb itrar io 
(incluso puede ser fuera de la curva) y 
obtener sus coordenadas en los cuatro ejes. 

4. Sustituir los valores de las coordenadas en 
las ecuac iones 5.14 y 5.15, despejando los 
valores de T y S. 

t--=-,- r-

-

¡.---
H"' 

1 
l 
1 

-
t-

--= 1=-

+ ·l-
l 

l 

Figura !;>.30. Acuíferos confinados , función de pozo w(Jl) contra ..!. 
J.1 
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Acuíferos semicontinados 

Cuando se tienen estratos de granulometria 
variada, se puede tener un acuífero 
semiconfinado. Esto es, cuando un estrato de 
material permeable queda limitado verticalmente 
por materiales, tamb ién saturados, de menor 
permeabi lidad , se tiene un acuífero 
semiconfinado (Figura 5.31). 

a 

SUPUUICif PIU-TRICA 11 SOPERACif 

• 0"":_1W._ - - l - - ·- - . fl10TJ1T - - -' - -t ---- --- --

1 1 

J 1 ACIIfFRO K, S 

Figura 5.31. Acuífero semiconfinado 

�"?V 
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La solución correspondiente a estos acuíferos 
es: 

Q 
a = -- w(j.l, r/B) 

4rrT 
siendo 

B "J Tb' 

K' 

(5.17) 

(5.18} 

donde k' y b' son la pe rmeabilidad vertical y el 
espe sor d e l  e str a to s e m 1 c on f i n an t e , 
respectivamente. Las curvas tipo 
correspondientes a esta solución, se presentan 
en la Figura 5.32. 

La interpretación de las pruebas de bombeo 
para este caso, es similar al procedimiento para 
acuíferos confinados, sólo que se busca la 
coincidencia de la curva de campo con alguna 
de las curvas tipo . Mediante las ecuaciones 5.17 
y 5.18, se obtienen T y S. 

�'S- l -r5 .¡........¡1-+-<H+I+--·1-+--IH-�+1 

� 0.01 L-.,_1,--L-JLJLL..l.l.U 
10 1.0 

1 -j-..J-l....._.4-1..1--- -.�--j4-t++++--+-+--l-+++++1 

Figura 5.32. Acuíferos semiconfinados curvas tipo w(}..l, -§) contra i 
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Ejemplo 55: 

Si el coeficiente de almacenaje es 2.74 x 1 o·4 y la 
transm1sibilidad es 2.63 x 10·3 m2/s, calcular el 
abatimiento que resultará al final de 100 días de 
bombeo de un pozo de 0 . 61 m de diámetro con 
gasto a una tasa de 2.21 x 1 o·2 m3/s. 

Solución· 

Se com1enza por calcular J.l. El radio es 

r = 0·61 � 0.305 m 
2 

y 

1-1 
( 0.305 m r ( 2.74 X 10 4 ) 

4( 2.63 x 10 3 m2 )( 100 d )( 86,400 .:_ ) 
S d 

J.1 = 2.80 X 10. 10 

El factor 86400 es para convertir días a 
segundos 

La función de pozo para J.l= 2.80 x 10 · 10 es a 
partir de la ecuación 5.16: 

ú.l(/-1) = 21.4190 

Calculando s 

S � 
2.21 x 10 2 m2/s 

·c------ ----;;---:;7" (21 .4 1 90) 
4(3.14)2.63 x 10 3 m3/s 

s== 14.33 ó 14m 

Flujo inestable en un acuífero no confinado 

No hay solución exacta para e l problema de flujo 
transiente en acuíferos no confinados debido a 
que T cambia con el tiempo y r conforme el nivel 
del agua es abatido. Más aún, las componentes 
del flujo vertical cercano al pozo invalidan la 
suposición de flujo radial que se reqUiere para 
obtener una solución analítica. Si el acuífero no 
confinado es muy profundo en comparación con 
el abatimiento, la solución del flujo transiente de 
un acuífero confinado puede usarse como una 
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solución aproximada. En general, sin embargo, 
los métodos numéricos dan soluciones más 
satisfactonas 

Cálculo de interferencia 

Como se mencionó, los conos de depresión de 
pozos localizados muy juntos pueden 
sobreponerse; esta interferencia reduciría la 
producción (rendimiento) potencial de ambos 
pozos. En circunstancias severas la interferencia 
puede causar que pozos poco profundos se 
sequen. 

Una solución al problema de la interferencia 
puede obten-erse por el método de 
superposición. Este método asume que el 
abatimiento en un punto en particular es igual a 
la suma de los abatimientos de todos los pozos 
de influencia. Matemáticamente esto puede 
representarse como sigue: 

(5.19) 

donde 

a = 1 abatimiento individual causado por el 
pozo i en la localización r. 

Ejemplo 5.6 

Tres pozos se localizan a intervalos de 75 m a lo 
largo de una línea recta. Cada pozo es de 0.50 
m de diámetro. El coeficiente de transmisibilidad 
es 2.63 x 10·3 m2/s y el coeficiente de almacenaje 
es 2.74 x 10·4• Determine el abatimiento en cada 
pozo si se bombean a 4.42 x 10·2 m3/s por 10 
días (Figura 5.33). 

Solución: 

Abatimiento en A 

1-1 
4(2.63 X 10 ·") (1 0}(86400) 

J.1 = 1 .88 X 10-9 



aA = 26.09 m 

w(¡..i) 19.51 

4.42 X 10 2 
(19.51) 

4 rr (2.63 x 1 o � 
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a8 = 10.85 m 

Abatimiento provocado por el pozo A en C 

J.1 
1502 (2.74 X 10 4) 

4(2.63 X 10-�(10){86400) 

J.1 = 6.78 X 10'4; 
Abatimiento provocado por el pozo A en B 

J.1 = 

752 ( 2.74 X 10 - 4 ) 

4 (2.63 X 10-3) (10) (86400) w(¡J) = 6.719 

J.l= 1.695 a= 8.98 

ü>(fJ) -" 8.10 

4.42 X 10"2 a8 = ---...,.-----,- (8.10) 
4 rr (2.63 x 10 3) 

En virtud de la simetría de los pozos. pueden 
obviarse las operaciones restantes con ayuda del 
Cuadro 5.3, en el cual se muestran los 
resultados del problema. 

¡ 

0 0 0 
Q Q Q 

-1 f-. 0.50 m ---1 f-- 0.50 m ---1 1-- 0.50 m 

75m .. ¡ .. 75m ... ¡ 

Figura 5.33. Esquema del ejemplo 5.6. 

Cuadro 5.3. Resultados del ejemplo 5.6. 

POZO A B e 
A 26.09 10.85 8.98 
B 10.85 26.09 10.85 
e 8.98 10.85 26.09 

n 

E a; 45.92 m 47.79 m 45.92 m 

, . ,  
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5.3.4 Métodos de perforación d1� pozos. 

Los pozos perforados se taladran, ya sea por 
perc u s ión o por perforación rotativa. 
G eneralmente se prefie ren los siguientes 
métodos : 

Perforación por percusión 

Es común la perforación con her ramienta de 
cable. Un grupo de herram ientas incluye una 
barrena chata o con extremo de cincel , un 
vústago para barrena, percusores y una 
conexión para cable, todos ellos conectados 
mediante uniones roscad9s cón icas . Un brazo 
excéntrico , polea reciprocante o viga de balancín 
hace subir o bajar las herramientas dent ro del 
pozo húmedo. El cable de perforación debe 
sufrir una ligera elon gación cuando la barrena 
golpea el fondo . El resorte de re!torno en el 
cable evita que la barrena se trabe o que las 
herramientas se aplasten . 1 Como su nombre lo 
indica, los percusores (dos uniones pesadas y 
flojas con aspecto de cade�as) ayudan a sacudir 
y a aflojar la barrena en su c;:Jesplazam iento hacia 
amba. El perforador gira la barrena y juzga el 
func ionamiento de las herramientas por el tacto 
del cable de perforación . 

Se utilizan barrenas chatas en material suave, y 
extremos en forma de cinc�!. para roca dura. La 
punta para barrenar es al�o más larga que el 
á1·bol e mpleado para dar el espaciamiento de 
trabajo. El material suelto �s removido mediante 
u na cubeta sujeta a una l ínea desarenadora. 
Cuando no existe suficiente flujo natural hacia el 
pozo para la perforación y baldeo, se agrega 
a!;¡ua. En caso de derrumbe del pozo, deberá 
insertarse un revestimiento y continuarse la 

p erforación con una barrena menor. 

p,erforación rotatoria. 

En perforación rotatoria, s� sujeta una punta de 
corte a una barrena de perforación hueca, que 
s1a hace girar rápidamente medianh;, una mesa 
rotatoria operada a motor. Se bombea hacia 
abajo, ya sea agua o una suspensión de arcilla 

coloidal a través del tubo de perforación , que 
f luye por las aberturas de la barrena y transporta 
el material desprendido a la superficie . Las 
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suspens iones de arci lla están diseñadas para 
reducir la pérd ida de fluido de perforac ión hacia 
las formaciones permeables , lubricar el tubo 

rotatorio de perforación hacia las formaciones 
permeables, lubr icar el tubo rotatorio de 
perforación , unir la pared · para evitar 
derrumbamientos y suspender los materia les 
cortados. Al perforar para extraer agua, la 
espesa arcilla barrenada puede ser forzada hacia 

el interio del cuífero y reducir el flujo al pozo . 

Los nuevos métodos de rimado y lavado han 
reducido grandemente las dificultades de esta 
clase. Donde el abastecimiento de agua es 
grande , la circulación inversa evita las 
dificultades de cavar sin sellar el acuífero. Para 
este fin, se vierte agua limpia dentro del anillo 
externo al tubo de perforación , mientras que una 

bomba crea succión dentro del tubo. Las 
velocidades altas de ascensión limpian el 

mater ial grueso del hoyo del pozo. 

Perforación por percusión con circulación 
inversa. 

En esta forma de perforar, una barrena de 
percusión que se desliza sobre el exterior del 
tubo de perforación , rompe los gu ijarros 
encontrados. Los tubos de perforación pueden 

tener hasta 204 mm de diámetro . A través de 
ellos se remueven fragmentos grandes de r-oca. 

Pueden excavarse con rapidez hoyos hasta de 

1.82 m. de diámetro y 213m. de profundidad em 
rellenos de valles y otros materiales 

heterogéneos no consolidados. La adición de 
arena al agua circulante reducirá el agua 
requerida para compensar las pérd idas hacia las 
formac iones que se están perforando . 

5.3.5 Captación de aguas por medio de! 
galerías de infiltración. 

La galería de infiltración en pnncipio consisire en 

un tubo pe rforado o ranurado , rodeado de una 
capa de granzón o piedra picada graduada, 
instalada en el acuífero subsuperficial, o en el 
caso de captación indirecta de aguas 
superfic iales , en el estrato permeable que SE! 

comun ica con dichas aguas. 

En los extremos aguas arriba de la galería y a 
longitud aproximada de 50 m, normalmente se 



coloca un pozo de visita. En el extremo aguas 
abajo se construye un tanque o pozo recolector , 

de donde se conducen las aguas por gravedad 
o por bombeo hacia el sistema de distribución. 
(Figura 5.34). 

El tubo de recolección es normalmente de 
concreto o de fibra-cemento. Su d iámetro es 
función del gasto de captación , siendo el mínimo 
recomendable del orden de 200 ó 250 mm. 

La galería de infiltración se orienta de acuerdo 
con la dirección predominante del flujo 
subterráneo. 

Cuando la velocidad de un río es pequeña y 
existen estratos de alta permeabilidad que se 
conectan con el río, la galería ele infiltración 
normalmente se instala paralela al eje del mismo. 
E:n este caso la dirección del flujo subterráneo es 
principalmente desde el río hacia la galería , 

aunque desde el lado qpuesto de la misma 
también penetrará el a�ua, ya que todo el 
acuífero se encuentra saturado (Fi��ura 5.35). 

VJSITA50 m 

CORTE LONGIITUDINAL 
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En caso de acu íferos de gran extensión que 
alimentan el río, el flujo predom inante es 

normalmente desde el acuífero hacia el río y la 

instalación de la galería será análoga. (Figura 
5.36). 

En caso de cursos rápidos y estratos de baja 
permeab il idad , será necesario investigar la 
dirección del flujo subterráneo, a fin de 
interceptar el paso del mismo con la galería de 
infiltración. Normalmente unos ramales 
perpendiculares al eje del río dan los resultados 
deseados (Figura 5.37). 

Cuando, con la excepción de unos bancos ele 
arena o grava depositados por el río en un lecho 
limitado, no existen estratos permeab les , la 
galería se instala por debajo del río, normal a su 

eje. La misma solución se emplea cuando el 
acuífero es de muy baja permeab ilidad (Fi��ura 
5.38). 

0.20 m 

0.25 m mínimo 

0.30 m mínimo 

8" a 10" mlnlmo 

0.10 m mlnlmo 

CORTE TRANSVERSAL 

figura 5.��4. Detalle de una ga lería de infiltración. 
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I U 
' l· ·: 

1 i r 
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RIO 

PLAN!� 

GiU FRIA 
·� ,--

CO�Tf 

PLANTA CORH 

BA.IA VE! OCIOAO DE CORRIENTE, TERRENOS PLANOS, ACUIFERO DE ALTA BAJA VELOCIDAD DE CORRIENTE, ACUIFERO DE GRAN EXTENSION. DIRECCION 
PERMEABILIDAD DIRECCION PREDOMINANTEo DEL FLUJO SUBTERRANEO PREDOMINANTE DEL FLUJO SUBTERRANEO. DESDE EL ACUIFERO HASTA EL 

Df SDF F: RIO HACIA LA GALERIA RIO 

Figura 5.35 

RJO 
M:UfERO 

COMlE 

Figura 5.36 

GAURIA 

AIO 

PlAIHA CORTE 

AL TI\ VELOCIDAD DE CORRIENTE, ACUIFERO DE PERMtABILIDAD MEDIA Y 

EXTLNSION REDUCIDA, TERRENOS ACCIDENTADOS, DIRECCION 

PRE;)OMINANTE DEL FLUJO SUBTERRANEO. PARALELO Al RIO 

ACUIFERO DE BAJA PERMEABILIDAD, BAJA A MEDIANA VELOCIDAD De 

CORRIENTE. GALERIA UBICADA EN EL FONDO DEL RIO 

Figura 5.37 

A fin de determinar las características de diseño 
de las galerías, es necesar io hacer excavaciones 
o perforac iones de prueba en cada caso 
específico. En vista de que las galerías son 
obras costosas conviene determinar: 1) la 
permeabilidad media de! acuífero, para estimar 
la producción por metro l ineal de galería y 2) la 
granulometría del terreno para determinar las 
características de la grava de envoltura. 

En caso de gastos pequeños , del orden de 3 a 
5 1/s, normalmente basta una excavación de 
prueba hasta una profundidad conveniente por 
debajo del n ivel estático del agua. 
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Figura 5.38 

Se extrae lu ego el agua con bomba, a un gasto 
fijo y se observa el descenso de nivel. La 
estabilizac ión de dicho nivel para un gasto fijo de 

bombeo prolongado, s ignificará que la recarga 
natural del acuífero desde el río, es igual al gasto 
extraído A base de este gasto y estimando el 
área total de penetración del agua en la 

excavación de prueba, puede formarse una idea 
acerca de la longitud necesaria de galería para 
el gasto de diseño. 

En caso de gastos mayores, además de la 
excavación de prueba, será necesario perforar o 
excavar uno o varios pozos de observación, a fin 

de determinar el descenso del nivel de agua a 



cierta distancia del punto 1 donde se efectúa el 
bombeo de prueba (Figura 5.39). 

El procedimiento para determinar la longitud 
n1ecesaria de galería para él gasto de diseño, es 
corno s igue: 

a. Se bombea a un gasto constante hasta que 
el nivel del agua se estab i l ice en la 
excavación de prueba. 

b. Se mide el nivel, tanto 1 en la excavación de 
prueba como en el pozo de observación y se 
calculan los valores de h1 y h2. Igualmente se 
miden las d istan cias r1 y r2. 

c. Sustituyendo en la fórmula 

Q 
rr 

2.31 

(h/ - h/) 
p ___ _ 

r 
lag� 

r 
1 

para acuíferos no confinados, o 

Q 
2 rr (h2 - h1) P b ---

2.31 

r 
1 

(d onde b es el espesor de l acuífero confinado}; 
para acuíferos confinados, se obtiene el va lor P 
que representará la permeabi lidad mE�dia. NótE!se 
que en vista de que el flujo radial del agua hacia 
la excavación de prueba será desigual, debido a 
la cercanía del río, la posición del pozo de 
observación tendrá una influencia decisiva sobre 
el valor calculado de P. Tomando en cuenta que 
nuestro interés es determinar la permeabilidad 
media de los estratos pofosos entre la futura 
galería y el río, el pozo de observación debe 
ubicarse en esa zona. 

d. De acuerdo con la Ley qle Darcy, se tiene: 

0== PíA 

En este caso Q es el gasto de diseño y P la 
permeabilidad media. El área de ¡penetración 

queda definida por la grava de envoltura del 
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tubo de recolección y la longitud total del mismo. 
Para los efectos de captación indirecta de aguas 
superficiales, normalmente se toma el área de la 
cara hacia el río, dejando el flujo desde el lado 
opuesto como margen de seguridad. El 
gradiente hidráulico disponible es desde el nivel 
del agua en el río hasta la grava de envoltura. 
Por consiguiente i = Z/L siendo Z la profundidad 
de la grava de envoltura con respecto al nivel 
estático de las aguas subterráneas y L, la 
distancia desde la orilla del río hasta la galería. 
Nótese que en esta forma se obtiene el 
gradiente mínimo, ya que para estratos de alta 
permeabilidad puede presentarse el caso, en 

que la depresión del nivel de las aguas 
subterráneas se inicie cerca a la galería, y la 
distancia L para el mismo valor de Z será mucho 

menor. Esta condición se reflejará en una 
producción superior a la estimada, por lo tanto 
se tendrá un factor de seguridad adicional. Es de 
observarse también que el nivel del río, así corno 
el nivel estático de las aguas subterráneas, 
variará según la época del año. Evidentemente 
habrá que diseñar la galería , tomando como 
base el nivel mínimo estimado. 

El diámetro y separación de las perforaciones de 
la tubería de recolección se calculan para 
obtener una velocidad de entrada tal, que se 
evite el arrastre de partículas finas desde el 
acuífero hasta dicha tubería. Esta velocidad 
puede fijarse de 5 a 1 o cm/s, lográndose este 
valor sin dificultad alguna en la mayoría de los 
casos. La grava de envoltura será función de la 
granulometría del acuífero y de las perforaciones 
de la tubería de recolección, empleándose 
normalmente piedra picada de 1/2 a 1" de 
diámetro nominal cerca del acuífero y tamaños 
ligeramente mayores cerca del tubo. Nótese que 
debido a la baja velocidad de acercamiento del 
agua, el arrastre de arena hacia el tubo de 
recolección es poco probab le . El arrastre de 
partículas muy finas en suspensión puede 
evitarse únicamente con un verdadero filtro de 
arena alrededor del tubo, filtro cuya construcción 
es sumamente difícil, además, debido a la 
imposibilidad de lavados períodicos y efectivos, 
es más bien contraproducente. 
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NIVEL DEL AGUA 
DURANTE EL BOMBEO 

Q 

------

.< hz . ·: ..• �� ::-:-:-,.. 
....... : . .

. 
• . .  � . . : -

ACUIFERO 

Figura 5.39. Método para determin ar la permeab i l idad media del acuífero. 

Ej,emplo 5.7: 

Utilizando un río como fuente de abastecimiento, 
se quie re captar indirectamente pm medio de 
galerías de infiltración 25 1/s. El n ivel mínimo de 
las aguas del río se en cuentra a una cota de 
115.60 m A 50 m de distanc ia , perpendicular a la 
orilla del río y a una cota de 116.1 O, se hizo una 
ex.cavación de p rueba de 2 mts . de diámetro 
hasta la cota de 113.00 m y a 30 m de la orilla 
sH ha clavado una puntera tipo "Well .. point" para 
observar el descenso del nivel de a!]Ua (Figura 
5.40). 

Se bombeó el agua en la excavación de prueba 
a una tasa de 3 1/s, durante 6 horas, haciendo 
mediciones periódicas hasta la estabilización 
comp leta del nivel del agua, tanto en la 
excavación de prueba como en el pozo de 
observación, obten iéndose las cotas respectivas 
de 115.30 y 115.50 m. Se quiere dBterminar la 
longitud necesaria de ga!eria de infi ltrac ión para 
el gasto de diseño. De acuerdo con las 
C()ndiciones topográficas, zona de inundación 
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del rí(), etc ., la ga lería debe ubicarse paralela al 
río, a una distancia de 50 m del mismo. 

Solución. 

El acuífero no es conf i nado , por consiguiente se 
emplea la fórmula: 

Q 

siendo 

rr 
2.31 

2.31 Q 

(h22 - h/) 
p ___ _ 

(h� - h�) rr 



POZO DE 
OBSERVACION 
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POZO DE 
PRUEBA 
O= 31/s 

!nVEL DE LAS AGUAS/ ' 30m r2 = 20 m ' 1 r1 = 1.00 m 

SUBTERRANEAS ���.----- ------·----- ------•�·+¡�4-�� -----���-�� DURANTEELBOMBEO ���.-------------- 50 m 

Figura 5.401. Ejemplo para el diseño de una galería. 

h2 = 2.50 m 

h1 = 2.30 m 

20 .2.31 (0.003) 
P = lag -

1 (2.52 - 2.32) 1T 

p o=0.00302 m3/s/m2 

P = 3.02 lts/s/m2 

Según la ecuac ión de Darcy, se tiene: 

Q = PIA 

El gradiente hidráulico mín i mo es la diferenc ia de 
desnivel existente entre el nivel del agua en el río 
(1.15.6 m) y la envoltura de grava dH la tubmía 
de recolecc ión . La profundidad óptima de dicha 
tubería queda determinada por el costo de 
excavación, por la producci<?n del acuífero, y por 
factores de tipo sanitario, ya que se requ iere 
cimta profund idad mínima para la protección 
adecuada contra la infiltración directa de aguas 
superficiales contaminadas. 
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Suponiendo una envoltura total de 0.9 m de 
altura y 0.80 m de ancho, se puede calcular la 
longitud requerida para la galería , en función de 
la profundidad de la excavación. Reservando el 
flujo desde el lado opuesto al río, como margen 
de seguridad , el área "A" en la fórmula de Darcy 
será de 0.9 m2 por m. El gradiente hidráulico 
variará en función de la profundidad de la 
galería. Los valores calculados para diferentes 
profundidades de excavación se dan en el 
Cuadro 5.4. 

De acuerdo con el costo de excavac ión a 
diferentes profundidades, y el de la tubería de 
recolecc ión y grava de envoltura por metro linea l 
de galería , puede seleccionarse la solución más 
económica. 

Suponiendo que se ha hecho ese estudio 
económico , se adopta la solución B, o sea 
0.000182 m3/s por metro lineal. Para una 
velocidad de penetración de 0.05 m/s en la 
tubería, y tomando 0.55 como coeficiente de 
contracción por concepto de entrada por 
orificios, el área total de ranuras o perforaciones 
del tubo recolector deberá ser de 
0.000182/0.55x0.05 = 0.00661 m2 = 66.1 cm2. 
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Cuadro 5.4 

PROFUNDIDAD Solución A Solución 8 Solución C 

Profundtdad de la excavaCión 

Cota de fondo de la excavación 

Cota sup. de la env. de grava 

Desnivel entre rio y envoltura 

Gradiente hidráulico en 50 m 

Gasto por mi de galería (Q = KIA) 

Long. requenda para Q = 25 1/s 

Esta área se logra con unas 52 perforaciones de 

1/2" de diametro por metro El diámetro 
recomendable para la tubería de recolección en 

caso de gastos del orden de 20 a 30 1/s es de 
200 a 300 mm. 

Al despreciar el flujo subterráneo hacia la galería, 
desde el lado opuesto al río, se tiene un 

coeficiente de segur idad hasta de 2, ya que en 
caso de acuíferos de gran extensión, el flujo 
desde ambos lados es sensiblemente igual. Es 
de notar además que el gradiente hidráulico 
verdadero es mayor que el calculado, ya que la 
de pres ión del nivel de las aguas subterráneas 
dura nte e l  bom b e o, n o  c o m i enza 
inmediatamente en la orilla del río. En esta forma 
se tiene un margen de seguridad adicional, cosa 
que resulta muy útil, cuando la galería empieza 
a obstruírse con el tiempo . 

Hay que notar también que si el pozo de prueba 
no llega hasta la profundidad completa del 
acu ífero , el va lor de la permeabi lidad media, 
calculado a base de la fórmula 5.6 y 5.20 no es 
correcto , ya que dicha fórmula supone una 
va r iación de la superficie libre o la altura 
piezométrica de las aguas subterráneas, siendo 
el nivel del fondo constante. En caso de pozos 
excavados o perforados hasta una profundidad 
parcial del acuífero (Figura 5.41), variará tanto el 
contorno superior como el inferior del flujo hacia 
el pozo y la fórmula clásica no tendrá validez. 
Sin embargo en caso de gastos moderados , es 
posib le usar el mismo método para tener una 
idea aproximada acerca de la producción 
probable de la galería de infiltración. ya que el 
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4.00 4.75 5.50 

112.10 111.35 110.60 

113.0 112.25 111.50 

2.60 3.35 4.10 

0.052 0.067 0.082 

0.142 0.182 0.223 

208m 137m 112m 

flujo desde la parte inferior de la misma 
aumentará la producción y se estará en el lado 
seguro. Evidentemente para gastos grandes 
habrá que hacer una investigación más detenida. 

En todo caso, cuando se trata de longitudes o 
profundidades que impliquen costos consi­
derables, conviene construir la galería por 
tramos, aforando la producción continuamente, 
con el objeto de rectificar la longitud proyectada 
de acuerdo con la producción obtenida. Cuando 
no se conoce con seguridad la dirección 
predominante del flujo subterráneo, conviene 
perforar o hincar tres o cuatro pozos de 
observación alrededor del pozo de prueba, de 
acuerdo con la Figura 5.42. En esta forma se 

obtendrán tres o cuatro valores para h2 en la 
fórmula de la permeabilidad. Si dichos valores 
son iguales, se trata de un acuífero homogeneo, 
normalmente de gran extensión, cuyas aguas 
penetran en el pozo de prueba en forma pareja 
desde todas las direcciones. En este caso la 
orientación de la galería puede ser paralela o 
perpendicular al eje del río, de acuerdo con las 
condiciones topográficas . Sí los valores de hl 
son distintos, pueden calcularse tres o cuatro 
valores para la permeabilidad media. La galería 
deberá orientarse con cara lateral hacia la zona 
de mayor permeabilidad. 

Cuando el subsuelo es muy poco permeab le , la 
galería tiene que ubicarse por debajo del lecho 
del r ío. La producción por metro lineal de galería 
dependerá del tipo de grava y arena utilizada 
para la envoltura ; la carga hidrostática existente; 
la velocidad de corriente del río y del diámetro 
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DEPRESION 
DEL NIVEL 

l=igura 5.41. Flujo subterráneo en caso de que el pozo no llegue hasta el límite inferior del acuífero. 

POZO DE PRUEBA 

, , 

Figura 5.42. Ubicación de los pozos de observación en terrenos donde no se conoce la dirección 
aproximada del flujo subterráneo. 
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del tubo de recolección. En este caso el 
conjunto trabajará en forma sim i lar a un filtro de 
gravedad y debe calcularse como tal. 

5.4. Evaluación del Impacto Ambiental 

Se debe evaluar el impacto ambiental causado 
por la realización dú obras o act iv idades que 
tengan por objeto el aprovechamiento del 
recurso con el fin de evitar la sobre-explotación 

Problemas 

del acuífero y conflictos en el uso del agua y 

describir los posibles efectos de dichas obras o 
actividades en el ecosistema, considerando el 

conjunto de elementos que lo conforman y no 
ún icamente el recurso aprovechado. Para más 
información sobre este tema se sug iere al lector 
consultar el Capítulo 2 de los apuntes de 
Impacto Ambiental, Facultad de Ingeniería, 
UNAM. 

5.5 Instrucciones: relacione las preguntas de la columna derecha con las respuestas de la 
columna izquierda. Ejemplo: 15-z 

De acuerdo con las característiCas hidrológicas de las corrientes a. Centrffuga vertiCal 
de agua superficial, en qué caso se recomienda la obra de 

captación que se muestra a continuación. b. Estación de bombeo sobre plataforma móvil 

c. Captación por medio de vertedor lateral 

d. Estación de bombeo fija 

e. Mayor eficiencia, ubicación de la estación de bombeo 
directamente por encima del punto de captación. 

Para pequeñas oscilaciones en los n iveles de la superficie libre 

g. CaptaCión por medio de caja central 

2 Las ventajas de la bomba centrífuga horizontal son: h. Captación directa por gravedad o por bombeo 

3 Cuando se trata de la captación directa de las aguas superficiales, Centrffuga horizontal 

el tipo de bomba comúnmente empleada es 

4 La máxima altura de succión en el caso de estaciunes de bombeo 

fijas es: 

5 Este dispositrvo de captación tiene el inconveniente de permitir la 

intrusión de gran cantidad de aire a la linea de conducción: 

6 Cuando la variación entre el nivel máximo y mínimo de un río es 

mayor que la altura máxima de succión, el método indicado para 
la captación de las aguas es: 

7 Este dispositivo de captación tiene la venta¡a de que no se ve 
afectado por la cantidad de sedimentos deponitados por el río: 

8 Las obras recomendadas para escurrimientos con pequeños 

tirantes son: 

9. El dispositivo de captación más sencillo, tratándose de aguas 
relativamente libres de materiales de arrastre en cualquier época 
del año es: 

10. Qué obra de captación se recomoenda en el caso de corrientes 
fuertes, fondo inestable, orillas del río con fuerte pendiente , acceso 

difocil durante el estiaje y tráfico fluvial intenso: 

j. Torre para captar el agua a diferentes profundidades 

k. Para grandes variaciones en los niveles de la superficie libre 

4 a 6m 

m. Ubicación del equipo de bol]lbeo y el punto de captación distintos; 

inversión inicial baja 

n. hasta 400 m. 

o. Para escurrimientos con pequeños tirantes 

p. Estación de bombeo flotante 
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5.�� Suponga que tiene que diseñar una obra de captación para agua superficial en una 
corriente de la cual no se tienen registros hidrológicos . ¿ Cómo podría obtener los datos 
de diseño a que se refiere el apartado 5.2 ? 

5.3 Para una población en particular, que va a utilizar una corriente como fuente de 
abastecimiento, ¿cuál sería el criterio que utilizaría para decidir si esa corriente es 
suficiente para las necesidades de dicha población? 

5.4 Supon iendo que la población del Ejemplo 4.1 1 ha de abastecerse de agua superficial 
mediante captación directa (Fig. 5.9), ca lcule la pérdida por entrada si la rejilla reductrá 
el área libre del tubo en un 30% y el coeficiente de contracción es del orden de 0.5, en 
un tubo de hierro galvanizado de 100 mm de diámetro . 

5.5 Elabore un cuadro comparativo con las ventajas y desventajas de las bombas centrífuga 

horizontal y centrífuga verti cal . 

5.6. Un pozo totalmente penetrante en un acuífero confinado de 20.0 m de espesor bombea 
un gasto de 0.00380 m3/s durante 194 1 días y provoca un abatimiento de 64.05 m en un 

pozo de observación perforado a 48.00 m del pozo de producción. ¿ Cuál será el 
abat imiento en un pozo de observación localizado a 68 m de distancia? La superficie 
piezométrica original estaba 94.05 m sobre el estrato confinante inferior. El material del 
acuífero tiene las s iguientes características : porosidad 15%, rendimiento específico 5%, 
permeabilidad 5.8x1 0'7• 

5.7. Un acuífero confinado de 5 m de espesor con una superficie piezométrica a 65 m sobre 
el estrato confinante inferior está siendo bombeado por un pozo totalmente penetrante. 
El acu ífero es una mezcla de grava y arena. Se observó un abati m iento de estado estable 
de 7 m en un pozo no bombeado localizado a 1 O m de distancia. Si el gasto de bombeo 
es de 0.020 m3/s, ¿a qué d istancia se localiza un segundo pozo no bombeado , en el cual 
se ha observado un abatimiento de 2 m. 

5.8. Para un acuífero no confinado, existe la pos ibi lidad de que el abatimiento haga 
descender la línea piezométrica hasta el fondo de l pozo y que el agua deje de fluir. Para 
el caso descrito en el ejemplo de clase, determine el máximo gasto de bombeo que 
puede sostenerse indefinidamente si el abati miento en un pozo de observación localizado 
a 1 00 m del pozo de producción permanece constante . 

5.9. Se desea estimar la distancia a la cual se espera una abatimiento de 4.81 m, con 
respecto a un pozo de bombeo con las siguientes características: 

Gasto de bombeo = 0.0280 m3/s 
Tiempo de bombeo = 1 ,06f) días 
Abatimiento en el pozo de observación = 9.52 m 

El pozo de observación se localiza a 1 O m del pozo de bombeo 
Material del acuífero = arena media (porosidad 37%, rendimiento aspecífico 25% y 
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permeabilidad 1.5x1 O 4) 
Espesor del acuífero = 14.05 m 

Asuma que el pozo es totalmente penetrante en un acuífero no confinado. 

5.1 O Un pozo de 0.25 m de diámetro penetra totalmente en un acuífero no confinado de 20 m 
de espesor. El pozo tiene una descarga de 0.015 m3/s y un abatimiento de 8 m. Si el flujo 
es estable y la permeabilidad es 1.5 x 1 o-4, ¿cuál es la altura de la superficie piezométrica 
sobre el estrato inferior en un sitio a 80 m del pozo? 

5.1 1. Un acuífero produce los siguientes resultados al bombear un pozo de 0.61 m de 
diámetro con un gasto de 0.0303 m3/s: abatimiento = 0 .98 m en 8 minutos; abatimiento 

= 3.87 m en 24 h. Determ ine su transmisibilidad. Reporte el resultado con dos decimales. 

5 .12. Un acuífero experimenta un abatimiento de 1 04 m en un pozo de observación localizado 
a 96.93 m de un pozo que bombea un gasto de 0.0170 m3/s después de 80 minutos de 
bombeo. El tiempo virtual es de 0.6 m in y la transmisibilidad es de 5.39 x 1 o-3 m2/s. 
Determine el coeficiente de almacenaje. 

5.13. Si la transmisibilidad es de 2.51 x 10-3 y el coeficiente de almacenaje es 2.86 x 104, 
calcule el abatimiento que resultará al fin de dos días de bombeo en un pozo de 0.5 m 
de diámetro con un gasto de 0.0194 m3/s. 

5.14. Dos pozos distantes 106.68 m entre sí están bombeando simultáneamente. El pozo A 
bombea a 0.0379 m3/s y el pozo 8 bombea a 0.0252 m3/s. El diámetro de cada pozo es 
0.460 m. La transmisibilidad es 4.35 x 10-3 m2/s y el coeficiente de almacenaje es 4.1 x 

1 o-s. ¿cuál es la interferencia del pozo A sobre el 8 después de 365 días de bombeo? 
Reporte el resultado con dos decimales. 

�).15. Usando los datos del problema 5.14, en cuentre el abatimiento total en el pozo 8 después 
de 365 días de bombeo. 

t>.16. Si dos pozos, No. 12 y No. 13, distantes 100 m entre sí, están bombeando un gasto d13 
0.0250 m3/s y 0.0300 m3/s , respectivamente, ¿cuál es la interferencia del pozo No. 12 
sobre el No. 13 después de 280 días de bombeo? El d iámetro de cada pozo es de 
0. 500 m. La transmisibilídad es de 1. 766 x 1 o-3 m2/s y el coeficiente de almacenaje es de 
6.675 x 105. Reporte el resultado con dos decimales. 

!5.17. Usando los datos del problema 5.16, calcule el abatimiento total en el pozo 13 después 
de 280 días de bombeo. Reporte el resultado con dos decimales. 

!5.18. Para el campo de pozos mostrado en la Figura P-5.18, determine el efecto de añadir un 
sexto pozo. ¿ Podría provocar efectos adversos sobre el acuífero? Asuma que todos los 
pozos son bombeados por 80 días y que cada pozo es de 0.914 m de diámetro. Los 
datos de los pozos se dan en el Cuadro P-5.13. 

Las características del acuífero son las siguientes: 
Coeficiente de almacenaje: 2.8 x 10-5. 

104 



CAPITULO S OBRAS DE CAPTACION 

Transmisibilidad: 1. 79 x 1 o 3 m2/s. 
Nivel estático de bombeo: "1.60 m bajo el nivel del terreno. 
Profundidad del estrato superior del acuífero confinado: 156.50 m 

Cuadro P-5.18. Pozos del Campo No. 1 

POZO No. GASTO PROFUNDIDAD DEL 
m3/s 

1 0.0426 
2 0.0473 
3 0.0426 
4 0.0404 
5 0.0457 
6 (propuesto) 0 .0473 

125m Nuevo • pozo propuesto 6 

125m 
4 • 

2. 

125m 

had11 el 125m 
tanque 

63 o 

POZO (m) 

169.00 
1 70 .00 
170.50 
168.84 
170.00 
170.00 

N 

/:\ 

145m 

• 5 

• 3 

CAMPO 

.1 
DE 

POZOS No 1 

Figura P-5.18. Configuración del campo de pozos 

5.19. Para el campo de pozos mostrado en la Figura P-5.19, determine el efecto de agregar 
un sexto pozo. ¿podría ocasionar efectos adversos en el acuífero? Asuma que todos los 
pozos se bombean durante 1 oo días y que cada pozo es de 0.30 m de diámetro. Los 
datos del pozo se muestran en el Cuadro P-5.19. Las características del acuífero son las 
siguientes: 

Coeficiente de a lmacenaje = 2.11 x 10-6. 
Transmisibilidad = 4.02 x 10·3 m2/s. 
Nivel estático a 9.50 m del n ivel del terreno. 
Profundidad del estrato superior del acuífero confinado, 50.1 m a partir del nivel del 
terreno. 
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Cuadro P-5. 19. Pozos del Campo No. 2 

rr===P=O=Z=O;;;::;�==�=·:::;:· =�;Jso PROFUNOIOAD OEL POZO (tn) 

1 0.020 105.7 
2 0.035 112.8 
3 0.020 111.2 
4 0.015 108.6 
5 0.030 113.3 
6(propuesto) 0.025 109.7 

N 300m 
t· ........ ............ .... o Nuevo pozo 
: 6 propuesto 

300m i150 m 

51------· 

150m 300m 

31l0 m 150m 
31 

150m 300m 

150m 
1 • 300m 

1 � 

82 

A tanque 1.5 km 
,l-.-

CAIIAPO DE 
POZOS No 2 

Pigura P-S.19. Configurac:ión del campo de pozos. 

5.20 Como parte de la obra de captación de un sistema de abastecimiento de agua potable 
se requiere diseñar un desarenador. El gasto del influente es de 30 1/s y la temperatura 
mínima del agua es de 16 grados centígrados . Se requiere la remoción de partículas 
hasta de 7.5 x 1 o·3 cm de diámetro. La concentración de arena en el río que� sirve� de 
fuente llega a unos 4,500 mg/1 durante las crecidas violentas y la máxima turbiedad 
persiste durante aproximadamente 1 día. dicha concentración es del orden de 20 rng/1 
en la época de cauce normal. 

Se tienen los si�uientes datos : 

. Población del último censo: 11,182 habitantes 

. Población del penúltimo censo: 8,375 habitantes 

. Crecimiento demográfico del tipo geométrico 

. Periodo económico de diseño : 15 años 

. Clima templado 

. Coeficientes de variación diaria y horaria, 1.2 y 1.5, respectivamente 
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El agua se transporta desde la fuente a la 
comunidad en conductos abiertos o cerrados, 
suministrándose la energía necesaria por 
gravedad o a bombeo. 

Las obras destinadas al transporte de agua 
potable reciben el nombre de "Líneas de 
Conducción". Es importante tener ciertos 
conocimientos sobre los materiales de uso 
frecuente en las líneas de conducción, pero 
incluso también de los más antiguos, porque 
algunos de los que se usan poco en la 
actualidad aún se encuentran en servicio en 
muchos de los sistemas antiguos de 
abastecimiento de agua. 

A estos materiales nos referiremos en lo que 
sigue. 

6.1 TUBERIAS USADAS EN SISTEMAS DE 

ABASTECIMIENTO DE AGUA POTABLE. 

Una tubería se define como el conjunto formado 
por el tubo y su sistema de unión. 

Para la fabricación de los tubos, se han utilizado 
diversos materiales, entre los cuale�¡;e puede 
mencionar la arcilla vitrificada, madera. plomo, 
cobre, fierro fundido, acero y concreto. A través 
d(�l tiempo algunos de estos materiales han sido 
abandonados y en la actualidad los tubos rnás 
utilizados son fabricados a base de fibras de 
asbesto y cemento, acero, concreto reforzado y 
plástico (polietileno y PVC). 
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Tuberías de fibra-cemento. 

Se entiende por tubos de presión de 
fibra-cemento los conductos de secc1ón circular 
fabr icados con una parte de asbesto y cemento 

tipo Portland o Portland Puzolánico, exentos ·de 

materia orgánica, con o sin adición de sílice. 

La tubería de fibra-cemento sílice curada en 

autoclave. con vapor a presión. prácticamente no 
se oxida ni se corroe. Se fabrican aplicando 
sobre un mandril de acero pul ido , una película 
obtenida con la mezcla íntima de fibras de 
asbesto de distintos tipos, cemento, sílice y 
agua , de tal manera que el enrollamiento de la 
película se traduce en una estructura 
multilaminar de óptima resistencia. La utilización 
del mandril, permite obtener una superficie tersa, 
para la que se tiene un coeficiente de rugosidad 
n = 0.010, según la fórmula de Manning que 
estudiaremos más adelante en este capítulo. 

Los tubos de presión de fibra-cemento se 

fabrican para presiones internas de trabajo 
máximas, según la norma oficial mexicana NOM­
C-12-2/2-1982, en las siguientes clases: A-5, A-7, 

A-10 y A-14, en donde los números 5, 7, 10 y 14 

indican la presión interna de trabajo en kg/cm2 
que resisten los tubos. Actualmente existe en el 
mercado una denominación comercial de tubos 
de asbesto-cemento para conducción según la 
norma oficial mexicana NOM-C-12/1-1981 cpn 
base en la presión de trabajo expresada en 
metros de columna de agua; así se tiene: T-50, 

T-70, T-100, T-140 y T-200. La presión de prueba 
en fábrica para cada tubo y cada copie es de 3 

veces la presión de trabajo para un tiempo de 5 

segundos. Las tuberías tienen longitudes 
generalmente de 4 y 5 metros. (Cuadro 6.1). 
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Cuadro 6.1 Tubería de fibra-cemento, dimensiones generales y pesos. 

f 

1 ,---

ool D 

1 
!.. -- � -

rr== mm 

o pulg 

02 

08 

06 

07 
A·5 

09 

T9 

Peso kg/m 

Peso copie 

02 

08 

06 

07 
A-7 

09 

T9 

Peso kg/m 

Peso copie 

02 

08 

06 

07 
A-10 

09 

T9 

Peso kg/m 

Peso copie 

02 

08 

06 

A-14 07 

09 

Peso kg/m 

Peso copie 

Oescnpción • 

O Diámetro interK:>r nommal 

T9 Espesor de pared 

09 Dtámetro exteriOr 
06 Diámetro de ranura de copie 

75 

3 
92 

96 

1 11 

131 

97 

11.0 

6.0 

22 

95 

99 

114 

137 

101 

12.5 

70 

2.5 

98 

102 

117 

142 
104 

14.0 

79 

2.7 

1 04 

108 

123 

150 

110 

17.0 

3.0 

100 150 200 250 300 350 

4 6 8 10 12 14 

116 167 219 276 326 384 

120 171 223 280 330 388 

135 186 238 285 345 408 

155 206 267 325 375 438 

122 173 225 282 332 390 

11 o 12.0 13 o 16.0 16 0 17 o 

7.7 12.1 17.3 24.7 3 1.8 39.8 

2.7 39 5 .3 6.6 10.0 14.9 

118 170 224 28 1 332 395 

122 174 228 285 336 399 

1 3 7 189 l43 300 351 4 19 

160 214 272 335 387 460 

124 176 230 287 338 401 

120 13.5 15.5 18.5 19.0 22.5 

84 13 8 20.9 30.2 38.1 53.5 

3.0 4.3 6 2  9.7 116 188 

122 176 231 286 344 412 

126 180 235 290 348 4 16 

14 1 195 250 305 363 436 

168 226 287 345 411 497 

128 182 237 292 350 41 8 

14.0 16.5 19.0 21.0 25.0 31.0 

10.0 172 260 25.8 51.0 75 4 

35 5.2 7.6 11.0 15.0 266 

128 185 243 30 1 362 430 

132 189 247 305 366 434 

147 204 262 320 381 454 

176 241 307 375 447 525 

134 1 91 249 307 368 436 

170 21.0 250 28.5 340 400 

3.8 6.3 9.3 15 o 207 314 

03 Diámetro :ntermedio 
02 Diámetro de la sección de enchufe 
06 Diámetro interior del copie 
07 Diámetro exteoor del copie 
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06 

( 
400 4501 500 &00 750 900 

16 18 1 20 24 30 36 

438 493J 538 646 809 971 

442 4971 542 650 813 975 

462 5 17 1 567 610 833 995 

496 5551 609 726 903 1078 

444 499 546 655 818 980 

19 o 21 al 23 o 27 5 34.0 40 0 
50 7 63.1 � 75.6 1084 164.5 236.« 

182 24.3 \ 308 41 7 66 7 91.3 

450 506 1 549 660 825 991 

454 510 1 553 664 829 995 

474 530 1 573 684 849 1015 

5 19 58 1 ! 634 757 938 1122 

456 512 557 669 834 1000 

250 27 5 28 5 '34 5 42 o 500 

677 83.7 94 6 137.5 209.0 298.5 

22.8 30.9 38.4 152.7 5 1 3.3 733.4 

469 527 573 j689 862 1035 

473 531 572 j 693 866 1039 

493 551 597 f 713 886 1059 

560 624 689 824 1023 1223 

475 533 581 ¡698 871 1044 

34 5 38.0 r 40.5 [49.0 60 5 72.0 

95.� 118.2 137.5 199.8 308.1 439.7 

32.3 429 56.6 79.3 1281 1798 

490 551 600 1730 913 1096 

494 555 '612 ¡734 917 1100 

514 575 i' 612 1754 937 1120 

595 666 724 ]922 1146 1369 

496 557 6 16 j739 922 1 105 

45.0 50.0 580 69.5 860 102.5 

396 54.1 89.6 !242 204, 286.9 
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La desventaja de los conductos de fibra-cemento 
es su baja resistencia mecánica. Debido a ésto, 
al salir de la fábrica los tubos se degradan en su 
calidad por falta de cu idado en su transporte , 
manejo y almacenaje. 

Tuberías de plástico : polietileno y cloruro de 
. polivinilo (PVC) 

De los plásticos , los termoplásticos son los que 
en la actualidad presentan mucho interés para 
su uso en los sistemas de abastecimiento de 
agua potable. Los dos termoplásticos de mayor 
importancia hasta la fecha son: el polietileno 
(PS) y el polic loruro de vinilo (PVC). 

El polietileno es un derivado del gas etileno, que 
es un componente del gas natural; también 
pu ede ser un derivado de la refinación del pe­
tróleo. Se tienen comercialmente tres tipos: de 
densidad baja , mediana y alta . Se fabrican con 
ba!>e en la Norma NOM-E-18-1969. 

Desde el año de 1965, la entonces Secretaría de 
Recursos Hidráulicos utilizó con regularidad 
tuberías de pol ietileno de alta densidad o de alto 
peso molecular, en obras grandes y pequeñas, 
con éxito principalmente en tomas domiciliarias ; 
sin embargo, en el caso de redes con 
fluctuac iones notables de presión y con defectos 
de instalac ión se han tenido serios problemas, 
corno ha sucedido en la Ciudad de Monterrey. 

Las ventajas de las tuberías de polietileno son : 
su gran flexibilidad, que permite su presentación 
en ro llos; su ligereza, ya que pesa ocho veces 
menos que el acero y tres veces menos que el 
asbesto-cemento; y no presenta corrosión . 

El PVC, (Cloruro de pol ivínilo) es un mater ial 
terrnoplástico compuesto de polímeros de 
cloruro de vinilo; un sálico incoloro con alta 
res.stencia al agua, alcoholes , ácidos y álcalis 
concentrados. Se obtiene en forma de gránulos , 
soluciones, líquidos y pastas. 

En la Norma Oficial Mexicana de calidad vigente 
actualmente, (Sistema Inglés) para tubos y 
conexiones rígidas de policloruro de vinilo 
DGN-E/12-1968, se recomienda un esfuer:.::o de 
diseño de 140 kg/cm2, para PVC. 1 1 1 4 (tipo 1, 
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grado 1, esfuerzo de diseño 140). En septiembre 
de 1977 se publicó la Norma Oficial Mexicana ele 
Tubos y Conexiones de Policloruro de Vinilo 
(PVC) para abastecimiento de agua potable, 
NOM-E-22-1977 (Serie Métrica) , para PVC 1114. 

Por su parte, las tuberías de PVC presentan las 
ventajas y desventajas que se enlistan en el 
Cuadro 6.2. 

La industria de tuberías plásticas fabrica dos 
líneas de tubos hidráulicos de PVC para el 
abastecimiento de agua potable. la línea métrica, 
tubos blancos, y la línea inglesa , tubos gr ises. 

La línea métrica (color blanco), fue diseñada de 
acuerdo con el sistema internacional de 
un idades. La integran 13 diámetros (de 50 a 630 
mm), y cinco espesores que permiten presiones 
máximas de trabajo de 5, 7, 10, 14 y 20 kg/cm2; 
en función de cada presión se clasifican en 
clases . En el Cuadro 6.3 aparecen las clases de 
la línea métrica así como sus correspondientes 
espesores y diámetros interiores promedio. En 
dicho cuadro puede observarse también que el 
diámetro nominal del tubo es igual (para fines 
prácticos) a su diámetro exterior. 

La unión entre tubos y conexiones se real iza 
mediante el sistema espiga- campana con anillo 
de hule. La longitud útil de cada tubo es de seis 
metros, pero también puede fabricarse en otras 
longitudes , según acuerdo entre cliente y 
fabricante. 

La línea inglesa (color gris), fue diseñada con 
base en el sistema de unidades inglesas y se 
fabrica en 11 diámetros (de 13 a 200 mm) . En 
función del cociente entre su diámetro exterior y 
su espesor mínimo de pared (RO relación de 
dimensiones) , y las presiones máximas de 
trabajo, se clasifican en: RD-41 (7.1), RD-32.5 
(8.7), RD-26 (11.2) y RD-13.5(22.4 kg/cm2). En el 
Cuadro 6.4 aparece la clasificación con sus 
respectivos espesores y diámetros interiores 
promedio. En este caso, el diámetro nominal del 
tubo no es igual al diámetro exterior ni al interior. 
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[ 
Cuadro 6.2. Ventajas y desventajas de las tuberías de PVC. 

VENTAJA$ 

Resistencia a la corrosión y al ataque qufmico de 
ácidos. álcalis y soluciones salinas. 

Instalación rápida, fácil y económica. 

Debido a su grado de absorción permite la prueba 

hidrostática después de su llenado. 

Su resistencia mecánica es superior a la de las tuberfas 
de fibra-cemento. 

Menor pérdida por fricción en comparación con las 
tuberias de fibm-cemento, concreto y acero. 

Por su ligereza, el almacenamiento y transporte de la 
tuberfa se facilita notablemente. 

Respecto a su costo de suministro en los diámetros de 

50, 60, 75 y 100 m es más barata que las tuberfas de 
fibra-cemento. 

DESVENTAJAS 

Alto costo en diámetros de 200 mm y mayores. 

Las propiedades mecán icas de las tuberfas de PVC se 
afectan si quedan expuestas a los rayos solares por un 

periodo de tiempo prolongado. 

Los tubos de extremos l isos requieren mano de obra 
altamente especializada para su un ión por el proceso 

de cementado. Debido a ésto, en todos los proyectos 

de conducciones se especifica el uso de tuberfas con 
campana y anillo de hule. La campana debe se¡r 
integral al tubo. 

Cuadro 6.3. Tubo hidráulico de PVC serie métrica, diámetros y espesores promedio. 

·
• 

Dláme1ro 
Ni:!mlnal 

(mm) 

Diámetro 
Ellteti1Jt 

(mm) 

!----• Eapesor11ll promedio (e) y Dlám•tros Interior•• pl'omedio (d} an mm 

����:::-r Cla .. 7 ._._ l · • Cla .. 10 Ci .. •14 

• � d . �  � • � 
50 50 2.0 46.1 2.6 44.9 

63 63 1.7 59.7 2.4 58.3 3.3 56.5 

80 80 1.7 76.8 2.2 75.8 3.1 74.0 4.1 72.0 

100 100 2.0 96.2 2.7 94.8 3.8 92.6 5.2 89.8 

160 160 3.1 154.0 4.2 151.8 5.9 148.4 8.1 144.0 

200 200: 3.8 192.6 5.3 189.6 7.4 185.4 10.1 180.0 

250 250 4.7 240.9 6.5 237.3 9.2 231.9 12.6 225.1 

315 315 6.0 303.3 8.2 298.9 11.6 292.1 15.9 283.5 

355 355 6.6 342.4 9.3 337.0 12.9 329.8 17.9 319.8 

Cht .. 20 

• d 

3.7 42.7 

4.5 54.1 

5.8 68.6 

7.2 85.8 

11.4 137.4 

14.1 172.0 

17.7 214.9 

22.3 270.7 

25.0 305.6 

3 7 1.4 400 
l�------�-____._-+-----+·----�------+------�--��----4-----+-----�----�-----il 

400 7.5 385.6 10.4 379.8 1 4.6 20.1 360.4 28.1 344 .4 

450 450 8.4 433.9 11.7 427.3 16.4 417.9 22.6 405.5 31.6 387.5 

500 500 9.4 482.0 12.9 475.0 18.2 484.4 25.1 450.6 35.1 430.6 

630 630 11.8 607.4 16.3 598.4 22.9 585.2 31.6 567.8 44. 1 5428 

Los tubos se suministran con largo útil de 6 metros; con uno de sus extremos acampanados 

Clase 5 7 10 14 20 

I!C : -- -� =e] Presión má>oma de 5 7 10 14 20 

¡.___J_m ---1 trabajo {kg/cm') 
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Cuadro 6.4. Tubo hidráulico de PVC serie inglesa, diámetros y espesores p romedio . 

Diámatro o1imah"C1 Espa�ores promedio (•) y Ohimatrott fnterlorits promedio (d) an 
Nominal EXterior mm 

(mm¡· P��madlo 
R0-41 RD-32.5 RD25 RD-13.5 (mm} 

• d ti d . .. d • d 

13 2.1.3 1.9 17.5 

19 2.6.7 2..3 2.21 

25 33.4 1 8 29.8 2.8 27.8 

32 42.2 1 9 384 3.4 35 4 

38 48.3 1.8 44.7 2.2 43.9 3.9 40.5 

50 60.3 1.8 56.7 2.2 55 9 2.6 55.1 4.8 50.7 

60 730 21 688 2.5 68.0 3.1 66.8 

75 88.90 2.5 83.9 3.0 82.9 3.7 81.5 

100 114.30 3.1 108.1 3.8 106 7 47 104.9 

150 16830 4.4 159.5 5.5 157.3 6.9 154.5 

200 219.10 56 207 9 7.1 204.9 8.9 201.3 

Los tubos se suministran en tramos con largo útil de 6 metros, con extremos lisos s1 el ststema es 
cementar y con una campana en uno de sus extremos si el sistema de untón es esp¡ga campana 

SIIIBOlO 

a:c: � �- =--llD -[ 1- ---..�..m.. __ _____, 

e===-� 
---

�- Oro 1 

En esta línea existe además del sistema de unión 
espiga-campana, el sistema cementado. La 
longitud útil de l tubo es de seis metros pero 
también puede fabricarse en otras longitudes, 
p1revio acuerdo entre fabricante y comprador . 

Las tuberías de polietileno se fabric-.an también 
en cuatro diferentes RD y son aptas para trabajar 

a las presiones especificadas en el cuadro 6.5; 
sHgún las condiciones de operac ión de la tubería 
so aplicará un factor de seguridad igual a 3 ó 4 
VE!ces la presión de trabajo para llegar a la 
presión de ruptura. El factor 3 (F3) se aplica en 
líneas subterráneas en terreno estable y a l factor 

4(F4) se aplica en líneas expuestas a 
movimientos de terreno o tráfico pesado y líneas 

a intempene. 

En el cuadro 6.6 se presentan los diámetros de 
lo.s tubos de polietileno. 

RO Pr-lón M�lma da 

"!Q 
Trabajo (kgfcm,) 

41 7.1 

32.5 8.7 

R0•--0-. 

111 

2.6 

135 

Cuadro 6.5. 

RO 

9 

13.5 

17 

21 

11.2 

22.4 

Presión máxima de trabajo en 
kg/cm2 para tubos de polietileno 
(S = 44.29 kg/cm�· 

11 
F� = 11.1 F3 = 14.7 

F4 = 7.1 F3 = 9.4 

F4 = 5.5 F3 = 7.3 

F4 = 4.4 F3 = 5.9 

*S.- esfuerzo de disei'lo o fuerza por unidad de área en la 
pared del tubo en corte transversal al eje del mismo. 

S : P (d -e) 

2e 

d = diámetro exterior (mm); P = presión de trabajo en 
kg/cm'; e = espesor mfnimo de pared (mm) 
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Cuadro 6.6. Dimensiones de los tubos de polietileno 

Medida Diámetro 
Nominal Exterior 

mm j pulg mm 

13 1/2 21.3 

19 3/4 26.7 

25 1 33.4 

32 1 1/4 42.2 

38 1 1/2 48.3 

50 2 60.3 

75 3 88.9 

100 3 114.3 

150 6 168.3 

50 2 60.3 

75 3 88.9 

100 4 114.3 

150 6 160.3 

200 8 219.1 

75 3 88.9 

100 4 114.3 

150 6 160.3 

200 8 219.1 

Tuberías de fierro vaciado. 

Las tuberías de fierro vaciado fueron utilizadas 
en la República Mexicana en la gran mayoría de 
las primeras obras de aprovisionamiento de agua 
potable construídas. Son muy resistentes a los 
esfuerzos mecánicos y de gran duración debido 
a su buena resistencia a la corrosión. En nuestro 
medio, las tuberías de fierro vaciado fueron 
fabricadas hasta 1967 por Altos Hornos de 
Mé)(ico S.A., en Monclova, Coahuila. Se 

producían tuberías de extremos lisos y de macho 
campana para diámetros de 75 a 350 mm, pero 
fueron desplazadas del mercado nacional por las 
tubt3rías de fibra-cemento cuyo costo es menor. 

Tuberías de acero. 

En 1943, la Compañía Tubacero de Montermy, 
N. L., inició la fabricación de tubos de acero 
formados por medio de roladoras y soldadura 
manual. Posteriormente fue sustituido este 
método utilizando prensa hidráulica y soldadura 

por arco sumergido. Actualmente se utilizan en 

Espesor largo Peso 
Pared 

mm 

RD-9 

2.3 

3.0 

3.7 

RD-13.5 

3.1 

3.6 

4.5 

6.6 

8.5 

12.6 

RD-17 

3.5 

5.2 

6.7 

9.9 

12.9 

RD-21 

4.2 

5.4 

B.O 

10.4 

112 

rollo GMS/M.L. 
m 

50 y 150 136 

50 y 150 223 

50 y 150 345 

50 y 150 382 

50 y 150 506 

50 y 150 790 

10 y 50 1709 

10 2831 

10 6175 

50 y 150 626 

10 y 50 1371 

10 2271 

10 4940 

10 8400 

10 y 50 1080 

10 y 50 1765 

10 4060 

10 6890 

México dos métodos de fabricación': el proceso 
de soldadura (Tubacero, S.A.) y el proceso sin 
costura (TAMSA). La materia prima es el acero 
en placa o rollo, para el primero y lingotes y 
placas para el segundo. 

Los tubos de acero se fabrican con diámetros 
desde 4.5 pulgadas (114.3 mm) hasta 48 

pulgadas (1219 mm). Su producción está sujeta 
a un estricto control de calidad que toma en 
cuenta las normas DGN-B-177 y B-179-1978, e 

internacionales como las del American Petroleum 
lnstitute (API), máxima autoridad en el ramo 

Las tuberías de acero son recomendables para 
líneas de conducción cuando se tienen altas 
presiones de trabajo. Su utilización obliga a 

revestirlas contra la corrosión interior y exte­
riormente. Son muy durables, resistentes, flexi­
bles y adaptables a las distintas condiciones de 
instalación que se tengan. En el cuadro 6.7 se 
presentan las características de los tubos de 
acero. 



Cuadro 6.7 
Tablas de características de las tuberías de acero 

1 C-.rw:a dt.! trahaju 1 Y.HI'Ei-'C)It Dl.\�fJ::THO ESPESOit 
l't:� ' c�h�������t��= -��- 1 ¡ PI \:o.rt-:THO 1 

' --, - ,- - ' / •2t��{•K< 'cm ' ,----,---- ·¡·-- ----
:Kg/n'l {,- .J;JJa hg/cm1 1 1 

Pul¡. tnro J"ul¡. i mm T-0.0 /1 - J'ult.e 1 l'ulr¿:. 

1 
• 2 000 Kl(tc:m1 

1 -��--:�·)---,-�- �---( 5_> __ ___ �--- ' __ (1) (2) (:1) 

H.Ca 11 1.9 4.911 493 7-t; 1 (<) 

3.4 
4 K 1 102 12.ca 2.7 6.8-16 ou;, O<>ll 

IO.Ga 3.4 8.631 855 333 22 r,;,9 

IO.Ga 
3/lfi 
1/4 
5/lG 
3/11 

H.3 ¡-- - H.Ga 1.9 .1.506 439 GH7 
· 4', 114 12.(:u 2.7 7 500 f>Hl 9-17 

10.<.:u. 3.4 9.1i73 7;,g 1\l:l 
3/16 4.K 12.\J-17 0:13 fiH·I 

ti ¡r,z 

6% 168 

- ----
8 --
8�-i 

lO 
·1 

IO)i 

12 
.. _ 

203 ---
219 

254 

273 

305 

--· 

14 .c:a 1 9 
12.Ga 2.7 
10.Ga 3.4 

--�- ---
14.Ca 1.9 
12.Ca 2.7 
10.Ga 3.4 
3/16 4.8 

---· ---
14.Ca 1.9 
12.Ga 2.7 
10.Cn 3.4 --- ---
14.Ga 1.9 
12.Ga 2.7 
IO.Ga 3.4 
3/16 4.8 --- --

12 . Ga 2.7 
10.Ga 3.4 
3/16 4.8 ---- --

12.Ga 2.7 
IO.Ga 3.4 
3/16 4 .8 ---- ---

12.Ga 2.7 
10.Ga 3 4 
3/16 4.8 

·--- ---
12 Ca 2 7 1 12}; 324 10.Ga 3.4 

1 .. -----�-�8 
' IO.Ca 3 4 

14 3'•6 3/16 ·1.� 

16 

1/4 fi .a 
5/16 7 9 

IO.Ca 
3/16 

-106 1/4 
5/16 
3/8 

3.4 
4 8 
6 3 
7.9 
9.5 

10.Ca 3 4 
3/16 4.8 

7 .441 :12R :1oo 
10.21i8 4·13 710 
13.006 f>70 8V!l 

8185 298 4f>2 
11.310 402 643 
14,435 515 809 
19.346 717 1 1 13 

--·--· ------
9.U71 2-17 374 

13.542 333 r,32 

17.412 427 670 ----- --- ---
10.71� 228 347 
H.óR4 30R 4113 
11Ui03 3!J7 li21 

2.; .�94 [¡49 X77 

16.90[> 21iti ·1.2;) 
21.727 342 r)ar) 
:l0.210 476 7,;¡¡ ¡ -�--- -··--·-

11l. 1[¡6 247 3!lh 
2:!.364 318 49� 
32.442 1 441 703 
21.281 223 3á4 
27.234 2H7 416 
3H.9U7 401 ti20 --- ------
22.ti20 210 333 
27.82!1 21i8 420 
38.603 37:! ;,uJ ---- ---
32.740 2H 382 
4·1.61ti 339 ;;:m 
fJ\1 528 4[>3 illH 
7�.!09 56.') -�� 1 
3/'.205 213 a:¡,-, 
52.0H7 2>)6 473 
69.945 396 li21 
85 315 494 778 

102 . 68á 5!H 837 

41.61i9 190 2\IH 
58.039 263 420 

21 

21) 

2!\ 

7 .u 
9.5 .. 1 -1 JO.(;" 

:1/lfi 
1/-1 
f¡/lfl 

--;¡ · 1 1 
lill) 

6fl0 

711 

3/8 
7/16 
1/2 

3/16 
1/4 
5/16 
3/8 
7/16 
1/2 

3/16 
1/4 
!i/16 
;¡¡� 
7 /!ti 
1/2 

·1 H 
ti :J 1 
7.\l 
g ,r, 

11.1 
12.7 

4.8 
6.3 
7 9 
o .1 

11 l 
12 7 

4 .R 
ú 3 
7 IJ 
9.!) 

11.1 
12.7 

3/16 4.8 
1/4 6 :l 
5/16 7.9 

30 1 7ti2 3/8 9.5 
7/16 11.1 1 
1/2 12.7 1 ---- --- -3ilil -4'R 
1/4 6 

3 1 f>/IU 7.9 
32 81:l 3/d 9 5 

7/16 11.1 
1/2 12 7 
3/lti 4.8 
1/4 1 f\. 3 
[¡/16 7.9 

;¡.¡ 81i� 3/ri 9 ó 
7/16 JI 1 
1/2 12.7 ------
3/lfl 4.8 
1 /-l. 6.3 
5/16 7.9 
3/8 9 5 

3ti 911 7/16 11.1 
1/2 12 7 
9/16 14.3 
5/d 15.9 
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(.�) 

.10.598 
69.945 
93.756 

117 .5U7 
139.890 

;,;;_on3 
75.R9H 

llll.lll7 
121l.496 
lf>l. 705 
175.606 
200.906 

83.339 
lll.614 
138.402 
166.677 
104.1153 
221.740 

89.291 
lHJ.055 
148 810 
178 583 
208.347 
238.110 -----

----
142 
11!7 
264 
330 
396 
462 
528 --
182 
243 
305 
366 
426 
487 

169 
226 
283 
340 
396 
453 

---
223 
315 
413 
5 1 8 
623 
728 
833 ---
291 
382 
479 
576 
673 
770 
270 
354 
4H 
534 
624 
715 

96.732 !58 252 

331 
415 
499 
5!l3 
667 

129.472 211 
160.724 26 4 1 

m.��� 1 m 1 
257.457 --� 
102.685 147 236 

310 
389 
467 
546 

625 

131) 913 1 198 
171.142 248 
2o· 370 297 

346 
395 

J 

239.598 
273.827 

110.126 1 145.843 183 047 
220.252 1 
255.969 
293.173 
116 079 

:gi m 1 
232 . 158 1 
270.851 
3oa 543 
346.748 
385.441 1 

139 222 
187 292 
233 366 
280 1 440 
326 514 1 
373 588 

132 2Io  
175 276 
rs� ��� 1 
�g� ��� 1 
396 626 
440 696 

' 18 457 1/4 6.3 77 .386 352 5[¡1 --
1 5/16 7.9 

3/8 9.5 
l.

-

�

- -
508 

���r: u 1 5/16 7 9 
3/8 9.5 

96.732 
114.591 ----

46.134 
63.992 
84.827 

105.661 
120.496 

439 691 
528 832 --- ---
171 21i8 
237 378 38 005 
317 49ti 
395 022 
476 748 

113 

3/16 4 8 
1/4 !1.3 
.1/16 7.9 

3/8 9.5 
7/16 11.1 
1/2 12.7 
11/16 14.3 
5/8 15.9 

122 031 1 
162.213 

\ 203.882 
244.063 
284.244 
325.914 
366.095 1 406.276 

125 IW 
166 261 
209 327 
250 394 
291 460 
333 526 
375 593 
416 659 
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Cuadro 6.7 (Continuación) 
Tablas de características de las tuberías de acero 

1 ---- ... ,. 

-,- c.,;."" "�"•>� 11 - -�---- - . __ _ . __ l__ c., •• de t.abajo 1 DfA:\1ETHO E!':PI:t"-<¡>ll e-n melrt� tic IH.\!\IFTHO 1 ESPF..S.Olt 1 en met.roe de 
columna de ai(IIIL columna de J.gu. 1 I'I::BO po.rn l'E�O para 11 }'uli·l mm Pul¡ 1 mm Kg/m �; �5i::p,,J].l::!� �� I'ulg. �� mm ����-�-m-m- l{g m f: �52�;;.;�:! 

1 - 2 OCXJ h1� cm! 

1 
.., 2 000 K�:lcm2 ,-"� __ <2_1_1 ___ <_3 )_ +--(� _ _¡ (5) (t,) 1 (1) (2) (,l) (4) (á) (6) 

1 i 3;16 4 R 1 -�.472-�
�
-���� 1

·

;;
· ¡--;;;;---¡1 ;,�.¡ , - -�;�-- -�- f>O.i985 211 l 333 

11 
j 1;4 f\3 172030 I"H 21� . 9/16 H.3 :il\9.977 23R 37f> 

1 
¡ ;,¡[!) i.ll ?.[;, 7X7 l\IK :111 1 '¡ r>/K ¡;, 9 ti:I2.4R1 21i� 417 

·10 lllli 7¡111 11 .1 :10� .102 277 1:17 , an 111 O 7r•H.Il77 317 ·IUU 
1 :¡,� 11 t. 2:,,, .\JI:, 2:11 :n1 111111 11 r, 111111 -11:1 21'11 .Jr,\1 

112 12.7 ;¡.�r,_21HI :n7 r.oo ----.. ------- ---
9/16 14.3 3tl8.417 a:,u :,na 1/·1 ü.3 264.898 101 158 

1 5/8 15.9 431.575 391l tl2ü 5/16 7.9 330.378 126 198 -- ------- ---------- 3/8 9 5 397.347 151 238 
3/16 4.8 133.937 113 1�0 7/16 11.1 464.315 175 278 

42 1 067 

1/4 6.3 17H.583 1!i1 2:m 1 fi3 1 ooo 1/2 12.1 529.796 201 318 

m: ¡u m:��� ��� 1�¡¡ 1¡�1: ¡u m.m i!f m 1 ll/16 14.3 401 .R11 33H r.afl -- ----· --- ----- ---
5/8 1f>.9 44(i 4;i7 377 f>\lti 1/4 6.3 278.291 96 150' ---- -·-----· 3116 4_8 141.378 --t07 ltiH 

.�;16 �:E 348.236 120 1s9 

1/4 6.3 m : S12 141 220 ���() 11 1 !Á� m �t,� m 
45 1 143 

5/16 7.9 23ii.134 175 271\ 1/2 12:7 5<>6.583 191 303 ����G 9.5 281.268 211 33 �� ll"> 
9/16 14.3 625.040 216 341 

J1.1 32?.402 247 M " 1 (i7f> 5/8 J5.9 693.496 240 380 
� /,,216 

12.7 371i.024 .�lst71 4·'•t4x·t, 11/16 17.5 7G3.Hl 264 418 
u 14 3 4Z:L646 3/4 19.0 8.13.386 2R8 454 f>/8 lii.9 468.780 J;j2 ,,,-,¡¡ 13/16 20.6 903.331 312 492 

--------��-4- -6.3-IOOAI7-132 ___ 2o7 1!,��6 ;5� g��m ��g ��� ��k6 u ��::m ¡;� �-;g 1 25.4 ll3.W6 384 606 

7/IG 11. 1 348.236 230 :m.t 
-------

48 1 1 219 1/2 12.7 398.835 264 117 ,!,1
/

·11{) 6.3 290.197 

9/lfi 14 3 44!1 433 279 ·lfi'l 7-9 363.118 

1 5/8 1.'i 9 49!\ 544 3W .>22 1 3
7/
/816 9.5 434.551 

1 11/16 17 ;, 54\l 142 345 ;,74 11.1 .'\07.4731 92 
115 
138 
160 
1!l3 
207 
230 
253 275 
298 
321 344 
368 

144 
180 
217 253 
290 
326 
363 
399 
433 
470 
507 
543 
580 

_
__ .1___ 3/4 19 o �� 252_ 391l 623 Oll 1 7,;3 Mi6 :u ���:m 

1/4 6 3 2Hi.787 124 I!Jó 151//816 1175 ·.� 7ZG.Z3l 
5/16 7 9 270 850 155 21 ¡ V 799' 11\8 
3/o o.5 322.937 187 29a 13

3/1-t16 
1u.o 870.591 

61 1 295 
7/16 11.1 378.000 217 313 20.6 943.612 

112 12.7 • 431.575 248 39� ����6 �u : g�� �? 9/16 14.3 481).638 279 411 1 2' 4 ·1 IW.788 .'í/d 15.9 540.213 311 4\ll o. 

11/l!l 17.r. 51J:l.788 342 fi-11 - --
_

_
__ .. -------------·-

3/4 19.0 64'1.3!l3 373 f>H7 1/4 6.3 303.591 88 138 
.. , ___ - _. - ---·- ---·- --·

--

----- _,

- ---

.'í/16 "1.9 379.488 110 173 

1 372 

1/4 6.3 22'7.693 117 1R4 3/8 9.5 455.386 132 203 
5/16 7.9 28•1.244 147 2?0 7/16 11.1 531.284 11\3 243 
3/o 9.5 3>1:!.284 17.'i 277 -,z 1 "_20 

112 12.1 C08.670 175 2
3
1
1
� 

7/16 11.1 39'7.347 20ó :;z.¡ C 9/16 14.3 683.079 107 V 

1/2 12.7 451).380 23!; 3711 fi/8 15.9 758.977 220 3481 
9/16 14 3 511.937 264 417 11/ltl 17.r. 834.874 242 383 
5/8 1ii.9 5G8.488 293 463 3/4 19.0 910.772 264 415 

11/16 17.5 62;},040 322 510 13 /15 1 20.6 986.!l70 286 451 

1 
3/4 19.0 68:3.079 352 .554 1 7 /8 : 22.2 1 064.0'>6 308 485 

--- ---· ------ --�- ---· ------ 1 ' 15/16 23.8 1 139.953 330 520 
1 l/4 0.3 231l.598 111 174 

--
:

-----
¡'
-

1 __ ! 2.'>.4 �339 352 555 

��l6 u �g:uu m �A��� - , .1/16 7.9 395.858 JOS 165 

57 1 H8 
7/16 11 .l 41�.669 194 306 ' 3/8 9.5 474.733 127 199 1/2 12.7 47'd.197 222 351 7/16 11.1 653.€07 147 233 
9/16 14.3 538.725 250 395 1/2 12.7 632.481 168 267 6/8 15.9 598.252 278 439 9/16 14.3 711.355 190 300 11/16 17.5 65'7.780 306 4R3 5/8 15.9 790.229 211 334 3/4 19.0 71'7.307 333 525 7ii 1 V05 11/16 17.5 869.103 232 368 

------- -----------·--·· 3/4 19.0 947.977 2:>3 399 
l/4 6.3 252.992 106 16ii 13/16 20.6 1 026.851 274 433 
5/16 7 9 315.496 132 207 7/8 22.2 1 107.213 295 466 
3/8 9:5 1 379.488 158 249 15/16 23.8 1 187.576 317 500 7/16 11.1 1 441.992 185 291 1 25.4 1 266.450 338 533 
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Cuadro 6.7 (Continuación) 
Tablas de características de las tuberías de acero 

JliAMETHO ESPESOH. Carga d,• trabajo en metr(•ll tlll'! columna de U.K1Ht para 
?, : �:t:� �:����: 7'-0.0 !,-- 2 000 Kg/cna1 

Carga de 1 rabajo 
lll-\ �tFTHO l'�Pf':-iOlt M metroj de · ' · .. ·· 

1 columnR de agul!l. 
PE�O Jltt.ra l- --�---- -- --1 ---� 1 /,-25!!0 Kg/cmt 

J'ul�. 111111 Pt1lsr;. j 111111 l\:ll/m /,•;�3J.GK/�!_;mt �ul¡. �� mm 1 Pule: mm 
(l) (2) (3) (4) ----- -t--- -- (á> __ :l ____ <6,> __ _ 

5/16 7.9 410.740 101 J;¡!} 
3/8 9 .• 'i 49·L071J 121 l\l2 
7/16 11. 1 ;,¡¿;. 929 142 224 

1 1 1 , 
1 • 2 000 l>o/cmt ¡ 1) (2} {3) (4) 1 (;\) - ((¡) 1- ;7 -�2�� -�- � - 17 5-�01043�- 200�1, 

1 3/4 19.0 1 103.701 211! 3-14 

112 12.1 6!i7. 780 Hi2 z:,6 
9/16 H.3 739.630 1!>2 2R9 

8 1 981 
5/8 15.9 821.481 202 321 

11/16 17 .• > 903.331 223 353 
3/4 19.0 986.670 243 38•1 

13/16 20.6 1 068.520 263 416 
7/8 22.2 1 lól.8!>1l 284 H8 

1 25.4 1 317.04.8 324 513 

1 
15/Hl 23.8 123!i.198 304 480 

- --- -+-- · -----
5/16 7.9 430.037 98 lfi•l 
3/M 9.5 f>l6.402 117 1Rf> 
7/16 11.1 602 717 137 216 
1/2 12.7 689.032 156 247 
9/16 14.3 775 347 176 278 
S/8 15.9 861 662 196 300 

81 2 057 11/16 17.5 947.977 21.5 340 
3/4 19.0 1 034 292 234 370 1 1, 13/16 20.6 1 120 607. 254 400 7/il 22.2 1 206.922 273 432 1S/16 2a.s 1 293 237 zas 4!13 l--··---·- _ _ ____ 1 __ _ 2_'>_A _ _ 1_3

_
7� _:o

_
r.
_
4 -3�=-- -�_:4_ 

R4 2 134 

5/16 
3/8 7/16 
1/2 
9/16 
f>/8 

11/16 
3/4 

13/16 7/8 
15/16 

1 1 --- 1--- ·----
S/16 
3/8 

1 7/16 
1 /2 1 9/16 i .'>ji'. 

7.9 
ll.5 

11.1 
12.7 
14.3 
15.9 
17.5 
19.0 
20.6 
22.2 
23.8 
25.4 --

7.9 
9.5 

11.1 
12.7 
14.3 
15.9 

446 4!)7 94 14R 
.'\35 748 113 178 
625 040 132 2oq 714.331 150 238 
R03.623 109 268 
892 914 !AA ZlJR 
982 20ó 207 :128 

1 071 497 225 3:,r. 
1 160 788 244 3S6 
1 250 080 253 416 
1 339.371 281 441j 
} 423.662 300 476 ----- --- ---

462.827 91 1-13 
555.095 :�; 1 �1 647.363 
739.630 14'i 230 831.898 103 2;,u 
924.160 181 2-l:l 
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1 13¡16 20 li 1 200.969 23U 373 
7/8 22.2 1 293.237 254 402 

15/16 23 R 1 385.505 272 431 
1 25 4 1 479.261 290 460 

5/16 7.9 470 268 88 138 
3/8 ' 9 . . '} 564.024 105 166 7/16 11. 1 654 ·.804 123 194 
1/2 12.7 7!i0 048 141 222 !l/16 14.3 843.804 158 250 

1 2 2Kii f>/8 15.9 1)37. 560 176 278 

1 11/lú J7.f. 1 031.316 1114 306 
3/4 JO o 1 125.072 211 332 13(16 20.H 1 218.828 220 360 7/il 22 z· 1 312.583 247 388 lfJ/16 23.8 1 405.339 264 417 
1 2L4 1 500.095 282 445 1------ -·---- ---- ---- ------· �--· ----
5/lfi 7.9 
3/8 9 . .5 
7/16 11.1 

1 1/2 12.7 1 9/IG 14.3 1 5/8 lfi.9 
93 1 2 3H2 11/16 17.5 

3/4 1\J.O 

1 13/16 20.6 
7/8 22.2 1 15/10 23.R 
1 25.4 -- ---- ----
ó/16 7.9 
3/8 9.5 
7/16 11 . 1 
1/2 12.7 
9/16 14.3 
5/iJ 15.9 

96 3 418 11/16 17.5 
3/4 19.0 

i 1 
13/16 20.6 

7/íl 22.2 
1.1/16 23.� 

1 1 2ó.4 i 

483.6f12 
580.394 
677.126 
773.859 
870.591 
9n7 .323 

1 Oti4.056 
1 IU0.788 
1 257.520 
1 354.253 
1 4D0.985 
1 [,47.718 ----

497.055 
598.252 
696.473 
797.670 
898.867 
997 .OS7 

1 098.2il4 
1 196.505 
1 21!6.213 
1 395.922 
1 4115.631 
1 505.340 

84 
102 
119 

136 
153 
170 
187 
204 
222 
239 
2!:,6 
2n ---

SI 
98 

114 
131 
147 
164 
180 
197 
213 
230 
246 
263 

134 
161 
188 
215 
242 
2nu 
�96 
322 

349 
376 
403 
430 --
130 
156 
182 
208 
235 
261 
287 
312 
338 
364 
391 
417 
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En conducciones y rede� de distribución de 
pequeñas localidades, principalmente rurales , se 
han utilizado en algunos casos tuberías de acero 
galvanizado. Estos conductos se fabrican en 
d iámetros de 10, 13, 19, 25, 32, 38, 50, 64, 76 y 
102 mm con longitud del tubo de 6.40 m. 

Tuberías de concreto. 

Las tuberías de concreto que se han usado con 
más frecuencia en las obras de conducción son: 

a) Tuberías de concreto reforzado con junta de 
hule y concreto (SP-16). 

b) Tuberías de concreto presforzado (SP 1 �!). 

e) Tube rías de concreto pretensado 
(Comecop). 

d) Tubos de concreto presforzado sin c ilindro 
de acero. 

e) Tubos ele concreto presforzado con cil indro 
de acero. 

A continuación se describen sus características 
más importantes. 

a)¡ Las tuberías de concreto reforzado con 
junta de hu le y concreto están reforzadas 
con dos jaulas entrelazadas de varilla, 
calculadas para resistir la pres ión de trabajo 
a una fatiga máxima de 880 kg/cm2 , para el 
acero circunferencial; el esfuerzo 
longitudinal será el equivalente a varilla de 
12.7 mm con un espaciamiento máximo de 
76 cm centro a ce11tro . La junta es de 
concreto moldeado y Cle sección tal, que los 
tubos se centran por sí . solos; la junta 
queda sellada con empaque de hule. Se 
fabrican para pres iones de trabajo de 1.8, 
2.5, 3.2, 4.0 y 5 kg/cm2. En campo se 
prueban a no más del 11 Oo/o de la pres ión 
teórica de trabajo. Los tubos tienen una 
longitud efectiva de 2J33 m; su diámetro es 
de 76, 91, 107, 1�2. 137 y 138 cm, 
generalmente. 
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b) Por su parte, las tuberías de concreto 
presforzado (SP-12) son conductos de 
concreto presforzado con cilindro de acero 
empotrado y junta de hule y acero . Su 
refuerzo consiste en un cilindro de acero 
empotrado en concreto y comprimido por 
alambrón tipo tensilac de calibre 6 
protegido por un capa de mortero. Se 
fabrican para presiones de trabajo de 6, 7.0, 
B.O y 10.0 kg/cm2• Los diámetros son los 
mismos de las tuberías de SP- 16 . 

e) Las tuberías de concreto pretensado 
(Comecop) se fabrican por centrifugación y 
el pretensado long itudinal se obtiene 
mediante alambres de acero de alta 
resistencia, estirados entre las extrem idades 
del molde. Se fabr ican para diámetros de 
1 oo a 500 cm y presión ele servicio de 16 .5, 

15.5, 14.5, 1 O y 6.5 kg/cm2 de la serie 
normal. 

d) Los tubos de concreto presforzado sin 

cil indro de acero están formados por un 
tubo de acero primario o núcleo (que 
contiene el alambre de pretensado 
longitudinal) el cual una vez que ha 
alcanzado suficiente resistencia a la 
com p res ión , se le enrolla el alambre 
pretensado transversal y f inalmente , se 
protege con un revestimiento de mortero de 
cemento o de concreto. La long itud de 'os 
tubos varía de 4.0 a 8.0 metros. El diámetro 
interno es de: 400, 500, 600, 750, 900, 

1000, 1050, 1100, 1200, 1350, 1400, 1500, 
1800,2000,2100,2500,3000,3500,4000y 
4500 y 5000 mm. Los tubos tienen juntas 
del tipo de esp iga y campana, hechas de 
concreto y con un sello de hule. Los tubos 
de concreto presforzado s in cilindro de 
acero no deberán presentar fugas ni 
filtraciones al someterse a una presión 
hidrostática en fábrica igual al 150% de la 
presión de diseño. La presión de trabajo se 
estipula en los catálogos de los fabricantes. 

e) F inalmente , los tubos de concreto pres­
forzado con cilindro de acero, están 
constituídos de un cilindro de lámina de 
acero con anillos soldados a éste en sus 
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extremos, el cual previamente se somete a 

pres ión hidrostática y se ahoga en concreto , 

formándose así el tubo pr imar io o núcleo. El 
tubo presforzado se obtiene cuando al tubo 
primario, una vez que ha alcanzado 
suficiente resistencia a la compresión, se le 
enrolla alambre pretensado transversal y se 

protege con un revestimiento de concreto o 
de mortero de cemento . La long itud de los 
tubos varía de 4.0 a 8.0 metros . Los 

diámetros internos son los mismos 
indicados para los tubos sin cilindro de 
acero. Las juntas de los tubos deben ser 
del tipo de espiga y/o campana de anillos 
de acero soldados al ci l indro y con un sello 
de hule. Las características generales de 
tuberías más empleadas se resumen en el 
cuadro 6.8. 

Cuadro 6.8. Característic.as generales de tuberías que se utilizan en obras de abastecimiento 

de agua potable . 
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OBSERVACIONES Y RE;COMENDACIONES 
PARA LA SELECCION DE TUBERIA. 

El dis eño de tuber ías requiere un análisis para 
cada caso particular en el que se evalúen las 
cargas externas y presión interna, así como 
verificar que se cumplan las especificaciones 
correspondientes. Entre lo� diversos materiales 
existentes se el igirá el que más se adapte a las 
especificaciones, lo cua l requiere un análisis 
económico. Sin embargo, de acuerdo a la 
experiencia en México p ueden anotarse las 
si�¡uientes observaciones generales: 

1. Las tuber ías que más se han empleado en 
México para conducciones y redes de 
dist ribución de local idades urbanas y 
rurales , son las de a,sbesto cemento en 

todos los diámetros comerciales y, en 
menor cantidad, las de p lástico PVC en 
d iámetros hasta de 150 mm. 

2. Para la conducción y distribución de gastos 
peque ños y cuando el diámetro sea igual o 
menor de 150 mm, son recomendables las 

tuberías de pol icloruro de vinilo (PVC). 

3. 

4. 

Cuando se requieren 9 iámetros super io res 
a 150 mm, para p res iones menores de 14 

kg/cm, son recomendables las tuberías de 
asbesto cem ento. 

Cuando en líneas de conducción se re­
quieren d iámetros superiores a 600 mm y 
presiones mayores de 10 kg/cm2, el 
proyectista debe elegir entre tuberías de 
asbesto- cemento, concreto presforzado y 
acero. 

5. Para conducc iones con presiones de ha­
bajO-,. superiores a 14 kg/cm2 se hará el 
estudio económico entre tuberías de acero 
y concreto presforzad� . 

6. Para tomas domiciliarias se mcomiendan 
tuberías de polieti leno de alta densidad y, 
para el cuadro, tubo de acero galvanizado 
en diámetros de 13 y 19 mm. 

Los factores principales que los proyectistas 
deben tener en cuenta para la selección de 

118 

tuberías son: 

a) Calidad y cantidad de agua por conducir . 

b) Características topográficas de la conduc­
ción y caiidad del terreno por excavar. 

e) Costos de suministro e instalación. 

6.2 PIEZAS ESPECIALES Y DISPOSITIVOS 
DE CONTROL Y PROTECCION DIE 
BOMBAS Y TUBERIAS. 

Las tuberías de conducción están compuestas : 

(1 ) por tramos rectos y curvos para ajustarse a 
los accidentes topográficos (2) por cambios que 
se presentan en la geometría de la sección , y (3) 
por distintos dispos itivos para el control del flujo 
en la tubería o para asegurar que el 
funcionamiento de la línea de conducción sBa 
eficiente. 

Píezas Especía/es 

Las conexiones de la tubería en las intersec­
ciones, cambios de dirección, variación de drá­
metros , accesos a válvulas, etc., se denominan 
comúnmente como "piezas espec iales" y pueden 
ser de fierro fundido, fibra-cemento o PVC, 
dependiendo de qué material sean los tubos . 

Las piezas especiales de fierro fundido son las 
más empleadas y se fabrican para todos los 
diámetros de tuberías. Estas piezas se conectan 
entre sí o a las válvulas por medio de br idas y 
tornillos y con un empaque de sellamiento 
intermedio, que puede ser de p lomo, hule o 
plástico . La unión de estas piezas con las tube­
rías de fibra-cemento, se efectúa utilizando 
la"junta gibault", que se muestra en la Figura 6.1, 

y que permite conectar por una de sus bocas 
una"extremidad" de fierro fu ndido y por la otra 
una punta de tubería de fibra cemento. El 
sellamiento se logra mediante la presión ejercida 
con las bridas y tornillos sobre el barrilete y 
empaques de hule. 
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TEES 
CRUCES 

CARRETE EXTREMIDAD 
CODOS 

i 
Q 

VALVULA 

JUNTA GIBAUL T BARRILETE 

-�� 

Figura 6.1. Piezas especiales de fierro fundido. 
i 
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La forma cóncava del barrilete permite efectuar 
deflexiones; su diametro interior debe ser 2 mm 
más grande que el de las tuberías, en medidas 
hasta de 200 mm (8") y de 6 a 1 o mm en las 

i 2 

A CODOS, TEES, CRUCES 4 1/2 

B CODOS DE GRAN RADIO 6 1/2 

e CODOS DE 45' CENTRO A BRIDA 2 1/2 

D BRIDA A BR I DA EN REDUCCIONES 5 

E VALVULAS DE COMPUERTA B a B 7 

A CODOS, TEES, CRUCES 

2 1/2 

5 

7 

3 

5 1/2 

7 1/2 

14 

14 

B CODOS DE GRAN RADIO 21 1/2 

e CODOS DE 45 ' CENTRO A BRIDA 7 1/g'· 

D BRIDA A BRIDA EN REDUCCIONES 16 

E VALVULAS DE COMPUERTA B a B 11 1/2 

tuberías mayores. 

Las dimensiones de piezas especiales con brida 

de fierro fund ido se ilustran en la Figura 6.2. 

E 

--

3 4 6 8 10 12 

5 1/2 6 1/2 8 9 11 12 

7 3/4 9 11 1/2 14 16 1/2 19 

3 4 5 5 1/2 6 1/2 7 1/2 

6 7 9 11 12 14 

8 9 10 1/2 11 1/2 13 14 

16 18 20 24 30 36 

15 16 1/2 18 22 25 28 

24 26 1/2 29 34 41 1/2 49 

8 8 1/2 9 1/2 12 15 18 

18 19 20 24 30 36 

12 12 1/2 13 13 1/2 15 16 

Número y dimensiones de taladros y tornillos para piezas especiales según plantilla A.S.A. 

r-· 
Diámetro interior No. de Diámetro Tornillos Dimensiones de la brida 

agujeros y del 

pulg mm de agujero Diámetro Largo Espesor Diámetro cp en agu¡eros 
tornillos 

2 1/2 64 4 3/4 5/8 2 1/2 7/8 7 5 1/2 

3 76 4 3/4 5/8 3 1 5/16 7 1/2 6 

4 102 8 3/4 5/8 3 1 5/16 9 7 1/2 

6 152 8 7/8 3/4 3 1/2 1 11 9 1/2 

8 203 8 7/8 3/4 3 1/2 1 1/8 13 1/2 11 3/4 

10 203 8 1 7/8 
.. 

4 1 3/16 13 14 1/4 

12 305 12 1 7/8 4 1 1/4 19 17 

14 356 12 1 1/8 1 4 1/2 1 3/8 21 18 3/4 

16 406 16 1 1/8 1 4 1/2 1 7/16 23 1/2 21 1/4 

18 457 16 1 1/4 1 1/8 5 1 9/16 25 22 3/4 

20 508 20 1 1/4 1 1/8 5 1 11/16 27 25 

24 610 20 1 3/8 1 1/4 5 1/2 1 7/8 32 29 1/2 

Figura 6.2. Dimensiones de piezas especiales con brida de fierro fundido. 
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Las piezas especiales de fibro-cernento se 
fab r ican con segmentos de tubería de ese 
material , clases A-5 y A-7 pegados con Epoxy, 
una resina con gran adherencia, pero cuya 
resistenc ia a los golpes es reducida. Por esta 
razón la producción en la fábrica se lim ita a 

conexiones para tuberías hasta de 150 mm (6") 
de diámetro; el manejo de piezas mayores es 

muy riesgoso pues durante el transporte se 
exponen a golpes que pueden ocasionarles 
serios daños. 

Para uniones en tuberías hasta de 150 mm (6") 
de diámetro y contando con operarios 
cuidadosos, estas piezas son de gran uti lidad 
dada su ligereza y diseño que evita las uniones 
bridadas y por su bajo costo. Figura 6.3. 

Por otra parte para interconectar la tubería 
hidráulica de PVC y formar líneas de conducción 
y circuitos, existen todas las conexiones 
necesarias: ya sea para cambiar la dirección del 
flujo del agua, derivar o unir sistemas de igual o 
diferente diámetro, cerrar los extremos de una 
línea, unir tubería de PVC a válvulas o piezas 
metálicas bridadas o con rosca , y componer 
fallas en una línea ya tendida. También es 
posible unir la tubería hidráulica de PVC, serie 
métrica, con la serie inglesa e incluso unirla con 
tubería de fibra-cemento. 

En el caso de la serie métr ica todas las 
conexiones de 50 a 315 mm son de PVC. Para 
d iámetros mayores no se fabrican todas las 
conexiones de PVC; por ello es necesario utilizar 
piezas especiales de fierro fund ido en 
combinación con extremidades de PVC, o juntas 
mecánicas diseñadas especialmente para 
tubería de PVC. 

Dispositivos de control y protecc ión en la 
línea de conducción. 

En las líneas de conducción siempre es ne­

cesa rio el empleo de ciertos elemen1os cuyo 
objeto es, el de algunos, proteger a las tuberías 
y, si lo hay, al equipo de bombeo en general , 

principalmente del fenómeno llamado go lpe de 
ar iete! ; otros elementos controlan la descarga de 
la línea de conducción. 
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A continuación se comentara la función de !os 
elementos de control y protección que se usan 
con más frecuencia , para lo cual se considera 
como vía de ejemplo la Figura 6.4 que muestra 
una instalación de 3 bombas conectadas para 
operar en paralelo. a una línea de conducc ión . 

Junta flexible. 

Son recomendables para abso rber algunos 
movimientos ocasionados por el trabaJo de la 
bomba , así como pequeños desalineamientos 
producidos durante el montaje del conjunto; 
tamb ién se aprovechan para desconectar con 

facilidad la unidad de bombeo cuando se 

requiera. Generalmente son empleadas las 

juntas Dresser y G ibault o algún otro elemento 
similar. Se ind ica con el número 2 en la Figura 
6.4. 

Válvulas elim inadoras de aire. 

Algunas se instalan con el objeto de expulsar el 

aire retenido en la succión cuando la bomba no 
trabaja Esta expulsión se efectúa luego de 

iniciarse la operación de la bomba; se ubican 
generalmente a continuación de la junta flexible. 
Uno de los tipos más usados es el que muestra 
la Figura 6.5 (1) al cual puede acoplársele una 

válvula Check con el objeto de amortiguar el 

golpe de l agua para prolongar su vida útil y 
evitar ruidos desagradables. La instalación de 

esta Check es sumamente recomendable. 

También se instalan válvulas eliminadoras de aire 
a lo largo de la línea de conducción, pues el aire 
en las tuberías súpone una condición altamente 
perjud icial y potencialmente pelig rosa cualqUiera 
que sea el material que const ituya el tubo. Al 

acumularse en el interior de una conducción, 
tiende a ocupar los puntos topográficos altos det 
perfil de la línea y si no se extrae, produce una 
extrangulación de la sección que puede llegar a 

interrumpir el flujo de agua El mayor peligro, sin 
embargo, está en la posible compresión de este 
aire y su expulsión súbita así como en una 
interrupción repentina del flujo que puede 
multiplicar enormemente la presión de la bolsa 
de aire acumulado en la tubería traduciéndose 
en una verdadera explosión con proyección de 
fragmentos. 
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A 

Figura 6.4. 

Figura 6.3. Piezas especiales de fibra-cemento. 

tJE DE aoM9.1\S 

ATRAOU!e Dg LA CHECK 

.e.J...ANtA 

1 :- BOMBA Y MOTOR VERTJCAL 
2.- JUNt"A FlEXIBLE 
3:- VALVULA OE AIRE 
4 :- V.AL.'v'ULA De AETENCK»> (C:lHECt<) 
l:'i:- VALVUL.A AUVIADORA OE PRf:SIO� 
6:- VALVULA 0€ COMPUERTl!'l 
7.- OTROS" ACCESORIOS 
9 :- SIT10 VAI..VUl..A DE: COMPUERTA 

(OPTATIVA 1 

,-----------, • 1 
1 1 

�� 
..... !"�-:'-1 1 � �tt .. -.· ...... 0( .. , ';. •.••• ,_.·;.:�.· '·•".:•• .. ••• ............ .. .,. ::> 

C O R T E A A 

Conexión de tres bombas para trabajar en paralelo, mostrando los elementos de 

control y protección. 
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• 
' 

� 

(1) DE AI�E (2) DE AIRE (3)CHECK 

(4) DUO · CHECK (5) CHECK SilENCIOSA (6) ROTO CHECK 

(7) COMPUERTA (8) MARIPOSA (9) ALIVIO 

Figura 6.5. Válvulas. 
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PERFIL OE LA LINEA OE COM)UCCION 

Figura 6.6. Efectos del aire dentro de una línea de conducción por gravedad 

1 
H 

1 

1 
PERFIL OE LA UNE A OC CONDUCCION 

Figura 6.7. Efectos del aire dentro de una línea de conducción por bombeo. 

La Figura 6.6 muestra el caso de una línea de 
conducción por gravedad en la cual la presión 
utilizable H se reduce en una cantidad h 
correspondiente a la diferencia de nivel entre los 
extremos de la bolsa de aire, en consecuencia, 
se reduce el gasto útil de la producción. 

En la Figura 6.7 se muestra el caso en que la 
conducción �as por bombeo. La bolsa de aire 
provoca un aumento de presión p en las 
bombas, por lo que para conducir el mismo 
gasto el consumo de energía se incrementa en 
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la misma proporción del aumento de presión en 
la bomba. 

Cuando una línea de conducción no· está llena 
de agua, es decir "purgada", los inconvenientes 
descritos se repiten en cada punto alto del perfil 
de la línea; sus efectos se suman y el 
rendimiento de la conducción disminuye en 
forma progresiva. Algunas veces esta 
disminución se atribuye equivocadamente a las 
bombas, siendo que con sólo purgar la línea en 
forma correcta, ésta recuperará su capacidad 
normal de escurrimiento. 



Por las razones expuestas anteriormente, todos 
los puntos altos deben estar provistos de 
válvulas que permitan evacuar el aire 
automáticamente a medida que se acumula; 
estas válvu las eliminadoras de aire se instalarán 
después de las subidas (Figura 6.8) y antes de 
las bajadas bruscas(Figura 6.9). La Figura 6.10 

muestra el corte de una válvula de este t ipo . 

Cuando la topografía sea más o menos plana, 
las válv4las, eliminadoras de aire se ubican en 

puntos situados a cada 1.5 km como máximo y 
en los puntos más altos del perfil de la línea. 

CAPITULO 6 CONDUCCIC>N 

El diámetro de la ''válvula de expulsión de 
aire",como también se les llama. se puede 
seleccionar de acuerdo al diámetro de la tubería 
y gasto que conducirá la línea, por medio de las 
reglas empíricas del cuadro 6.9. 

En las Figuras 6.8 y 6 9 se observa que en los 
puntos bajos de la línea se coloca una pieza 
especial que permite el vaciado de la tubería, 
eliminándose al mismo tiempo los sedimentos 
que se acumulan en esos sitios cuando el agua 

no está en movimiento y que pueden llegar a 
obstruir el flujo. (Ver "Desagües". en este 
capítulo). 

Figura 6.8. Ubicación de válvulas el iminadoras de aire en una línea de conducción. 

TRAMO HORIZONTAL OE 

PENDIENTE SUAVE 

Figura 6.9. Colocación de válvulas eliminadoras de aire después de un tramo horizontal. 
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497 435 CUBIERTA 

FLOTADOR 

ACOT: mm j 1_250D� 
· . 411 DIA ' · 
r- ·-------1 

Figura 6.1 O. Válvula eliminadora de aire. 

Cuadro 6.9. Diámetros de las válvulas de expulsión de aire. 

1 Diámetro de la tubG'r"ra'J Gasto en litros por segundo 1 Diámetro de la válvula 1 
1/2" a 4" o a 12.6 1/s 1/2" 
6" a 10" 12.7 a 50.4 1/s 1" 

12" a 18" 50.5 a 201.6 1/s 2" 

20" a 24" 201.7 a 472.5 1/s 3" 
26" a 30" 472.6 a 819.0 1/s 6" a 8" 

Ejemplo 6.1 

Suponga una tubería de 500 mm (20" de 
diámetro y longitud de 2000 metros . En uno de 
los puntos altos del perfil de la línea se tiene 
acumulado, por falta de una válvula de 
expulsión , un volumen de aire de 150 litros. La 
carga.estática en el extremo de la conducc ión es 
de 40 m de columna de agua (4 kg/cm2). 
Calcúlese la presión del aire acumu lado al 
llegarse a la detención súbita del agua. 

Solución: 

Partiendo de la pres ión estática de 4 kg/cm2 y 
suponiendo que el agua es puesta en 
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· movimiento con una velocidad de 1 m/s, se 
tendría una energía cinética equ ivalente a: 

donde: 

W = 1( d2 yl = 3.14 X 0.52 X 1 X 2000 
4 4 

W = 392.5 ton 



Por tanto, la energía cinética es 

1 w 2 
-V 

2 g 

392500 kg 
x 12 ""' 20000 kg · m 

2 X 9.81 

Al interrumpir el aire el flujo del agua , es 
comprimido hasta absorber la fuerza viva del 
agua en mov1m1ento de manera que si 
inicialmente se tenía un volumen de aire V a una 
presión P, ahora se tendrá un volumen V' a una 
pres ion P'. Esto se representa con la ley de 
Mariotte por la siguiente ig ualdad 

PV= P'V' 

El trabajo ejercido en esta compresión puede 
mpresentarse por: 

P' 
PV log. hip. -

p 

y operando con logaritmos ordinarios queda: 

P' 
2.3 x PV log -

p 

Sustituyendo e igualando a la energía cinética 
calculada· 

20 000 kg ·m = 2.3 x 4 kg/cm2 x 10 000 x 

P' 
x 0.15 m3 x log - = 28.13 = 29 

p 

Así P' = 4 x 29 = 116 kg/cm2 

Al llegarse pues a la detención súbita del agua, 
la presión del aire acumulado llegará a 
116 kg/cm2, pres ión elástica peligrosísima que se 
traduciría en una verdadera explosión con 
proyección de fragmentos. 
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Válvulas de Retención. 

Volviendo a la Figura 6.4, que se ha tomado 
como vía de ejemplo para la explicación de los 
dispositivos de control y protección, después de 
la válvula de expulsión de aire , indicada con el 
número 3 en la misma figura, se ha dibujado una 

válvula de retención (indicada con el número 4). 
Estas válvulas se usan con el objeto de retener 
la masa de agua que se encuentra en la tubería, 
cuando la bomba suspende su operación y con 
el fin de evitar esfuerzos excesivos en las 
bombas debido al fenómeno del golpe de ariete. 
Esto NO quiere decir que estas válvulas eliminen 
el efecto de ese fenómeno, sino que únicamente 
lo atenúan. 

Existen varios tipos en el mercado, y algunos de 
ellos se pueden observar en la Figura 6.5, (3), 
(4) y (5). La pnmera representa la válvula Check 
tradicional y comúnmente empleada llamada de 
columpio ; una ampliación de ésta se muestra en 
la Figura 6.11. 

Figura 6.11. Válvula check o de retención. 

La segunda (Figura 6.5 (4)) se denomina 
Duo-Check y consta esencialmente de dos me­
dias lunas conectadas a un eje vertica l que se 
abren según el sentido del escurrimiento. E::sta 
válvula en comparación con la tradic ional es más 
liviana, de menor tamaño y, consecuentemente, 
de menor costo; sin embargo, las pérdidas de 

carga son mayores que en la tradicional La 
tercera (Figura 6.5 (5)) tiene la característica de 
efectuar un cierre más o menos lento. con lo 
cual se consigue prolongar la vida de la válvula 
y cas i eliminar el ruido que producen los otros 
tipos; suele llamársele Check Silenciosa 
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La se lección del tipo de Check para una 
determinada instalación dewenderá del diámetro 
de la válvula a emplear, de las presiones a que 
operará y de su costo en el mercado . En varios 
proyectos, el tiempo de ent rega que ofrecen sus 
fabricantes puede ser determinante para el tipo 
elegido. 

La F igura 6.5 (6) muestra la sección según el eje 
longitudinal de la tubería, de la válvula llamada 
Roto-Check, cuya operación es semejante a la 
de colump io . Por su diseño y procedimiento de 
construcción (se fabrica pór m itades y se une 
con pernos) compite en costo con la válvula 
Check tradic ional y es espec ial para cuando se 

requieran diámetros grandes. Tiene la ventaja de 
efectuar un cierre lento y hermético . 

Válvulas de Compuerta. 

La válvula de compuerta se �mplea con el objeto 
de aislar en un momento dado algún elemento 
o sección del sistema para¡ poder efectuar una 
reparación, inspección o dar mantenimiento, sin 
que se interrumpa totalme�te el servicio . 

En una instalación como la de la Figura 6.4, esta 

válvula se instala en la descarga de cada 
bomba, después de la válvula de alivio; sin 
embargo, pud ieran ser necesarias otras en otro 

s it io o d isminuir el número de ellas , según el 

proyecto. 

La válvula de compuerta se�alada cun el número 
(6) de la Figu ra 6.4, ub icadél en el extremo inicial 
de la línea de conducción, se instala con el fin 
de vac iar la tubería de tiempo en tiempo, lo que 
permite efectuarle una especie de lavado, ya que 
así se extraen las arenas y lodos que se 
de pos itan a lo largo de ella , según se ha podido 
observar. El diámetro de la válvula de compuerta 
para estos fines es la mitad del de la tubería de 
conducción. 

El tipo de válvula de comp1,.1erta más emp leado 
es el que muestra la Figura 6.5 (7); se carac­
teriza por ser bridada y con vástago saliente, es 
de cir que éste se desplaza según su eje verticaL 
Esto tiene la ventaja de que el operador se 
puede cerciorar con facilidad cuando la válvula 
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está abierta o cerrada. Una ampl iación de la 
Figura 6.5 (7) se presenta en la Figura 6.12. 

.EMPAQUES 

DISCO 

ANILLO DEL 
DISCO 

VASTAGO 

BRIDA PRENSA 
ESTOPA 

PRENSA ESTOPA 

--:5�N� INTERICR 

BONETE 

BUSHING DEL 
-- ---6isc6--

.-A�lE:NT.Q_[)Q._ 
CUERPO 

Figura 6.12. Válvula de compuerta . 

Es muy importante señalar que la válvula de 
compuerta está diseñada propiamente para ser 
operada cuando se requiera un cierre o abertura 
total, y NO se recomienda para usarse como 
reguladora de gasto. 

Válvulas de mar iposa . 

Las válvulas de mariposa, como la mostrada en 
la Figura 6.5 (8) puede sustituir a la de 
compuerta cuando se requieren diámetros 
grandes y para presiones bajas en la línea; 
tienen la ventaja de ser más ligeras, son de 
menor tamaño y más baratas. Estas válvulas se 
operan por medio de una flecha que acciona un 
disco haciéndolo girar centrado en el cuerpo de 
la válvula; la operación puede ser manual, 
semiautomática o automática, mediante dispositi­
vos neumáticos, hidráulicos o eléctricos. El 
diseño hidrodinámico de esta válvula permite 
emplearla como reguladora de gasto y en ciertos 



casos para estrangular la descarg¡a de una 

bomba. 

Váivufas de Globo 

Son voluminosas y presentan una alta resistencia 
al paso del agua, por lo que se emplean, 
generalmente, solo en tu!:)erías de pequei1os 
diámetros. Constan de un disco horizontal 
accionado por un vástago para cerrar o abrir un 
ori·ficio por el que pasa el agua; este mecanismo 

se encuentra dentro de una caja de fierro 
fundido con extremos de brida para los 
diétmetros grandes y de rosca para los 
pequeños. (ver Figura 6.13). 

IQHBUQI:J.,_ET,_,E�-1 
BRIDA PRENSA 

ESTOPA 

ASIENTO 

INTERIOR 
BONETE 

OISCO 

CUERPO ASIENTO DEL 
CUERPO 

Figura 6.13. Válvula de globo. 

Válvulas de alivio contra golpe de arí1�te. 

Las válvu las aliviadoras de presión son 
empleadas para proteger al' equipo de bombeo, 
tuberías y demás elementos en la conexión, 
contra los camb ios brusco$ de presión que se 
produc.en por el arranque o paro del equipo de 
bombeo. 

La válvu la está diseñada de tal manera que 
puede abrirse automáticamente y descargar al 
exterior cuando la pres ión en el sistema es 

129 

CAPITULO 6 CONDUCCION 

mayor que aquella con la que fue calibrada 
lográndose con ello el abatimiento de la línea 
piezométrica. 

El cierre de esta válvula también es automático 
y se logra cuando la presión en la línea llega a 

ser menor que la de su ajuste o calibración. 

De acuerdo con lo anterior, el empleo de esta 

válvula dependerá de la magnitud de las 
presiones que se tengan debidas al golpe de 
ariete y de la conveniencia que surja al haber 
hecho un estudio económico, considerando la 
pos ibilidad ·de emplear elementos (tuberías , 

válvulas, etc.) resistentes a las presiones que se 

van a presentar, según se estudiará más 
adelante en este capítulo. 

En general, las válvulas de alivio que existen en 
el mercado , básicamente tienen el mismo 
diseño, veáse figura 6.5 (9), y están constituídas 
en esencia por dos partes; una que corresponde 
al cuerpo de la válvula propiamente dicho y la 

otra formada por los mecanismos de control. En 
el cuerpo de la válvula se encuentra el elemento 
actuador, constituido por un p1stón cuya posición 
regula el funcionamiento de la válvula. El control 
de este pistón se efectúa por medio de una 
válvula piloto calibrada que actúa con una 
presión determinada y no es más que una 
válvula de aguja de precisión para pequeños 
flujos. El piloto de control de esta válvula puede 
ser hidráulico, eléctrico o de ambos tipos. 

Las válvulas que se usan con más frecuencia 
son las llamadas de pistón y las de diafragma, 
preferentemente con ambas clases de control. 
Las dos funcionan satisfactoriamente, pero en 
ocasiones se prefiere la válvula con pistón, 
porque la otra requiere de un servicio de 
mantenimiento frecuente , debido a que el 
material de que está hecho el diafragma (hule, 
neopreno, etc.) se deteriora dependiendo del 
tipo de agua que se maneje. 

Cuando se ha definido el empleo de válvulas de 
alivio, su diámetro se determina en func ión del 
gasto de escurrimiento en la tubería a la que SE! 

conectará, de las presiones originadas por el 
golpe de ariete y de las pérdidas de carga, 
normalmente tolerables, ocasionadas por esta 
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válvula. Se recomienda determinar su diámetro 
consultando el catálogo de los fabricantes. 

Su ubicación se elige después de los elementos 
de control o al principio de la tuber ía de 
descarga comú n . En una instalación como la de 
la F igura 6.4, en la cual se ha instalado una 
válvula de alivio a cada bomba, se sitúa entre la 
Check y la de Compuerta, mediante una T de 
acero o fierro fund ido . 

El desfogue de la válvu la de alivio deberá 

diseñarse sin posibilidad de ahogamiento y gu iar 

la descarga hacia aguas abajo de la fuente de 

abastecimiento. 

Desag ü es 

Se utilizan generalmente en los puntos más 
bajos del perfil con el fin de desaguar la línea en 
caso de roturas durante su operación; tamb1én 
se pueden usar para el lavado de la línea 
durante la construcción. No es recomendable la 
utilizac ión de válvulas para desagües. El crucero 
se forma con una Te e con brida, tapa ciega y 
dos juntas universales, todas ellas de fierro 
fundido. Si en la condu cc ión se emplean 
tuberías de PVC, se usan conexiones de este 
material para el desagüe o vaciado . (Ver figura 
6.B y 6.9). Las tapas ciegas son tapones que se 

colocan cuando un extremo de tuber ía no va a 

trabajar temporalmente y que tienen la forma 
coincidente con el tipo de junta de la tubería en 
que se coloca. 

6.�s P R O Y E C T O D E L 1 N E A S D E 
CONDUCCION DE AGUA POTABLE 

6.�1.1 Factores por considerar. 

Para el proyecto de líneas de conducción, se 
deben tomar en cuenta los siguientes factores 
principales: 

1. Topografía 

El tipo y c lase de tubería por usar en una 
conducción depende de las características 
topográficas de la línea. Es conveniente obtener 
perfiles que permitan tener presiones de 
operacion bajas, evitando también tener puntos 
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altos notables 

2. Afectaciones. 

Para el trazo de la linea se deben tomar en 
cuenta los problemas resultantes por la 
afectación de terrenos ejidales y particu lares . De 
ser posible, se uti l izarán los derechos de vía de 
cauces de agua, caminos, ferrocarriles, lineas de 
transmisión de energía eléctrica y linderos. 

3. Clase de terreno por excavar (G eotecn ia) 

En general, las tube rías de conducción deben 
quedar enterradas, principalmente las de asbesto 
cemento y PVC. El trazo más adecuado puede 
ser el que perm ita disminuir al máximo posible 
las excavaciones en roca. Se investigará también 
la profundidad del nivel freático . 

4. Cruzamientos 

Durante el trazo topográfico se deben localizar 
los sitios más adecuados para el cruce de 
caminos, vías férreas, ríos, etc. 

5. Ca l idad del agua por conducir. 

Es indispensable saber si el agua es turbia, 
incrustante, corrosiva, o si tienen hierro y 
manganeso, dado que se puede afectar 
notablemente la capacidad de los conductos. 

6. Gasto por conducir 

Para gastos pequeños, o cuando se utilizan 
tuberías con diámetros de 150 mm y menores, 
son recomendables las de policloruro de vinilo 
(PVC); para diámetros mayores hasta de 500 mm 
y carga de operación menor a 14 O kg/cm2, son 
recomendables las de fibra-cemento. Para 
diámetros de 610 mm y mayores, se debe hacer 
un estudio económico muy cuidadoso, 
comparando tuberías de fibro-cemento, acero y 
concreto presforzado. 

7. Costos de suministro e instalac ión de tu be nas. 

Se tomarán en cuenta los costos de suministro 
para los casos de adquisición por parte de los 
Gobiernos Federal, Estatales y por contratistas 

• 



En el caso de diámetros grandes (760 mm y 
mayores), se tomará en cuenta la disponibilidad 
,oportuna de las tuberías y las facilidades 
financieras que otorguen los fabricantes . 

8. Normas de calidad y comportamiento de 
tuberías. 

Es indispensable conocer las espec ificaciones 
de fabricación de las tuberías disponibles en el 
mercado, las pruebas de control de calidad, así 
corno las recomendaciones para su transporte, 
manejo y almacenaje. 

9. Aspectos socioeconómicos . 

El uso ciertas fuentes de abastecimiento 

(concesionada o no} y el no tomar en cuenta lo 
indicado '3n el punto 2, origina en ocasiones 
problemas con los habitantes de la región, 
propiciando cambios de fuente, modificaciones 
del trazo de la conducción, indemnizaciones, etc. 

De acuerdo con la posic ión relativa de la fuente 
y el centro de distribución, la conducc ión puede 
hacerse por medio de la acción de la gravedad 
o por medio de bombas. 

La conducc ión por gravedad puede hacerse por 
medio de una conducción libre, es decir, 
trabajando el tubo como canal, o a p resión. 

En los sistemas de abastec im iento de agua se 
usa poco el canal, deb ido a la fac ilidad con que 
el agua puede contaminarse. Los casos más 
frecuentes son por consiguiente, la línea de 
conducción por gravedad a presión y la 
conducción por impulsión a bombeo. 

6.3.2 Metodología de diseño 

Los pasos a seguir para el diseño de una línea 
de conducción, son los siguientes : 

Paso 1: Trazo p lan imét r ico 

Obtener un plano topográfico de la reg ión , con 
curvas de nivel espaciadas razonablemente y, en 
su defecto , hacer estudios topográficos 
siguiendo distintas rutas en dicha región, que 
permitan estudiar el trazado que implique la línea 
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de conducción más económica, o sea, la más 
corta y de menor diámetro ; generalmente este es 

el resultado de var ios tanteos. La conducción 
sigue los accidentes del terreno y, si se usan 
tubos de fibra-cemento o PVC, va enterrada en 
una zanja, como medida de protección contra 
los agentes exteriores. Los cambios de dirección, 
tanto en el plano horizontal como en el vertical, 
deben efectuarse por medio de curvas suaves, 
util izando la deflexión que permiten las uniones 
de los distintos tipos de tubos. 

Paso 2: Trazo alt1métrico 

Debe hacerse un estudio del trazado en un 
plano vertical, es decir, debe construirse un perfil 
de dicho trazado. Por medio de esta 
representación gráfica se conocerán los 
accidentes topográficos presentes y sus 
dificultades; las posic iones relativas de la tubería 
con el terreno y con relación a la línea 
piezométrica, etc. Debe tenerse espec ial cuidado 
de que la línea de conducción se encuentre 
siempre debajo de la línea piezométrica 

La Figura 6.14 muestra una conducción mal 
trazada, que tendrá presión negativa (vacío) en 
los lugares que se encuentran sobre la línea 
p iezométrica . Evidentemente, en los puntos C y 
O, en donde la línea piezométrica corta a la 
tubería, la carga de presión se iguala a la 
atmosfér ica. Si la velocidad del agua no es 
suficientemente grande , en el punto E se 

desprenderá el aire que lleva siempre disuelto el 
agua, con mayor facilidad que el caso estudiado 
antes, en que la línea p iezométrica está por 
encima de la tubería en un punto alto (ver 

apartado 6.2, válvulas eliminadoras de aire). 
Además, el aire puede entrar por las juntas 
imperfectas de la tubería entre los puntos C y O. 
Este aire modif icará la línea piezométrica y si se 
supone que llega a adquirir la presión 
atmosférica, la nueva línea piezométrica pasará 
de la posición HF a la HE. Como el gasto que 
circula por toda la tubería es el mismo, la línea 
piezométrica en su parte inferior tendrá que ser 
paralela a HE y, por tanto , la tubería entre E y G 
estará sometida a la presión atmosférica y no 
trabajará a sección llena . 
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F. 

PERAL DE UNA CONOlJCCION 1 
B 

Figura 6.14. Línea de conducción mal trazada 

Aunque se puede dar solución a este problema 
colocando en E una bomba do vacío para 
�extraer el aire y mantener el grado de vacío 
existente, será preferible evitarlo buscando 
mejores trazos de la línea de conducción, 
siempre que esto sea posible . Las tuberías que 
pasan sobre la línea piezométric:a recibén el 
nombre de sifones. 

Si en el perfil aparecen depmsiones muy 
profundas, puede ser económico colocar 
depósitos intermedios llamados "cajas 
wmpedoras de presión", que tien•�n por objeto 
wmper la línea piezornétr ica , lo que dará lugar a 
!tuberías de menor espesor y, por consiguiente, 
de menor costo (Figura 6.15). 

Se sabe que la clase de tuberfélt a usar está 
determinada por la presión a que se encuentre 
sometida y ésta última depende de la distancia 
�entr� la tubería y la línea piezométrica. 
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PASO 3: Cálculo hidráulico 

Una vez estudiado el trazo planimétrico (Paso 1) 
y altimétrico (Paso 2) de la conducción, se: 
procede a calcular su diámetro. Si está 
alimentada por gravedad el diámetro está 
completamente definido. Si está alimentada por 
bomba, el problema tiene múltiples soluciones y 
la "mejor" se decide por condiciones; 
económicas. En efecto, si el diámetro es 
pequeño, la pérdida de carga es grande y 
entonces habrá que usar una bomba de cargat 
elevada que logre vencer las pérdidas , siendo 
por esta razón muy elevado también el costo de 
la impulsión. 

Por el contrario, si el diámetro es grande, la 
pérdida de carga es pequeña y la altura a elevar 
el agua será menor, lo que significa menor costo 
de bombeo, pero el costo de la tubería es mayor 
que en el primer caso. 
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DEPOSITO A 

LINEA PIEZOMETRICA SIN �LOcAR DEPOSITO INTERMEDIO 

DEPOSITO 
INTERMEDIO 

LINEA PIEZOMETRICA AL 
COLOCAR-DEPOSITO INTERMEI»> 

DEPOSITO B 
H • CARGA DE PRESON QUE DEBERlA SOPORTAR LA TUBERIA 

EN EL PUNTO P CUANDO NO SE COLOCA DEPOSITO INTERMEDO 
h 2 CARGA DE PRESION QUE SOPORTA LA TUBERIA EN EL PUNTO 

P AL CQOCAR DEPOSITO INTERMEJ)O 

Figura 6.15. Depósito intermedio o "caja rompedora de presión" para romper la línea piezométrica. 

En resumen, en el primer caso , la tubería es 
"barata" y el costo del bombeo grande; en el 
se�1un do caso sucede lo inverso: la tubería es 
costosa y el gasto de bombeo es reducido. 

Lo que debe procurarse es que ambos costos, 
den LJn costo anual mínimo; el diámetro 
correspondiente a este caso se llama diámetro 

económico de la línea de conducci1ón (Figura 
6.16). 

En el caso de una línea de conducción por 
bombeo, en el que la pérdida de carga no está 
prefijada, pues ésto depende de la carga 
suministrada por la estación de bombeo , el 
diámetro de la línea de conducción debe ser tal 
que haga que el costo anual de los distintos 
gastos sea mínimo. 

Para un caudal conocido o supuesto, se calculan 
los costos de varias tuberías de diámetro 
diferentes, así como las pérdidas de carga que 
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ellas producen. 

El costo anual total estará representado por el 
interés del costo del conducto, más la 
depreciación de l mismo, más el costo anual del 
bombeo . El diámetro económico de la línea de 
conducción será el que hace que la suma de 

los conceptos anteriores sea mínimo. El costo de 
la línea de conducción por metro lineal incluye: 

a) Costo de la tubería, que varía con la clase 
y material del que está fabricada; 

b) Costo de uniones (juntas) y su realización 
(material y jornales) y, 

e) Colocación de la tubería , que a su vez 
incluye la apertura de la zanja, colocación 
de la tubería en la misma, rel leno de la 
zanja y compactación del relleno (jornales y 
equipos). 
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DIAMEJ"RQ_/ 
ECONOMICO 

A • COSTO ANUAL DE LA TUBERIA 

B • COSTO ANUAL DEL BOMBEO 
S • SUMA DE LA CURVA A+ 8 

DIAMETRO DE 
LA TUBERIA 

Figura 6.16. Representación gráfica del "diámetro económico de la línea de conducción" 

El costo anual del bombeo será igual al interés 
y depreciación sobre el costo de la estación de 
bombeo y el costo del bombeo propiamente 
dicho. Como el primero es un sumando común 
para las distintas tuberías, pues el tamaño del 
conducto afecta poco al tamaño de la estación 
de bombeo, puede despreciarse este último 
concepto. 

En el caso de una línea de conducción por 
�¡ravedad, el diámetro económico será aquel con 
el que se consuma por pérdidas la mayor carga 
disponible que sea posible en un perfil en 
particular. 

Al término de la descripción general de los 
pasos a seguir para el proyecto de la línea de 
conducción se darán al lector los ejemplos de 
cálculo que sirvan para aclarar los conceptos 
presentados en este paso 3. 

· 

Paso 4: Localización de piezas especiales y 
dispositivos. 

Una vez determinado el diámetro y efectuado el 
trazado definitivo, se procede a localizar en el 
perfil y planta las piezas especiales y dispositivos 
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de ta línea de conducción que correspondan, 
según las funciones y recomendaciones 
indicadas en el apartado 6.2. 

6.3.3. Fórmulas para el cálculo de la 

resistencia por fricción o superficial 
en tuberías. 

En Líneas de conducción largas, la resistencia 
por fricción o superficial, ofrecida por el interior 
del tubo es el elemento dominante en su diseño 
hidráulico. En esta sección se presentarán las 
principales fórmulas que se utilizan en los 
ejemplos de diseño desarrollados en este 
capítulo y que se aplican también en el diseño 
de la red de distribución, como se verá en el 
Capítulo 8. Para mayores detalles acerca del 
origen de estas y otras fórmulas aplicables, se 
sugiere al lector referirse a los textos 
especializados de hidráulica. 

Fórmula de Darcy-Weisbach. 

Generalmente conocida como la fórmula de 
Darcy-Weisbach es una de las más antiguas y al 
presente se escribe en la forma sugerida por 
Weisbach, o sea: 



hf '= f(.�)(-'C) 
o 2g 

(6.1) 

en donde h1 es la pérdida de carga en una 
tubería de longitud L y diámetro O a través de la 
cual se transporta el fluido a una velocidad v; g 
es l.a aceleración de la gravedad y f es un factor 
adirnensional. 

El factor adimensional de fricción f depende del 
número de Reynolds R y es función de la 

rugosidad relat iva E/r, en donde E es una medida 
de la rugosidad absoluta y r el rad io interior del 
tubo (2 E/0 == E/r) 

La Figura 6.17 muestra la relación f: R; este 
diaflrama entraña un trazado logarítmico de 

1 1 /f contra R ..jf con escalas para f y R 
agregadas por conveniencia para encontrar f y 
usada en la ecuación 6.1. 

Con referencia a R y E/r, la Figura 6.17 muestra 
lo siguiente: 

1. El flujo laminar persiste hasta que R== 2000 , 

y la relación f:R es simplemente f== 64/R. 

2. Por encima de R==4000, se establece el flujo 
turbulento por completo, y el trazo único 
para flujo laminar se ramifica en una familia 
de curvas para valores crecientes de E/r 
sobre un límite inferior que identifica a la 

relación f:R para tubos lisos como 1/ /f == 

2log R ..jf - 0.8. 

3. Para tubos ásperos , la rugosidad relativa E/r 

domina y 1//f == 2 log r/E + 1.74. 

4. En la zona crítica entre R == 2000 y R = 

4000, hacen su apar ición tanto R como E/0 
en la ecuación semiempírica de Colebrook 

y White: 1//f == 1.74 - 2 log (E/r + 

18.7/R/f). 
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Fórmula de Hazen - Williams. 

La fórmula de Hazen - Williams para conductos 
circulares es: 

Q = 405 e 0263 S054 

donde: 

Q == es el gasto en galones /día. 

(6.2) 

C == es el coeficiente de capac idad hidráulica 
del conducto . 

O == es el diámetro en pulgadas. 

S = es el g radiente hidráulico. 

En el sistema métrico la fórmula se transforma 
en: 

(6.3) 

donde : 

Q == es el gasto en 1/s y 

O = d iámetro en mm . 

En un sistema mixto: 

a = o.0177435938 e 0263 S054 (6.4) 

donde: 

Q == es el gasto en 1/s y 

O == es el diámetro en pulgadas. 

Fórmula de Manning . 

Aunque lo más conveniente sería utilizar la 
fó rmu la de Hazen-Williams en conductos de flujo 
libre o conductos que no fluyen l lenos , los 
Lineamientos Técnicos para la E labo ración de 
Estudios y Proyectos de Agua Potable y 
Alcantarillado Sanitario (CNA, 1993)·, sugieren el 
uso de la fórmula de Manning eñ conductos que 

fluyen llenos . 

La Com1sión Nac10nal del Agua. a través dellnstrtuto MexiCano de Tecnología del Agua realiza estudiOs para definir cuál de las fórmulas simula me¡or los fenómenos 
de escurrimiento. M.antras se obtienen resuttados concluyentes se seguirá usando la fórmula de Manning 
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La fórmula de Manning se escribe: 

(6.5) 

en clonde: 

V = ve locidad media del agua, en m/s 

n = coeficiente de rugos idad de la tubería 

R = radio hidráu lico de la tubería en rn 

s = pend iente hidráulica 

h1 = pérdida de carga por fricción, en m. 

L = longitud de la línea de conducción, en m. 

Q =.:: gasto por conducir, en m3/s 

D = d iámetro de la tubería , 1n m 

A 
ComoR= -

P 

en clonde 

A == área hidráulica del conducto y 

p = perímetro mojado, entonces 

R D 
4 
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Sustituyendo en (6,5) 

(6.6) 

Por otra parte, la ecuación que define el gasto 
es: 

re D2 Q =AV= - V 
4 

Sustituyendo (6.7) en (6.6) 

Operando 

os/3 h 112 
Q = 0.3117 

f 

L1/2 n 

Despejando h1 

hi'2 .. n L112 Q 
0.3117 0813 

elevando al cuadrado: 

Si K = 1 0·3 n2, 
la ecuac ión (6.8) queda: 

01613 

(6.7) 

(6.8) 

(6.9) 

En el cuadro 6.10 se presentan las velocidades 
máximas recomendadas para el escurrimiento 
del agua en los distintos tipos de tubería, así 
como el coeficiente de rugosidad n y capacidad 
hidráulica C correspondiente. En todos los 
casos, la velocidad mínima de escurrim iento para 
que no se produzca sedimentación en los 
conductos es de 0.3 m/s. 
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Cuadro 6.10. Velocidades máximas recomendadas para el escurrimiento del agua en los 
distintos tipos de tuberías, y coeficientes de rugosidad correspondiente. 

1 Tubería C:e: Velocidad máxima 
pH9rrnisible (m/s) 

Concreto simple hasta 0.45 m 3.0 
de diámetro 

Concreto reforzado de 0.60 m 
3.5 

de d iámet ro o mayor 

Fibra-cemento 5.0 

Acero Galvanizado 5.0 

Acero sin revestimiento 5.0 

Acero con revestimiento 5.0 

Polietileno de alta densidad 5.0 

PVC (policloruro de vinilo) 5.0 

6.3.4. Conducciones por gravedad 

Cálculo Hidráulico 

El escurrimiento del agua por g ravedad en una 
tubería, considerano el caso común en que la 
descarga es libre , se rige por la expres ión: 

en donde: 

H = carga hidráulica d isponible en m. 

V'- = carga de velocidad, en m. 
2g 

(6.1 O) 

11, = pérdida por fricción en la tubería en m. 
11. = suma de pérdidas secundarias , en m 

En el cálculo hidráulico de una conducción, 
conocidas: 

a) La carga disponible, "H" y 

b) La longitud de la línea. "L", 

datos que se obtienen de los trazos altimétrico y 
p lanimétr ico de la conducción, se determina: 

138 

n e ] 
Coeficiente de Coeficiente de 

rugos idad de Manning capacidad hidráulica 

0.011 140 

0.011 140 

0.010 140 

0.014 140 

0.014 140 

0.011 140 

0.009 140 
--

0.009 140 

a) El tipo de tuber ía (fibra-cemento, PVC, 

acero , etc.); 

b) El diámetro comercial y 

e) La clase de tubería por usar , de acuerdo a 
las presiones de operación . 

Ejemplo 6.2 

Con relación a la figura 6.18a, es necesario un 
gasto en el punto de descarga (B) de 400 lt/s 
(OMo = 400 1/s) a una presión de 3.5 kg/cm2 (35 
m de columna de agua). Efectúese el cálculo 
hidráulico de la línea de conducción, asumiendo 
que las pérdidas menores son un 15 % de las de 
fricción. 

Nota: La línea de conducción no termina en 8, 
pero ahí se presentará una derivación y por esta 
razón se requiere la carga indicada en ese 
punto. 

Solución . 

En este problema, se requiere una presión en el 
punto B de 3.5 kg/cm2 equivalente a una carga 
de 35.00 metros de columna de agua, y como 
puede verse en la figura 6 . 18b , en dicho punto 



se t iene una carga estátic<jl de 74 rn. Por este 
motivo sólo se tendrá disponible para consumirla 
en pérdidas, la d ife renc ia , o sea 39.00 metros, 
ésto es: 

CARGA TOTAL DISPONIBL,E = 74 m-35m = 

39m 

Esta es la carga que se tiene para absorber las 
pérdidas mayores y menores, o sea: 

pero h. = 0.15 h1 según se ind ica en el 
enunciado, así tenemos 

h1 + 0.15 h1 = 39 m 

39 h1 = -- = 33.91 m 
1.15 

Ccm la ecuación 6.8 puede ca l 'cularse el 
diúmetro: 

h _ 1 0 .3 n2 02 L 
f - 016/3 

despejando el diámetro 

Suponiendo la instalac ión de tubería de fibra­
cemento: 

n := 0.010 (cuadro 6.10) 

L := 2050 m 

h1 = 33.91 m 

Sustituyendo 

0 = ·r 1o.3 (o.o1o)2 (0.4)2 (2oso)p/16 
33.91 

O = 0.42 m (diámetro teórico) 

139 

CAPITULO 6 CONOUCCION 

D = 420 mm 

El d iámetro comercial más aproximado es de 
400 mm, pero al reducir el diámetro se 
aumentaría la pérdida y entonces ya no se 
cumpliría con la carga requerida de 35 m en la 
descarga. Por este motivo se usará un diámetro 
sensiblemente mayor al teórico. 

O = 450 mm (tomado del cuadro 6.1) 

Ahora se revisará qué sucede con las pérdidas 
y la carga disponible al haber aumentado el 
diámetro: 

h 
- 10.3 (0.010f (0.4)2 (2050) 

f - 0.4516/3 

h1 = 23.89 m 

Una variación tan pequeña en el diámetro ha 
provocado una disminución significativa de la 
pérdida . Si se hubiera uti lizado D = 400 mm, la 
pérd ida sería h1 = 44.78 m. 

Recuérdese que debe revisarse que la velocidad 
se encuentre entre los límites permisibles; para 
fibra-cemento 0.3 m/s ::::; V ::::; 5 m/s (cuadro 
6.10). 

Q V=­
A 

0.4 
= 2.52 m/s 

rr (0.45)2 
4 

La velocidad es aceptab le . 

Calculado el diámetro solo resta definir la clase 
de tubería de fibra-cemento que resista las 
presiones internas de trabajo de este s istema . 

En la página siguiente se muestra la Figura 6.18, 
en la cual se presenta la línea piezométrica de la 
línea en cuestión . A manera de recordatorio se 

i lustra en la Figura 6.18c el concepto de la línea 
piezométrica. 

Volviendo a al ejemplo, la carga de veloc idad es 

=-
2g 

2 .522 
= 0.32 m 

2(9.81) 
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Restando a la cota de la línea horizontal las 
pérdidas y la carga de velocidad, se� tendrá la 
cota de la línea piezométrica en el punto B. 

Cota de la línea horizontal en B - hf - hs - h'v = 
Cota de la línea piezométrica en B. 

200 m - 23.89 - 0.15 (23.89) - 0.32 = 172.21 rn 

Cota de la línea piezométrica en B = 172.21 
rnsnm = 172 msnm. 

En la Figura 6.18b, se ha definido la clase de 
tubería de fibro-cemento que debe instalarse 
para soportar las presiones internas de trabajo 
determinadas por la diferencia entre las cotas de 
la línea piezométrica y cada punto de la línea de 
conducc ión . Así por ejemplo, entre los ejes a y 
b (figura 6. 18. b), las presiones internas de 
trabajo resultan ser menores de 5 kg/cm2 (50 m 
de col. de agua), por lo que resulta adecuado el 
empleo de fibra-cemento clase A-5; entre los 
ejes by e la distancia medida verticalmente entre 
la línea piezométrica y la línea de conducción, 
resulta superior a 5 kg/cm2 aunque menor a 7 
kg/cm2 por lo que resulta adecuado emplear 
clase A-7. Con este razonamiento se seleccionó 
la c:lase de tubería para los tramos restantes (b­
e, c:-d, d-e, e-f). 

Se observa también la necesidad de colocar una 
válvula de expulsión de aire (VEA), en el punto 
ele la tubería más alto entre los ejes e y d. De 
acuerdo al cuadro 6.9, dado el gasto en litros 
por segundo y el diámetro de la tubería en 
pul�gadas puede recomendarse una válvula 
atprop iada . En este caso se tiene : 

D :::= 450 mm = 17.7 pulgadas = 18 ¡pulgadas 

Q =::: 400 1/s 

Rige el gasto, por lo que corresponde a una 
válvula de expulsión de aire de 3 pulgadas de 
diámetro. 

Ejemplo 6.3 

La Figura 6.19 muestra la línea de conducción 
ele la obra de captación al tanque de 
regularización de un sistema de abas1tecimiento 
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para una población de proyecto de 14700 
habitantes. La dotación es ele 200 1/hab/día con 
un coeficiente de variación diaria de 1.25. la 
tubería de Fierro Fundido y el sumin istro desde 
el almacenam iento al tanque es continuo durante 
12 horas al día. 

a) Calcular el diámetro económico de la línea 
de conducción. 

b) Trazar la línea piezométrica de la solución 
adoptada . 

Solución 

Cálculo del gasto máximo diario 

Q "' 200 X 14700 X 1.25 "' 
42.53 1/S 

MD 86400 

Pero como el suministro es solo 12 horas al día, 
el gasto de diseño será 

Q = 
24 QMD = 2 (42.53) = 85 1/S 
12 

a) El gradiente hidráulico es 

S = -'=! = 1043 . 75 - 998.12 = 9.31 X 10-3 
L 4900 

De la fórmula de Hazen y Williams: 
o = 35 .834 x 10· 7 e D263 S054 

Como C = 130 (Cuadro 6.10), el diámetro se 
obtiene por simple despeje: 

1 

D-( 
85 

)!!� 
35.834 X 10-7 X 130 (9.31 X 10-3) 054 

D = 261 mm 

De existir un diámetro comercial de 0.26 m, sería 
el diámetro económico de la línea de conducción 
ya que con este se consumiría por pérdidas de 
fricción la totalidad de la carga disponible que es 
igual al desn ivel existente (1043.75- 998.12 = 
45.63 m). 
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043.75 
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998.12 

Figura 6.19. Esquema del problema 6.3. 

Sin embargo, los diámetros comerc iales más 
aproximados son uno inferior y otro superior al 
teórico calculado, o sea 10 y 12 pulgadas (0.254 
y 0.305 m, respectivamente). 

Como el diámetro de 10 pulgadas produciría una 
pérdida de carga mayor que la carga disponible, 
se optará por el diámetro de 12 pulgadas. 

b) La pérdida de carga que se presenta en la 
tubería con el diámetro de 12 pulgadas es: 

1 

S "' ( Q )n:;o 
35.834 x 1o- 7 e D263 

S '" ( 
85 ) n:;o 

35.834 X 10- 7 130 (305)263 

S = 4.4 X 10 ·J 

Como S '" �, H '" SL 
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H = 4.4 X 10'3 X 4900 = 21.56 m 

H = 2 1 .56 m 

La línea piezornétrica se muestra en la figura 
6.20 

En el ejemplo anterior, debido a la resistencia 
por fricción que ofrece la tubería al flujo, se tiene 
una pérdida de carga de 21.56 m. La diferencia 
con respecto al desnivel original existente es 
llamada carga residual. 

Carga residual = 45.63 - 21.56 = 24.07 m. 

Aún es posible hacer que la carga residual sea 
cero si se diseña la línea de conducción con dos 
tramos de tubería de diferente diámetro cuya 
combinación dé por resultado que la pérdida de 
carga total sea igual al desnivel existente, lo cual 
puede resultar más económico. Así se muestra 
en el siguiente ejemplo. 
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Figura 6.20. Solución del ejemplo 6.3. 

Ejemplo 6.4 

Diseñar la línea de conducc ión del ejemplo 6.3 

combinando dos tramos de diámetro diferente 
para que se consuma por pérdidas de fricción la 
totalidad de la carga d isponible . 

Solución 

La Figura 6.21 muestra el planteamiento del 
problema al seccionar la l ínea de conducción en 
dos tramos de diferente d iámetro . 

En la figura 6.21 se observa que: 

L, + � = L 

o b ien 

L, + � = L 

S, L1 + S2 � = L 

(6.11) 

(6.12) 

En el ejemplo 6.3 se determinó un diámetro 
teónco de 0 .26 m y en consecuencia los 
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diámetros comerciales más aproximados son de 

10 pulgadas (0.254 m) y 12 pulgadas (0.305 m); 
estos diámetros se utilizarán en la soluc ión de 
este prob lema . 

Sustituyendo en las ecuac iones (6.11) y (6.12), 
se tiene : 

L, + � = 4900 

1 

( 
85 

) trr.t L, + 

35.834 X 10-7 X 130 (305)263 
1 

( 
85 

) lrr.t Lz = 45.63 

35.834 X 10-7 X 130 (254)2.63 

En donde D, = 0.305 m, 02 = 0.254 m, y la 
incógnita es la longitud que deben tener los 

tramos. 

Resolviendo el sistema de ecuaciones, se 
obtiene: 

L, = 1065.21 m 
� = 3834.79 m 
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AH 

LP = LINEA PIEZOMETRICA 

Figura 6.21. Planteamiento del ejemplo 6.4. 

Ei.3.5 Conducción por bombeo 

Cálculo Hidráulico 

La bomba produce siempre un salto brusco en 
el gradiente hidráulico que corresponde a la 
energía Hm, comunicada al agua por la bomba. 
Hm es siempre mayor que la carga total de 
elevación contra la cual trabaja la bomba, para 
poder vencer todas las pérdidas de energía en la 
tubería. 

L'l carga de presión Hm generada por la bomba 
es llamada generalmente "carga manométrica", 
o "carga dinámica total", e indica siempre la 
energía dada al agua a su paso por la bomba. 

Considerando como obra de captación un pozo, 
sogún se indica en la Figura 6.22, la carga 
dinámica total está dada por la expresión (6.13}, 
cuando la descarga es ahogada. 

(6.13) 

Cuando la descarga es libre, habrá que 
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aumentar a la expresión (6.13} la carga de 
velocidad; 

v2 Hm � _ + h, + h + h +h 
2g s 1 a 

Hm = carga dinámica total, en m 

v2 = carga de velocidad, en m 
2g 

v = velocidad media del agua en m/s 

(6.14) 

h, = pérdidas por fricción en la tubería, en m 

h. = pérdidas secundarias, en m 

h; = altura de impulsión, en m 

h8 = altura de aspiración, en m 

Para la determinación de las pérdidas por 
fricción en los conductos, se utilizan las 
ecuaciones del apartado 6.3.3. Las pérdidas 
secundarias pueden calcularse con el gráfico die 
la Figura 6.23. 



h¡ 
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Figura 6.22. Conducción a bombeo descarga ahogada. 
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DEPOSITO 
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EJEMPLO: La línea punteada indica que la pérdida de carga on UN! Válvula de án¡¡ulo Abierta de 
250 mm. (10") es equivalente n la que ao verifica en un tramo recl.o de lubcrlo del mismo diámetro 
y de 47 mis. de longitud. 
NOTA: Para conlraccionca y ensanchamientos bru�K:oa utillcese el diá.mctro menor d on la escala d� 
tuboo. 
Para encontrar In p�rdida de carga en accesorios, expresada en metros de tubcrin del mismo diáme­
tro, ónaee el punto corrcspondiuntol a In pieza de que se trnta, al di1lmctro en la tercera cacala. U.. 
inU!raección con la escala central dcternuna el equivalente en metros. 

Figura 6.23a. Pérdida de carga en conexiones. 
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-- LONGITUD DE¡ TRAHO RECTO EQUIVALENTE A LA RESISTENCIA AL ESCURRit-11ENTO 

1 J 
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32 
3& 

51 
64 
76 
!9 

102 

1 1 4 
127 
152 
203 
254 

305 
356 
406 
457 
508 

559 
610 
762 
914 

1067 
1219 

'h. 0.4 57 0.07 0.335 0.2 J 5 1.036 1.1 58 O. 106 4.&77 2 'S60 
)/•. 0.6 7 1 0.54 6 0.4 2 7 0.305 1.372 1.524 o. 1 • 3 6.7 05 3 6 56 

1' 0.6 23 0.701 O.!:i 18 O. J g 6 1.7 68 1 .65 9 0.1 8 J 8.2 30 • 57 2 
1 1 /<. l. 1 2 8 0.914 0.7 32 o. • e e 2.3 77 2.5 9 1 o. 2. 4 1 1.21 a 5 465 
1 1tz• 1.31 1 1.097 0.653 0.61 o 2.74 3 3.04" 0.290 1 3.4 1 1 G.l 06 

-

z� 1676 1.�02 1.oe 7 0.7 62 3.35 3 3.962 O.J 6 6 17.3 7 4 8.534 
2 '11� 1.961 1.646 1.2&0 0.9 1 4 4.2 6 7 4.5 7:1. 0.4 27 zo. 1 1 7 1 o. os a 
3" 2.469 2.0! 3 1.554 1.1 56 5. 1 8 z 5.46 6 0.5 1 8 25.906 1 2.802 
31/1� 2.896 2.4 3 8 1.829 I.HI 5.7 g 1 5.4 o 1 0.6 1 o JO. 17 5 15 2 4 o 
, . 3.353 2. 7 7 .¡ 2.13 .¡ 1.5H 6.7 o 6 7.3 1 5 0.70 1 33.52e 1 1. 6 7 e 

4 1/z. 3.656 3.04 6 2.4 06 1.7 o 7 7.3 1 5 6. 2 3 o o 7 9 2 39.624 16 593 
5" U67 3.65& 2.713 1 .es g B 230 9.H9 0.884 H-672 2 1.3 3 6 . 
6" 4.87 7 4.267 3.3 53 2. J 4 7 10.05 8 11.2 7 8 1.067 4e.7 68 25 2 9 8 
a· 6.401 5.486 4.267 3.04 6 1 3.1 06 1 4.9 3 5 1.3 7 2 67.056 JJ. 5 20 

1 o•· 7.9 zs 6.706 5.1 B2 3.962 1 7.0 8 9 1 e 5 G 3 1.737 68 39 2 42.6 7 2 

1 2" 9.754 7.925 6.0H 4. 5' 2 20. 1 1 7 22.250 2 04 2 1 03.632 S 1616 
1 4. 10.97 3 9.H9 7.01 o 5.18 2 2 3.1 6 5 25 908 2 08 116.872 5 7.9 1 2 
16" 12 802 1 0.6611 8.230 5.7 9 1 26.5 1 6 JO.HlO 2.70 1 3 1.064 6 7 .o 56 
111" 14.021 1 2.1 9 2 9.1H 6.�0 1 Jo.� a o .33528 3. 1 o 9 152.400 76.200 
20" 15.850 13.106 1 o. 36 3 7.0 1 o J 3.3 2 6 36.5 7 6 3.6 50 t7o.Gao 6 5. 3 4 4 

22" 17.676 15.240 1 1 1.27 8 7.62 o 39.6Z. 42.672 3.9 6 2 1 �5.926 94.488 
24" 19.202 16.154 12. 1n 8.5H 42.6 7 2 • 5. 7 zo •. 2 6 7 207.264 1 o 3. 6 J 2 
.30. 2•1.079 20.726 15.2�0 10.668 50.2 92 57.9 12 5. 1 e 2 2_62. 1 28 1 20.01 6 
36. 26.651 2�.079 1 6.2 8 8 13.105 60.9 60 67,056 6 09 6 30Ul00 152.4 o o 
H. 3 6. 57 6 28.95 6 21.946 15.240 7 3.1 52 7 9.24 8 7.01 o 365.760 1 &2.880 
.¡a• � 1. 1 4 6 3 3.52 8 24.9 g 4 17.678 !ll &ZO 91 .�40 7.9 25 4 26.720 207.264 

' 

Además de los vólvulo$ indicados en la tabla hoy muchos otros tipos. olgun<» de los cueles se m u� 
tren o conllnvo�lón. 

Uno formulo paro deter-minar lo pérdida de corqa o troves de las vólvulos es lo siQuiente. 

y2 
h=f-2 9 

h- pérdida de corqo en mis. 
V- velocidad en mh./seg. 
r- coeficiente de fricción. 

\Lv_:_;_: ·��------N-:_.�-�----��-----H:_.·._z ____ �---N-:_:7_� ____ �--�-·_: _______ L-_____ �_: ·_o s ______ � 

Figura 6.23b. Pérdida de carga en válvulas y conexiones. 
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ABASTECIMIENTO DE AGUA POTABLE ----------------------------------------------

Para la protección del equipo de bombeo y de la 
tubería de conducc ión , se deben considerar los 
efectos producidos porelfenómenodenominado 
Golpe de Ariete. 

Se denomina GOLPE DE ARIETE a la variación 
de presión en una tubería, por encima o por 
debajo de la presión normal de operación, 
ocasionada por rápidas fluctuaciones en el gasto 
producidas por la apertura o cierre repentino de 
una válvula o por el paro o arranque de las 
bombas, ya sea en condiciones de operación 
normales o por una interrupción de la energía 
eléctrica, cuando ésta se utiliza en los motore s 
que impulsa n a las bombas. 

Al cerrar la adm isión de agua con la válvula P de 
la Figura 6.24, se origina un golpe de ariete 
positivo, como indica la línea piezométrica AB. Al 
cesar el movimiento de cierre termina la 
sobrepresión positiva AB y oscila hasta adquirir 
una posición negativa AC con respecto a la línea 
de carga estática, aproximadamente a igual 
distancia por debajo de ésta que la AB. Y entre 
estas dos líneas va oscilando la presión 
disminuyendo de intensidad hasta que la 
oscilación queda amortiguada por el rozamiento, 
remolinos y cambio de dirección de los filetes 
líquidos. 

Cuando se abre la admisión, se crea el golpe de 
ariete negativo que indica la línea piezomét r ica 
de la Figura 6.25. Después que cesa el 
movimiento de apertura, la presión negativa GF, 
oscila hasta la positiva GH, elevándose ésta por 
encima de la línea de carga estática , a menor 
distancia que la GF queda de ésta. 

La línea de conducción debe proyectarse para 
resistir en cada punto una presión interna 
correspond iente a la máxima que produce el 
90lpe de ariete positivo AB (Figura 6.24). 
Además la presión negativa AC (Figura 6.24) o 
GF (Figura 6.25} no debe quedar nunca por 
debajo, en ningún punto, de la arista superior del 
tubo; pues si se produjese en el punto K, que 
ostá más expuesto, un vacío parcial, habría 
peligro de aplastam iento si la tubería no tiEme 
resistencia para soportar la presión exterior 
atmosférica. 
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Existen métodos analíticos y gráfico s para el 
cálculo de la sobrepresión por "golpe de ariete" 
pero un análisis m inucioso de este fenómeno. 
generalmente complejo y laborioso , escapa a los 
alcances de estos apuntes . 

Para el cálculo de sob represión por go lpe de 
ariete, se ha adoptado la fórmula de N 
Joukovsky (1898) que se escribe a continuación. 
Con esta fórmula se obtiene el valor máximo que 
puede adquirir esta sobrepresión, ya que fue 
deducida considerando las condiciones más 
criticas para el cierre de una válvula, ésto es, 
aceptando que la máxima sobrepresión se 
verifica al instante de la primera fase del 
fenómeno y que el tiempo de cierre es: 

2L T - - tiempo de cierre 
a 

La fórmula es 

h;= � paraT 

� 1 + Be  

Representando: 

2L (6.15) 
a 

h, = sobrepresión de inercia por golpe 
de ariete en m 

v = velocidad del agua en la tubería en 
m/s 

Ea = módulo de elasticidad del agua , en 
kg/cm2 

D = diámetro interior de la tubería en cm 

e = espesor de la tubería en cm 

� = módulo de elastic idad del matenal 
de la tubería en kg/cm2 

L = Longitud de la tubería en m 

a = celeridad de la onda de presión en 
m/s 
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Figura 6.24. Oscilación de la línea piezométrica de una tubería en un golpe de ariete. 

Figura 6.25. Oscilación de la línea piezométrica de una tubería en un golpe de ariete negativo. 

·-----------------------------------------
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En el cuadro 6.11 se presentan los módulos 
de elasticidad para algunos materiales. 

Cuadro 6.11 Modulas de elasticidad para 
algunos materiales 

Materia E 
kg/cm2 

Acero 2100000 

Hierro fundido 930000 

Concreto simple 125000 

Asbesto-Cemento 328000 

PVC 28100 

Polietileno El módulo de elasticidad 
está relacionado con el 
tiempo ya que no es 
estático en este tipo de 

material. Puede 

adoptarse 5200. 

Agua 20670 

Ejemplo 6.5 

Sin hacer consideraciones económicas , 
efectúese el cálculo hidráulico de la línea de 
conducción de A a B que se muestra en al figura 
6.26, utilizando para la tubería fibra-cemento. 

El gasto máximo d iario es de 1000 1/s (OMo = 1 
m3/s) y el bombeo es continuo durante las 24 

horas del día. 

Solución. 

A partir del enunciado y de la Figura 6.26, se 
tienen los s iguientes datos: 

Elevación de la succión 200 m 

Elevación de la descarga 270 m 
Gasto tota l 1 m3 /s 
(ya que el bombeo es continuo) 
Longitud de la descarga 2500 m 

De acuerdo con los datos anteriores, las cargas 
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de presión normales serán aproximadamente las 
siguientes (ecuación 6.13) 

o bien 

H = Carga estática + pérdidas mayores + 
pérdidas menores 

Carga estática: 

Elevación de descarga 270 

Elevación de succión 200 

Carga estática = 70 m 

En problemas de conducción de agua , se 
acostumbra expresar las pres iones en kg/cm2 , ya 
que en estas unidades está espec ificada fa 
presión interna de trabajo máxima de los tubos 
de fibra-cemento y PVC. Para elfo se presentan 
las siguientes relaciones : 

1 kg/cm2 = 1 o m de columna de agua = 1 atm 
métrica 

0.10 kg/cm2 = 1 m de columna de agua = 3.28 

pies 

1 kg/cm2 = 14.223 lb/pulg2 = 32.808 pies 

Entonces, Carga estática = 70 m de columna de 
agua, implica Presión = 7 kg/cm2 

Pérdidas mayores (hf) 

Proponiendo una velocidad en la tubería de 2.5 

m/s (permisible de acuerdo al cuadro 6.10), se 
tiene que el diámetro de la tubería deberá ser· 

Para O= 1.0 m3/s y v = 2.50 m/s 

siendo: Q = vA 
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Figura 6.26. Ilustración del ejemplo 6.3 (croquis fuera de escala) . 
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se tiene que: 

Q A= ­
v 

1.0 = 0.4 m2 
2.5 

Como el área de la sección transversal es 

rr 02 
A = -- , entonces A = 0.785 02 4 

de donde 

D - ( 
A 

) ; 
0 . 785 

1 

(�)� = 0.71 m 
0.785 

D = 0.71 m = 710 mm 

Para fibra-cemento, el diámetro comercial más 
aproximado es, de acuerdo al Cuadr o 6.1, De = 

750 mm 

De= 750 mm 

.) 
Al usar este diámetro, debe corregirse la 
vel oc idad 

Q V =-
A 

1.0 
= 2.26m/s 

0.785 X 0.752 

Para el cálculo de las pérdidas por fricción, 
puede aplicarse la ecuac i ón (6.9) 

hf = KLQ2 donde K = �0·3 n2 
D1s13 

Para fibra-cemento, de acuerdo al Cuadro 6.10, 
n = 0 .0 1 0 

y 

K 10.3 (0.01 0)2 
= 0.0048 

0.751613 

hf= 0.0048 (2500)(1 )2 = 11.94 m 
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Pérdidas me nore s (hs) 

De acue rdo a la Figura 6.26, se observa que no 
existen demasiadas válvulas, codo s, etc., que 
haga n significativas las pérdidas menores, por lo 
que puede asumirse un valor co ns ervador de 
2.5 m por este co nce pto. 

Sustituyendo en la ecuación 6.13, se tiene: 

H = 70.00 m + 11.94 m + 2.5 m = 84.44 m "" 
85.00 m 

Es d ec ir , la carga dinámica total es de 

aproximadamente 85.00 m, lo que equivale a 
una presión normal aproximada de 8.5 kg/cm2. 

Sobrepresión por golpe de ariete 

Se tienen los siguientes datos para sustituirlos 
en la fórmula de Joukovsky (ecuación 6.15): 

V= 2.26 m/s 

Ea = 20 670 kg/cm2 (Cuadro 6.11) 
E; = 328 000 kg/cm2 (Cuadro 6.11) 
D = 75 cm 

e= 4.2 cm (Clase A-7, Cuadro 6.1) 

Sustituyendo: 

hi = 
�=1= 45=x=2=·=26== 

hi 

hi = 224.78 m 

1 + 
20670 X 75 

328000 X 4.2 

327.7 

1 + 1550250 

1377600 

hi = Pi = 22 .47 kg/cm2 

En resumen, de acuerdo co n los cálculos 

efectuados , las presiones en el sistema so n 

Presión normal Pn = 85 m = 8.5 kg/cm2 

Sobrepresión por G.A. (Pi) = 224 78 m = 22.47 
kg/cm2 



\ 

De acuerdo a los valores anteriores se observa 
de que si no se presentara el golpe de ariete, 
una tubería de fibro- cemento clase A-10, la cual 
res1ste una p resión interna de trabajo de 1 O 
kg/cm2 como máximo, seria suficiente para la 
línea de conducción. Desafortunadamente, el 
golpe de ariete se presentará en algún momento 
y, como puede verse con mayor intensidad que 
la misma presión normal de operación de la 
tubería 

El caso más crítico de funcionamiento se 

presenta con la suma de los dos efectos: 

PmTAL = 8.5 + 22.47 = 30.97 kg/cm2 

La tubería de fibra-cemento que mayor presión 
inte rna de trabajo resiste resulta insuficiente para 
soportar la pres ión total. Afortunadamente , 
existen dispositivos que atenúan la intensidad 
del golpe de ariete, es decir las válvulas de aliv io 
contra golpe de ariete (apartado 6.2). 

De acuerdo con la experiencia, se acostumbra 
co nsiderarle a las válvulas de alivio una 
eficiencia de 80% , por lo tanto, la presión que 
servirá para la elección de la tubería, empleando 
válvulas de a livio es 

P = Pn + 20% Pi (6.16) 

Pt == 8.5 + 22.47 {0.20) = 12.99 kg/cm2 � 13 
kg/cm2 aproximadamentem que sería la pres ión 
soportada por la línea y, observando este valor, 
se emp lear ía una tubería de asbesto - cemento 
de 750 mm (30'') de diámetro tipo A-14 (14.0 
kg/cm2) 

Ejemplo 6.6 

Utilizando la tabla de cálcu lo del diámetro más 
económico en líneas de conducción, determinar 
el diámetro más económico de la línea de 
conducc ión por bombeo desde la obra de 
captación hasta el tanque regularizador que se 
mue stra en la Figura 6 .27 . Analizar tres 
diámetros de tubería y escoger el de menor 
costo g lobal . 
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Datos 

Gasto Máximo Diar io QMo = 375 1/s 

Bombeo continuo las 24 horas 

Eficiencia del equipo de bombeo 11 = 70 % 

Costo por K.W.H. $ 20.00 

Precios Unitarios (ver cuadro 6.12). 

Solución 

De acuerdo con los datos anteriores se tiene : 

Carga estática: 

Elevación de descarga 244.70 

Elevación de succión 200.00 

Carga estática = 44.70 m 

Esta carga implica una presión P == 4.47 kg/cm2 

Pérd idas mayores 

Proponiendo una velocidad en la tubería de 2.0 
m/s para calcular un d iámetro , se tiene: 

Q =vA -A 0 0 375 
� 0.1875 m2 

V 2 

Como el área de la sección transversal es 

A= 0.785 D2 

Despejando 

, 

D .. ( 
A )"�� 

0.785 

D = 0.489 m = 19.24 pulgadas 

Pero este es un diámetro teórico; el diámetro 
comercial más aprox imado es De = 500 mm {20 
pulgadas). Naturalmente que al usar este 
diámetro la velocidad será d iferente a la 

· supuesta en un principio, esto es 
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o 
o 
o 
+ 
o 

SLICCION, ELEVACION 200.00 
DESCARGA, ELEVACION 244.70 

o 
o <X) 
+ 
..,. 

EXCAVACION EN MAT ERIAL TIPO I . 60% DE LA LINEA DE CONDUCCION 
EXCAVACI ON EN MATERIAL TIPO .II.. 25•1. DE LA LINEA DE CONDUCCION 
EXCAVACION EN MATERIAL TIPO!II. 15% DE LA LINEA DE CONDUCCION 

Figura 6.27. Esquema del ejemplo 6.4. 

V Q 
A 

0.375 
0.785 (0.5)2 

es decir, A= 0.196 m2 

1.91 m/s 

Para el cálculo de las pérdidas mayores se 
emplea la ecuación 

10.3 n2 hf = KLQ2, donde K = --==­
Q 1 613 

Longitud L = 4800 m 

Q2 = 0.1406 

Si se usa tubería de fibro-cemento, el coeficiente 
de fricción de Manning correspondiente es n =-
0.010, así; 
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K 
= 10.3 (0.010)2 

= 0.04152 
0.51613 

hf = 0.04152 (4800)(0.1406) 
hf = 28.02 m 

La carga dinámica total, despreciando las 
pérdidas secundarias, será: 

H =Carga Estática+ Pérdidas mayores = 44.70 
+ 28.02 

H = 72.72 m 

La potencia del equipo de bombeo que debe ser 
suministrada es 

p "' Y Q H con Q en m3/s 
76, 
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y si el gasto se expresa en 1/s, entonces P se 
puede escribir: 

p = Q H 
76 TJ 

hecho en esta forma: 

QH = 375 (72.72) = 27270 

TJ == 70% 

76 TJ = 76 (0.70) == 53.20 

27270 P = __ = 512.59 H.P. 
53.20 

Sobrepresión por ��olpe de ariete 

(6.17) 

Se tienen los siguientes datos para sustituirios 
en la fórmula de Joukovsky (ecuación 6. 1 5) 

v == 1.91 m/s 
Ea = 20670 kg/cm2 
Et = 328 ooo kg/cm2 
d ==50 cm 
e == 5.8 cm, de espesor de la pared del tubo de 
fibro-cemento clase A-14 

La fórmula es 

h ,� 1 45 V 

l IT.B d 
1 + - ­

E; e 

145 V = 145 (1.91) = 276.95 
Ea el = 20670 (50) = 1 033500 

E¡ e = 328000 (5.8) = 1902400 

queda 

Ea d . E<� d 
-- = 0.54, 1 + -- = 1.54; 
E¡e f;e 

1 

Ea d 
+ -- = 1.24 

��e 
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hi = 276.95 = 223.34 m 
1.24 

Sobrepresión absorbida por la válvula 80% 

223.34 x 0.8 = 178.67 m 

Sobrepresión absorbida por la tubería 20 % 

223.34 x 0.20 = 44.67 m 

La carga normal de operación (carga dinámica 
total) es, según hemos calculado: 

H = 72.72 m 

Por lo tanto , la carga total que se puede 
presentar es: 

HT = 20% hi + carga normal de operación 

H = 44.6'7 + 72 .72 = 117.39 m = 11.74 kg/cm2, 
p�r lo que ha sido correcta la e lección de �a 
tubería tipo A-14 ya que el tipo A-1 O no podna 
resistir esta carga. 

De acuerdo con lo expresado en el paso 3 del 
apartado 6.3.2, el problema tiene múltiples 
soluciones y la "mejor" se decide por 
condiciones económicas. El diámetro de la línea 
de conducción debe ser tal que haga que el 
costo anual de los distintos gastos sea mínimo. 
En el cuadro 6.12 que acompaña la resolución 
de este ejemplo se analizan diámetros 
comerciales alrededor al calculado. La secuela 
de cálculo para los diámetros de 450 mm (18 

pulgadas) y 600 mm (24 pulgadas) es la misma 
que se ha desarrollado para el diámetro de 500 
mm (20 pulgadas) a partir de que se definió éste 
como diámetro comercial apropiado. 

En el cuadro mencionado se indican los precios 
unitarios de los diferentes conceptos y, 
numeradas las columnas; se indican las 
operaciones que deben efectuarse entre el!as. 

El cálculo del volumen de excavación requiere 
conocer previamente el ancho y profundidad de 
la zanja en la que se alojará el tubo , lo cual 
depende de su diámetro; estos datos se 
obtienen del cuadro 6.14. 
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Para el cálculo del cargo anual de amortización 
(Columna 6), se multiplica el costo total de la 
conducción (Columna 5) por la anualidad "a" que 
se obtiene de la ecuación 

a r + 

(1 +r)" - 1 
(6.18) 

En esta expres ión , r es el interés anual y n el 
número de an ualidades . 

Para el ejemplo, r = 25% y n = 15 años; · 

sust ituyendo en la ecuación 6.18, se obtiene: 

a= 0.259117 

Para tasas de interés hasta del 1 O% puede 
usarse el cuadro 6.1. 3 

El diámetro que a la luz de los cálculos resultó 
ser el más económico es el de 600 mm ( 14 

pulgadas) de fibra-cemento clase A-10. 

6.4 Instalación de tuberías. 

Las tuberías se instalan sobre la superficie, 
ente rradas o combinando estas dos maneras. 
Esto dependerá de la topografía, clase de tubería 
y geología del terreno, por ejemplo , en un 
terreno rocoso es probable que convenga 
llevarla superficialmente. En el tipo de instalación 
que se adopte, también se deben considerar 
otros factores relacionados con la protección de 

la línea y así, una tubería que está propensa al 

deterioro o mal trato de personas y animales es 
p referible enterrarla, especialmente cuando es de 

fibra-cemento (cuadro 6.14). Cualqu iera que sea 

la forma de insta lación , se deberán evitar en lo 
posible los qu iebres , tanto horizontales como 
verticales , con el objeto de eliminar codos y 
otras piezas especiales necesarias para dar los 
cambios de dirección. Estos quiebres aumentan 
las pérdidas de carga, el costo de la instalación 
y en ocasiones puede propic iar el confinamiento 
del aire mezclado con el agua. 

Se acostumbra clasificar a las tuberías por la 
forma de instalarlas en visibles y enterradas ; 
dependiendo de si llevan j untas de dilatación o 

no , se clasifican en abiertas y cerradas . En 
general , cuando se utilizan tuberías de acero se 
pref ieren las visibles y abiertas . 

No es por demás recordar que para la 
instalación de tuberías se consulten los 
catálogos e instructivos formados por los 
fabricantes, con el fin de eliminar la pos ib ilidad 
de a lguna falla durante la operac ión del sistema, 
causada por una instalac ión inadecuada. Es 
conveniente hacer un plano de la instalac ión de 
la línea de conducción , que indique claramente 
la ubicación de las válvulas de protección 
(Check, Alivio , Eliminadoras de aire, etc.) y 
control , así como codos, atraques o machones, 
silletas y juntas de dilatación. 

Cuadro 6.13. Anualidad para reembolsar N$ 1.00 (un nuevo peso) dentro de n años. 
a = anualidad 

ANUALIDAD PARA REEMBOLSAR N$ 1� r r = ínteres anual 

(UN NUEVO PESO) DENfAO DE "n" AÑOS 
a =r �---

n = número de anualidades (1 ·•)' - 1 

AÑOS 
INTERES ANUAL 

AÑOS 
S% S 1/2% 6 ... 81/2% 7% 8% 9% 10% 

2 0�7606 OSC1618 0.546437 0.549262 0.15&3092 0.580789 015684611 0.678190 2 

3 036720& 0.3706154 0.37-4110 0.377&78 0.381CS! 0.388034 03950!16 0.40211.5 3 

4 0.262012 0.28!1290 0.268e01 0.291903 0.2911228 0.301921 0.- 0.315471 • 

& o.2309m O.ZW17S 0.237386 0.2..c)83!5 0.2o438Sil1 0,2!5041>6 0.251'0D2 0.263797 • 

6 0.197017 0200179 0.203383 0.2011!568 0.209796 0.21831!5 0.222920 o 229607 • 

7 0.172820 017!5884 0.179135 0.182331 0.18!51563 0192072 0.196891 o 2C640!I 7 

6 0.154722 0.1&71564 O.Hn038 o. 1114237 0.16746& 0.1740H� 0.180674 0.167444 a 

• 0.140890 0.143839 0.147a22 0.1!50237 0.11!3466 0.160Ce0 0.166799 0.173641 9 

10 0.1291!!105 0,1,._ 0.1� 0.131110& 0.14ZI76 0.149029 01M620 0.1827<0 10 

, 0. , 20389 o. 1231171 o 12&7'93 013001515 0.1�7 0.1«<0076 0.148947 0.1.53963 , 
12 0.11282'5 0.118029 0119V7 o. 122!566 0.121SQ02 0.1321l66 0.139851 0.148763 12 

13 0106458 0.1.-.. o 1129110 o. 1111263 0.1198!51 o. 126!122 0.1336!51 0.140779 13 

14 0.101024 0.104278 0.10715811 0.11('94() 0.11� 0.121297 0.128433 0.1�74& 14 

1S 0.098342 0.099621l 0.102983 0.1� 0.109701! 0.116830 0.1240!59 0.131474 1S 

2Q O.oeo243 O.oe3879 0.(137185 o C807&6 0.094393 0. 101M2 O.tOIJ!WB 0.117460 2Q 

2!5 0.0709e2 0.074549 0.0'111227 0.0!.1881 O.c:eo81 1 0.093679 0.101806 0.110188 2!5 

30 0.081!5Ce1 o� 0.072&49 0.071!1577 O.CWJ!I88 0.01111627 0.097338 0.10801& 30 

36 o081on o 08407!5 0.088874 0.07:� 0.077234 o.""'""" 0.094638 0.1()38SO 36 

40 00682711 0.082320 0.068482 0.070694 0.07tl009 0.083880 0.092900 0.102'2!59 40 

llO O.C64777 0.0!59081 0.0!0444 0.08'1'G14 0.072-180 0.081743 0.0912Z7 01c:x:lM9 llO 
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Cuadro 6.14. Zanjas para tubería de fierro fundido y fibra-cemento. 

A N C H O 1 FIG.I) 
El ancho de lo zanjo deberá $8r de 50 cm. mas ol diámetro c<terlor del tubo poro tubedos con diámetro ex· 

tenor iQuol o menor de 50 cm. Cuando esta sea mayor de 50 cm el ancho de la zonja será do 60 cm. más dic;llo 
diÓmetro En lo labio mostrado Oh<ljo, se Indico el ancho mínimo de zonjos en funclon de la profundrdod, debi�ndose 
usor eoto on coso do quo ol ancho colculodo on funclon do dio' metro exterior, $CO menor. 

PROFUNDIDAD . - ( FIG .1) 
Lo profundidad de lo excovocion sorá lo f1joda en ol proyecto Si no a o hoco osr, lo profundidad minlmo :;e_ 

rÓ de 90 cm. mos ol diÓmetro odarior ele la tuboda por instalar, cuando so troto de tubenos con diomolro exterior 
igvol o menor do 90 cm. yl serci del doblo dr' dicho diÓmotro, poro tuberías de dia'metro o�terior mayor do 90cm 
f'ora lvberios monoros do :> cm la profundidad mlnrmo ser o do 70 cm. S 1 so lleno plomrllo oplsonoda, o los pro­
lunJrdodos mencionados so aoreooró la noccson'a poro alojar drcho plontilto 
FONO 0 . -

Do barón o�covor5o cuodadosomonle o mono lns covldodos o conchos ( FiQ 2 , 3 y 4 l poro alojar lo 
compone o COlO do los junios do los tubos y pormitir ol Junteo on todo ol contorno do las miomas y poro quo lo 
lubcrío apoyo en lodo su IOnQiiUd sobre ol rondo do la zanjo o lo vlunlillo consolidado. 
RE L L E N O.-

so utllilorÓ el moteriCll extra ida de los excavo clones, pero hasta 30 cm. arribo dol lomo del 
tubo so usoro' tierra oxcento de piedras. 

OIAMETRO �JOMINAL Ancho Profundidad Vólumon 
miiÍm1Jfro:: -�UI'JOdOS on cm. on crn. 

po��;�ro�:�� f----- � 2 !i.4 1 50 70 
50.0 2 55 70 o ll..!.__ 

1-- 63.5 25 GO - lOO 0.60 " 
7C..2 3 liO lOO 0.60 .. 

101.6 4 60 lOO o.eo" 
152.4 6 70 11 o 0.77 .. 
203.2 B 75 115 0.86" 
2:..4.0 10 80 120 0 .. 96 .. 
304.8 12 85 12:3 1.06 .. 
355.6 14 90 130 1.17 .. 
406.4 16 100 140 1.40 " 
457.2 18 Jl!i 14!\ l. 67 " 

FIG. 1 

508.0 20 120 150 l. 60 .. 
609.G 24 130 16!1 2.15 .. 
762.0 30 150 105 2.70" 
914.4 3G 170 220 3.74 " 

F 1 G. 2 

F 1 G. 3 FIG .4 
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ABASTECIMIENTO DE AGUA POTABLE: 

6.4.1 Silletas 

Ordinariamehte las tuberías de acero empleadas 
son apoyadas sobre s il letas. Para determinar el 
espacio máximo entre silletas de una tubería de 
acero, ésta se supone como una viga continua 
y un cantiliver formado por el extremo de la 
tubería que se conecta a una junta de dilatación. 

En forma aprox imada, el tramo de tubería entre 
dos apoyos se puede considerar c:omo una viga 
simplemente apoyada, como se muestra en la 
Figura 6.28. 

--·--;&' .e::·::: ' ' ' 'k_["""""'"'' 

�poyo -----! 
L 

!--Apoyo 

Figura 6.28. 

El momento flexionante vale 

Por otro lado 

Por lo tanto 

Bf. S 
L = -­

W 

Representando 

wLL 
8 

�� . siendo W � wL 
8 

M = t. ·S 
WL '= 

8 

(6.19) 

L = Longitud de la tubería entre sillotas, en m. 

S == Módulo de la secc ión de la tubería, en cm3 
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D= 

d -

W= 

w= 

S 

Diámetro exterior 

Diámetro interior 

Carga total en la tubería igual a wL, en 
kg 

Carga unitaria considerada (kg/m). Las 
cargas por valuar son: 

Peso prop io de la tubería en kg/m y 

Peso del agua dentro de la tubería en kg/m 

f. = Esfuerzo a la tensión de la tubería ( 1265 ó 
1140 kg/cm2) 

Cuando por condiciones topográficas no sea 
posible adoptar la máxima separación entre 
silletas , es claro que deberán colocarse tan 
cercanas como sea necesario. Esto último es 
frecuente en cantiles y terrenos escarpados. 

Las silletas pueden quedar formadas con perfiles 
de fierro estructural a base de ángulos, placas y 
soleras, o bien de concreto armado. Por facilidad 
de construcción se prefieren estas últimas y se 
calculan con la carga que les transmite la 
tubería. Las F iguras 6.29, 6.30 y 6.31, 
representan el tipo de silletas que se emplean 
con más frecuencia. 



Apoyo m�vll 

-o, •oldodo 

Eje de lo tubería 

�-------Eje de perno\ ----1+1 
de oncloj� 

Bo so mento oc con e rv,to 

Figura 6.29. Silleta de acero para apoyo fi¡o. 

B + 

Silleta para apoyo fijo y móvil. 

4Copo' de fltltro , cvn­
qrofllo olrer nadoJ 

Silleta para apoyo móvil. 

e o rte 

Figura 6.30. Silletas de concreto. 
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Anclo dt lo 
charolo 

Ba•amento de 
concreto 

FRENTE 

Tuben'o dt oc�ro 

Altcnto de OCtrO 

Cur1tl d� orcro 

CtlorO\<J 

VISTA CONVENCIONAL 

Figura 6.31. Apoyo móvil para tubería de acero. 
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6.4.2 Atraques 

Con este nombre se desigan a ciertos apoyos de 
concreto que se emplean en las líneas de 
conducción a presión y su localización en un 
sistema hidráulico depende de las necesidades 
del proyecto: bifurcaciones, válvu las , codos, etc. 

Desde el punto de vista hidráulico, el problema 
se resuelve determinando la resultante de los 
empujes hidrostáticos y dinámico que, actuando 
en las paredes de las tuber ías , se transmiten al 

atraque. 

En el cambio de dirección que se presenta en la 
Figura 6.32, se han indicado dos secciones de 
análisis : 1 y 11. La sección 1 está sujeta a una 
presión interna del agua sobre las paredes del 
tubo P1 y una velocidad de flujo v,, siendo S, el 
área de la sección transversal l. Análogamente , 

para la sección 11 se tiene: 

Las fuerzas n1 y n2 forman con los ejes X, Y y Z 
los siguientes ángu los : 

Angulas 

Eje n1 n2 

X A1 A2 
y B1 B2 
z C1 e2 

Figura 6.32. 
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Debido al cambio de dirección de la velocidad, 
se origina una fuerza dinámica que obra sobre la 
curva, y cuya magnitud por la ley del impulso es: 

yQ Ect =- -- ÁV 
g 

Siendo :Á v = v1 - v2; además 

y es el peso volumétrico del agua 
g es la aceleración de la gravedad 
Ect es el empuje dinámico 

La resultante del sistema de fuerzas viene dada 
por 

En donde Fx, Fy y Fz incluyen los empujes 
hidrostático y dinámico que obran sobre las 
paredes de la tubería, a saber : 

F =- '!.. Q (V, cosA, - V2 cos A¿) + X g 
+ (P1 S, cos A, - P2 S2 cos �) 

F = '!.. a (V, cose , - V2 cos C2) + z g 
+ (P, s, cos e, - P2 S2 cos CJ + P 

donde el primer sumando es el empuje dinámico 
y el segundo es el empuje hidrostático. 

Para un cambio de dirección sobre el plano, a 
90° y sin camb io de la sección transversal, 
(Figura 6.33) se tiene misma área y misma 
velocidad en cada sección . 
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® 'L 
Z X 

Figura 6.33. 

y los ángulos que forman las fuerzas n1 y n2 
con los ejes X, Y y Z son: 

n1 n2 

Eje Angulas 

X A1 =O A¿= 90° 

y 81 = 90° 82 =o 

z C1 = 90° c2 = 900 

Se considera también que la pérdida local es 
cero, así que: 

Al sust ituir estos resultados en las ecuaciones de 
las componentes de F, se tiene : 

F =! QV + PS X 
g 

-! QV- PS 
g 

F, = Peso de la tubería más el agua en la 
sección del atraque, como esta fuerza es 
be:néfica para el atraque, generalmente se 
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desprecia . 

La resultante de estas fuerzas es horizontal y 
hacia afuera de la curav. Esta resultante debe 
ser contrarrestada por el peso del atraque. Se 
tiene: 

F = (1 QV + PS)2 + ( -1 QV - PS)2 
g g 

F = 2 (.! QV + PS) 
g 

El valor más crítico de F, es cuando se presente 
la sobrepresión por golpe de ariete. Llamando P n 

a la presión normal y Pga a la presión debida al 
golpe de ariete, se tiene: 

P = Pn + Pga 

Cuando se tiene el caso de un cambio de 
dirección en el plano horizonta l y a cualquier 
ángulo, como se presenta en la Figura 6.34, las 
componentes de la resultante F son: 

F. = F1 = ! Q (V - V cos E) + (PS - PS cosE) 
g 



CAPITULO 6 CONDUCCION 

� 
1 \ 1 

� • l 

\¡/ 
Figura 6.34. 

F = F? = '!.. Q {V cos E - V) + {PS cosE - PS) y 
� g 

Esto se debe a que los ángulos con respecto a 
X, Y y Z son: 

Fuerza Ft F2 

Eje Angulas 

X At = O �=E 

y 81 =E 82 =o 

z C1 = 90° C2 = 90° 

simplificando 

F1 = ! Q [V {1 - cos E)] + PS (1 -· cos E) 
g 

! Q [ - V (1 - cos E)J - PS (1 - cos E) 
g 
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En fin: 

F = 2('!..QV + PS) sen _§ = 2S 
(1 V2 

+ P) sen _§ 
g 2 g 2 

En la Figura 6.35 P 1 es el peso del atraque de 
concreto. En concreto ciclópeo y e = 2400 

kg/m3• P es el peso de la sección de tubería 
llena de agua, de tal forma que debe cumplirse 
la siguiente inecuación: 

F P + P1 � -- ,donde AA> A para que 
tan AA 

no haya deslizamiento 

Siendo AA el ángulo de fricción entre el material 
de atraque y el terreno. Para este caso AA= 30°. 
Generalmente se emplea un factor de seguridad 
de 1.2 en el diseño de los atraques. 
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p 

F 

A 

ton A • _F_ Pt � C O R TE 

Figura 6.35. 

Ejemplo 6.7 

En una línea de conducción se ha instal?do un 
codo de 45°, de 24 pulgadas de diámetro. La 
tubería conduce un gasto de 453 1/s. El codo se 
Emcuentra localizado a 1 .8 km aguas abajo de un 
tanque que tiene una carga piezométrica de 33 
rn. El coef ic iente de capacidad hidráulica de la 
tubería es C = 140. Determinar la fuerza 
nesultante produc ida por la presión del agua en 
el codo para ser absorbida por medio de un 
atraque. 

Solución 

Como se definió antes 

yV2 E 
F = 28 (P + -) sen-

g 2 

Donde: 

F = Fuerza total sobre el codo en kg 

S = Area de la sección transversa l en m2 

(6.20) 

P '"' Pres1ón en la tuber ía (incluyendo la debida 
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al golpe de ariete en caso de presentarse) en 

kg/m2 

V = Velocidad del agua en la tubería en m/s 

E = An gu la de deflexión de la tubería 

g = AceleraciÓn de la gravedad (9.81 m/s2) 

En nuestro ejemplo D = 24 pulgadas = 0.6096 
m 

A 
- rr 02 

4 

1l (0.6096)2 
4 

= 0.292 m2 

Q = 453 1/s = 0.453 m3/s 

Así que 

V 
Q 

A 
0453 

0.292 
1.55 m/s 

Presión inter ior ·de la tubería = carga 
piezométrica - pérdidas por fricción 



Con la fórmula de Hazen y Williams: 
o 54 

Q 
o.o177435938 e D263 

Esta fórmula se ha convertido a un sistema 
mixto, en el que 

Q = 1/s 

D := pulgadas 

L == metros 

e := 140 

Sustituyendo estos valores 
0.54 

453 ( 1 .8 X 1000) 
0.0177435938 (140) (24)263 

h1 == 5.25 m 

Luego, la presión en la tubería (no se considera 
el golpe de ariete) es: 

P == 33 - 5.25 = 27 75 m = 27750 kg/m2 

Pr·oblemas 

CAPITULO 6 CONDUCCION 

F 
= 2(0.292)[(27750) + ( 1000 x 1.552)] sen 45 

9.81 2 

F = 6256 kg; fuerza que obra sobre el tubo, 
hacia afuera. 

Con un factor de seguridad de 1.2 

F' = 6256 X 1.2 = 7507 kg 

El peso volumétrico del concreto es y e = 2400 
kg/m3 y suponiendo un ángulo de fricción entre 
el material de atraque y el suelo AA = 30°, se 
obtiene el peso del atraque. 

p = 
7507 

= 13002 kg 
tan 30° 

y el volumen de concreto necesar io : 

V = 

13002 
= 5.42 m3 de concreto e 2400 

6.1. En la Figura P-6.1 se presenta el trazo altimétrico de una línea de conducción que parte de un d1que 
con toma directa, cuyo nivel se encuentra a la altura 76 . 15 m y su extremo final descarga al nivel 
20.67. A lo largo del trayecto se ha previsto una derivación de 1 O 1/s en el punto 11. El gasto total 
extraído del dique toma es de 50 1/s. Se requiere contar con una presión m ínima de 3 kg/cm2 en los 
puntos 11 y 22 de la línea para proyectos posteriores. Determinar los diámetros de la línea D, y D2 
adecuados para satisfacer la condición anterior, considerando que la tubería será de fibrocemento. 
Trazar la línea piezométrica de la solución adoptada en equilibrio d inám ico , y la clase de tubería a 
utilizar en cond ic iones de equilibrio estático. 

6.2 ·Con respecto al problema 6.1, resuelva el tramo 1-11 empleando dos d iámetros. 

6.3 Diseñar la línea de conducc ión y la de alimentación a la red de distribución cuyo trazo altimétrico se 
muestra en la Figura P-6.2, determinando: 

a. Diámetro comercial de la tubería de fibrocemento en la línea de conducción y de PVC en la línea 
de alimentación a la red 

b. Potencia necesaria del equipo de bombeo 
c. Clase de tubería a usar 
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d. Cargo anual de bombeo, si el costo del KW hora es de N$ 0.50 

La carga dis pon ib le en la entrada a la red de distribución debe ser de 30 m para garantizar una 
presión adecuada en todos los puntos de la zona de servicio. 

Se t ienen los siguientes datos generales: 

. Población del último censo· 11,182 habitantes 

. Población del penúltimo censo: 8,375 hab itantes 

. Crecimiento demográfico del tipo geoMétrico 

. Periodo económ ico de diseño: 15 años 
. Clima templado 
. Coeficientes de variación diaria y horar ia , 1.2 y 1.5, respectivamente 
. Horario de bombeo: de 6:00 a 18:00 horas 
. Velocidad aprox 1 mada en fa línea de conducción por impulsión a bombeo : 1.5 m/s 
. Pérdidas secundarias: 10% h1 

Los datos del pozo son los siguientes: 

. Nivel estát ico : cota 636 m 

. El pozo es totalmente penetrante (profundidad de 80 m) 

. Diámetro: 61 cm 

. Coeficiente de transmisibilidad 4.35 x 10-3 m2/s 
Radio de influencia: 1500 rn 

_ Acuífero confinado 
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CAPITULO 6 CONDUCCION 

6.4 Diseñe la l ínea de conducción cuyo trazo altimétrico se muestra en la Figura P-6.3, considerando 
fibrocemento para el material de la tubería y una velocidad aproximada a 1.5 m/s. El gasto de diseño 
es de 270 1/s. 

6.5 Resuelva el Problema 6.4 considerando que toda la tubería será de PVC. 

6.6 Se desea bombear agua entre dos puntos, los cuales tienen una diferencia de niveles de 70 m. El 
gasto de diseño es de 1 m3/s, y la longitud de la línea de conducción es de 2000 m. Calcule el 
d iámetro del tubo y la presión interior de trabajo. 

MA.TERIAL TUBERIA 

DIAMETRO --
CLASIE 

ELEVI\CION PIEZOMETRICA 
1-· 

,---

-+--+--+---+---+-- !---+---+--+--+-+-- +---+---+-+--+--- --

+---+-f---+----t--+--+-+---+----t--+--+-·1-. -- --!---+--+---+-+--� 
t---+-f---+----t---+--+--1-----l--1-+--+-+--+-f---+--+--1 -- -- -

r-r- N v_a. oe 1.; sU -.. e era ua 

f-�-�-�--�--J_ -L-�--8��-�-�-8�-�-L-�--g::;t-L-�---
� ;t; 

--

COTA DEL TERRENO PLANTILLA 

CARGA DISPONIBLE -
DISTANCIAS PARCIALES ¡......._. 
DISTANCIAS ACUMULADAS 

Figura P-6.2. 
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El tanq u e  d e  r e gulariza ción (y de 
a!macenamíento en algunos casos) es la  parte 
del sistema de abastecimiento que permite 
enviar un gasto constante desde la fuente de 
abastecimiento y sat isfacer las demandas 
variables de la población. Se acumula agua en 
el tanque cuando la demanda en la población es 
menor que el gasto de llegada; el agua 
acumulada se utilizará cuando la demanda sea 
mayor. Generalmente esta regularización se hace 
por períodos de 24 horas . Cuando además de la 
regularización se proporciona un volumen 
adicional para almacenar agua en el tanque, se 

dispone entonces de una cantidad como reserva 
con el objeto de no suspender el servicio en 
caso de desperfectos en la captac ión o en la 

conducc ión , así como satisfacer demandas 
extraordinarias como es el combate de 
incendios. 

En este capítulo se expone la metodolog ía para 
el cálculo del volumen d el tanque, pero antes se 
describen los diferentes tipos de depósitos que 
se utilizan en los sistemas de abastecimiento . 

7.1 TI P O S  DE TANQUES Y SU 
FUNCIONAMIENTO 

Las principales categorías de los depósitos de 
almacenamiento son: 

a) Tanques superficiales 

b) Columnas regu ladoras y 

e) Tanques elevados 
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7.1.1 Tanques superficiales 

Estos depósitos se construyen bajo el n 1vel del 
suelo o balanceando cortes y rellenos Sus 
paredes pueden construirse con mampostería de 

piedra o con concreto reforzado, revistiéndolas 
en ambos casos con gunita o un 
impermeabilizante integral al concreto. Los pisos 
son, preferentemente de concreto reforzado, 
proporción 1 :3:6. Cuando se desplante el 
depósito sobre tepetate o roca fisurada. se cuela 
una losa de 10 cm de espesor con varillas de 1/2 
pulgada de diámetro en malla de 30 cm en dos 
d irecciones . Sí se hace el desplante del depósito 
sobre tierra, se coloca sobre la losa anterior una 
cubierta de yute o similar, colando encima otra 
losa de 5 cm con varillas de 3/8 de pulgada a 

cada 30 cm. 

En roca firme se elimina la losa de concreto, 
haciendo el revestimiento con guníta descargada 
con un chiflón o pistola sobre un armado de 
varillas. 

Los tanques deben techarse empleando para 
ello losas de concreto reforzado armadas en el 
lugar, o materiales preconstruídos (por ejemplo 
vigueta y bovedilla). No deben cubrirse las losas 
con tierra producto de la excavación, es mejor 
recubrir con 5 cm de ladrillo con pend1ente 
mínima de 1% para que el agua de lluvia no 
entre al tanque. Estas losas de techo tendrán 
uno o más registros de inspección formados por 
un marco con bordes que sobresalgan unos 1 o 

cm y una tapa con soleras que cubran el marco 
de fierro ángulo (Figura 7 .1.). Se deben instalar 
en el interior escaleras con pe ldaños de varilla 
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(tipo marino) , con el fin de poder entrar al 
tanque para inspección y limpieza. 

Se proporciona ventilación a los tanques por 
medio de tubos verticales u horizontales, que 
atraviesan el techo o la pared, según sea. 
(Figura 7.2). 

La ventilación tambié n se proporciona por medio 

de aberturas con rejas de hierro de 30 x 60 cm 

instaladas en la periferia del tanque (Figura 7.3). 

BORDE: SOORE 
LA LOSA 

Este último tipo de ventilación no es tan 
conveniente como el primero. 

La salida de agua se hace por medio de un tubo 
con colador o malla (Figura 7.4). 

Los tubos de demasías se instalan de manera 
que impidan la entrada de aves, insectos, 
roedores, etc. (Figura 7 .5). 

TAPA 

MARCO OE 
FIERRO ANGILO 

'Figura 7.1. Registro para inspección del tanque. 

MJ!I.LLA + 16 CUBRE 

LA BOCA DEL CODO 
Sat,J) DE ASFALTO 

30cm 

NIVEL DEL 
O NAi\.RAL 

Figura 7.2. Ventilación del tanque con tubo vertical. 

1"12 



4 a 5 m. 

MALLA*6 
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TERRENO 

IIIlii1l NATURAL 

Figura 7.3. Ventilación con aberturas, con rejas y mallas. 

Figura 74. Salida de agua del tanque superficial. 

Figura 7 .5. Tubo de demasías. 
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Para la limpieza del tanque se coloca un tubo de 
desagüe en el fo ndo, pero esta tub ería no debe 
descargar directamente a un alcantarillado, sino 
q ue debe descargar libremente en recipi ente 
abierto desde una altura no menor de dos 
diámetros del tubo sobre la corona del recipiente 
(Figura 7 .6). 

Los dispositivo s para la entrada de agua se 

ilustran en la Figura 7.7. La válvula de altitud que 

se indica en dicha figura se usa principalmente 
en líneas de alimentación a tanques e levados o 
column as r e gula d oras, cerran do 
auto máticamente cuando el tanque está lleno y 
abriendo cuando la presión so bre el lado de 

bombeo es menor que sobre el lado del tanque. 
La válvula puede o perar por la presión de agua 
en la línea o por energía eléctrica transmitida a 
un solenoide. 

2lJ I

]

....._�

L 

-- -1 5-m 20-,--T l' 1 
• AL ALCANTARILLADO 

Figura 7.6. Tubo de desagüe para limpieza del tanque. 

ABRE 

¡----------

1 2 3 �, ----------� 

-::--j--1t><JH IHN�-' -:; ---+-
L._ _________ _j 

CAJA DE VALVULAS 

1 :-- VALVULA DE ALTITUD 
2:- VALVULA DE SECCIONAMIENTO 
3:- VALVULA DE RETENCION 

Figura 7.7. Disposición de la entrada de agua al tanque. 
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El diseño estructural se hace con las siguientes 
condiciones de carga: 

1. Con agua y sin empuje de tierra 

2. Con empuje de tierra y vacío 

3. Con agua y con empuje de tierra 

Los tanques a base de muros de mampostería. 
con piso y techo de concreto reforzado, se 
recomiendan para tirantes que van desde 1 .O 
hasta 3.5 m y capacidades hasta de 10,000 m3 
Los tirantes de concreto reforzado se 
recomiendan generalmente para tirantes entre 
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2.0 y 5.5 m. 

Para capacidades que varían de 5000 a 50000 
m3, se pueden construir de concreto 
presforzado, con tirantes de 5.0 a 9.0 m. En este 
caso gran parte de los elementos son 
prefabricados. 

Los tanques superficiales se sitúan en una 
elevación natural en la proximidad de la zona a 
que servirán de manera que la diferencia de 
altura entre el nivel del tanque estando lleno y el 
punto más bajo por abastecer sea de 50 m 
(Figura 7.8). 

POBLACION 

50 m 

Figura 7 .8. Posición del tanque de regularización superficial. 

7.1.2 Columnas reguladoras 

Estos depósitos se emplean en donde la 
construcción de los tanques superficiales no 
proporcionan suficiente carga. Las columnas 
consisten de un tanque cilíndrico alto cuyo 
volumen de almacenamiento incluye una porción 
superior que es el volumen útil por encontrarse 
arriba de la tubería de alimentación a la red y un 
volumen inferior que es de soporte y que 
pmporcionará la carga requerida (Figura 7.9). 

El volumen de soporte se puede aprovechar con 
bombeo de refuerzo para controlar incendios u 
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otras emergencias. No son económicas 
columnas de más de 15 m de altura, ésta, por 
cierto, es considerablemente más grande que su 
diámetro. 

Las columnas se construyen normalmente de 
acero o concreto reforzado. El acero es más 
favorecido, sobre todo en columnas de gran 
altura, aunque el concreto requiere menores 
costos de mantenimiento y se adapta mejor a la 
concepción arquitectónica. El acero se adapta 
mejor a altas cargas y las fugas en estas 
estructuras se pueden controlar mejor. Las 
columnas de acero se deterioran con facilidad, a 
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Figura 7.9. Columna reguladora . 

menos que se p in ten ref¡ularmente, 
protegiéndolas contra la CQrrosión. El diseño de 
la estructura se detalla en él capítulo 15 del libro 
"Water Supply Engineering" de Babbit et al. 

Las capacidades usuales en columnas 
regu ladoras de acero son: 200, 250, 300, 400, 
500, 750 , 1000, 1500, 2000, 3000, 4000, 6000, 

8000, 10 000, 12 000 y 16 000 m3. 

7:1.3 Tanques Elevados 

Los tanques elevados se emplean cuando no es 
posible construir un tanque superficial , por no 
tener en la proxim idad de la zona a que servirá , 
una e levación natural ad�cuada. El "tanque 
elevado" se refiere a la estructura integral que 
consiste en el tanque, la torre y la tubería 
e levadora . 

Los más comunes se construyen de acero, 
aunque los hay también de concreto reforzado, 
tanto el tanque como la torre . 

Se Gonstruyen tanques e levados con capac idad 
desde 10 hasta 1000 m3• En zonas rurales se 
recom ienda una capacidad mínima dt3 1 o m3· 
Las alturas de torre son de 10, 15 ó 20m. 

Para tener un máximo beneficio, los tanques 
elevados se localizan cerca pel centro de uso, 
pero en grandes áreas se localizan varios 
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tanques en diversos puntos. La localización 
central decrece las pérdidas por fricción y es 
importante también para poder equ ilibrar 
presiones lo más posible. 

En la Figura 7.10 se ha ubicado el tanque 
elevado a las afueras de la población, lo que da 
como resultado una pérdida de carga muy alta 
al a lcanzar el extremo opuesto más lejano al 
tanque . En esta forma, prevalecerán presiones 
demasiado bajas en el extremo más alejado o 
presiones excesivas en el extremo más cercano 
al tanque . 

En la Figura 7.1 1 las pres iones sobre toda el 
área mun icipal son más uniformes tanto en los 
períodos de mínima como de máxima demanda. 
Nótese que durante los períodos de alta 
demanda el tanque está suministrando agua en 
ambas direcciones, mientras que durante 
períodos de baja demanda, la estación de 
bombeo alimenta al tanque y a la red. 

En general, siempre son motivo de estudio en el 
análisis de los sistemas de distribución, la red de 
tuberías, las condiciones topográficas, el 
funcionamiento de la estación de bombeo y las 
características de operación del tanque de 
regularización . En donde se opera bajo 
condiciones muy variables de carga, el balance 
hidráulico del sistema llega a ser más complejo. 
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Figura 7.10. Tanque de regularización al extremo de la población. 
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Figura 7 .11. Tanque elevado cerca del centro de uso. 

Considerando que la demanda de agua por el 
centro de carga de la red fluctúa horariamente, 
es evidente que hay esencialmente dos modos 
de operación del sistema. Cuando las demandas 
son bajas, la estación de bombeo suministrará 
estas demandas y además alimentará al 
depósito. Haciendo referencia a la Figura 7.12, la 
solución se tiene como sigue: 

7.1 

1n 

7.2 

7.3 
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PHC 

Figura 7.12. 

Sumando 7.2 y 7.3 se obtiene: 

7.4 

en donde: 

Q 1, gasto de bombeo 

On, demanda (centro de carga) 

02, gasto al tanque 

.Z, elevaciones sobre un banco de nivel eleg ido 

hf 

piezométrica producida por la estac ión 
de bombeo 

piezométr ica residual en el centro de 
carga 

pérdidas por fricción 

Se pueden adoptar valores para gradientes (h� 
y, conociendo las Q para valores de operación 

p 
�se calculan y Zr. Tamb ién , si se 

(a) (a) 

+ 
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especifican las Z y 00, las ecuaciones pueden 

resolverse seleccionando valores de Pc1/ w y 
resolviendo para hf1 y hf2. Cuando se alcance 
una solución de manera que la ecuación 7.4 se 
satisfaga, se puede calcu lar 01 y 02. 

Cuando las demandas son altas, tanto el tanque 
como la estación de bombeo alimentarán la red. 

Las ecuaciones serán: 

01 + 03 = Oo (7.5) 

PB 
ZB +- = zc 

pc2 + hf3 +- (7.6) 
(a) (a) 

l<; 
pe 2 +- = ZT - hf4 (7.7') 

(a) 

Para un valor asumido de Psf w y por ensayos se 
puede alcanzar a satisfacer la ecuación 7 .5. 
Nótese que este ejemplo es simple ya que se ha 
cons iderado a Zr invariable . Realmente, como Zr 
fluctúa con el tiempo, es necesar io saber ol 
volumen de regularización d isponible versus la 
e levación del agua en el tanque, de manera que 
cualquier cond ición de extracción especificada 
fijará el valor real de Zr para usarse en los 
cálculos. 



7.2 CALCULO DEL VOLUMEN DEL 
TANQUE DE REGULARIZACION 

Generalmente la regularización se hace por 
períodos de 24 horas (1 día) y básicamente el 
cálculo del volumen del tanque consiste en 
conciliar las leyes de sum inistro o de entrada y 
de demanda o de salida de los gastos que se 
estén considerando en un problema dado. Estas 
leyes pueden ser de t ipo uniforme o variable y 
se representan gráficamente por medio de los 
h idrogramas correspondientes. La ley de 
demanda que representa el consumo de agua 
de las poblaciones en la República Mexicana 
expresada como porcentajes horarios del gasto 
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máximo diario, fue determinada estadísticamente 

por el Banco Nacional Hipotecario U rbano y de 
Obras Públicas, S.A., actualmente Banco 
Nacional de Obras y Servicios Públicos, S.A. y 
es la mostrada en la columna 2 (poblaciones 
pequeñas) del Cuadro 7 .1. Tomando en cuenta 
esta ley, el h idrograma de consumo de una 
población quedaría como se muestra en la 
Figura 7.13. 

El cálculo del volumen del tanque de 
regularizaciÓn puede hacerse en forma analítica 
o en forma gráfica. A continuación se explica 
una y otra forma con los ejemplos respectivos. 

1\ 1/ ["\ 
. ' "" ! +-

1\ 
t-¡-

1 -
·t-· � 

---1-- - ]'.. 
" 

[). 
' ... 

·1--t-+-·· t-
!- -+-. 

.. 

o 1 2 3 4 !! 6 7 8 9 10 11 12 13 14 15 16 17 18 l9 20 21 22 23 24 
TIEMPO ( HORAS) 

Figu ra 7 13. H idrograma de consumo de una población pequeña. 

7.2.1 Cálculo Analítico 

El cálculo se hace mediante una tabla como la 
que se presenta en el Cuadro 7.2; para facilitar 
el trabajo y como la ley de demanda o salida es 
conocida en función de porcentajes horarios del 
gasto máximo diario, en esta misma forma se 
expresa la ley de entrada. En dicho cuadro se 
aprec ia que, para calcular el volumen, se suman 
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los valores absolutos del máximo excedentf3 y 
máximo déficit; 325 y 80, respectivamente. Esto 
se explica por el hecho de que de las O a las 7 
horas entra al tanque más agua de la que sale 
por lo que se obtiene un porcentaje ele 
acumulac ión máximo; después de las 7 horas 
comienza a demandarse más agua de la que 
entra al tanque por lo que empieza a hacerse 
uso de la que se tenía acumulada, situación que 
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prevalece hasta las 15 roras en donde el tanque 
se encuentra vacío. A partir de esta hora existe 
un déficit: sale más de lo que entra y no se 
cuenta con un volumen en el tanque para cubrir 
el faltante . A las 18 horas se lle�la al momento 

más crítico (máximo faltante). De lo anterior, se 
ve la necesidad de contar de antemano con un 
volumen de agua en el tanque equivalente al 
máximo déficit, que en este caso es 80. 

Cuadro 7.1. Ley de demandas horarias . 

Variaciones del consumo, expresadas como porcentajes horarios del gasto máximo diario 
en algunas poblaciones 

[ 
Horas 

1 
o. 1 

1 - 2 

2-3 

3-4 

4-5 

5-6 

6-7 

7-8 

8- 9 

9- 10 

10 - 11 

11 - 12 

12- i3 

13- 14 

14- 1� 

15- 16 

16- 17 

17- 18 

18- 19 

19. 20 

20- 21 

21 - 22 

22 - 23 

23-24 

j. 

Poblaciones. 
p�queñas 

45 

45 

45 

45 

l!ra,rY�� j 
50 

50 

50 

50 
--

45 50 

60 50 

90 120 

135 180 

150 170 

150 160 

150 140 

140 140 

120 130 

140 130 

140 130 

130 140 

1 30 140 

120 120 

100 90 

100 80 

90 70 
-

90 60 

80 50 
' 

60 50 
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Torreón 

1 
Cd. México 

1 
53 61 

49 62 

44 60 

44 57 

45 57 

56 56 

126 78 

190 138 

171 152 

144 152 

143 14 1  

127 138 

121 138 

109 138 
-

105 138 

110 141 

120 114 

129 106 

146 102 

115 91 

75 79 

65 73 

60 7"1 

53 57 
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Cuadro 7.2. Volumen de regularización para el caso de suministro las 24 horas. 

Suministro Demandas (salidas) 

Horas (entradas) 
Q .. BombeQ Demanda horaria en Diferencias 

en% % (1) Diferencias 
acumuladas 

o- 1 100 45 +55 +55 

1 - 2 100 45 +55 + 110 

2-3 100 45 +55 + 165 

3-4 100 45 +55 + 220 

4-5 100 45 +55 + 275 

5-6 100 
' 

60 + 40 + 315 

6-7 100 90 + 10 + 325 

7-8 100 135 -35 + 290 

8-9 100 150 -50 + 240 

9- 10 100 150 -50 + 190 

10- 11 100 150 . 50 + 140 

11. 12 100 140 -40 + 100 

12- 13 100 120 -20 +80 

13- 14 100 . 140 -40 + 40 

14- 15 100 140 -40 o 

15- 16 100 130 -30 - 30 

16- 17 100 130 -30 -60 

17- 18 100 120 - 20 -80' 

18- 19 100 100 o - 80 

19-20 100 100 o - 80 

20-21 100 90 + 10 - 70 

21 - �2 100 90 + 10 -60 

22-23 100 80 +20 -40 

23-24 100 60 + 40 o 

Total 2,400 2,400 
-

e, = 325' + so· = 405 % 

3600 C = 4.05 X 
1000 

X aM, = 14.58 a.,, 

e = Capacidad del tanque en m3 

a�, = Gasto maximo diario en 1/s 

(1) Partiendo de las variaCiones horarias del Cuadro 7.1 poblaciones pequeñas. 

181. 
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En el cuadro 7.3 se aprecia cómo adicionando el 
déficit se pueden cubrir todas las demandas. 

Cuando la alimentación se efectúa en periodos 
menores de 24 horas se tendrá que aumentar el 
caudal de entrada para compensar las horas en 
que no haya alimentación y tener al final del día 
un total que corresponda al 2400 por ciento 
horario (100 por ciento durante las 24 horas). 

En e l cuadro 7.4 se observa que bombeando de 
la fuente al tanque durante 8 horas (por ejemplo 
de las 7:00 a las 15:00 ·horas) el porcentaje de 
suministro es 

2400 
= 300% (Ver Cuad ro 7.4) 

8 

Cuadro 7.3. Adición del déficit del Cuadro 7.2. para cubrir las demandas. 

Horas De, manda Demanda Diferencias 

salidas Salidas Acumuladas 

dif1�renclas Diferencias + (Máx. Déficit) 80 

o- 1 +55 +55 + 135 

1-2 +55 + 110 + 190 

2 - 3 +55 + 165 + 245 

3-4 +55 + 220 +300 

4-5 +55 + 275 + 355 

5-6 + 40 + 315 + 395 

6-7 + 10 + 325 + 405" 

7-8 -35 +290 + 370 

8-9 -50 + 240 + 320 

9- 10 -50 + 190 + 270 

10- 11 -50 + 140 + 220 

11 - 12 -40 + 100 + 180 

12- 13 -20 + 80 + 160 

13- 14 -40 + 40 + 120 

14- 15 -40 o +80 

15- 16 -30 -30 +50 

16- 17 -30 -60 +20 

17- 18 -20 -80 o 

18- 19 o -80 o 

19-20 o -80 o 

20-21 + 10 -70 10 

21 - 22 + 10 -60 20 

22-23 ±_gQ -40 40 

23-24 +40 o 80 

182 



CAPITULO 7 REGULARIZACION 

Cuadro 7.4. Volumen de regularización para un suministro de 8 horas al tanque. 

Horas Suministros Demandas (Salidas) 
(Entradas) 

Demanda horaria Diferencias Diferencias Q Bombeo t�n % 
6[1% (1) Acumuladas 

o- 1 o 45 -45 -45 

1 - 2 o 45 -45 -90 

2-3 o 45 -45 - 135 

3-4 o 45 -45 - 180 

4-5 o 45 . 45 -225 

5·6 o 60 . 60 . 285 

6-7 o 90 -90 - 375" 

7-8 300 135 + 165 . 210 

8-9 300 150 + 150 -60 

9. 10 300 150 + 150 + 90 

10. 11 300 150 + 150 +240 

11 . 12 300 140 + 160 + 400 

12. 13 300 120 + 180 +580 

13. 14 300 140 + 160 + 740 

14. 15 300 140 + 160 + ooo· 

15. 16 o 130 - 130 + 770 

16. 17 o 130 • 130 + 640 

17. 18 o 120 . 120 +520 

18. 19 o 100 . 120 +420 

19- 20 o 100 . 100 + 320 

20.21 o 90 • 90 + 230 

21.22 o 90 -90 + 140 

22-23 o 80 • 80 +60 

23-24 o 60 -60 o 

Total 2.400 2,400 o 

e,= 375· + 900· = 1275% 

3600 e = 12.1s x __ x o..., = 45.90 a.., 
1000 

a ... = Gasto máx. diario en 1/s 

G = Capacidad en m' 

(1) Partiendo de las variaciones horarias del Cuadro 7.1 poblaciones pequeñas. 
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En forma similar se encuentra la capac idad de 
los tanques de regularización para diferentes 
horas de bombeo . Para los siguientes ejemp los 
se tomaron las variaciones del Cuadro 7.1 para 
poblaciones pequeñas. 

Cm;o: 12 horas de bombeo. 

Bombeando de las 7 a las 19 horas con un Q de 

bombeo de 200%. 

ct = 420 + 375 = 795% 

C = "1.95 X �6QO 
X QMd = 28 .62 QMd 1000 

QMd = Gasto máximo d iario en lts/seg 

C = Capac idad en m3 

Caso: 16 horas de bombeo. 

Bombeando de las 6 a las 22 horas con un Q de 
Bombeo de 150% 

Ct = 140 + 285 = 425% 

3600 C = 4.25 X -- X QMd 15.30 QMd 1000 

Caso : 20 horas de bombeo. 

Bombeando de las 4 a las 24 horas con un Q de 
Bombeo de 120% 

ct = 200% 

3600 
(; = 2 X -- X QMd = 7.2 QMd 1000 

7 .2.2 Cálculo Gráfico 

El cálculo gráfico del volumen de un tanque de 
regularización está. basado en la combinación de 
la "curva masa" de la entrada al tanque (ley de 
emtrada) con la "curva masa de salida" (ley de 
salida) para los mismos intervalos de tiempo. La 
Gurva masa o diagrama de Rippl consiste en una 
!�ráfica que representa volúmenes acumulados 
Bscurridos en una sección con relación al tiempo 
(Figura 7.14}. 
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Figura 7.14. Diagrama de Rippl o curva masa. 

Características de l diagrama de RIPPL. 

1. La diferencia de ordenadas para dos 
tiempos dados mide el volumen 
escurrido en ese intervalo (Figura 7 .15), 
o sea: 

Y2- Y1 = Volumen escurrido entre t1 y t2 

2. La pendiente de la tangente en un punto 
de la curva mide el gasto en ese punto. 
Figura 7.16. 

Por lo que en una curva masa no puede haber 
pendientes negativas , sino a lo sumo iguales a 
cero. 

3. 

a mediO 

Si se unen dos puntes (dos instantes) 
de la curva masa mediante una recta, su 
pendiente representa el gasto med io 
entre esos dos puntos o instantes . 

Figura 7.17. 

Volumen escurrido 
� - t1 



DiAgramas múltiples. 

En el caso de un tanque de almacenamiento que 
cuenta con var ias entradas y salidas de agua , se 
hacen combinaciones de las curvas masa 
correspondientes a cada conducto de entrada y 
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Figura 7.15. 
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Figura 7.17. 

t¡ 

t¡ 

t2 
TIEMPO 
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La pendiente de la recta AB 
representa el gasto medio entre 
los instantes t1 y � 
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salida, s u mando por un lado la curva masa de 
las entradas y por el otro la de las salidas. Figura 
7.18. 

lB 
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o 
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... 

TIEMPO 

Figura 7.16. La pendiente de la tangente en 
un instante de la curva masa 
representa el gasto en ese 
instante. 
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Figura 7.18. Suma de curvas masa. 
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La suma de varias curvas masa, ya sea para la 
entrada o para la salida, se efectúa sumando las 
ordenadas correspondientes a cada una de las 
curvas para la misma abscisa de tiempo. 

Cálculo del volumen de regularización. 

En el caso de abastecimiento de agua, los 
volúmenes requeridos de almacenamiento 
normalmente se calculan para efectuar una 
regularización diana de los volúmenes de 
entrada y salida que deberán ser iguales para 
satisfacer adecuadamente las necesidades de la 
población. Se acostumbra representar la 
variación de los gastos de entrada y salida en 
forma ho raria , o sea que la unidad de tiempo 
para el hidrograma o la curva masa 
corres pond iente es una hora . 

El cálculo del volumen de almacenamiento en 
forma gráfica se hace combinando las curvas 
masa de entrada y salida para los mismos 

intervalos de tiempo. Esta combinación se hace 
trazando las dos curvas en un mismo sistema de 
ejes coordenados haciendo coincidir las escalas 
de tiempo. Figura 7.19. 

Una vez trazadas las dos curvas masa, la 
diferencia de ordenadas entre las curvas para un 
tiempo dado representa el excedente o el 
faltante de volumen de almacenamiento para el 
momento considerado. Si la curva masa de 
entrada está por arriba de la salida, la diferencia 
de ordenada representará un excedente; en caso 
contrario, eqwvaldrá a un faltante. 

Los datos necesarios para poder calcular el 
volumen de almacenamiento son las leyes de 
suministro y de demanda (curva masa) que se 
obtienen mediante mediciones directas, o 
suponiéndolas de acuerdo al problema por 
resolver. Estas curvas masa pueden trazarse con 
datos de volumen o de porcentaje de éste. 

FAL TAN�1· --/t 
EN t3 

/ . 

/ 

EXCEDENTEr· -
-

/./ 
EN t2 . _.:......¡.....: 

CURVA MASA DE --
SALIDA�/ 

/ 
/ 

TIE MPO 

Figura 7.19. Combinación de curvas masa de entradas y salidas. 
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Ejemplo 7.1 

�--------------
MANANTIAL PRODUCE 4 lts/seg. 
EL BOMBEO ES DE: 4 A 16 HJRAS 

--------
------

CAPITULO 7 REGULARIZACICIN 

CARCAMO DE REBOMBEO 
CON BOMBEO DE LAS 6 

A LAS 14 HORAS 

GALERIA FILTRANTE PRODUCE 12 lts.lseo. 
EL BOMBEO ES OE 24 HORAS 

Figura 7 .20. 

El cárcamo de re bombeo CR (Fi!JUra 7 .20) es 
alimentado por dos fuentes de abastecimiento 
con los gastos y los tiempos de b1Jmbeo 
indicados. 

Calcular el volumen del CR por me1dio de: 

a) Método gráfico: 

Curvas masa con volúmemls y; 

Curvas masa con ��orcentajes horarios 

b) Método analftico: 

Procedimiento con volúmenes y; 

Procedimiento con porce!ntajes de 
volumen 

j. 

187 

Solución. 

a) Método gráfíco 

a. 1) Cwvas masa con volúmenes 

El volumen diario total que proporciona el 
manantial en forma continua es de: 

Volumen producido por manantial = 

4 X 24 X 3600 
= 345.60 m3 

'1000 

Pero este volumen se bombea sólo durante 12 
horas al día, por lo que, en realidad también 
habría que calcular un cierto volumen de 
almacenamiento para la caja del manantial con 
una entrada constante y una salida intermitente. 
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La curva masa correspondiente al manantial es 
la gráf ica M de la Figura 7.21 y se dibuja a partir 
del punto de inicio del bombeo con volumen 
acumu lado igual a cero, hasta el punto que 
representa la terminación del bombeo y el 
volumen total acumulado. La pendiente de esta 
gráfica representa el gasto medio en el intervalo 
de tiempo considerado y es igual a: 

q bombeo del manant ial 

345 6_� 1000 
= 8 -

12 X 3600 S 

O visto de otra manera : 

qentrada X horas entrada = qsalida X horas salida 

q sal1da = q entrada 
horas entrada 

horas sal ida 

O sea 

- 4 (24) -
8 

1 
qsailda ca¡a manantial - � - S 

Lo que equ ivale a bombear de las 4 a las 16 

horas ((8 X 3600)/1000) = 28 . 8 m3/hora . 

El volumen diario total que proporciona la ga lería 
filtrante es: 

12 )( 24 X 3600 

1000 
1036.80 m3 

La curva masa correspondiente a la galería 
filtrante es la gráfica G de la Figura 7.21 y se 

traza de forma similar a la gráfica M. La 
pend iente de la curva G representa el gasto 
meclio para el intervalo de tiempo considerado, 
o sea: 

q bombeo galería filtrante :; 

1036.80 X 1000 
12 � 

24 X 3600 S 

Lo que equivale a bombear de las O a las 24 

horas ((12 X 3600)/ 1000) = 43.2 m3/hora. 
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La suma de las dos curvas masa de entrada al 
cárcamo CR es la gráfica S de la Figura 7.21, 

siendo el volumen diario total acumulado de 

entrada de: 

345.60 + 1036.80 = 1382.40 m3 

La curva masa que representa la ley de salida 
del cárcamo CR es la gráfica C de la Figura 7 .2�� 

y se traza desde el punto de inicio del bombeo 
con volumen cero hasta el punto que representa 
la terminación del bombeo y el volumen total 
acumulado que debe bombear se diariamente. La 
pendiente de esta gráfica representa el gasto de 
bombeo en el cárcamo CR durante el intervalo 
de tiempo considerado, o sea: 

q bombeo salida 1382.40 X 1000 ! 
= 48-

cárcamoC R = --=--==-=--8 X 3600 S 

La comb inación de las curvas masa de entrada 
y sal ida al cárcamo CR se muestra en la Figura 
7.22 y del estudio de estas gráficas puede 
deducirse que: 

Y 6 = Máximo volumen excedente 
Y,4 = Máximo volumen faltante 

Se requieren estos volúmenes máximos de 
almacenamiento para poder efectuar la 

regulación de los volúmenes de entrada y salida . 

Por consiguiente, el volúmen de almacenamiento 
que debe tener el cárcamo CR es: 

Volumen Cárcamo = Máximo excedente + 

Máximo fa ltante 

Esta condición se des prende al analizar las 
gráf icas de la Figura 7.22, pues puede 
observarse que si a las cero horas empieza a 
l lenarse el cárcamo CR, a las 6 horas, momento 
en que se inicia el bombeo de salida en este 
cárcamo, se tendrá un volumen máximo de 
entrada acumulado representado por la 
ordenada Y 6• A partir de este punto como el 
gasto de salida del cárcamo es mayor que el de 
entrada, el volumen almacenado se va 
reduciendo y llegará un instante en que se vacíe 
dicho cárcamo; este instante se presenta en el 
punto E, donde se cruzan las dos curvas masa. 
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Después de este punto y hasta las 14 horas 
(terminación de bombeo) el gasto de salida es 
mayor que el de entrada , por lo que, se tendrá 
un volumen máximo de almacE¡lnamiento faltante 
representado por la diferencia de ordenadas en 
el momrmto en que termina el bombeo de salida 
en Ed cárcamo, que es igual al volumen de 
entrada que se acumularía de las 14 a las 24 

horas. (Figu ra 7.22). 

Por lo tanto, para que no falte el agua, el 
volumen de almacenamiento tendrá que ser la 
suma del máximo volumen excedente más el 
máximo volumen faltante. 

Lo anterior también puede verse de la siguiente 
manera: consideremos que el cárc:amo CR 
comienza a llenarse a las 14 horas para un ciclo 

de ;24 horas (un día), entonces la combinación 
de l1as curvas masa de entrada y de salida será 
conno se muestra en la Figura 7.23, en donde S' 

es la curva masa de entrada y C es la curva 
masa de salida. De estas gráficas puede 
deducirse inmediatamente que el máximo 
volumen acumulado es el valor de la ordenada 
Y, en la hora 6, ya que a partir de este punto se 
inic ia el bombeo en el cárcamo CR y como e! 

gasto de sal ida es mayor que el de entrada , el 
máximo volumen requerido de almacenamiento 
será igual al máximo volumen que se había 
acumulado. El volumen presentado por· la 
ordenada Y 1 puede observarse que es igual a la 

suma de las ordenadas Y6 y Y,4 de la Figura 
7.22, o sea: 

Y6 == (316.80- O) = 316.80 

Y14 = (1382.40- 892.80) = 489.60 de donde 

Y, = Y6 + Y,4 = 316.8 + 489.60 = 806.40 m3 

Volumen cárcamo = 806.40 m3 

1400 ....-----------r--·--- -------..------------:.1382.4 
..r 

:::= 

o 
o 

:3 1000 +--·---·---t­
;:) 
� 
;:::) 
o 
< 
z 
� 5 00 +----�-----j---::l>.,€....--f-------t------¡-----------1 
;:::) 
-l 
o 
> 

14 20 24 6 14 

TIEMPO {HORAS) 

Fi!�ura 7.23. 
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a.2) Curvas masa con porcentajes horarios. 

Para resolver el ejemplo usando porcentajes con 
respecto al gasto medio horario, hay que trazar 
las curvas masa de entrada y de salida con los 
datos de dichos porcentajes y los tiempos 
correspondientes. Como los porcentajes para 
este caso se consideran con respecto a un gasto 
medio horario, la unidad de tiempo es la hora 
que es lo más usual, pero puE,de aplicarse el 
procedimiento para cualquier otra unidad de 
tiempo. 

Por lo tanto, al gasto medio de cada hora de un 
ciclo de 24 se le asigna un 100% de gasto y las 
variaciones de los caudales de entrada o de 
salida se darán como porcentajes con relación a 
este 100%. 

Si el tiempo de trabajo es un ciclo completo de 
24 horas (un día) y a cada hora le corresponde 
el 100% del gasto medio horario, el porcentaje 
correspondiente a un día será de: 

24 horas X 1 00% = 2400% 

Para dibujar la curva masa de los volúmenes de 
entrada al cárcamo CA, se necesita calcular en 
primer lugar el gasto medio horario total de 
entrada y después los porcentajes con respecto 
a éste que le corresponden a cada uno de los 
gastos horarios de entrada. Se puede entonces 
trazar una curva masa para cada fuente de 
abastecimiento y después sumarlas o trazar 
directamente la curva masa para el gasto total 
ele entrada. Haciéndolo de esta última manera; 
se tiene: 

Volumen medio horario de entrada = 

Volumen total de entrada 
24 

·1382.40 m3 
= 57.60-

24 h 

O sea que el gasto medio horario vale 
57' 60 m3/hora. 

Ahora bien, de o a 4 y de 16 a 24 horas entra al 
cárcamo CR sólo el gasto de la galería filtrante, 
por lo que, en cada hora de estos lapsos entrará 
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un volumen de: 

12 x 3600 = 43.20 m3, o sea (43.20 
m3

) 1000 h 

Entonces el porcentaje del gasto medio horario 
que entra en estos intervalos de tiempo es de: 

43·20 
X 1 00 = 75 % 

57.60 

De las 4 a las 16 horas entra al cárcamo el gasto 
de la galería más el del manantial o sea 20 1/s, 
por lo que en cada hora de este intervalo entrará 
un volumen de: 

20 x 3600 = 72.00 m3, o sea (72.00 m3/h) 
1 000 

El porcentaje será entonces de. 

72·00 
X 100 = 125 % 

57.60 

Como comprobación tenemos que: 

75% X 12 + 1 25% X 12 = 2400% 

La curva masa de entrada al cárcamo resulta 
entonces como se muestra en la gráficá N do la 
Figura 7.24. 

Por lo que toca a la curva masa de los 
volúmenes de salida del cárcamo CR, es 
necesario calcular qué porcentaje del gasto 
medio horario se tiene cada hora del intervalo de 
tiempo que dura el bombeo de salida, o sea: 

Porcentaje total durante 24 horas = 2400% 
Tiempo de bombeo de salida = 8 horas 

2400 
8 

Porcentaje horario bombeo salida = 

= 300% 

En vista de esto, la curva masa de la salida del 
cárcamo queda como se muestra en la gráfica L 
de la Figura 7.24. 
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Figura 7 .24. 

Haciendo un análisis semejante al desc:rito de 
las curvas masa de entrada y de salida que 
aparecen en la Figura 7.22 se encuentra que el 
volumen requerido de almacenamiento será la 
suma de las ordenadas que representan el 
máximo porcentaje de volumen excedente más 
el máximo porcentaje de volumen faltante, 
multi¡plicada por el gasto medio horario, o sea: 

Volumen 

Cárcamo = Q medio horario 
x 

100 
I(M�o<imo porcentaje excedente + Máximo 
porcentaje faltante) 

Parar el ejemplo se tiene (ver Figura 7 . . 24) 

Volumem 
Cárrcamo == 

57·60 
(550 + 8SO) ; 806.40 m3 

100 

b) Método Analítico 

Con el objeto de facilitar y sistematizar los 
cálculos, se acostumbra realizarlos mediante una 
tabla como la mostrada en el Cuadro 7.5. 

b. 1) Procedimiento con volúmenes. 

Este procedimiento se ilustra en el Cuadro 7.5. 
En la columna 1 se en lista el ciclo de tiempo con 
las unidades consideradas; en la columna 2 St3 
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anota la ley de entrada, tomando en cuenta el o 
los conductos de entrada así como la forma en 
que entregan los volúmenes de acuerdo con la 
unidad de tiempo seleccionada; en la columna 3. 
se anota la ley de salida en forma similar a la 
anterior; en la columna 4 se anota la diferencia 
algebráica entre los volúmenes de entrada y los 
de salida y, finalmente en la columna 5, ser 
anotan las diferencias acumuladas resultantes de 
la suma algebráica de las diferencias de la 
columna 4. 

Para los datos del ejemplo se tiene: 

Volumen horario 

Galería filtrante ; 12 x 3600 
; 43.20 m3/hr 

1000 

Suministrado durante las 24 horas. 

Volumen 
horario 

Manantial 
8 x 3600 ; 28.80 m3 

1000 

Suministrado sólo de las 4 a las 16 horas. 



Cuadro 7.5. 

1 
HORAS 

1 1 1 1 
o - 1 

1 - 2 

2-3 
1 

3 - 4 

4-5 

5-6 

6-7 

7 - 8 

8-9 

9- 10 

10 - 11 

11 - 12 

12 - 13 

13- 14 

14 - 15 

15 - 16 

16- 17 

17 - 18 

18 - 19 
--

19- 20 

20- 21 

21 -22 
----

22-23 

23-24 
=--

CAPITULO 7 REGULARIZAC!ON 

Método Análitico para el cálculo del volumen de almacenamiento 
a base de volurnenes acumulados. 

-

[ 
---..., 

ENTRADA S�LIP�.$ DIFERENCIAS DIFERENCIAS 
rn:l 

.·.·
.
· m;l m;� ACUMÜl.AOAS 

. .  

m :o ... 

2 1 .. 3 

.·.·r 
4 T · ··· 5 J -

+ 43 .. 20 o + 43.20 + 43 . 20 

+ 43.20 o + 43.20 + 86.40 

+ 43 . 20 o + 43.20 + 1 29 .60 

1 + 43.:20 o + 43.20 + 172.80 

+ 72 .00 o + 72.00 + 244 . 80 

+ 72 .00 o + 72.00 + 316.ao· 
--

+ 72.00 - 172.80 - 100.80 + 216.00 

+ 72.00 - 172.80 - 100.80 + 115.20 

+ 72 .00 - 172 . 80 - 100 . 80 + 1 4 .40 
-

+ 72 .00 - 172.80 - 100.80 - 86 . 40 

+ 72.010 - 172.80 - 1 00 . 80 - 187.20 

1 + 72.00 - 172.80 - 1 00 .80 - 288.00 

1 + 72 .00 - 1 72 . 80 - 1 00 .80 - 388 . 80 

+ 72. 00 - 172.80 - 100.80 -489.60
. 

+ 72.00 o + 72 . 00 -417.60 

+ 72.00 o + 72.00 - 345.60 

+ 43.20 o + 43.20 - 302.40 
-

1 + 43 .20 o + 43.20 - 259.20 

+ 43.20 o + 43 .20 - 216.00 

+ 43.20 o + 43.20 - 172.80 

+ 43.20 o + 43 .20 - 129.60 
-

+ 43.20 o + 43.20 - 86.40 

+ 43 .20 o + 43.20 - 43 .20 

+ 43.20 o + 43.20 o 
-

I -- 1382.40 
= 

I= 1382.40 1 
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Por lo tanto el volumen horario alimentado al 
cárcamo CR de las 4 a las 16 horas será de: 

43.20 + 28.80 = 72.00 m3 

Además: 

VCIIumen horar io de salida del Cárcamo = 

48 X 3600 

1000 
172.80 m3 

Bombeado sólo de las 6 a las 14 horas. 

Los cáiGulos quedan entonces como se muestra 
en el Cuadro 7.5. 

Al revisar la columna de d iferenc ias acumuladas 
se obs,erva que el máximo volumen acumulado 
faltante es de 489.60 m3 y el máximo volumen 
excedente es de 316.80 m3. 

Por lo tanto, y procediendo de acuerdo a como 
se explicó antes, el volumen requerido de 
almacenamiento será la sum<l. de estos dos 
volúmenes, o sea: 

Volumen 
Cárcamo = L [ 1 + 316.80 1 + 1 - 489.60 1] = 806.40 m 

Este método analítico puede también aplicarse 
considerando únicamente los volúmenes de 
almacenamiento que se requieren para cubrir la 
demanda que se tenga , o sea que dicho 
volumen debe ser suficiente para satisfacer los 
volúmenes de salida durante el o los intevalos de 
tiempo en que la salida es mayqr que la entrada. 
Lo anter ior , está basado en el hecho de que al 
término del ciclo considerado, generalmente un 
día, el volumen total de salida debe 
necesariamente ser igual al volumen total de 
entrada. Esta forma de realizar el cálculo se 
muestra en el Cuadro 7.6. 

Puedre observarse que la suma de la columna de 
volúrnenes requer idos para cubrir la demanda da 
un resultado exactamente igual al caso anterior, 
o sea: 
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Volumen cárcamo = 806.40 m3 

b.2) Procedimiento con porcentaje de 
volumen. 

Para el cálculo analítico del volumen de 
almacenamiento a base de porcentajes de 
volumen, se sigue el mismo procedimiento que 
en el inciso precedente con la única diferencia 
que ahora los datos de entrada y de salida se 
manejan como porcentajes del gasto medio 
horario para el ciclo considerado. 

Por lo tanto, los porcentajes a considerar para !a 
entrada y la salida al cárcamo CR son los 
determinados ante r iormente y el cálculo del 
volumen de almacenamiento se rea l iza como se 
muestra en el Cuadro 7.7. 

De la observación de los valores de la columna 
de diferencias acumuladas, se deduce que el 
máximo porcentaje excedente es de 550% y el 
máximo porcentaje faltante es de 850%, por lo 
que: 

Máximo Máximo 
Volumen q 

Porcentaje + Porcentaje 

Cárcamo = �- I[l Excedente Faltante l] 
100 

O sea: 

Volumen 

Cárcamo = 57·60 [ 1 +550 1 + 1 -850 1] = 806.40 m' 
100 

El cálculo analítico del volumen de 
almacenamiento a base de porcentajes de 
volumen, pero ahora considerando sólo los 
volúmenes de almacenamiento requeridos para 
satisfacer la demanda , se muestra en el Cuadro 
7.8. 

Se tiene entonces que la suma de porcentajes 
del gasto medio horario requerido para satisfacer 
la demanda es de 1400%, por lo que: 

Volumen 
Cárcamo = 57·60 x 1400 = 806.40 m' 

100 
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Cuadro 7.6. 

HORAS 

CAPITULO 7 REGULAR�ZAC!ON 

Método ¡:malítico para el cálculo del volumen de almacenamiento a base del volumen ¡requerido para cubrir la demanda. 

. . . 

· . •.' . . . ·,',,· •.• [ ''·· .··SA�S
·. ·.·. ENTRAPAS m� · . . . . ¡ ,·. . : . . · . . . .. · . <¡ •. .···.·· . 

VOLUMEN ]·, · •. •• . f REQUERIDO PARA • CUBRIR LA 
·''··•• l . DEMANDA m3 

14- 15 o r-·--·-------------4-- ----------·----+-----------------+----------------

1--·--

-· .... 
=:--

15- 16 o 

16- 17 o 

17- 18 o 

18- 19 o 

19- 20 o 

20- 21 o 

21 - 22 o 

22-23 o 

23-24 o 

� = 806.40 
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Cuadro 7.7. 

-

1 
HORA 

----

o - 1 
--

1 - 2 
-

2-3 
--

3- 4 
-

4-5 
-

5-6 
-

6-7 
-

7-8 
-

8-9 
-

9- 10 
-

10 -11 
-

1 1 - 12 
-

12-13 
-

13- 14 
-

14- 15 
-

15- 16 

16- 17 

17- 18 

18- 19 

19- 20 

20- 21 

21 - 22 

22-23 

23-24 

Método analítico para el cálculo del volumen de almacenamiento 
a base de porcentajes del gasto medio horario. 

-

I 
ENTRADAS SALIDAS 

•· 

DIFERENCIAS DiF�RENCiAS 

J � % . "Ofo ACUMULADAS 

+ 75 o + 75 + 75 
--

-r, 75 o + 75 + 150 

+ 75 o + 75 + 225 

+ 75 o + 75 + 300 
--

+ 125 o + 125 + 425 

+ 125 o + 125 + 550· 

+ 125 -300 - 175 + 375 

+ 125 -300 - 175 + 200 
--

+ 125 -300 - 175 + 25 
-

+ 125 - 300 -175 - 1 50 
--

+ 125 -300 - 175 - 325 

+ 125 - 300 - 175 -500 
-

+ 125 -300 - 175 .. 675 
- --

+ 125 -300 - 175 -eso· 
- --

+ 125 o + 125 - 725 
- --

+ 125 o + 125 - 600 

+ 75 o + 75 - 525 
--

+ 75 o + 75 -450 

+ 75 o + 75 - 375· 
--

+ 75 o + 75 -300 
--

1 + 75 o + 75 -225 

+ 75 o + 75 - 150 
- -

+ 75 o + 75 - 75 
--

+ 75 o + 75 o 
-

! = 2400 :r == 2400 1 -
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Cuadro 7.8. 

[ 
HORAS 

o- 1 

1 - 2 
�-

2 - 3 

3- 4 

4-5 

5-6 

6- 7 

7- 8 

8-9 

9- 10 

10 - 11 

11 - 12 
1-· 

12- 13 
1---· 

13- 14 

14 - 15 

15- 16 

16- 17 

17- 18 

18- 19 

19- 20 
!-· 

20- 21 
r-· 

2 1 - 22 

22-23 

23-24 
---

CAPITULO 7 REGUlARIZACION 

Método analítico para el cálculo del volumen de almacenamiento a base de los 

porcentajes del gasto medio horario requeridos para cubrir la demanda. 

'1 
I::NTRADAS SALIDAS PORCENTAJES 

· % % REQUERIDOS 

75 o o 

75 o o 

75 o o 

75 o o 

125 o o 

125 o o 
--

125 300 175 

125 300 175 

125 300 175 

125 300 175 
-

125 300 175 

125 300 1 75 

125 300 175 
- -

125 300 175 

"125 o o 

125 o o 
--

"75 o o 
.. 

j75 o o 
._.. -

75 o o 

1 

75 o o 

75 o o 

7'-,) o o 

1 75 o o 

1 75 o o 

11 I = 2400 I = 2400 I = 1400 
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Ejemplo 7.2 

Considere una población pequeña cuyo gasto 
máximo diario es de 50 litros por segundo. 
Calcule gráficamente el volumen del tanque de 
regularización para las siguientes condiciones: 

a) Suponiendo que la alimentación al 
tanque es durante 24 horas y; 

b) Suponiendo que la alimentación al 
tanque es durante 8 horas comenzando 
a las 7:00 horas. 

Solución: 

Corno el gasto máximo diario es de 50 1/s, el 
volumen diario total consumido es de: 

V = 50 x 86400 = 4320 m' 
TOfAL 1000 

lo que equivale a un volumen medio de: 

V = 4320 = 180 rn'/hora 
24 

y como se trata de una población pequeña, 
usando los datos de porcentaje de consumo del 
cuadro 7 .1, se obtienen los resultados que se 
muestran en el Cuadro 7.9. 

En la Figura 7.25 se ha graficado la curva masa 
de los consumos a partir de la columna 4 del 
Cuadro 7 9. Debido a que en la condición a) el 
suministro es constante durante las 24 horas, la 
curva masa correspondiente es una línea recta 
que se inicia en el origen y termina a las 24 
horas con un volumen de salida acumulado de 
4�320 m3. 

En la Figura 7.25, Y, es el "máximo excedente" y 
corresponde a la mayor distancia vertical medida 
entre la curva masa de suministro y la curva 
masa de consumos cuando la primera se 
encuentra por arriba de la segunda, y Y2 es el 
"máximo faltante" y corresponde a la mayor 
distancia vertical medida entre la curva masa de 
suministro y la curva masa de consumos cuando 
la primera se encuentra por debajo de la 

198 

segunda. 

El volumen del tanque para la condición a) es la 
suma de Y, más Y2. 

En la Figura 7.26 se ha dibujado nuevamente la 
curva masa de consumos y la curva masa de 
suministros es una línea recta, por ser constante 
el bombeo, y se inicia a las 7 horas y termina a 
las 15 horas con un volumen de salida 
acumulado de 4320 m3• El volumen del tanque 
es, como en el caso anterior, la suma de Y, más 
Y 2, como se observa en la Figura 7 .26. 
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Cuadro 7.9. Volúmenes acumulados del ejemplo 7.2. 

HORA % VOLUMEN VOLUMEN 

CONSIJM.IDO EN ACUMULADO 

EL. INTERVALO CONSUMIDO m3 

<m� 

o- 1 45 81 81 

1 - 2 45 81 162 

2-3 45 81 243 

3-4 45 81 324 

4-5 45 81 405 

5-6 60 108 513 

6-7 910 162 675 

7-8 1�35 243 918 

8-9 1!:10 270 1118 

9- 10 1510 270 1458 

1 o - 11 150 270 1728 

11 - 12 140 252 1980 

12- 13 120 216 2196 

13- 14 140 252 2448 

14 - 15 140 252 2700 

15- 16 130 234 2934 

16- 17 130 234 3168 

17- 18 120 216 3364 

18- 19 100 1 80 3564 

19- 20 100 180 3744 

20-21 90 162 3906 

21 - 22 90 162 4068 

22-23 80 144 4212 
-

23-24 60 108 4320 

ll¿E = 2400 l = 4320 
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Figura 7.25. Alimentación al tanque durante 24 horas comenzando a las 0:00 horas. 
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Problemas 

7.1 A partir de las demandas horarias que se indican a continuación, determinar el gasto de bombeo 
y el volumen de regularización requerido para poder hacer frente a la demanda máxima horaria 

HORA GASTO HORA GASTO 
m'/min m'/min 

0-1 7.2 12-13 23.9 
1-2 7.1 13-14 24.5 

2-3 7.0 14-15 24.4 

34 7.1 15-16 24.2 
4-5 1.0 16-17 24.3 

5-6 7.3 17-18 25.6 
6-7 7.5 18-19 26.9 

7-8 12.2 19-20 34.0 

8-9 18.9 20-21 33.0 
9-10 21.0 21-22 20.0 

10-11 22.8 22-23 8.4 

11-12 23.5 23-24 7.6 

7 .:2 Repita el problema propuesto ·1.1 su pon iendo que solamente se bombea de las 6 horas hasta las 
18 horas. 

7.3 Si la población del problema p ropuesto 7.1 tuviera que disponer de un gasto adicional para 
ext inción de incendios de 10 m3/min durante 10 horas, calcular el volumen de regularización 
necesario para el caso de que el bombeo se real ice durante 24 horas. 

7.4 Con respecto al Ejemplo 4.12, determine las horas en las que se tiene que efectuar el bombeo 
en los tanques en que no se indica , de tal manera que el volumen sea el mínimo requer ido , y 
calcule el volumen de regular ización de: 

a. Cárcamo de rebombeo; 
b. Tanque bajo; y 
c. Tanque alto. 

7.5 Con respecto al problema propuesto 4.7, determine las horas en las que se tiene que efectuar el 
bombeo en los tanques en que no se indica, de tal manera que el volumen sea el mínimo 
requerido, y calcu le el volumen de regularización de: 

a. Cárcamo de rebombeo; 
b. Tanque bajo (TB); y 
c. Tanque alto (TA). 

7.6 Con respecto al Ejemplo 3.8, determine las horas en las que se tiene que efectuar el bombeo en 
los tanques en que no se indica, de tal manera que el volumen sea el mínimo requerido, y calcule 
el volumen de regularización de: 

a. Cárcamo de rebombeo; 
b. Tanque bajo (TB); y 
c. Tanque alto (TA). 
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8.1 GENERALIDADES 

Una vez que se dispone de agua potable en el 
tanque de regularización, debe ponerse a 
disposición de los habitantes, distribuyéndola 
por toda la población, por medio de la red de 
distribución. Un adecuado sistema de 
distribución debe ser capaz de proporcionar 
agua potable en cantidad adecuada y a la 
presión suficiente cuándo y dónde se requiera 
dentro de la zona de servicio. 

Las redes de distribución se clasifican 
�Jeneralmente como sistemas en malla, sistemas 
ramificados y sistemas combinados (Figura 8.1). 
La configuración que se dé al sistema depende 
principalmente de la trayectoria de las calles, 
topografía, grado y tipo de desarrollo del área y 
localización de las obras de tratamiento y 
regularización. 

Si.stema ramificado. 

El tipo ramificado de red de distribución se 
muestra en la Figura 8.1 a. Como se observa, la 
estructura del sistema es similar a un árbol. La 
líntaa de alimentación o troncal es !a principal 
fue1nte de suministro de agua, y de ésta se 
derivan todas las ramas. 

Aunque estos sistemas son simples de diseñar 
y construir, no son favorecidos en la actualidad 
por las siguientes razones: 1) en los extremos 
finales de las ramas se pueden presentar 
creGimientos bacterianos y sedimentación debido 
a estancamiento; 2} es difícil que se mantenga 
una dosis de cloro residual en los extremos 
mue1rtos de la tubería; 3) cuando tienen que 

- .. 
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hacerse reparaciones a una línea indiv idua l en 

algún punto, deben quedar sin servicio las 
conexiones que se encuentran más allá del 
punto de reparación hasta que ésta sea 

efectuada; y 4) la presión en los puntos 
terminales de las ramas puede llegar a ser 
indeseablemente baja conforme se hacen 

ampliaciones a la red. 

El sistema ramificado se tiene generalmente 
cuando la topografía y el alineamiento de las 
calles no permitan tener circuitos, o bien, ern 

comun idades con predios muy dispersos. 

Sistema en malla 

El rasgo distintivo del sistema en malla, corno el 
mostrado en la Figura 8.1 b, es que todas las 
tuberías están interconectadas y no hay 
terminales o extremos muertos. En estos 
sistemas, el agua puede alcanzar un punto dado 
desde varias direcciones, superando todas las 
dificultades del sistema ramificado, discutido 
previamente. La desventaja es que el diseño de 

estos sistemas es algo más complicado. 

Sistema combinado 

De acuerdo con las características de la zona en 

algunos casos se hacen ampliaciones a la red 
de distribución en malla con ramas abiertas, 
como se muestra en la Figura 8.1 e, resultando 
un sistema combinado. 

Este tipo de sistema, tiene la ventaja de permitir 
el uso de alimentadores en circuito que 
suministran agua a una área desde más de una 

dirección. 
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a) Sistema ramificado. 

[--

b) Sistema en malla. 

r-·--·------,---

__ _,,-+--------( 

e) Sistema combinado. 

Figura 8.1. Configuraciones del sistema de distribución. 
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8.2 COMPONENTES DE(. SISTEMA DE 
DISTRIBUCION. 

Tuberías 

Un sistema de distribución está formado por una 
red de tuberías y a su vez ésta se compone de 
tuberías de alimentación, principales y 
secundarias; esta designación depende de la 
magnitud de su. d iámetro y de su posición 
relativa con res pecto a las demás tuberíéls, como 
se explica a continuación: 

a) Líneas de alimentación. Cuando la red trabaja 
por gravedad, la línea de alimentación parte 
del tanque de regularización y termina en el 
lugar donde se hace la primera derivación. En 
esta línea fluye el total del gasto considerado, 
por lo tanto resulta la de diámetro mayor; esto 
sucede cuando se ha de proyectar un solo 
tanque de regularización. Cuando haya más 
de uno,habrá tantas líneas de alimentación 
como tanques se tengan, pero en todo caso , 

la suma de los gastos que fluye en estas 
líneas debe ser igual al gasto máximo horario. 
(Figura 8.2). Cuando el sistema es por 
bombeo directo a la red con excedencias al 
tanque, las l íneas de alimentación se onginan 
en las estaciones de bombeo y terminan en la 
primera inserción. 

b) Tuberías primarias. En el sistema de malla, 
.son las tuberías que forman los circuitos, 
localizándose a distancias entre 400 y 600 m. 
En el sistema ramificado es la tubería troncal 
de donde se hacen las derivaciones. A estas 
lineas están conectadas las líneas 
secundarias o de relleno. 

e) Tuberías secundarias o de relleno. Una vez 
localizadas las tuberías de alimentación, a las 
tuberías restantes para cubrir el área de 
proyecto se les llama secundarias o de 
relleno. 

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

Se recomienda al lector la consulta del 
documento titulado:"Especificaciones para la 
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selección de materiales e instalación de tomas 
domiciliarias para agua (diámetros de 13 a 19 

mm) ", elaborado por la Comisión Nacional del 
Agua. 

En las tuber ías de alimentación y en las 
primarias , el diámetro se determina en función 
del gasto máximo horario . El diámetro mínimo a 
utilizar es de 100 mm . excepto en colonias 
urbanas populares, donde se puede aceptar 75 
mm, y en zonas rurales hasta 50 mm de 
diámetro. Las tuberías pueden ser de 
fibrocemento clase A-5, PVC y polietileno. 

La red secundaría no se calcula hidráulicamente. 
Las tuberías secundarias o de relleno son de 75 

ó 100 mm de diámetro mínimo. Sólo en 
localidades urbanas populares puede ser de 50 
a 60 mm. Los materiales son los mismos que 
para las tuberías primarias. 

Con el fin de reducir al máximo el costo por 
concepto de piezas especiales y válvu las de 
seccionamiento así como para facilitarla 
operación de la red, se buscará proyectar las 
tuber ías secundarias a desnivel en los cruceros 
interiores de los circuitos (red en dos 
planos)(Figura 8.4). 

Válvulas. 

Los tipos de válvulas comúnmente usadas en la 
red de distribución son las de compuerta, de 
expulsión de aire y de retención. En general tres 

válvulas de compuerta se usan en las tuberías 
que concurren a cruces y dos válvulas en todas 
las tés; sin embargo , para un proyecto en 
particular se recomienda estud iar con todo 
cuidado la situación de las válvulas procurando 
uti lizar el menor número posible de estos 
accesorios. La principal función de estas válvulas 
es aislar subsecciones del sistema para 
reparaciones y mantenimiento. En los puntos 
bajos de la red para desagüe y en los sitios altos 
se colocan válvulas de expulsión de aire ; las 
válvulas de retención se usan para limitar el flu¡o 
del agua hacia una dirección. En los cruceros 
con válvulas debe construirse una caja adecuada 
para su operación, en función del diámetro, 
número de válvulas y su ubicación. 
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TANQUE 

Figura 8.2. Sistema por gravedad 

ozo ·-

D� 
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A4 
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POZO 

Figura 8.3. Sistema abastecido directamente por bombeo . 

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

El buen funcionamiento de un sistema de 
distribución se juzga con base en las presiones 
disponibles para un gasto espec ificado . Las 
presiones deberán ser lo suficientemente altas 
para cubrirlas necesidades de los usuar ios y por 
otro lado no deberán ser excesivas para no 
elevar los costos y evitar dañar la red interior de 
los edific ios . Además, cuando la presión es 
excesiva se incrementan las fugas, lo que 
implica un costo no recuperable. Las presiones 
que se han de mantener en cualqu ier punto de 
la red deben permitir el suministro de una 
cantidad razonable de agua en los pisos más 
altos de las casas y fábricas y en los edificios 
comerciales de no más de 4 pisos. En general , 

se adoptan los valores que se presentan en el 
cuadro 8.1. 

Cuadro 8.1. Valores de presión usuales en 

la red de distribución 

Zonas Presión 
disponible 

(kg/cm') 

Residencial de 2a. 1.5 a 2.0 

Residencial de 1a. 2.0 a 2.5 

Comercial 2.5 a 4.0 

Industrial 3.0 a 4.0 

En el proyecto, las pres iones resultantes se 
calculan con relación al nivel de la calle en cada 
crucero de las tuberías primarias o de circuito. 

La presión mínima debe ser de 15 m de columna 
de agua y máxima de 50 m. En el caso de 
localidades urabanas pequeñas se puede admitir 
una presión mínima de 1 O m de columna de 
a�}ua. Para el cálculo de la presión máxima se 
partirá de la elevación máxima del agua en el 
tanque . 

En las localidades que presenten cambios 
bruscos de su topografía , es común dividir el 
sistema de distribución en dos o más zonas de 
servicio, una zona de presión alta y una zona de 
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pres ión baja. Con esto se evitan las presiones 
excesivas en las zonas bajas cuando se quieren 
mantener al mismo tiempo presiones razonables 
en las zonas altas. Normalmente se 
interconectan los sistemas para casos de 
emergencia. 

En cuanto a la ve loc idad de flujo en la red, para 
diseño se recomienda partir de valores 
comprendidos entre 1.2 y 1 .8 m/s, los cuales se 
ajustarán en cada caso particu lar . 

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

8.4 DISEÑO DE SISTEMAS DE DISTRIBUCION 
RAMIFICADOS. 

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

1. Se divide la ciudad en zonas de distribución, 
atendiendo al carácter de las mismas en: 
residencial , comercial e industrial. Resulta 
práctico colorear las zonas con un color 
distinto para cada clase, con el fin de 
localizarlas rápidamente durante el diser1o. 

2. Se procede a un trazado tentativo, que tenga 
un conducto principal,que se ramifique para 
conducir el agua a cada zona o grupo de 
zonas de distribución y se anotan las 
longitudes de cada tramo de tubería, que se 
obtendrán con el uso de un escalímetro. 

3. Se determina el coeficiente de gasto por 
metro de tubería, dividiendo el gasto máximo 
horario entre la longitud virtual de toda la red. 
El concepto de "longitud virtual" se usará 
exclusivamente para definir qué gasto ha de 
circular por cada tramo de tubería al cual se 
le denomina gasto propio. Así por ejemplo, 
resulta evidente que un tramo de tubería que 
abastezca predios por un solo lado, como el 
A-B de la Figura 8.5, deberá conducir menos 
gasto que el tramo C-0 de la misma Figura, 
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ya que este último abastece de a�¡ua a 
predios ubicados a cada lado del mismo. Si 
se trata de una zona con pob lación 
uniformemente distribuída, resulta de lo antes 
dicho que el tramo C-D conducirá el doble dH 
gasto que el tramo A-B. Correlacionando 
gastos con longitudes, es co111o si el tramo C-
0, tuviera una longitud del doble de la del 
tramo J\-B, siendo que en real idad , los dos 
tramos miden lo mismo. De aquerdo con est13 
razonamiento expresamos que el tramo C-D 
tiene una longitud real de 100 metros , pero 
que virtualmente (existencia aparente y no 
real) tiene una longitud de 200 metros. Para el 
tramo A-B, que solo abastece predios por un 
solo lado, la longitud real es igual a la 
longitud virtual. En resumen: 

a) Para líneas de alimentación Lv1RruAL = O 

B 

b) Para tuberías que abastecen de agua a 

predios localizados a un solo lado de la 
línea: 

LviRTUAL ::;:: LREAL 

e) Para tuberías que abastecen de agua a 
predios localizados a ambos lados de la 
línea: 

Sumando las longitudes virtuales tramo a 

tramo de la red, se obtiene entonces el 
coeficiente de gasto por metro de tubería q, 
con la expresión siguiente: 

donde 

q 

Lreal· 100 

QMH 

q --, --
¡ LVIR"!UAL 
; 

coeficiente de gasto por 
metro [1/s m] 

A 

.11�í�Jlll!!f!! i ;!11111 11 
o �---------------------------------- e 

[ 1 
[ 1 

Figura 8.5. Tramos que abastecen predios a un solo lado (A-B) y a ambos lados (D-C) de la tubería. 
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QMH = gasto máximo horario 

j 
¡ lviRTUAL = sumatoria de las long itudes 

virtuales de cada tramo de la 
red [m] 

Obsérvese que si, de 'acuerdo a corno se ha 
dividido la ciudad en zonas, se tienen 
concentraciones de población diferentes de 
una a otra zona, también el coeficiente de 
gasto por metro ha de ser diferente de 
acuerdo con la zona. De la misma forma, 
variará de acuerdo con el carácter de la 
zona dependiendo de si es industrial o 
comercial. Así pues, los coeficientes de 
gasto se determinan usando llas dotac iones 
y poblaciones de las zonas a las que 
alimenta el tramo considerado. 

4. Se numeran los cruceros que se tengan en 
la red. 

PREDIOS 

5. 

6. 

CAPITULO 8 DISTRIBUCION 

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

apropiO = q X lvrRTUAL (8.2) 

Se efectúa el cálculo de los gastos 
acumulados por cada tramo de tubería, 
comenzando desde el más distante al más 
cercano al depósito de regularización, 
sumando , cuando sea necesario, los gastos 
de los tramos secundarios. ...... 

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

0z Q4'"""" 

Y-l-1�1 t 1 t 1 � 

O¡ o,..... PREDIOS On 

Caso Real 

2 

o----�=--..;:_----.1 
o. LO¡ 

1•1 

Idealización 

o 

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

Q ==Av 

b. d A 
7T d2 . 

y sa ten o que = -- , se ttene: 

rrd2 Q = - V 
4 

despejando d 

d , J 4 Q 
7r V 

4 

considerando una velocidad de flujo de 
1.2 m/s 

d = 1.03 ¡a-

en donde 

d diámetro de la tubería en m 
Q gasto acumulado del tramo en m3/s 

y haciendo una conversión de unidades , 

conven ie nte , se t iene : 

d = 1.28 ¡a-

donde 

d = diámetro de la tubería en pulgadas 
Q = g¡asto acumulado del tramo en 1/s 

(8.3) 

El diámetro obtenido con esta última expresión , 

por ser teórico, debe ajustarse al diámetro 
comercial más aproximado. 

Hasta aquí se tendría garantizada la cantidad de 
agua, falta garantizar la pres ión suficiente, para 
lo cual se hace lo s iguiente : 

8. Se determina el nudo de la red con la 
presión más desfavorable. Este puede ser 
aquel al que para llegar se requiera 
consumir la mayor pérdida de carga y que 
a la vez exista la presión requerida(entre 1.5 

y 5 kg/cm� . En general, son puntos de 
presión desfavorable: 

210 

a) Los más dista n tes al tanque 
regularizador 

b) Los nudos de nivel topográfico más alto 
y 

e) Los más d istantes y más altos, 
simultáneamente. 

El que presente mayor pérdida de carga 
será el punto más desfavorable que 
gob ierna el diseño. Las pérdidas de carga 

pueden ca lcu larse con la fórmula de 
Manning o con la fórmula de Hazen y 
Williams. 

Si este primer diseño no cumple con las 
presiones requeridas , se procede a rectificar 
el diseño, variando los diámetros necesarios 
o, si es posible, elevando el tanque 
regularizador . 

9. Se procede a situar las válvulas de 
seccionamiento : en genera l , 3 en las 
intersecciones de 4 tuber ías y 2 en las 

intersecciones de 3 tuberías, sin embargo , 

para cada proyecto se recomienda estudiar 
con todo cuidado la situación de las válvulas 
procurando utilizar el menor número posible 
de estos accesorios. 

1 O. Una vez terminado el diseño, se procede a 

dibujar el plano definitivo de la red de 
distribución, donde debe aparecer: 

a) Diámetros y longitudes 

b) Piezas de conexión, válvulas, etc. 

e) En cada nudo un círculo con los 
siguientes datos 

COTA PIEZOMETRICA 

CARGA DISPONIBLE 



La simbología usada en los proyectos para 
presentar los planos se reproduce en las Figuras 

8.7a8.11. 

11. Se hace una lista de diámetros y longitudes 
de tubería por �da diámetro, piezas 
especiales, válvulas, etc. 

12. Muchas veces es necesario hacer planos de 
detalles de las conexiones en los cruces de 
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calle, para estudiar debidamente las 
combinaciones de piezas que resulten más 
económicas. 

Todos los cálculos que presuponen el diseño 
anterior deben presentarse en forma de tabla, a 
libre elección del ingeniero a cargo del disef1o. 
Se sugiere la tabla de cálculo del cuadro 8.2 a la 
cual se le pueden adicionar o restar las 
columnas que se considere necesario . 

Dimensiones de los atraques de concreto para las piezas especiales 

' Diámetro de 1� > Jl.l·t. u_··_ra __ J_·• • • t.adq •N ····!.•. tildo ·e• . 1 Volumen 
\plaza espe!Cial · 1 . . 

por atraque 

mm Po¡�. n'?rn > frTl 
. 
..... cm ., m' 

S 76 S 3 30 30 30 0.027 

102 4 35 30 30 0.032 

152 6 40 30 30 0.036 

203 8 45 35 35 0.055 

254 10 50 40 35 0.070 

--t-· 
305 12 !55 45 35 0 .087 

356 14 60 50 35 0.105 

406 16 Ei5 55 40 0.143 

457 18 7'0 60 40 0.168 

50S 20 75 65 45 0.219 

610 24 85 75 50 0.319 

762 30 100 90 55 0 .495 

914 36 11S 105 60 0.725 

1067 42 130 120 65 1.014 

1219 48 145 130 70 1.320 

.... ·141 . .  ... : . . . . . 
�-·····., ... ·· ·· ·!· .. ··1 

TE 

'X¡� B 
1 

·-.:-;-Tubo AC. 

t 
o'd• F.f. 

DE F. F. CODO DE F. F. TE Y TAPA CIEGA DE F.f. 

Figura 8.7. Dirección de los empujes y forma de colocar los atraques. 
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CRUZ 

TE 

COPLE T CON SALIDA ROSCADA 

CODO DE 90° 

CODO DE 45° 

CODO DE 22° �o· 

CODO DE 90° PARA P.V.C Ó AG 

cooo DE 45° PARA P.V.C Ó A G 

CODO DE 22° 301 PARA P.V.C Ó AG 

REDUCCION 

NIPLE 

EXTREMIDAD 

TRANSICION ENTRE CLASES INMEDIATAS 

COPLE DE EXPANSION o ADAPTADOR, poro P.V.C.1 
como galvanizado y fierm fundido 

ADAPTADOR o tubería d{: pla'stico 

TAPON 

Figura 8.8. Signos convencionales de piezas especiales de fibra-cemento. 
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CRUZ r 
TE � 

EXTREMIDAD CAMPANA :>----1 

EXTREMIDAD ESPIGA 
____.j 

---, 

REDUCCION CAMPANA :J>-

REDUCCION ESPIGA � 

COPLE DOBLE :::>--e 

ADAPTADOR CAMPANA :r-JNio 

ADAPTADOR ES PI(; A --./'oM 

TAPO N CA�PANA G-C 

TAPO N ESPIGA E--

CODO DE 90° L 
CODO DE 45• :r-/ 

CODO DE 22° 301 � 

Figura 8.9. Signos convencionales de piezas especiales de P.V.C. 

--------------------�----- · 
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VÓlvulo reductora de presiÓn 
Vólvulo de al1itud 

VÓlvulo olivi adoro de presiÓn 
VÓlvulo poro expulsiÓn de aire 
vótvula de flotador 

Vólvulo de rele nción (check) de f. f. con brida 

VÓlvulo de seccionomiento de f.f.con brida 
Cruz de f. f. con brida 

Te de f.f. con brida 

Codo de 90° de f. f. con brida 
Codo de 4 5° de f.f. con brida 
Codo de 22•30' de f.f. con brida 
ReducciÓn de f.f. con brida 
Corre le de f.f. con b r ida (corto y largo) 
Exlremidod de f.f.con brida 
Topo con cuerdo 
Topo ciego de f.f. 

Junio Gib oult 

PIEZAS ESPECIALES G.P.B 

VÓtvub valflex J.J.(con 2 juntos universales G. P.B.) 
VÓlvulo volflex B.J. (con uoo brida y uno junto universal) 
VÓlvulo reducciÓn...alflex B.J.(con uno brida y una JunfolXliversal) 
Junio universal G.P. B. 
Terminal G.P. B. 
Reduccon G. P. B.-B. B. (con 2 bridas plooos) 
RedJcciÓn G.P.B:-B.J.( con uno brida y uno junto universal) 

-

-o-

Figura 8.10. Signos convencionales de piezas especiales para conexiones. 
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TUBERIA DE: 
915 mm. (36") 0 
760 mm. ( 30") 0 
61 O mm. ( 24") 0 

500 mm ( 20") 0 

450 mm.( 18") 0 

400 mm. ( 18") 0 
350 mm. ( 1411)0 
300 mm. ( 1211) 0 
250 mm. ( 10") 0 
200 mm. ( a") 0 

1 5 b m m. ( 6") 0 

10Ómm. (4
11
)0 
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-XI---XI --- XI---
----X X X-----

--+- - +--+--
- -- - ---- - -- ---

-- +1 +1 +1 

-- + + + 
--- 1 1 
---- -----

-.11 � X X X � 11 X 11 

1 1 1 1 1 1 1 l 1 l 1 l 1 1 1 1 1 1 ¡ 1 1 1 

75 mm. ( 3")0 -· .. --·· ·--···--· · ·--···-

60 mm. (2Y2")0 -1-··-+-··-1-··-+-··-1-··-1-.. + 

" ) 50 mm. ( 2 0 
38 mm. {l1/z")0 
25mm.(l11)0 

-1-·-1-· -1--·-1- ·-1-. -+- ·  -1-

Hidrante po ro tomo pÚblico -o 
Hidro11te poro incendio 
VÓlvulo de altitud 

------------------ � 

� VÓlvulo reductora de presión 
r!t 
(JJ 

� VÓivulq de compuerta 
� VÓlvulo Volfle1x 

VÓlvulo Check 

Número de crucero 

Longitud da tra m o en metros 

Paso d desnivol 

Cota del terreno en metros 
Cor(Jo disponiblt� en metros de columna de agua _ 

• 

o 
e 

0 
L= 125 

� 

o 

Figura 8.11, Signos eonvencionales para redes de agua potable. 
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Cuadro 8.2. Tabla de cálculo para red de distnbución ramificada. 

Tramo Longitud (m) Gastos (1/s) Diámetro Pérdidas Cotas Carga 1 
Reai Virtual Propio Acumulado Teórico Comercial hf (m) 

Piezométrica Terreno 
disponible 

(m) 
m pulg 

-· 

Ejemplo 8.1 

Calcular las pé rd idas de carga en los tramos 
22-22', 22'-F' y las cotas piezométricas en los 
puntos 22', E' y F' (i-igura 8.12). 

Solución: 

Las pérdidas se calculan con la fórmula de 
Hazen-Williams usando el gastó acumulado. 

El proceso de cálculo se presenta en la tabla 
anexa, en donde: 

q - gasto tributario del tramo en 1/s 
Q - gasto acumulado del tramo en 1/s 
O - distancia o longitud del tramo 
d - diámetro de la tubería en pulgadas 
e - coeficiente de H-W 
H - pérd ida de carga en m. 

l 
q. 1.251 
0. 2.5 
0•231.75 

m pulg 

Para el tramo 22-22', por ejemplo. se obtiene: 

Q = 1.251 +o 118 +o 118 = 1.487 
o 54 

S = 

S = H/L 

0.54 

H, 

Q 
0.0177435938 X C X 

d2 6� 

H, = SL : L= O 

1.487 

0.0177435938 X 140 (25)263 

H, = 1.031 m 

X D 

Cota piezométrica = 1 O 17.566 -1 031 = 1 O 16.535 

Carga disponible= 1016.535-997.873 = 18.662 

Los tramos 22'-E' y 22'-F' se calculan en forma 
similar. 

q - gasto tributario lts/seg. 

0 - diámetro en pulg. 

D - distancia en m. 

.... dirección del flujo 

- cota de! terreno en metros 

- carga disponible en metros 

Tuberfa de asbesto-cemento e = 140 (� @ t-------:!::-e-9�7.8_7_3 -- -l ® � 
0 q•o.ua @ q•O.IIe \..._) 

(1�25 0•2� 
0 .. 29.33 0•38. 73 

Figura 8.12. 
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Cuadro 8.3. Proceso de cálculo del ejemplo 8.1. 

Crucero Tramo q Q D 

22 
-

22' 22-22' 1.251 1.487 231.75 

E' 22'-E' 0.118 0.118 29.33 

F' 22'-F' 0.118 0.118 38.73 

Ejemp lo 8.2 

Considérese el diseño de una red abierta para 
un fraccionamiento (Figura 8.13). 

DATOS DE PROYECTO: 

F'oblación de proyecto: 8000 habitantes 
(uniformemente repartida; casa tipo). 

Dotación: 1 50 1/hab/día 

Coeficiente de variación diaria: 1 .2 

Coeficiente de variación horaria: 1 ..25 

d 

2.5 

2.5 

2.5 

e H Cotas Carga 

Piezom. Terreno 
disponible 

(m) 
1017.566 998 089 19.477 

140 1.031 1016.535 997.873 18.662 

140 0.001 1016.334 997.917 18.617 

140 0.002 1016.532 997.813 18.719 

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

En la primera etapa de construcción, el tanque 
"Lagunillas de Rayón" dará servicio solamente a 
la zona Axochiapan 1 ,pero se ha contemplado 
construir la zona Axochiapan 11 con capacidad 
para 9000 habitantes en una segunda etapa. Por 

esta razón, el tramo 1-2 d e berá diseñarse para la 

población total (8000 + 9000 17000 

habitantes). 

Se instalará tubería de fibro-cemento. 

TANQUE "LAGUNILLAS DE RAYON" 

140 

ZONA HABITACIONAL AXOCHIAPAN I 

@ 
� 014 @ ,. @ Q L:l50 
.....1 9 " --r�------��--�.....1�� � L• 200 

:S® @ 
L=200 

Figura 8.13. Esquema del ejemplo 8.2. 
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Los resultados se presentan en el cuadro 8.4. El 
proceso de cálculo se hace en contra del sentido 

de flujo desde el punto o crucero más ale¡ado al 
tanque de regularización 

Cuadro 8.4. Hoja de cálculo para el diseño de la red abierta del ejemp lo 8.2. 

Longrtud Longitud 
PropiOS 

Habitantes 
Totales Tran10 vn1u:::�;l Tributarios Crucero real 

De A (m) 
1 2 3 4 

15 a 14 15 150 300 649 o 649 

14 a 12 14 100 200 432 649 1081 

12 a 9 1 2 200 400 864 1081 1946 

13 a 11 13 200 200 432 o 432 

Ha 9 11 150 atxl b4U 43<! 1091 

10 a 9 10 150 300 649 o 649 

9a6 9 300 600 1297 3676 4973 

8a6 8 200 400 865 o 865 

7a6 7 100 200 432 o 432 

6a3 6 250 500 1081 6270 7351 
5 a 3 5 200 200 432 o 432 

• a 3 4 100 100 216 o 216 

3a2 3 400 o o 7999 7999 

A-:1 a 2 o o 9000 9000 

2 a 1 2 500 o o 16999 16999 

1 r � 3700 

C()lumna 1. Se ind ica la long i tud virtual 
correspondiente al tramo: tramos con tomas a 
un solo lado , L.,1RTUAL = LREAL; tramos con tomas 
a ambos lados , L.,1RTUAL = 2 LREAL y en tramos sin 
tornaS lv1RTUAL = Q · 

Columna 2. Se ind ican los habitantes propios a 
los que sirve cada tramo, calculados con la 
expresión siguiente: 

Habs 
Prop1os = 

Hab. Totales 
x Long. Virtual del tramo 

Long. Virtual Total 

El cociente Habrtanles Totales se denomina densidad, longitud VU1ual 1 ota! 

y se representa con 6 Para nuestro ejemplo 

6 8000 
3700 

2.162 hab 

m 

Gasto 

1/s 

5 

2.81 

4.69 

845 

1.87 

H9 

2.81 

21 58 

3.75 

1 87 

31.90 

187 

0.94 

34.72 

39.06 

73 78 

218 

Diámetro Pérdida Cotas Carga 

Teórico Comerc•al de carga P tezométrica Terreno 
Disponible 

pulg pulg 

6 7 

2.14 2 5 

2 77 3.0 

3 72 40 

1 75 20 

2.77 3.0 

2 14 25 

5.94 6 0 

247 2.5 

1 75 2.0 

7.22 80 

1 75 20 

1 24 2.0 

7 54 8.0 

7 99 8.0 

10.99 1 2 0 

H (m) 

8 

1 128 

o 798 

1 170 

2 090 

1 190 

1120 

1 380 

2.560 

1 040 

o 580 

2.090 

0.290 

0064 

o 76 

m m (m) 

9 10 11 

151 08 1360 15 es 

152.21 1 35.0 17 21 

153 01 130.0 23.01 

150.81 135 o 15 81 

1!i? 90 13G O 1G.09 

153 06 135 o 18 06 

154 18 130.0 24 18 

153.00 138.0 15 00 

154.5� 137.0 17 56 

155 56 1 30 0  25 56 

154 os 137 o 17.05 

155 85 138 o 17.85 

15614 130 o 26,. 

157.23 130.0 27 23 

158.00 140 18 00 

Columna 3. Recorriendo la tubería en contra del 
flujo, los habitantes tributarios son los que se 
tienen hasta antes del tramo. Por ejemplo, el 
tramo 15-14 no tiene nada antes (cero habitantes 
tributarios), mientras que los habitantes 
tributarios del tramo 6-9 serán la suma de los 
habitantes propios de los tramos: 15-14, 14-12, 
12-9,13-11,11-9, y 10-9 

Columna 4. Es la suma por cada renglón de la 
co lumna 2 más la columna 3. 

Columna 5. Se ca lcula el gasto de cada tramo 
con la expresión 

Q Max Horano 

Del Tramo 

Habs.(Co1.4) X Dotación 
X evo X CVH 

86400 

CVD == coeficiente de variación diaria 
CVH = coeficiente de variación horaria 



Columna 6. Se ind ica el diámetro teórico, 
Galculado con la ecuación 

DT = 1.28 ¡o 

que supone una velocidad en la tuber ía de 

·1.2 m/s. La fórmula está en un sistí�ma mixto de 
unidades, con Q en 1/s y D en pul�¡adas. 

Columna 7. Se indica el diámetro comercial, a 
criterio del proyectista , lo más aproximado al 
teórico . Para fibra-cemento, los d iámetros 
comerciales son 2, 2.5, 3, 4, H, 8, 10,etc. 
pulgadas . 

Columna 8. Se indica la pérdida de carga, 
calculada con la fórmula de Hazen y Will iams , 

traducida a un sistema mixto de unidades . 

H 

OMJ 
Q XL 

0.0177 X C X 02·63 
REAL 

donde Q en 1/s; Den pulg; Len m; C = 200 y H 
en rn 

Columna 9. Localizando el crucero más 
desfavorable (en nuestro ejemplo el 8), se le 
asigna una carga d isponib le de 15 rn, 
obteniéndose una cota piezométdca de 15 + 
138 = 153 (carga d isponible más cota de 
terreno) y a partir de este crucero se suman o se 
restan , según sea, las pérdidas de carga para ir 
obteniendo la cota piezométr ica de los cruceros 
restantes. Por ejemplo, la cota piewmétr ica del 
crucero 6 es la de 8 (153m) más la pérd ida de 
carga del tramo 8-6 (2.56 m), resu ltando de 
155,56 m, la cota piezométrica del crucero 6. La 
cota piezométrica del crucero 61 (155.56 m) 
menos la pérdida de carga del tramo 9-6 
(1.38 m), obteniéndose la cota 154.18 m. 

Columna 10. Se indica la cota d1e terreno en 
cada crucero; es un dato que se obtiene de la 
carta topográfica de la población. 
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Columna 11. Se indica la carga disponible del 
crucero y se calcula como. 

COTA PIEZOMETRICA- COTA DE TERRENO 
=CARGA DISPONIBLE. 

Si en algún crucero se tuvieran menos de 15m 
de carga disponible, si gni fica r ía que 
equivocamos el crucero más desfavorable. 
Supon iendo que en alguno de los cruceros 
tuviéramos 14m de carga d isponible , tendríamos 
que elevar el tanque un metro para poder tener 
la carga disponible mínima requerida de 15m. Si 
esto no fuera posible, tendríamos que revisar los 
diámetros para reducir las pérd idas . 

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

En los planos de redes de distribución, cada 
tramo se representa con una simbología de 
acuerdo con su d iámetro . La Figura 8.14,ilustra 
la s imbología corres pondiente a la red de 
nuestro ejemp lo, basada en los símbolos de la 
Figura 8.11. 

En cada crucero se anotan en un círculo, la cota 
del ter reno y la carga disponible en metros. Así, 
para el crucero 6, se tend r ía . 

Diseño de cruceros 

Utilizando la simbología de la Figura 8.9, en la 
Figura 8.15 se presenta a manera de ejemplo, el 
diseño de a lgunos c ruceros . 
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{D 
1 

1 
I © 
l 1® � � 
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Figura 8.14. Simbología de la red ramificada del ejemplo 8.2. 
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Figura 8.15. Algunos cruceros del eíemplo 8.2. 
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8.5 DISEÑO DE SISTEMAS DE DISTRIBUCION 

EN MALLA. 

El diseño de un sistema de distribución en malla 
para una nueva área puede mecanizarse como 
se explica a continuación. El análisis de sistemas 
ya existentes se estudia en las sigu ientes 
secciones . 

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

2. Basado en la topografía. seleccione la 
posible localización de los tanques de 
regularización. Si el área a ser servida es 
muy grande puede dividirse en varias 
subáreas con sistemas de distribución 
separados. 

3. Disponer un "esqueleto" de red de 
distribución en malla que muestre la o las 
líneas de alimentación. 

4. Estime el gasto máximo horario para el área 
o para cada subárea, según sea, teniendo 

en cuenta el crecimiento futuro. 

5. Asigne una dirección al flujo en las tuberías 
y calcule el gasto propio de cada tramo de 
tubería utilizando el criterio de la longitud 
virtual que se estud ió en la sección 8.4. 

Cuando se considera un consumo uniforme, 
el gasto propio se estima empleando un 
caudal unitario, es decir, por metro de 
longitud de tubería,que resulta de dividir el 
gasto máximo horario total demandado por 
la población entre la longitud virtual total de 
los circuitos principales. Si se consideran 
zonas de distintos consumos, se calcula 
según su amplitud, a partir do un gasto por 
unidad de área, distinto para cada zona de 
consumo. 

6. En forma ficticia, suponer que se interrumpe 
la circulación del agua en unos tramos para 
formar una red abierta, con el objeto de 
definir perfectamente cuál tubería alimenta a 
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otras. Así se llegan a definir puntos en los 
que ya no existe posibil idad de alimentación 

a otros tramos, los cuales reciben el nombre 
de "puntos de equilibrio". 

7. Acumular los gastos propios calculados en 

el paso 5 en sentido contrario al 
escurrimiento, partiendo de los puntos de 
equilibrio hasta llegar al punto de 
alimentación a la red. 

8. Estimar el diámetro de las tuberías utilizando 
el gasto acumulado en cada tramo y la 
ecuación 8.3. 

9. Usando alguno de los varios métodos que 
se discuten en la siguiente sección. analizar 
los gastos y presiones en la red de 
distribución . Un análisis por separado debe 
efectuarse para cada subárea. 

10. Ajuste el diámetro de las tuberías para 
corregir irregularidades de presión en la red. 

11. Con los diámetros ajustados. reanalice la 
capacidad hidráulica del sistema. 

12. Añada las tuberías secundarias o de relleno. 

13. Localice las válvulas necesarias. 

14. Prepare los planos de diseño final . 

8.6 ANALISIS HIDRAULICO DE SISTEMAS DE 
DISTRIBUCION 

El propósito del aná lisis hidráulico de un sistema 
de distribución es estimar gastos (incluyendo su 
direcc ión) y la distribución de presión asociada 
que se desarrolla dentro del sistema. Se dispone 
de varios métodos para este análisis entre los 
cuales se tienen los siguientes: 1) relajación , 2) 
tubería equivalente, 3) seccionamiento, 4) 
método del círculo, 5)análisis en computadora 
digital y 6) analogía eléctrica. 

Las características de cada uno de estos 
métodos se resumen en el cuadro 8.5. 
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Cuadro 8.5. Métodos de análisis de redes de distribución de agua 

Método Descr ipc ión 

De re lajac ión Es un proced imiento de ensayo-error en el que se aplican correcciones 
sistemáticas a: 
1) Un conjunto de gastos iniciales asumidos 
2) Un conjunto inicial de cargas asumidas, hasta que la red esté balanceada 

hidráulicamente (p. ej . Hardy-Cross) 

De secciones La malla del sistema de distribución se corta en una serie de secciones, y la 

capacidad de las tuberías se compara con la demanda aguas abajo del corte. 

De la tubería Las tuberías en una red de d istr ibuc ión se reemplazan con una tubería sencilla de 
equ iva lente capacidad equivalente . 

Del círculo Las tuber ías de un sistema de distribución tributar ias a un hidrante central o grupo 
de hidrantes , se cortan con un círculo y se evalúa la capacidad de las tuberías 
para cubrir la demanda. 

De análisis con Se escriben algoritmos para resolver las ecuac iones básicas para el análisis de 
computadora una red de tubos. Los algoritmos se resuelven usando computadora. También se 

d ispone de programas comerciales para resolve r estos prob lemas . 

Analogía El sistema de distribución es modelado con componentes e léctricamente 
oléctrica equivalentes. Por ejemplo, reststencias no lineales se usan para simular la fricción 

en tuberías . Si la corriente entrante y saliente son proporc ionales al flujo de agua, 
entonces las pérdidas de carga serán proporc ionales a la caída de voltaje. 

B.ti.1 Método de relajación (Método de 
Hardy Cross) 

Según el gasto a transportar a través de una 
tubería,calculado según el criterio de la longitud 
virtual, se supone un diámetro de ésta que 
posteriormente se revisará, para saber si la red 
trabaja correctamente por el método de Hardy 
Cross, éste se resuelve por aproximaciones 
sucesivas que pueden aplicarse a los gastos 
supuestos en un princip io o bien a las pérdidas 
de carga iniciales. 

a) Método de Hardy Cross o de balanceo de cargas 
por corrección de gastos acumulados. 

En este método , los gastos inicialmente 
supuestos se van corrigiendo mediante una 
fórmula de manera iterativa, hasta alcanzar el 

equ ilibrio hidráulico de la red. Para ello se 
asi�lnan convencionalmente, signos positivos a 
los gastos que circulan conforme a la dirección 
de las manecillas del reloj y negativos en caso 
contrar io . 
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A cada gasto Q1 y Q2 corresponden pérdidas de 
carga H, y H2 respectivamente, las pérd idas en 

función del gasto están dadas por: 

H = KQn (8.4) 

donde K es una constante que depende de la 
tuber ía y n es una constante común en todas las 
tuberías; n = 1.85 cuando se aplica Hazen­
Williams y n = 2.00 si se usa Mann1ng 

Tomando Q, y 02 de un sistema balanceado 
hidráulicamente 

Q 

-

Qz Hz 

+ 

01 

Hl 



H, =K, O," 

Entonces H, = K, O," debe ser igual a H2 = � 
O,", o sea, H, - H2 = o. Lo más usual en un 

primer ensayo es que H, - H2 ,. O. 

Entonces debe ap licarse una corrección a 
valores iniciales O, y 02; así por ejemplo , si H, 
< H2, a, necesita un incremento q quedando a, 
= a, + q, mismo que debe ser restado al a2, 
por lo que 02' = a2 - q. 

Si q es la correcc ión real, tenemos que: 

o bien 

K, (Q, + q)" - � (a2 - q)" = O 

desarrollando los binomios: 

K, (O, "+ n q O," 1 + ... q")- �(a2"- n q 02"'1 +­
· · ·  q")= o 

Si la primera estimación de la distribución del 
gasto ha sido razonable , q será pequeño 
pudiéndose despreciar los términos siguientes. 

Por lo tanto: 

K Q n + n K q Q n-t - v Q "+ n v q a n-1 =O 1 1 1 1 ' '2 2 ''2 2 

Sustituyendo 

H, H2 H, + nq_ H2 + nq _ = O o, 02 
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des pejando : 

H H, 
H, - H2 · - n q (� + -) 

O, 02 

q 
H, 

H 
n (� 

o, 
H2 

+ - ) 02 

(8.5) 

En donde : O,, a2, H, y H2 tienen los signos 
correspondientes(+ ó -) según el sentido del 
recorrido. 

Generalizando la expresión 8.5: 

q LH 
--H n:E-

0 

si se usa Hazen-Williams queda : 

q LH• 
H 1.as ¿ 0 

y aplicando la ecuación de Manning 

q LH 
H 2.oo :E­
o 

El número de correcciones que debe hacerse 
depende de la aproximación del gasto 
distribuido en la primera estimación y del grado 
de exact itud deseado en los resultados. 

Para efectuar los cálculos conviene ayudarse de 
una tabla como la que se usa en el siguiente 
ejemp lo . 
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.. 

Ejemplo 8.3 

a) Equilibrar la red mostrada en la Figura 8 16 

por el método de Hardy Cross. (Balanceo 
de cargas por corrección de gastos) y; 

b) Representar la red por medio de 
extracciones en los-nodos una vez que se 

haya supuesto la distribución de los gastos. 

Notas: 

�230 lls/ug 

� 1•_G)�A�----�0�·�5�0�0 �.0�0�----���0�•30000 u q• 24.00 q• ¡¡50 

8 o 
ci o 
� <D 
o � 

e® 
8 o 

� 
N 

� 
" • 

o r:r 

® 

o 

e 
[)• 40000 ® 
q. 18 50 

o. 500.00 

q;�2.80 

O • Distancia en metros 

0•300.00 0 � 
q•I!L30 u 

o 
o 

\ÍJ .n 
..... -
¡<) .. 
o d 

O • Gasto tributario de cada tramo en lts/seg 
179.20 ·Cota del terreno en metros 

Los �¡astas tributarios de cada tramo son datos, por lo que sólo hay que calcular los gastos acumulados 

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

Figura 8.16. 
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Solución: 

Se forman circuitos y se supone un sentido 
del escurrimiento en cada tramo, asignando 
un sig no positivo al flujo con dirección igual 
al de las manecillas del reloj y negat ivo en 

caso contrario (Figura 8.17). 

diámetros una pé rdida de carga promedio de 
(0.002 m.2/1000). 

4 Se p rocede a calcular las pérdidas de 
fricción por tramo aplicando la fórmula de 
Hazen-Williams con un coeficiente e = 140 

(fibra-cemento). 2 Se acumulan gastos de acuerdo al sentido 
del recorrido y al criterio del proyectista 
(F tgura 8.17). 

3 Se suponen diámetros de acuerdo al caudal 
de escurrimiento supuesto. En este caso se 

tomó como base para la selección de los 

Para facilitar el cálcu lo se usó el cuadro 8.6. 

La tolerancia de la variacion de gastos fue 

de 0.1 O 1/seg. y la variación de cargas de 
0.012 metros; resultado que en la realidad 
no es práctico alcanzar. 

--�+n¡-----���==�,+�l� 
1 

q: 2 4 00 q: 1 l. 50 
Q: 1 3 o 00 o: 4 8. 00 
d• 16 d• ro C+l 1 q:l600 

q:roo oo 
dJ 14 .oo 

0 

q:?5.80 
Q:58.00 
d � 12 

j q t 20.00 
O• 3 5.50 
de 10 

® 

0 ® 1----....;.-. - t -· ) \5.) _.,.(-) 
.:_ (t) ·---t----====�, +�) -1 

-) 
q:12.20 1 
Q:4000 
d: 10 1 

l 

q:f8.50 q.: 15.30 
Q.: 4 4·00 (+) -) Q: 30.00 
d ; 1 o 

q: 15 00 \\\ d:; fj 

@) Q:2 770�\ @ 
d:8 

��--------------�' 
q 1 22.80 
o' 21. e o 
d:B 

q - gasto tributario en lts/seg. 

O - gasto acumulado en lts/seg. 

el - diámetro supuesto en pulgadas 

Figura 8.17. 
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CIRCUITO CRUCERO 

PROPIO COMUN ., 

A 

1 A-B 

1 11 B-E 

1 A o 

1 111 D-E 
-

-

B 
-

11 6-C 
-

11 C-F 

11 1 B-E 
-

1 IV E· F 
-

-

D 
-

111 1 D E 

111 IV E -H 
-

111 D G 
-

111 G-H 

-

E 
-

IV 11 E-F 
-

IV F 1 

IV 111 E-H 

IV H-1 
-

== 

' 

Cuadro 8.6 Tabla de cálculo del ejemplo 8.3. 

LONG. 
(M) 

500.00 

412.31 

400.00 

400.00 

300.00 

412.31 

412.31 

300.00 

400.00 

316.23 

300.00 

500.00 

300.00 

412.31 

316.23 

316.23 

GASTO 00 
(1/s) 

+130.00 

+58.00 

-100.00 

-44.00 

+48.00 

+36.50 

-58.00 

-30.00 

+44.00 

+27.70 

-40.00 

-27.60 

+30.00 

+3 1 .20 

-27.70 

-17.70 

DIAM. H. HJQ 
(pulg.) 

16 +1.041" 
0 .0080 

12 +0.782 0.0135 

14 0.982 0.0098 

10 · 1 .105 0.0251 

'r= -0.264' 0.0564 

10 +0.974 0.0203 

10 +0.606 0.0221 

12 -0.782 0.0135 

8 ·1.209 0.0403 

'r= -0.211 0.0961 

10 +1105 0.0251 

8 +1 .099 0.0397 

10 -0.695 0.0174 

8 -1.750 0.0629 

'r= ·0.240 0.1451 

8 +1.209 0.0403 

10 +0.603 0.0193 

8 ·1.099 0.0397 

8 -0.480 0.0271 

'r= +0.233 0.1264 
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CORRECCION 1 

+2.5292 

+2.5292 -1.1874 

+2.5292 

+2.5292 -0.8945 

+1.674 

+1.674 

+1.874 -2 . 5292 

+1.874 +0.9946 

+0.8945 -2.5292 

+0. 8945 +0.9946 

+0.8945 

+0.8945 

-0.9946 -1.1874 

-0.9946 

-0.9946 -0.8945 

-0.9946 

Q 
(1/s) 

+132 529 

+59.342 

-97.471 

42.365 

t-49.16/ 

t-37.687 

59.342 

27.818 

--

+42.365 

+29.589 

-39.106 

-26.906 

+27 818 

+31.007 

-29.589 

16.705 

. 
. 

, 



•' 

.. 

CIRCUITO 

PROPIO COMUN 

1 

1 11 

1 

i• 111 

11 

11 

11 1 

11 IV 

111 1 

111 IV 

111 

111 

IV 11 

IV 

IV 111 

IV 

CAPITULO 8 OISTRlBUCION 

Cuadro 8.6 Tabla de cálculo del ejemplo 8.3. (Continuación) . 

CRUCERO LONG. GASTO a, 
(M) (lis) 

A 

A·B 500.00 +132.529 

B-E 412.31 +59.342 

A o 400 00 -97 .4"!1 

D-E 400.00 42.365 

B 

B e 300.00 +49.187 

e F- 412.31 +37.687 

B-E 412.31 59.342 

E F 300.00 -27.618 

o 

D-E 400.00 +42.365 

E-H 316.23 +29.589 

0-G 300.00 ·39.106 

G-H 500.00 -26.906 

E 

E F 300.00 +27.818 

F'-1 412.31 +31 .007 

E-H 31623 -29.589 

H-1 316.23 -16.705 

H H,/a, 

+1 .079 0.0081 

+0.816 0.0137 

-0.936 0.0096 

-1.030 0.0243 

I�-0.072 0.0558 

+1.019 0.0207 

+0.855 0.0227 

-0.616 0.0137 

·1.051 0.0376 

I�0.007 0.0949 

+1.030 0.0243 

+1.242 0.0420 

·0.666 0.0170 

-1.647 0.0612 

I=-<>.040 0.1445 

+1.051 0.0378 

+0.596 0.0192 

-1.242 0.0420 

-0.431 0.0258 

I�-00262 0.1248 
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CORRECCION 2 

. 

1 0.6976 

+0.6976 

+0.6976 

+0 . 6976 

-0.0399 

-0.0399 

-0.0399 

-0.0399 

+0.1526 

+0.1528 

+0.1528 

+0.1528 

+0.1135 

+0.1135 

+0 1135 

+0.1135 

+ 0. 0399 

-0.1528 

-0.06976 

-<>. 01135 

-0.06976 

-0.1135 

+0.0399 

-0.01528 

a, 
(1/s) 

�133.227 

+60.080 

·96.773 

-41.820 

+49.147 

�37.647 

-60080 

-27.971 

J 

i 
+41.620 

+29.626 

-36.953 

-26.753 

+27917 

+31.121 

29.628 

-16.592 



A•BASTECIMIENTO DE AGUA POTABLE 

Cuadro 8.6. Tabla de cálculo del ejemplo 8.3. (Continuación). 

CIRCUITO CRUCERO LONG. GASTO a, H, H,la, CORRECCION 3 a, 
(M) (1/s) (1/s) 

PROPIO COMUN -

A 

1 A-B 500.00 +133.227 + 1 .089 0.0082 +0.0564 + 1 33.283 

1 11 B-E 412.31 +60.080 +0.834 0.0139 +0.0564 -0.1465 +59.99 

1 A-D 400.00 96.773 -0.924 0.0095 +0.0564 96.717 

1 111 D -E 400.00 -41.820 -1.006 0.0241 +0.0564 -0.1506 -41.914 

I= -0.006 I=0.0557 

B 

11 B-C 300()() +49.147 + 1 .017 0.0207 +0.1465 +49.294 

11 C- F 4 1 2.31 +37.647 +0.853 0.0227 +0.1465 +37.194 

11 1 B-E 412.31 -60.080 -0.834 0.0139 +0.1465 -0.0564 -59.99 

11 'V E-F 300.00 -27.97 1 -1.061 0.0360 +0.1465 -0.0392 -27.864 

I= -0.026 0.0952 
-� -· 

' 

D 

111 1 D-E 400.00 +41.820 +1.006 0.0240 +0.1506 -0. 0564 +41.914 

111 IV E-H 316.23 +29.628 +1.245 0.0420 +0.1506 -0.0392 +29.739 

111 D-G 300.00 -38.953 -0.661 0.01 70 +0. 1 506 -38.802 

111 G-H 500.00 -26.753 -1.630 0.0609 +0.1506 ·26.602 
-

I�-0.040 0.1440 
-

-

E 
- -

IV 11 E-F 300.00 +27.917 +1.062 0.0380 +0.0392 -0.1465 +27.864 
-

IV F -1 412.31 +31.121 +0.600 0.0193 +0.0392 +�1.160 

IV 111 E-H 316.23 -29.628 -1.245 0.0420 + 0.0392 -0.1506 -29.739 

IV H-1 316.23 - 1 6.592 -0.426 0.0256 +0.0392 -16.553 
-

I=-0.009 0.1249 
!::: 

' 
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Cuadro 8.6. Tabla de cálculo del ejemplo 8.3. (Continuación). 

CIRCUITO CRUCERO LONG. GASTO O, H, .HjQ, CORRECCION 4 O, 
(m) (1/s) (1/s) 

PROPIO COMUN 

A 

1 A-8 500.00 +13.1.283 +1.09 0.0082 +0.1017 +133.385 

1 " B-E 412.31 +59.99 +0.832 0.0139 +0.1017 -0.0237 +60.068 

1 A-D 400.00 -96.717 -0.923 0.0095 +0.10 1 7 -96.615 

1 111 D-E 400.00 -41.914 -1 .001 0.0241 +0.1017 -0.0208 -41.833 

l:=-0.011 0.0557 

B 

11 8-C 300.00 +49.294 + 1.0?3 0.0207 +0.0237 +49.318 

11 C- F 412.31 +37.794 +0.859 0.0227 +0.0237 +37.818 

11 1 B-E 4 1 2.31 -59.99 -0.832 0.0138 +0.0237 -0 . 1 0 1 7 -60.068 

11 IV E-F 300.00 -27.864 -1.054 0.0378 +0.0237 -0.0951 -27 . 935 

I= -0.004 0.0952 

D 

111 1 D-E 400.00 +41.914 +1.001 0.0241 1·0.0208 -0.1017 +41.833 

111 IV E-H 316.23 +29.739 +1.254 0 . 0422 +0.0208 -0.0951 +29.665 

1 1 1  D-G 300.00 -38.802 -0.657 0 .0169 +0 .0208 -38.781 

111 G-H 500.00 -26.602 -1.613 0.0606 +0.0208 -26.581 

I= -0006 0.1438 

E 

IV 11 E F 300.00 +27.864 +1 .054 0.0378 +0.0951 -0.0237 +27.935 

IV F -1  412.31 +31.160 +0.601 0.0193 +0.0951 +31.255 

IV 1 1 1  E-H 316.23 -29.739 -1.254 0.0422 +0.0951 ·0.0208 -29.665 

. 

IV H-1 316.23 - 1 6 . 553 -0.424 0.0256 +0 .0951 -1 6.458 

I= -0.022 0.1249 
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Cuadro 8.6. Tabla de cálculo del ejemplo 8.3. (Continuación). 

CIRCUITO CRUCERO LONG. H COTAS CARGA 

(M) COMP DISP. 
PROPIO COMUN PIEZOM. TERRENO 

A 199.2 179.20 20.00 

1 A B 500.00 1.092 198.108 179.15 18.958 

1 11 B-E 412.31 0.834 197.274 178.80 18.474 

1 A-D 400.00 0.920 198.280 179.00 19.280 

1 111 o E 400.00 1.006 197.274 178.80 18.474 

B 198.106 
-

11 B·C 30!).00 1.029 129.179 179.40 1 7 . 679 

11 e F 412.31 0.864 196.215 179.19 17.025 

11 l B-E 412.31 0. 864 197.274 178.80 18.474 

11 IV E-F 300.00 1.059 196.215 179.19 17.025 

o 198.280 

111 1 D-E 400.00 1.006 197 274 178.80 18.474 

111 IV E-H 316.23 1 . 248 196. 026 178.60 17.426 

111 0-G 300.00 0.650 197.630 178. 99 18.640 

111 G·H 500.00 1.604 196.026 178.60 17 . 426 

-

E 197.274 

IV 11 E-F 300.00 1.059 196.215 179.19 17.025 

IV F 1 412.31 0.606 195.609 179.12 16.489 

IV 111 E-H 316.23 1.248 198.026 178.60 17.426 

IV H 1 316.23 0.411 195.609 179.12 16.489 
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5 Se compensaron las pérdidas de carga H 
de tal manera que su suma en cada malla 
fuera igual a cero, repartiendo el error sólo 
en los tramos no comunes (Figura 8.18). 

Se toman los gastos tributarios en los 

o 
N 
U} 
o 

o 
1 

+ 1.092 

••1.604 

Figura 8.18. 
O• 230.00 

0 

Q •11. 20 

0• 111/JIQ, 

Figura 8.19. 
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tramos como extracciones en los nodos 
quedando como se muestra en la Figura 
8.19. 

La Figura 8.20 muestra el diseño final de la 
red con la simbología correspondiente. 

® +1.029 ® 

0•11.50 

Q. 46.90 

0•17.90 
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® �@ © 
�r-+-+--+ -+T--·--1 � 
�+ 1 ¡� 

1 1 . -
1 + 1 . 

1 T t 
+ ®-

. 

�@!1 ----- @7�. \� 18.474 
. 

1 
\ 

. Q k-.�� �@ \ 

RED EQUILIBRADA 

203 mm. ( e") X X )( M 

2 50 mm. ( 10") -------

305 mm. ( 12") -1-1-1-1-

356 rnm. ( 14") - +-+-+ 

406 mm. (16") -+-+ - + 
NUMERO DE CRUCERO @ 

' � � 

LONGITUD DE TRAMO EN METROS D• 500.00 

COTA DEL TERRENO EN METROS Q 
CARGA DISPONIBLE EN METROS � 

Figura 8.20. 
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j b) Método de Hardy Cross o de balanceo de 
gastos por corrección de cargas. 

Si los gastos son desconocidos y hay varias 
entradas, la distribuciórl del gasto puede 
determinarse por el método de balanceo de 
9astos. En este método, deben conocerse las 
cargas de pres ión en las entradas y salidas. 

Er método se basa en cons iderar quE� la suma de 
los gastos en un nodo es igual a cero y que los 
�¡astas de entrada y salida están dados con 
signos contrarios. 

L.a carga supuesta en toda la tubería es H == K 
Q" y la corregida H + h = K (Q + q)" = K (q" + 
n q Q"-1 + .. . ). En donde h es la corrección d•e la 
carga. 

Sustituyendo: 

H = K Q" y H/Q = K Q"-1 

se tiene: 

h Q q � - - en cada nodo 
n H 

Exceptuando los nodos de entrada y salida , la 

suma de los gastos corregidos debe ser igual a 
cero. 

í.(Q + q) = o I Q = - I q l 

pero 

h = _ n L 0 (8.6) 
L Q/H 

Aplicando la ecuación de Hazen-Will iams 

Aplicando la ecuac ión de Manning 
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1.85 ¿ a 
L Q/H 

2.oo ¿a 
L:O/H 

Equi l ibrar la red mostrada en la Figura 8.21 por 
el método de Hardy Cross (balanceo de gastos 
por corrección de cargas) . La tubería es de fibro­
cemento. 

Solución : 

Con referencia al cuadro 8.7: 

1. Se calcu la la pérd ida de carga en los tramos 
(d iferenc ia de n ive les) (Figura 8.22). 

2. Se supone que los gastos de entrada a un 
nodo tendrán signo positivo y los de salida 
negativo. 

3. Se encuentra el gasto en cada tramo, 
aplicando la ecuac ión de Hazen-Williams, 
teniendo como datos C = 140 (fibro­
cemento) L, H y D. 

4. Se encuentra la corrección h con la 
ecuac ión 

h � _ 1.85 ¿a 
LQ/H 

5. Se suma algebráicamente H + h obteniendo 
la H1, el proceso se repite hasta alcanzar 
una corrección tan pequeña como se 
quiera. 

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



AB,t\STECIMIENTO DE AGUA POTABLE 

Cuadro 8.7.Tabla de cálculo del ejemplo 8.4. 

Crucero Tramo 
l1lngi tud Ho Diámetro O o Q/H 

(m) (m) pulgada lts/seg. 

E 

�) 
B B-A 152.00 + 9.15 12 +375.308 41.017 

e B B-E 305.00 -14.25 10 -202.632 14.22 0  

(+) +) B 8-C 549.00 +15.25 6 +39.930 2.618 

A ¿; +212.606 57.855 

-
o 0-C 183.00 +12.20 10 +245.516 20.124 

F' 
o 0-F 249.00 -33.55 10 -234.247 5.982 

E" o D-E 5 71. DO -17.30 8 - 8 1 . 736 4. 725 
(-) 

H·l ¿; - 70.467 31.831 

e 

F E E-F 274.50 - 16 . 2 5  10 -230.260 14.170 

�) 
E E-0 571.00 +17.30 8 + 81. 736 4. 725 

D � E  E E-B 305 .. 00 +14.25 10 +202.532 1.4. 220 

+) ¿; + 54. 108 :13.114 
B 

Corrección ho H1 Q Q1/H Corrección h1 Hz 

-6.798 + 2.352 +180.217 76.623 +0.415 + 2.767 

-6. 798 +3.023 - 1 8 . 0 2 5  -230.049 12"763 +0.415 +2,260 -15.350 

-6.798 + 8.452 + 29.033 3.435 +0.415 + H.867 
¿ + 2 ,1f84 9L 231 ¿ 

+�.095 tl6.295 +287.049 17.616 -0.436 +15�859 

+lt,095 - 2 9.4 5 5  -218.347 7.413 -0.436 -291891 

+4.095 +3.023 -10.182 - 61.3 90 6.029 -0.436 +2.260 - 8.358 
¿ + 7.312 31.058 ¿ 

-·3. 023 �19.273 -252.481 13.100 -2.260 -21.533 

--3.023 -4.095 +10.182 + 61.390 6 . 029 -2.260 +0.436 + 8.358 

--:l.023 +6. 798 .¡118.025 +230.049 12.763 -2.260 -0.415 +15.350 
E + 38.958 31.852 ¿; 
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Cyadro 8.7.Tabla dEl cálculo del ejemplo 8.4 (Continuación). 

o J2/H2 Corrección h3 H3 03 03/H3 

+196.745 7j.104 -0.327 + 2.440 +183.828 75.339 
-210.934 1 • 742 -·0.327 -0.110 +15.787 -214.156 13.555 

+ 29.795 

J
.360 -0.327 + 8.213 + 28.587 3.481 

+ 1 5 . 507 8 .206 - 1.741 92.385 

+282.875 17.837 -0. 41+3 +15.416 +278.581 18.071 

-220.086 7 . 363 -0.41t3 -30.334 -221.841 7.313 

- 55.163 6.602 -0.41+3 -0.110 - 8.911 - 57 . 1 25 6.411 

+ 7.607 31.802 - 0.386 31.795 

-258.061 . d.449 +0.110 -21.643 -258.799 12.420 

.¡. 55.183 5 . 602 +0.110 +0.443 + 8 . 9 1 1  + 55.987 6.521 

+210.934 d. 742 +0.110 +0. 327 +15.787 +214.156 1 3 . 56 5  
- 1.944 32.793 + 1.343 32.506 

Corre1ción h4 H4 04 o 

Compensado 

+0. 035 + 2,1, 75 +185.247 +185.061 

+0,035 +0.076 -1!5.576 -213.341 -213.528 
+0.03� + 8 .24 8 + 2(<.653 + 28.467 

¿ 0.559 0.000 

+0.022 +1!).438 +278.795 +278.&67 

+0.022 -30.312 -221.754 -221.882 

+0.022 1 -0.076 - 8.813 - 5 6.78 5 - 55.755 
¿ + 0 . 256 0.000 

-0.0761 -21. 719 -269.309 -270.313 
-0.076 -0.022 + 8.813 + 56.785 + 56.785 

- 0 . 0 7 6 1 - 0 . 0 3 5  +1!:).676 +213.341 +213.528 
¿ + 0.817 0.000 

... 
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Figura 8.21. 

� 

Pérdidas de carga en los diferentes 
tramos 
Nota: 
Para facilitar el cálculo se usó la tabla 
adjunta. 

Figura 8.22. 
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13.6.2 Método de la tubería equivalente. 

En un sistema de red hidráulica, se deben 
balancear los gastos en cada intersección y las 
sumas de pérdidas de carga entm dos puntos 
cualesquiera del sistema deben ser las mismas, 
cualquiera que sea la ruta por la que se 
desp lace el agua. En la solución de problemas 
es pecíficos se com prende generalmente, en 
primer lugar , la simplificación de disposiciones 
i'1trincadas y su comb inación en una o más 
l :neas equivalentes. El problema que aqUJ se 
considera es un circuito simple , A B e D (Figura 
8.23). 

Ejemplo 8.5 (Figura 8.23) 

Se supone que es recomendable substituir el 
circuito A D con una sola longitud equivalente de 
tubería de 24 pulg. {610 mm) con un valor de e 
== 100. El proceso para la determinación de la 
longitud equiva lente comprende tres pasos 
básicos, que se describen a continuación. 

1 . Long itud equivalente de tubería para la rama 
A B D. 

Se supone que hay un gasto de 219.0651/s 
a través de ABO. 

Para la tubería AB de 24" con e 
pérdida de carga resulta: 

h, � ( Q )M4L 
o.o177435 d283 e 

1 

110, la 

h = ( 219.065 )m 2438.4 1 0.0177435 X 24 283 X 110 

h, == 2.894 m 

La pérdida de carga en 1219.2 m de tuber ía de 
1 '3 pulgadas con e = 100 es: 

1 

h = ( 219.065 )'[!4 1219.2 1 0.0177435 X 16283 X 100 

h, = 12.44 m 
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Como AB y BD se encuentran conectadas en 
serie, la pérdida de ABO es igual a la pérdida de 
AB más la pérdida en BD,o sea: 

2.894 + 12.44 = 15.334 m 

La pérd ida en 1 000 metros de tubería de 24 
pulg. con C = 100 es 

h = ( 219 065 )¡m- 1000 1 42 m 1 
0.0177435 X 24283 X 100 

Dividiendo la pérdida en ABO por 1 .42 y 
mutip licando por 1000, se deriva la longitud de 
24 pulg, e = 100, equ iva lente a ABO,  o sea. 

15·334 m x 1000 = 10798 59 m 
1.42 m 

que resulta de: 

142m 

1000 m 

1 5 .334 ---
X 

2. Longitud equ iva lente de tubería para la rama 
ACD. 

Se supone que se tiene el mismo gasto de 
219.0651/s a través de ACD. La pérdida de carga 
en AC es: 

h = ( 219.065 );,. 1828.8 1 
0.0177435 X 105 X 20'63 

h, = 5.75 m 

Como puede verse en la Figura 8 23, eo es 
idéntica a BD, o sea 12.44m. 

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

5.75 + 12.44 = 18.19 m 
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Q L 1 = 2438.4m 
d== 24" , c1 = 110 

\.C 
L3= 1219.2m 
d4 = 16", C4= 100 

8 

o 

L2-:: 1219.2 m 
d2= 16", C2= 100 

Q 

Figura 8.23 

Dividiendo la pérdida en Aeo por la pérdida en 
1 ooo m de tubería de 24 pulg, e = 100 (1.42 m) 
y multiplicando por 1000, se deriva la longitud 
equivalente de tubería de 24 pulg, e = 100, de 
ACO, o sea 

18·19 m 
x 1000 = 12809.86 m 

1.42 m 

3. Longitud equtvalente de tubería para el 
circuito AO. 

Se supone una pérdida de carga en AO de 
15.24 m. 

Para ABO, la longitud equivalente de tubería 
fue de 10798.59 m. 

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

1 0798 .59 
= 10.79859 

1000 

15.24 
10.79859 

= 1.41 m 

El gasto al cual 1000 m de tubería de 24 pulg, e 
= 100, experimenta una pérdida de carga de 
1.41 m es 

Q = 0.0177435 e d263 (�)"54 
L 

Q = 0.0177435 X 100 X 24 263 (�)054 
1000 

Q = 218.56 1/s 

Para AeD, la longitud equivalente de tubería 1ue 
de 12809.86 m.Por tanto la pérdida por 1000 m 
de tubería de 24 pulg, e = 100 es 

15.24 
= 1 19 m 

12.81 

El gasto al cual 1000 pies de tubería de 24 pulg, 
e = 100 experimenta una pérdida de 1 19m es 

Q = 0.0177435 X 100 X 24 2·63 (�)054 
1000 

Q = 199.43 1/s 

Por lo tanto, el gasto total (el gasto en ABO más 
el gasto en AeO) es 

Q = 218.56 + 199.43 

------·----------------------------------------------------------------------
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Q = 417 99 1/S 

La pérd ida en 1000 m de tubería de 24 pu lg , e 
= 100 a un gasto de 417.99 1/s es 

h = ( 
417·99 )034 1000 = 4.68 m f 

0.0177435 X 24 263 X 100 

Dividiendo la pérdida en AD (supuesta 
inicialmente de 15.24 m)por 4.68 m y 
multiplicando por 1000, se obtiene la longitud de 
tubería de 24 pu lg . e= 100, que equivale a AD, 
o 

15·24 x 1000 = 3253.10 m 
4.68 

Para comprobar el análisis anterior ,  es necesario 
demostrar que la pérdida de car�la en ABO es 
igual a la pérdida de carga en AeO, como sigue: 

a) La pérdida en ABa 219.0651/s es 2.894 m. 
La pérdida en BD a 219.065 1/s es 12.44 m. 
La pérdida en ABO es 

12.44 + 2.894 = 15.334 m. 

b) La pérdida en Ae a 199.43 1/s es 

h = ( 
199.43 

)054 
1828.8 1 

0.0177435 X 105 X 20 2·83 

h1 = 4.83 m 

La pérdida en eo a 199.43 1/s es 

1 

h = ( 
199 .43 ) 0"54 1219 .2 f 

0.0177435 X 100 X 16 2·63 

l11 = 10.45 m 

Por lo tanto , la pérdida AeO es 

4.83 + 10.45 = 15.28 m 
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Por lo tanto, como las pérdidas en ABO y AeO 
son esencialmente iguales, el análisis es válido. 

Ejemplo 8.6 

Para la red mostrada en la Figura 8.24 encontrar: 

1) El diámetro de la tubería equivalente (A-O) 
de la línea AB-O. 

2) La longitud equivalente de la línea A-e-D si 
se coloca sólo tubería de 8". 

3) El gasto que puede conducir la tuber ía A-C-
0 (con un diámetro de 1 O") de tal manera 

que sus pérdidas en el punto D sean 
igua les a las de la línea A-B-0. 

Solución: 

Gastos 

Línea A-B-0 : 150 1/s 
Línea A-e-O : 70 1/s 

Usar la ecuación de Hazen y Williams con e = 

140 

Calculando las pérdidas de carga en las líneas 
de tubería considerando que las pérd idas en 

tuberías en serie se suman, se tienen : 

a) Línea A-B-D 
Tubo A-B L= 300.00m O = 12" e = 140 
Q = 150 1/s 

aplicando H-W (inc iso 1.5.3) 

H = 3.305 m. pérdida de carga 

Tubo B-0 L = 400.00 m D = 14" e = 140 
0=150 1/s 

H = 2.080 m. 

H total = 5.385 m 
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l' 300 00 
o' 12" 

L•40000m 0•14" 

l'40000m 0•10" 

Gastos 
Unea A-B-0 150 lts/seg 

Unea A-C-0 70 lts/seg 

Nota: 
Usar ecuación de Hazen-Wílliams con e = 140 

Figura 8.24. 

b) Línea A-e-O 
Tubo A-e L=400.00m 0= 10" e= 140 

Q = 70.00 1/s 

H = 2.611 m. 

Tubo e-O L = 300.00 m O = 8" e = 140 
O = 70.00 lts/seg 

H = 5.805 m 

H total = 8.415 m 

e) Aplicando la ecuación de Hazen-Williams 

L= 500.00 H = 5.385 m. 

e= 140 

0= ? 

Q == 0.0177435938 X 140 X d2 63 S054 

d263 = ______ o ____ � 

0.0177435938 X 140 X S054 

263 

d Q 
0.0177435938 X 140 X S""' 
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S= H/L 

2ro r--------------------------
150 d 

d = 12.91" 

0.0177435938 X 140 X ( 5·385 )054 
700.00 

Pero como este d iámetro no es comercial , se 
opta por una tubería de 14", teniéndose: 

d = 14"; L= 5oo.oo; Q= 1 5o .oo m; e= 140 

H = 2.600 m < < 5.385 por lo que no es tubería 
equivalente. 

Optando por una tubería de 12" se tiene. 

d = 12" L == 5oo.oo o = 150.00 m e === 140 

H = 5_508 rn > 5.385 m 

Siendo ésta tubería de 12" aproximadamente 
equivalente a la línea A-8-D. 



2) H = 8.415 m L = ? O = 1 O" C = 140 
Q = 70 1/s 

Leq 8.415 

( 
70 )� 

0.0177435938 X 140 X 10 2·63 

L eq. = 1289.535 m 

3) Línea A-B-0: H= 5.385 m; L = 700.00 

S = 5.385 
700.00 

Línea A-C-0: L = 700.00 m. O = 10" 

0 = 0.0177435938 X 140 X d2 63 X S054 

Q = 0.0177435938 X 140 X 10263 .� (5·385)054 
700 

O = 76.499 1/s 

8:.6.3 Método tJe secciones 

El método de secc iones fue desarrollado por 
,1\llen Hazen como un método rápido para 
v1erificar que los diámetros de las tuberías de una 
md ya diseñada sean tos correctos. Un 
procedimiento similar fue propuesto por Pardoe. 
Aunque el método es aproximado , es 
e:<tremadamente útil en el análisis de redes de 
tubería si se aprecian sus limitaciones. 

Los pasos que se sugiere seguir en el método 
de secciones son los siguientes: 

1. Corte la red con una serie de líneas que 
tomen en cuenta la variación de diámetros 
de tubería y características de la ciudad. Las 
líneas no tienen que ser rectas o estar 
regu larmente espaciadas. 

Es com ún que la primera serie de líneas 
corte a la red a ángulos rectos con respecto 
a la dirección del flujo. Las líneas de corte 
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adic ionales pueden orientarse en otras 
direcciones importantes a criterio del 
calculista. Si se tiene más de una linea de 
alimentación, debe usarse una linea de 
corte curva para Interceptar el flujo de cada 
una de ellas, como lo muestra la Figura 
8.25. 

2. Estime la cantidad de agua que debe 
suministrarse a las áreas que se encuentran 
"aguas abajo" de cada línea de corte. 

3. Estime la capacidad de la red de 
distribución en cada línea de corte o 
sección Esto puede hace rse como se ind1ca 
a continuación: 

a) Cuente y fabule el número de tubos de cada 
diámetro que fueron cortados. Sólo deben 
contarse aquellas tuberías que proporcionen 
agua en la dirección del flujo. 

b) Determine el grad iente hidráulico medio 
disponible . Este dependerá de la presión del 
s istema y de las velocidades de flujo 
permisibles. Por ejemplo, si una malla plana 
es de 10,000 m de ancho en la dirección del 
flujo; la presión disponib le en la entrada de 
la línea de alimentación es 415 kPa (60 
lb/pulg2 .) y la presión mínima perm isib le es 
140 kPa (60 lb/pulg2), entonces el gradiente 
hi dráu lic o p r o m e d i o e s  0.0028 
[(415-140)/1 0,000]. Son comunes gradientes 
hidráulicos y veloc idades entre 0.001 m/m y 
0.003 m/m, y 0.6 a 1 .25 m/s, 
respectivamente. 

4. Para el gradiente hidráu lico calculado, 
determine la capacidad de las tuberías 
cortadas existentes y la capac idad total. 

5. Determine la diferencia entre la capac idad 
requerida y la existente. 

6. Si la capactdad total existente es 
inadecuada , seleccione diámetros de tubería 
y patrones que compensen cualquier 
deficiencia para alcanzar el gradiente 
hidráulico requerido. 
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La capacidad del sistema p uede 
incrementarse reemplazando las tuberías 
pequeñas con diámetros mayores o 
agregando tuberías a la malla. La 
experiencia en el diseño de redes ayuda 
algunas veces en la selección de los 
diámetros de las tuberías, pero dicha 
experiencia no es necesaria . Si se encuentra 
capacidad en exceso, los diámetros de 
tubería pueden reducirse usando los 
mismos procedimientos. 

7. Determ ine el diámetro de la tubería 
equivalente para el sistema reforzado y 
estime la velocidad de flujo. 

8. Revise los requerimientos de presión contra 
el sistema reforzado. 

Ejemplo 8.7. 

Aplicacion del método de secciones. 

Usando el método de secciones, analice la red 
de distribución de agua que se muestra en la 
Figura 8.25. Especifique la naturaleza y 
localización de cualquier mod ificación que usted 
crea que debe hacerse en la red de tuberías y 
reanalícela con estas modificaciones. Asuma que 
se aplican las siguientes condiciones. 

1. La demanda de incendios en el centro de la 
zona se estima usando la siguiente 
ecuación: 

Q = 65 (p)112 [1 - 0.01 (p)'f2] 

donde Q = gasto en 1/s 
p = población en miles 

Nota. La ecuac ión anterior fue comúnmente 
usada por el National Board of Fire 
Underwriters. 

2. Dotación de 416.8 1/hab/día 

3. Coeficientes de variación diaria y horaria 1 .2 
y 1.5, respectivamente. 
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4. Ca lcu le las pérdidas de carga con la 
ecuación de Darcy-Weisbach, usando un 
valor de f de 0.020. 

5. Use solo tuberías de 1 50 , 200, 300, 400 y 
600 mm de diámetro cuando modifique la 
red del sistema de distribución. 

Solución 

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

h f V2 - =S =--
l D 2g 

f Q2 
S =---

2g N O 

donde á = gasto, m3/s 
D = diámetro de tubería, m 
s = pendiente, m/m 
g =aceleración debida a la gravedad, 
9.81 m/s2 

2 ' , 
0 = ¡9.81 rr 1� 0� s� 

8 (0.02) 

, ' 
a = 24.60 o� s� 

Por conveniencia, expresamos Q en 103m3/día: 

5 ' 
Q = 2125 D� s2 

Reescribiendo la ecuación anterior en términos 
de s y D, se obtiene: 
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o = ( 4.667 x 10-2 )(0�)� 
S 

2. Corte la red de distribución con una ser ie de 
líneas seccionadas aproximadamente 
perpendiculares a la línea de alimentación 
(ver Figura 8.25). 

3. Estime la población aguas abajo de cada 
sección cortada. Los valores para las 
secc iones mostradas en la figura son: 

Sección Población 

a a 28,000 
bb 23,000 
ce 16,500 
dd 9,000 
e e 3,750 

4. Est ime la demanda aguas abajo de cada 
sección de corte. Los valores requeridos 
son. 

Secdóo PoblaClón Consumo lncendlo TolaJ 

a_ 

28,000 2�.00 28.14 49.14 

bb 23,(XXJ 17.25 26.14 4!539 

16,600 12.3B 2814 40.�2 
dd 9,CXXJ 6.75 2814 3489 

3,760 2.81 5.4!5 8.27 

• Basado en demanda de incendio residencial de 
63 1/S. 

a. Consumo doméstico 

(1.2)(1 .5)(416.8 l/h/día)(16,500 h) QMH = ---'-------:--..,.------
1 03 l/rn3 
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b. La demanda de incendio de la zona central 
o de comercio está basada en una 
pob lacion de 28,000 habitantes 

5. Determine el gradiente hidráulico disponible 
a través del s istema de distribución. 

donde : 

p1 p2 

S = y y 
L 

P 1 = presión en la entrada de la línea de 
a limentación (415 x 103 Pa, es dato) 

P2 = presión mínima requerida en el extremo 
más lejano de la red de distribuc ión 
140 x 103 Pa (20 lb/pulg2) 

L = longitud de la tubería de alimentación o 

primaria a través del sistema = 9,025 m 

S = 

�15 - 140 N/m2 
x 103 

_9_,8_1 0--:-N;:-:::/';::-m_J ___ = 0.0031 m/m 
9,025 m 

6. Cuente y tabule el número de tuberías de 
cada diámetro cortadas por cada sección. 

Por ejemp lo , para la sección bb: 

1 - 0.6 m diámetro 
1 - 0.3 
2-0.2 
4- 0.15 

7. Calcule la capacidad de cada tubería 
cortada por la sección bb usando la 
ecuación de Darcy-Weisbach y el gradiente 
hidráulico disponible. Por eJemplo, para la 
tubería de 0.6 m de diámetro. 



m' Q = 2125 (0.6)� (0 031)� = 32.99 x 103 _ 
día 

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

1 -0.6 32.99 x 10' m'/dfa 
1 -0.3 5.83 

2-0.2 4.23 

4-0.15 4.12 

47.17 x 10' m'/dfa 

Si la suma es mayor que la demanda hay 
suficiente capacidad a través de la sección. 
Para la sección bb el suministro es mayor 
que la demanda (45,390 m3/día). 

8. Ca lcule el d iámetro de un tubo sencillo 
e q u ivalente usando la ecuación de Darcy en 
su forma de diámetro: 

D = ( 4.667 x 10·• ) ¡47·17 2]� = 0.692 m 
0.0031 

9. Calcule el gradiente hidráulico actual 
cuando la capacidad en la línea de sección 
iguale a la demanda usando la ecuación de 
Darcy-Weisbach en su forma de pendiente: 

S = ( 2.215 X 10-7 ) ( 
45

·
39 2 

J = 0.00288 
0.692 5 

10. Usando el gradiente hidráulico actual, 
recalcule la capacidad en la línea de 
sección . Debe igualar la demanda. 

1 - 0.6 31.80 x 10' m'/dfa 
1-0.3 5.62 

2-0.2 4.08 

4-0.15 3.89 

45.48 x 10' m'/dfa 

11 . Revise las velocidades en exceso en las 
tuberías, usando las capacidades actuales 
del paso 10. 
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1 O' m' 
(1 O') 

_h_ __d_ 
d 3600 24 h 

LD2 
4 

V = ( 1.474 X 10-2 ) Q 
oz 

D = diámetro de tubería, m 

V = velocidad del fluido, m/s 

Por ejemplo, para la tubería de 0.6 m de 
diámetro 

V= ( 1.474 x 10-2) [ 
31

·
80 

J = 1.30 m/s 
0.6 2 

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

12. Complete los cálculos necesarios para las 
secciones restantes. Los cálculos requeridos 
para el sistema mostrado en la Figura 8.24 
se resumen en el cuadro 8.8, las secciones 
dd y ee tienen capacidad insuficiente. 
Aunque es posible efectuar muchas 
modificaciones a la red de distribución, tres 
que corregirán los problemas de capacidad 
insuficiente se muestran en la misma Figura 
8.25. Las secciones dd y ee fueron 
recalculadas y los nuevos resultados se 
muestran en el cuadro 8.8 como secciones 
dd y ee (revisadas). 
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Cuadr� 8.8. 

RESUMEN DE CALCULOS PARA LA APLICACION DEL METOOO DE SECCIONES 

Velocidad 

Demanda Tuberías Caps1cided Diámetro Pendiente Veri f. de cuando 

� 3 ·····- - ·-a s=0031, equivalente cuando la capacidad cap.=dem. 

Sección 10 mld No. D (m) 10 m Id (m) cap. =demand. 10 m Id (mis) 

·· · ·· · ······�--------·--· ·-··--------- - -- - - - ---- ----- ------ -----------------------

a a 44.14 0.75 57.64 0.750 0.00225 49.10 1.29 

bb 45.39 0.6 32.99 0.692 0.00228' 31.80 1.30 

0.3 5 . 83 5.62 0.92 

2 0.2 4.23 4.08 0.75 

4 o. 15 4.12 3.98 0.65 

47.17 45.48 

ce 40.52 2 0.4 23.95 0 . 667 0.00275 22.55 1.04 

2 0.3 , 1.66 10.98 0 . 90 

3 0.2 6.35 5.98 0.73 

0.15 1.03 0.97 0.64 

42.99 . 40.48 

dd 34.89 0.4 11.97 

0.3 5.83 Capacidad 

4 0.2 8.47insuficiente 

2 0.15 2.06 

28.33 

e e 8.27 0.2 2.12 Capacidad 

5 o. 15 5.16insuficiente 

7.28 

-----· 

dd 34.80 2 0 . 4 23.95 0.618 0.00299 23.52 1.08 

revisado 5 0.2 1 0 . 58 10.39 0.77 

1 0.15 1.03 1.01 0.66 

35.56 34 . 92 

e e 8.27 3 0.2 6.35 0.364 0.00237 5.55 0.68 

revisado 3 0.15 3.09 2.70 0.59 

9.44 8.25 



8.6.4 Método del círculo. 

Este método permite realizar el proyecto o el 
estudio de los tubos más pequeños que forman 
las mallas de la red . La Figura 8.26(a) muestra 
una forma de disposic ión de estos tubos , para 
cuyo cálculo se hacen las siguientes 
supos 1c 1ones: se desprecia el consumo 

doméstico ordinario y sólo se considera la 
demanda de incendios. Las manzanas son de 75 

x 150 m. Las arterias principales del sistema 
(que no se ha dibujado en la Figura) cumplen 
las recomendaciones del lnsurance Services 
Office y, por consiguiente, mantienen una 
separación de 1 000 m entre sí, constituyendo, 
además , su prop ia malla. Los tubos cortados por 
un c írcu lo de 150 m de radio son los que 
suministran el agua necesaria para la ext inción 
de incend ios. Esto se basa en el hecho de que 
las mangueras de más de 150 m de longitud 
proporcionarían poca agua, y que la presión en 
las bocas de incendios no debe ser menor de 
1.5 Kg/cm2, si se emplean motobombas. 

En la Figura 8.26 (a), el círculo corta a 14 tubos 
contando los puntos de tangenc ia como dos 
tubos. Si el distrito que se estudie es el más 
densamente edificado de la sección residencial 
será necesario, para atender a los casos de 
Incendio, un máximo de 9.5 m3/min. Cada uno 
de los 14 tubos que el círculo corta conducirá 
0.68 m3 /min, y si tienen un diámetro de 15 cm, 
la pérd ida de carga será 5.5 x 10'3. Cada tubo, si 
13l incend io se produce en el centro de la malla 
formada por las arterias , tendrá un recorrido de 
unos 500 m hasta llegar a la arteria que le 
suministra el agua, y por tanto, la pérd ida de 
presión en cada tubo será de 0.28 Kg/cm2 . Para 

una presión normal en la arteria de 2.8 Kg/cm2 
es evidente que la presión en los h idrantes 
próximos al lugar del incendio será holgada. Una 
cantidad desconocida de agua alcanzará la zona 
después de recorrer una gran parte del camino 
por los tubos dispuestos paralelamente a las 
direcciones que van d irectamente a las arterias. 
Con una red de tubos de 15 cm de diámetro , 

esta cantidad sería, sin embargo, reduc ida 
y , además , la demanda normal doméstica tenderá 
a imped ir cualquier d isminución considerable de 
la pérdida de presión produc ida por esta causa. 
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La Figura 8.26 (b) se refiere a manzanas de 150 
x 150 m. El círcu lo , en este caso solamente 
corta 1 o tubos, por lo que cada uno deberá 
conducir 0.95 m3/min , lo que, si su diámetro es 

de 15 cm, dará una pérdida de carga de 10 m 

por kilómetro , que representa 0.5 kg/cm2 de 
pérdida desde la periferia del círculo hasta los 
alimentadores, lo que conduciría a que la 
presión en la boca de incendios alcanzace el 

valor de 2.3 kg/cm2 Si las manzanas fuesen de 
175 x 175 m la circunferencia solo cortaría a seis 

tubos, como indica la Figura 8.25(c) sería 
deseable reemplazar algunos de los tubos de 
150 mm por otros de mayor tamaño para 
asegurar que existen presiones adecuadas e'l 

caso de incendio. 

El estudio anter ior se ha realizado para una zona 
residencial de gran demanda. En general , las 
demandas para Incendios son menores excepto 
en los distritos de lujo o de negocios, para los 
cuales ellnsurance Services Office exige que los 
tubos sean de 20 cm de diámetro como mínimo. 
La disposición de las redes de arterias tiene una 
gran importancia. Si solamente se dispone de 
arterias por los dos lados , únicamente será 
razonable considerar que la totalidad del agua 
necesaria llegará a la zona estudiada circulando 
nada más que por la mitad, o las tres cuartas 
partes de los tubos que corta la circunferencia, 
con lo que se Incrementarán las pérdidas de 
presión haciendo necesario que los tubos de 
enlace con las arterias sean de mayor diámetro. 

F igura 8.26. El método del círculo para Bl 
cálculo de caudales. 
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fl.6.5 Análisis con computadora. 

La mayor parte de las red es de distribuc ión se 
anal izan en la actual idad usando programas de 
computadora . Al diseñar un programa que 
resuelva problemas de redes de flujo , deben 

satisfacerse ias siguientes ecuac ion es 

simultáneamente a través de la red: 

En cada nudo o crucero: 

I Q entrada = L Q salida 

Para cada c ircu ito completo: 

LH=O 

Para cada tubería: 

H = KQ" 

En los programas de computadora para redes 
más complejos , las ecuaciones anteriores se 

resuelven simultáneamente usando una o varias 

técnicas de inversiÓn de matrices. 

Quizá la mayor ventaja ofrecida por el uso de las 
computadoras es que pueden des'!lrrolla rse 

Problemas 

muchas más soluciones a un costo razonable 
para analizar la respuesta del sistema ante la 
variación de entradas. En la actualidad casi 
todas las firmas consultoras cuentan con 
programas de computadora . Lo importante no es 
solo aprender a correr el programa,sino 
comprende r el problema que se quiere resolver. 

8.6.6 Analogía eléctrica. 

El analizador eléctrico de Mcllroy es de tipo 

analógico . Requiere el empleo de unos tubos de 
vacío especiales denominados fluistores, en los 

cuales la caída de voltaje es proporciona l a la 

potencia 1.85 de la corriente con lo que es 
análogo a la pérdida de carga producida por la 
fricción en la tubería, por tanto, se pued en 
practicar alimentaciones y cortes de corriente 
equivalentes a las al imenta ciones y sal idas 
propuestas para un sistema de distribución y 
reg istrar los cambios de voltaje Asimismo, es 
posible estudiar los efectos de la implantac ión 
de nuevas tuberías reemplazando los tubos por 
otros equivalentes a líneas mayores . 

8.1 Para el circuito de la Figura P-8.1, calcule la distribución de gastos y la presión en el crucero A. 
Suponer que todas las tuberías están a la misma cota. 

5 rrtllmin 

P� 100C kPa 
1500 m 

455mm 

1000 m 405 Mm eco m 255mm 

'lOOm 0 
305mm 

5m31mln 10 m3/m:n 

Figura P-8.1 
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8.2 Para el circuito de la Figura P-8.2, calcule la distribución de gastos y la presión en e l crucero A. 
Suponer que todas las tuberías están a la misma cota. 

5m31min 

1000m 

405 mm 

:nJ m 305 mm 

5m31min 

Figura P-8.2 

8.3 Para el circuito de la Figu ra P-8.3, calcule la distribución de gastos y la presión en el crucero A. 

Suponer que todas las tuberías están a la misma cota, excepto en donde se indica. 

5 m3/min 
r---x----1 - 300 m 

3JO,k------J 
405 mm 405 m m 

l5D m 

r---���O�m�--�--��� O�m�--�250m 

355 mm 1000 m 1000 m 205 mm 1000 m 205 mm 

10 m3/min 

305 mm 205mm 
2000 m 2000m 

Figura P-8.3 

8.4 Con referencia a la Figura P-8.4, diseñe la red de distribución para el área mostrada, considerando 
por lo menos dos circuitos y las densidades en habitantes por hectárea que se indican en cada 
manzana. Indiq ue la pos ic ión y altura más conveniente del tanque de regularización. Suponga una 
dotac ión de 200 1/hab/d ía y los coeficientes de variación diaria y horaria 1.2 y 1.5, respectivamente. 

8.5 Con referenc ia a la Figura P-8.5, diseñe la red de distribución para el área mostrada, considerando 
por lo menos dos circuitos y las dens idades en habitantes por hectárea que se indican en cada 
manzana. Indique la posición y altura más conveniente del tanque de regularización. Suponga una 
dotación de 250 1/hab/día y los coeficientes de variación diaria y horaria 1.25 y 1.45, respectivamente 
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B500 hab. 

Figura P-8.4. 

Figura P-8.6. 
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DATOS DE PROYECTO 

01: 350 habltla. 
02: 500 habltla. 

03: 650 hab/ha. 



ANEXO 

A 

Norma Oficial Mexicana NOM-127-SSA1-1994, Salud Ambiental, agua para uso y consumo humano­
límites perm is ibles de calidad y tratamientos a que debe someterse el agua para su potabilización. 

O INTRODUCCIÓN 
1 OBJETIVO Y CAMPO DE APLICACIÓN 

2 REFERENCIAS 

3 DEFINICIONES 
4 LIMITES PERMISIBLES DE CALIDAD DE AGUA 

IN DICE 

5 TRATAMIENTOS PARA LA POTABILIZACION DEL AGUA 
6 BIBLIOGRAFIA 
7 OBSERVANCIA DE LA NORMA 

AGUA PARA USO Y CONSUMO HUMANO - LIMITES PERMISIBLES DE CALIDAD Y TRATAMIENTOS A QUE DEBE SOMETERSE 
EL AGUA PARA SU POTABILIZACION. 

O INTRODUCCION 

El abastecimiento de agua para uso y consumo humano con calidad adecuada es fundamental para p revenir y evitar la transmisión 

de enfermedades gastrointestinales y otras, para lo cual se requiere establecer lfmttes permisibles en cuanto a sus caracterfsticas 
biológicas . ffsicas. organolépticas, qufmicas y elementos radiactivos. 

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

tratamientos de potabilización. 

1 OBJETIVO Y CAMPO DE APLICACION 

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

�! REFERENCIAS 

NOM-008-SCF1-1993 'Sistema Genmal de Unidades de Medida' 

3 DEFINICIONES 

3.1 Ablandamiento.- Proceso de remoción de los iones cateto y magnesio, principales causantes de la dureza del agua 

3 2 Adsorción .- Remoción de iones y moléculas de una solución que presentan afinidad a un medio sólido adecuado, de forma 

tal que son separadas de la solución. 

3.3 Agua para uso y consumo humano.- Aquélla que no contiene contaminantes objetables, ya sean qufmicos o agentes 

infecciosos y que no causa efectos nocivos al ser humano. 

3.4 Caracterfsticas bacteriológicas.- Son aquéllas debidas a microorganismos nocivos a la salud humana Para efectos dA 
contro l sanitario se determina el contenido de indicadores generales de contaminación microbiológica, especfficamente 

organismos colíformes totales y organismos coltformes fecales. 
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3.16 

3.17 

3.10 

3.19 

3 20 

4 

4.1 

Características físicas y organolépticas.- Son aquéllas que se detectan sensorialmente. Para efectos de evaluación, el 
sabor y olor se ponderan por medio de los sentidos y el color y la turbiedad se determinan por medio de métodos 
analíticos de laboratorio. 

Características químicas.- Son aquéll as debidas a elementos o compuestos quimicos, que como resultado de investigación 
científica se ha comprobado que pueden causar efectos nocivos a la salud humana. 

Características radiactivas.- Son aquéllas resultantes de la presencia de elementos radiactivos. 

Coagulación química.- Adición de compuestos químicos al agua, para alterar el estado ffsico de los sólidos disueltos, 

coloidales o suspend idos , a fin de facilitar su remoción por precipitación o filtración. 

Contingencia.- Situación de cambio imprevisto en las caracteristicas del agua por contaminación externa y que pongan 
en riesgo la salud humana. 

Desinfección.- Destrucción de organismos patógenos por medio de la aplicación de productos químicos o procesos fís1cos. 

Filtración.- Remoción de particulas suspendidas en el agua, haciéndola fluir a través de un med1o filtrante de poros1dad 
adecuada. 

Floculación.-Aglomeración de partículas desestabilizadas en el proceso de coagulación quimica, a través de med ios 
mecánicos o hidráulicos. 

Intercambio iónico.· Proceso de remoción de aniones o cationes especfficos disueltos en el agua, a través de su reemplazo 
por aniones o cationes provenientes de un medio de intercambio , natural o sintético, con el que se pone en contacto. 

Límite permisible .· Concentración o contenido máximos o intervalo de valores de un componente, que garantiza que el 
agua será agradable a los sentidos y no causará efectos nocivos a la salud del consumidor 

Neutralización.· Ajuste dei pH, mediante la adición de al:fentes químicos básicos o ácidos al agua en su caso, con la 
finalidad de evitar incrustación o corrosión de materiales que puedan afectar su calidad. 

Osmosis Inversa.· Proceso esencialmente ffsico para remoción de iones y moléculas disueltas en el agua , el cual por 
medio de altas presiones tuerza el paso de ella a través de una membrana semipermeable de porosidad específica, 
reteniendo los iones y moléculas de mayor tamaño. 

Oxidación.- Introducción de oxígeno en la molécula de Ciertos compuestos para formar óxidos. 

Potab1lización.- Conjunto de operaciones y procesos , físicos y/o qu ímicos que se aplican al agua a fin de me1orar su 
estado y hacerla apta para uso y consumo humano. 

Precipitación.· Proceso físico que consiste en la separación de las partículas suspendidas sedimentables del agua, por 
efecto gravitacional. 

Sistema de abastecimiento. Con¡unto Intercomunicado o interconectado de fuentes. obras de captac1ón, plantas 
cloradoras, plantas potabilizadoras, tanques de almacenamiento y regulación, cárcamos de bombeo, lfneas de conducción 
y red de distribución. 

LIMITES PERMISIBLES DE CALIDAD DE AGUA 

Umites permisibles de caracteristicas bactenológicas. 

El contenido de organismos resu ltante del examen de una muestra de agua simple, deberá ajustarse a lo establecido en la Tabla 
1. 

Ba¡o situaciones de emergencia sanitaria, las autoridades competentes dictarán las medidas necesarias para identificar la presencia 
de otros agentes biológicos nocivos a la salud. 
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TABLA 1 

CARACTERISTICA 

Organ1smos coliformes totales 

Organismos coliformes fecales 

LIMITE PERMISIBLE 

2 NMP/100 mi 
2 UFC/100 mi 

No detectable NMP/100 mi 
Cero U FC/1 00 mi 

ANEXO A 

Los resultados de los exámenes bacteriológicos se deben reportar en unidades de NMP/100 mi (número más probable por 100 mi), 
si se utiliza la técnica del número probable o UFC/100 mi (unidades formadoras de colonias por 100 mi), si se utiliza la técnica de 
filtración por membrana . 

4.2 Umites permisibles de características físicas y organolepticas. 

Las características ffsicas y organolépticas deberán ajustarse a lo establecido en la Tabla 2 

CARACTERISTICA 

Color 

Olor y sabor 

Turbiedad 

4.3 Límites permisibles de características químicas. 

TABLA 2 

LIMITE PERMISIBLE 

15 unidades de color verdadero en la escala de 
platino cobalto. 

Agradable (se aceptarán aquellos que sean 

tolerables para la mayoria de los consumidores 
siempre que no sean resultado de condiciones 
objetables desde el punto de vista biológico o 

químico) 

5 un idades de turbiedad nefelcmétricas (UTN) o su 

equivalente en otro método 

El contenido de constituyentes químicos deberá ajustarse a lo establecido en la Tabla 3. Los límites se expresan en mg/1, 

excepto cuando se indique otra unidad. 

CARACTERIST ICA 

Aluminio 
Arsénico 

Bario 
Cadmio 
Cianuros (como CN-) 
Cloro residual libre 

Cloruros (como Cl-) 

Cobre 
Cromo total 
Dureza total (como CaCOJ 
Fenoies o compuestos fenólicos 
Fierro 
Fluoruros (como F-) 

Fosfatos (como PO.=) 
Manganeso 

Mercurio 

TABLA 3 
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LIMITE PERMISIBLE 

0.20 

0.05 

0.70 

0.005 

0.07 

0.5-1.00 (después de un tiempo de contacto 

mínimo de 30 min) 
250.00 
2.00 
0.05 

500.00 

0.001 

0.30 
.1.50 
0.10 

0.10 

0.001 
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Nitratos�mo N) 

Nitritos (como N) 

Nitrógeno amoniacal (como N) 
Oxígeno consumido en medio ácido 

pH (potencial de hidrógeno) en unidades de pH 
Plaguicidas en microgramos/Aidrfn y dieldrín 
o combinados)(separados 

Clordano (total de isómeros) 

DDT (total de isómeros) 
Gamma-HCH (lindano) 
Hexaclorobenceno 
Heptacloro y epóxido de heptacloro 
Metoxicloro 
2,4-D 

Plomo 

Sodio 
Sólidos disueltos totales 

Sulfatos (como SO,=) 
Sustancias activas al azul de metileno 
Tnhalometanos totales 
Zinc 

10.00 
0.05 

050 

3.00 
6.5-8.5 

0.03 

0.30 

1.00 
2.00 

0.01 

0.03 

20.00 

50.00 

0.025 

200.00 

1000.00 

400.00 

0.50 

0.20 

5.00 

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

4.4 Urrutes permisibles de características radiactivas. 

El contemdo de constituyentes radiactivos deberá ajustarse a lo establecido en la Tabla 4. Los limites se expresan en Bq/1 
(Becquerel por litro). 

TABLA 4 

RADIACTIVIDAL ALFA GLOBAL 0.1 

RADIACTIVIDAD BETA GLOBAL 1.0 

5 TI�ATAMIENTOS PARA LA POTABILIZACION DEL AGUA 

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

Se deben aplicar los tratamientos especfficos siguientes o los que resulten de las pruebas de tratabilidad cuando los contaminantes 
biológicos, las caracterfsticas ffsicas y los constituyentes químicos del agua enlistados a continuación, excedan los limites permisibles 
establecidos en el apartado 4. 

5 1 Contaminación biológica. 

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

5.2 Caracterfsttcas ffsicas y organolépticas. 

5.2.1 Color, olor, sabor y turbiedad.- Coagulación-ftoculación-precipitación-filtrac:ión, cualquiera o la 
combinación de ellos, adsorción con carbón activado u oxidación. 

5.3 Constituyentes químicos. 

5.3.1 Arsénico.- Coagulación-floculación-precipitación-filtración; cualquiera o la combinación de ellos, 
intercambio iónico y ósmosis inversa 

5.3.2 Aluminio, bario, cadmio, cianuros, cobre, cromo total y plomo.- Intercambio iónico, ósmosis inversa 
o adsorción con carbón activado. 

5.3.3 Cloruros.- Intercambio iónico, ósmosis inversa, o evaporación. 

5.3.4 Dureza.- Ablandamiento químico o intercambio iónico. 
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5.3_5 Fenoles o compuestos fenólicos.- Adsorción con carbón activado u oxidación con ozono. 

5.3.6 Fierro y/o manganeso.- Oxidación-filtración, intercambio tónico u ósmosis inversa. 

5.3.7 Fluoruros.- Adsorción con carbón activado , ósmosis inversa o coagulación química. 

5.3.8 Materia orgánica.- Oxidación-filtración o adsorción con carbón activado. 

ANEXO A 

5.3.9 Nitratos y nitritos.- Intercambio iónico o coagulación-floculación-sedimentación-filtración; cualquiera 
o la combinación de ellos. 

6. IBIBLIOGRAFIA 

5.3.10 pH (potencial de hidrógeno).· Neutralización. 

5.3.11 Plaguicidas.- Adsorción con carbón activado granular. 

5.3.12 Trihalometanos.- Preozonización y adsorción con carbón activado granular. 

5.3.13 Sulfatos.- Intercambio iónico y ósmosis inversa. 

5.3.14 En el caso de contingencia, resultado de la presencia de sustancias contempladas o no contempladas 
en el apartado 4, se dt�ben coordinar con la autoridad sanitaria competente, las autoridades locales, la Comisión 
Nacional �el Agua, los responsables del abastecimiento y los particulares , instituciones públicas o empresas 

privadas involucrados en la contingencia, para determinar las acciones que se deben realizar con relación al 
abastecimiento de agua a la población . 

6. i NOM-Z- 13 "Guía par¡¡. la Redacción, Estructuración y Presentación de las Normas Oficiales Mexicanas". 

6.2 Reglamento de la Ley General de Salud en Materia de Control Sanitario de Actividades, Establecimientos, Productos y 
Servicios, Diario Ofici¡¡_t de la Federación. Enero de 1988. 

_3 Desinfección del Agua. Osear Cáceres López_ Lima, Perú. M in isterio de Salud_ Organización Panamericana de la Salud. 
Organización Mundial de la Salud. 1990. 

13.4 Guías para la Calidad del Agua Potable. Volumen 1. Recomendaciones. Organización Panamencana de la Salud. 
Organización Mundial de la Salud. 1985. 

6.5 Guías para la Calidad del Agua. Potable. Volumen 2. Criterios relativos a la salud y otra información de base. 
Organización Panameticana de la Salud. 1987. 

6.6 Ingeniería Sanitaria Aplicada a la Salud Pública. Francisco Unda Opazo. UTEHA 1969. 

6.7 Ingeniería Sanitaria y de Aguas Residuales. Purificación de Aguas y Tratamiento y Remoción de Aguas Residuales_ 

Gordon M. Fair, John C. Geyer, Daniel A. Okun, Limusa Wiley. 1971. 

t5.8 Instructivo para la Vigilancia y Certificación d1� la Calidad Sanitaria del Agua para Consumo Humano. Comisión Interna 
de Salud Ambiental y Ocupación . Secretaría de Salud, 1987. 

€i.9 lntegrated Design of Water Treatment Facilities . Susumu Kawamura. John Willey and Sons, lnc . 1991. 

6:_10 Normas Técnicas para él Proyecto de Plantas Potabilizadoras. Secretaría de Asentamientos Humanos y Obras públicas_ 
1979. 

6. ·¡1 Revision of the WHO Guidelines for Drinking-Water Quality. IPS lnternational Programme on Chemical Safety. United 

Nations Environment Programme. lnternational Labour Organ izat ion . World Health Organization. 1 99 1 . 

6.12 WHO Guidelines for Dririking-Water Quality. Volume 1. Recommendations. World Health Organization. 1992_ 

6.13 WHO Guidelines for Drinking-Water Quality. Volume 2. Health Gritería and Other Support!ng lnformation. Chapter 1: 
Microbiological Aspects. United Nations Environmment Programme. lnternational Labour Organization_ World Health 

Organization. 1992. 
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7 OBSERVANCIA DE LA NORMA 

7. ·1 Esta Norma Oftctal Mextcana es de observancia obligatoria en todo el terntono nacional para los organismos operadores 

de los sistemas de abastecimiento públicos y pnvados o cualquier persona ffsica o moral que distribuya agua para uso 

y consumo humano. 

7.2 La vtgilancia del cumplimiento de esta Norma Oftcial Mexicana corresponde a la Secretaría de Salud y a los gobiernos de 
las entidades federativas en coordinación con la Comisión Nacional del Agua, en sus respectivos ámbitos de competencia. 
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