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PROLOGO

Por el aumento en la demapda de energia eléctrica debida
al crecimiento demogrdfico e industrial de 1la Ciudad de
Guadalajara, la Comisidn Federal de Electricidad ée ha dado a
la tarea de buscar Yy estudiar posibles fuentes
hidroeléctricas, que permitan satisfacer las necesidades de
energia eléctrica. Dentro de las obras contempladas, esti el
Proyecto Hidroeléctrico Agua Prieta, Jalisce, el cual
aprovechari los escurrimientos de agua residual de la zona
metropolitana y el desnivel topogrifico aproximado de 500 m.,

que existe entre la zona de almacenamiento y el Rio Santiago.

Parte de las aguas residuales se captaran por el lado
oriente de la ciudad, desde los arroyos Osorio y San Andrés,
hasta la confluencia del Rio San Juan de Dios y el Arroyo

Atemajac, lugar donde se captara la totalidad de las aguas,

El Proyecto Hidroeléctrico se construird en tres etapas,
dentro de las cuales se tiene contemplado el desarrollo
urbano e industrial gque aportarad cada vez mayores voldmenes
de escurrimiento susceptibles de aprovechar en la generacién

de energia.



En el presente trabajo se desarrollan los estudiocs y
andlisis hidraulicos necesarios de las obras de captacién de
los volumenes escurridos en  la zona de confluencia de 1los

arroyos mencionados.



CAPITULO I
ANTECEDENTES

Para aprovechar 1las descargas del agua residual de ‘la
zona metropolitana de la ¢iudad de Guadalajara, la Comisién
Federal de Electricidad lleva a cabo el Proyecto
Hidroeléctrico Agua Prieta, ubicado en la zona norte de la

ciudad.

Este proyecto ayudara a satisfacer la demanda de energia
eléctrica en horas plco ocasionado por el crecimiento urbano

e industrial de la zona metropolitana.

Parte de las aguas residuales se captardn por el lado
oriente de la ciudad, desde los Arroyos Osorio y San Andrés
mediante presas derivadoras, siende dirigidas por medio Qde
una conduccién a lo largo de 8 km. aproximadamente, hasta ser

descargadas en el Rie San Juan de Dios.

En la confluencia del Rio San Juan de Dios y el Arroyo
Atemajac se captard la taotalidad de las aguas residuales
mediante presas derivadoras interconectadas entre si; estas
aguas se transportarin por medio de conductos cerrados en una

longitud de 6 km. aproximadamente.

Los conductos serd&n construidos en zanja y tanel y dos

sifones invertidos, hasta un tanque artificial donde se



regulardn las aguas para ser extraidas diariamente en un
tiempo aproximado de 5 horas, a través de un tiénel a presién
que posteriormente se bifurcari en la proximidad de casa de
miguinas, para sumunistrar su flujo a cuatro turbinas tipo

Pelton.
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I.1.- INTRODUCCION

En el desarrollo del proyecto se recopild informacién
disponible, para realizar varios estudios badsicos que nos
proporcionaron los datos necesarios en el -andlisis’-del

trabajo aqui presentado.

La informacién utilizada fue la siguiente;. .. .’ L.

- Planos esquemdticos del uso del suelo pér

metropolitana de Guadalajara esc. 1:75,0@0 f&
- Planos d- DETENAL esc. 1:50,000 |
- Planos Topogrdficos esc. 1:50,000
- Proyecto de Abastecimiento de Agua Potasle
Los estudios que se reallizaron son:
- Estudios Geoldgicos
- Estudios Hidrolégicos
- Estudios Topograficos
Asi como también estudios complementarios como son:
- Estudios de Poblacidn

- Estudios Socioeconémicos



X.2.- ESTUDIOS BASICOS

Estos estudios se llevaron a cabo con la finalidad de
conocer todas las caracteristicas generales de la regién en
la cual se ubicara el proyecto, ademas dichos’ estudios ‘ge
utilizaron en la seleccién de posibles alternativas. del

proyecto.

Estudios Geoldgicos.~ Estos estudioes contribuyeron a
conocer los perfiles estratigraficos, los tipos de suelo que
existen, los tipos de fallas, etc., a lo largo de la zona del

proyecto, sirviendo para garantizar la estabilidad de las

estructuras del proyecto y obtener materiales de
construccion.
Estudios Ilidroldgicos.~ Estos se realizaron con el

objeto de proporcionar datos, como son: volimenes escurridos,
niveles, capacidades, gastos, y su distribucién en el tiempo

para dimensionar adecuadamente las estructuras hidraulicas.

Estudios Topogrdficos.- Nos indican como se encuentra la
morfologia del lugar, es decir, conocer los lugares donde se

encuentran, valles, mesetas, desniveles, planicies, etc.



Estudios de poblacién.- Debido a gue en el proyecto se
trabajard con aguas residuales, estos estudios hos permitiran
conocer la poblacién actual y futura para cada cuenca y poder

determinar los gastos de saturacién.

Asi mismo, los estudios de poblacidén, se obtuvieron

en base a los tipos de zonas, densidades y uso del suelo.



I.2.1.- Estudios Geol&gicos

El 4Area de estudio se 1localiza en la provincia
fisiogrdfica del eje neovolcanico, la cudl tiene una altitud
promedic de 2200 metros, y se caracteriza por la presencia de

llanuras, lomerios y gran cantidad de volcanes.

Los eventos tecténicos de esta regiéon (fracturas y
fallas) y el volcanismo modificaron la fisiografia previa,
dande lugar a la formacidén de grandes lagos: Chapala,

Padtzcuaro, Cuitzeo, Zirahuén, etc,

Practicamente el Estado de Jalisco se localiza entre dos
provincias fisiogr&ficas; la del eje neovolcénico y 1la
porcién comprendida dentro de la zona montafiosa de la costa
del sureste que junto con la de Guerrero-Oaxaca, constituye

la Sierra Madre del Sur.

La andesita y andesita basaltica, constituyen la base de

la columna estratigrafica observada en el area.

La andesita y andesita basdltica, es una roca masiva,
algunas veces seudoestratificada cuyo color por intemperismo
es gris oscuro, negro © pardo violiceo; se encuentra
ampliamente distribuida en la regién, aflora en la margen
izquierda del vaso y parcialmente en la margen derecha y en

la margen izquierda del Rio Santiago.



Las rocas que se encuentran cubriéndola resultan ser:
toba :'riolitica lacustre, riolita y basalto, siempre con

contactos discordantes.

La toba andesitica se presenta encima de la andesita 'y
andesita basdltica y suele estar cubierta por riolita/ como
sucede en la parte central de la margen derecha del yaso'y'en

ocasiones ocurre cubjierta por la toba ricolitica lacustre,

En las proximidades al cafon del Rio Santiago y en otros
cortes que conducen a este, puede observarse como ‘la toba
arencsa-arcillasa se encuentra graduandoe hacia su cima a
depdsitos lacustres, este material presenta estratificacidén
graduada y en algunos casos una ligera estratificacién

cruzada.



I.2.2.- Estudios Hidrolégicos

El objetivo de este estudlo, es obtenerVIOS'gastcs de

disefio actuales Y. futuros, derivados de - las descargas del'

sistema de alcantarlllado constituido en forma comblnada da

drenaje san;tar;o y de aguas pluv;ales.

Para efectuar los: estudlos hldrologicos se tuvieron que
“determinar’ las cuencas naturales, lo cual fue dificil, ya gque
dellmitar el parteaguas en zona urbana es problemdtico, pero

los rcsultados globales aproximados dieron valores adecuados.

Posteriormente se definieren las cuencas artificiales,
las cuales se realizaron mediante el trazo de los parteaquas
artificiales que se obtienen con base en el sistema de

colectores del drenaje urbano.

Los estudios hidrologicos se basaron en las nmediciones
efectuadas en las estaciones hidrométricas que se enlistan a

continuacion:

Estacion Corriente

La Experiencia Canal de la Experiencia
La Experiencia Rio San Juan de Dios
Atemajac Arroyo Atemajac

San Andrés Arroyo San Andrés

Debido a que las mediciones con limnigrafos y mediante

fijacién de escalas, se realizan de manera espordadica e

i4



irregular, se tuvo que complementar con aforos én:elihprbyo
Atemajac, San Andrés, Osorio, Arroyo Hondo, Rio Blancofy Rio

San Juan de Dios.

Con ayuda de boletines climatolégicos se encontraron las -

estaciones pluviométricas para la zona en estudio.

Las estaciones consideradas son:

Estacién Afios. de registro
El Salto 32
Guadalajara (FCSP) 19
Guadalajara (Obs) 157 R
Guadalajara (Rayén) . 4 40

I. del Rio BT

La Soledad i
Tlaguepague .19

Zapopan o 28 )



I.2.3.- Estudios Topograficos

Localmente el area estudiada presenta rasgos
morfoldgicos de grandes planicies y pronunciados escarpes en

el cauce disecado de el Rio Santiago.

La topograffa también se caracteriza por la presencia de
pequefnas mesetas, lomas de erosion suave, planicies
aluviales, asi como altos escarpes (de 125 a 200 m); con un

drenaje que tiende a ser dendritico y subsecuente.

Los levantamientos y cartografia de la zona que fueron

recopilados, son los siguientes:

1.- Cartografia esc. 1:50,000

2.- Levantamientos topogréaficos esc. 1:50,000
3.- Bancos de nivel esc. 1:10,000

4.~ Vértices de posicién esc., 1:10,000

5.~ Poligonal base de triangulacién esc. 1:5,000



I.3.- ALTERNATIVA DE APROVECHAMIENTO

En base a la informacién disponible y a los estudios
desarrollados de topografia, geologia e hidrologia y en 1los
reconocimientos efectuados en la zona de estudio, se procedid

a formular los planteamientos alternativos de las obras.

La planeacidén general se llevé a cabo contemplando 1la
totalidad de las alternativas factibles con sus
correspondientes variantes para que posteriormente y en base
a los resultados de la evaluacién se seleccione la o las

alternativas mads favorables.

Los trabajos ejecutados para llevar a cabo la planeacién

general son los siguientes:

a) Localizacidén de los sitios mas adecuados para la

instalacién de la rPlanta Hidroeléctrica.

b) Determinacién de los vasos de regulacién y

almacenaje

<) Obras de Captacién, Derivacién y Conduccién de las

aguas negras del Area metropolitana de Guadalajara

desde 1la obra de toma, hasta el vaso de
almacenamiento.
qd) Localizacién de las conducciones desde los vasos de

almacenamiento,en los cuales se iniciarén las

rampas a presidén, hasta la casa de m&quinas.



e}

£)

9)

. h)

i)

Determinacidén y localizacién de los sitios en donde
se alojan las estructuras complementarias de 1la
Planta Hidroeléctrica tales como, obras de toma,

vidlvulas, rampas, casa de miquinas, desfogues, ctc.

Determinacién preliminar de las caracteristicas
hidraulicas de las diferentes obras que integran la

Planta Hidroeléctrica.
Determinacidn de la capacidad instalada.

Determinacidn de la generacién que proporcionara el

desarrollo hidroeléctrico.

Determinacidon preliminar de las diversas etapas en
que deberan entrar en operacién cada una de las

obras.

Una vez realizada la planeacidén general, se llegd a las

siguientes alternativas:

ALTERNATIVA I.- El Ccaballito
ALTERNATIVA II.- Rio Blanco
ALTERNATIVA III.-~ Agua Prieta
ALTERMATIVA IV.- Agua Zarca
ALTERNATIVA V.~ Milpillas

ALTERNATIVA VI.~ Santa Rosa



Posterjormente se analizé la factibilidad y facilidad de
construccién de cada una de las alternativas, asi como un

anilisis econémico de ellas.

Adem&s del andlisis econdmico se toman en consideracién,
los problemas de cardcter social y peliticos que podran
presentarse al pretender construir alguno de los proyectos.
Asi mismae se toman en cuenta 1los problemas de cardcter

ecoldgico que acarrea el hecho de almacenar aguas negras.

Una vesz considerados todos los aspectos antes
mencionados se llegdé a la conclusién de gque la alternativa de
aprovechamiento m&s conveniente, es la alternativa No. III
llamada " Aqua Prieta", la cudl recibe ese nombre porque el

tangue regulador se encuentra cerca del Arroyo Agua Prieta.



1.3.1.- Localizacién y vias'de acceso

. _La.zona del proyecto se localiza en las inmediaciones de
la: Ciudad de Guadalajara, . Jalisco, entre los meridianos
103°15/ 'y 103°21/ de longitud ceste y los paralelos 20°427 y
20°48’ Ae latitud norte, en los municipios de 2Zapopan Yy

Guadalajara.

El limite entre los municipios de Guadalajara y el de
Zapopan es el Arroyo Atemajac; dentro de este UGltimo gquedarén
ubicadas las obras correspondientes a las captaciones del Rio
San Juan de Dios, la del Arroyo Atemajac y parte de 1la
captacién principal correspondiente a este rio. El1 resto de
las obras del proyecto estdn ubicadas dentro del municipio de

Guadalajara.

El acceso a la zona sSe realiza por 1la carretera
Guadalajara-Zacatecas-Saltillo, hasta el cruce <on el Rio
Santiago por el paso de Guadalupe, por la margen izquierda
del Rio Santiago se tiene una brecha que es transitable todo

el tiempo.

A la parte central de la zona en estudio se tiene acceso
por el camino empedrado que sale de la carretera Guadalajara-
Zacatecas-Saltillo y llega a Copala, pasando por San Esteban

Yy San Miguel Tatepozco.

A la parte oeste Yy norte del &rea en estudio, se tiene

acceso por la carretera Zapopan-Tesistan y siguiendo por el

20



camino que va a San Cristébal de la Barranca {(en la margen
derecha del Rio Santiago), pasando por 1la Magdalena, la

Colorada, el Pedregal, Milpillas y Mesa de San Juan.

21



I.3.2.-Descripciénigeneral de-las obras:

La captarcién‘,“prl_nc‘iprt'al se localiza en la confluenéia del
. Arroys ‘Atemajac..y el Rio San .Juan. de Dios, aguas’abajo del
puente Canal de.la Experiencia en-el Arroyo atemajac y aguas

abajo de la estacién hidrométrica en el Rio San Juan de Dios.

Las obras de captacidn consisten en: La construceién de
una presa derivadora en el Rio San Juan de Dios, un canal
desarenador lateral, con el fin de retener las salidas de las
aguas residuales y aprovechando las de lluvia en limpiar esta
zona continuando su flujo hasta el Rio Santiago; un conducto
de comunicaciédn hacia el Arroyo Atemajac, conteniendo en su
toma, rejillas y equipo de limpieza. La entrada de este tubo
estd ubicada estratégicamente con el fin de provccar gue la
nayor cantidad de los sdélidos se depositen, para que en su
oportunidad sean desalojados por el desarenador; Y una presa
derivadora de iguales caracteristicas a la mencionada antes,
para mantener la carga necesaria en la obra de toma de la

conduccidén en el Arroyo Atemajac.

Dentro del proyecto se ha consideradoe el captar las
aguas residuales provenientes de las cuencas de los Arroyos
San Andrés y Osorio, ubicados en las cercanias de la barranca

de Oblatos. Cada una de las captaciones de estos arroyos



consistird de ‘una presa derivadora con deéaienaaofllatgral-y
obra de toma con rejillas equipadas coh  ﬁisp s;tiyd ”dej:

limpieza y compuerta deslizante.

La conduccién partird desde unos 2 kms.

la presa Osorio, pasando por el fracciohamiéht (§anta'Ceci Laz
recogiendo las aguas del Arroyo San Andrés y  descargédndolas-.

aguas arriba en la confluencia del Rio San Jual%li» rc'ler'bio'“srry el

Arroyo Atemajac.

23



) Conduccién

Esta obra conduce las aguas desde la presa. derivadora

aAtemajac, hasta el tanque regulador.

La bocatoma, se encuentra ubicada en la margen izguierda
del arroyo Atemajac siendo de seccién rectangular, con una
caja previa de mayores dimensiones donde van alojadas las

rejillas.

Existen dos compuertas, una de servicio. .y una auxiliar
con una lumbrera de ventilacién circular, con tapa de rejilla

metdlica.

En el sentido del flujo existe una transicién de
rectanqular a herradura, en una longitud de 10 m.,
continuando con seccién de herradura, pasande por dos sifones
localizados, uno en el Arroyoc Hondo y otro en el Arroyo EL
Caballito, hasta 1llegar a descargar el agua en el tangue

regulador.

24



c) Tanque de Regulacién

El tanque de regulacién se ceonstruird en dos etapas, la

primera tendrd4 una capacidad dtil de 1’280,000 m3

Y
funcionarsd hasta el afio 2000 en que se terminard la segunda
etapa, amplidndose su capacidad hasta 1/900,000 m3. En esta
obra se buscé aprovechar la topografia para minimizar las

excavaciones, sin que resultaran muros muy altos en las zonas

bajas.

En la zona noroeste del tanque, se alojard un vertedor
de cresta libre gque funcionara cuando se encuentre fuera de

operacién la planta.

En el noroeste del tangue, ira la toma de la tuberia a
presién aprovechando una depresién natural para dar 1la

sumergencia necesaria.

En la tema se alojardn compuertas de servicio y
auxiliares para cada tubo, con s respectivo tubo de

ventilacién,

Geoldgicamente, el tanque estard alojado en riolita
fluidal de buena calidad, sin embargo, el fondo y las paredes
del tanque estarén expuestas a filtraciones, siendo

necesario recubrirlos.

25



qd) Tuberia a presién

A partir de 1a obra de toma, saldré un tinel de 5 m. de
didmetro que se blfurca al dos tuberias de acero de 3.40 m. de
dlémetro, 1ran alojadas en una rampa superflc1a1 hasta 1la
plataforma de transformadores “en’casa de’ maquinas.”™ En la
primera efapa, solo se construira una - de las tuberias

interrumpiéndose la otra a 1a sallda del tanel inicial.

El ramalrdé la p;iﬁéra etapa bajara por la rampa hasta
la vecindad del pobklado El Tempisque, donde se bifurca en dos
tubos de 2.40 m. de diametro, continuando hasta la plataforma
de transformadores <onde sufre cambios de direccién en un
plano horizontal " para dar 1la separacién entre las dos

unidades.

En una segunda etapa (aho 2000), sera construido el
correspondiente tramo de tuberia de 31.40 m. hasta la vecindad
del poblado y 1la bifurcacién, a partir de alli sélo se
construird un ramal de 2.40 m., quedando interrumpido el otro

hasta una tercera etapa que podra ser en el afio 2005.

2%



e) Casa de Magquinas

La casa de mdgquinas sera de tipo exterior y se
construird en tres etapas: Alojard dos unidades de 120 MW, .en
una primera etapa con un edificio. desplantado en . .una

superficie de 25 % 46 m. a nivel de piso de excitadores,

creciendo en wédulos de 19 x 25 m. para cada ‘unidad
posterior, para fines practicos de construccion es
conveniente llevar a cabo en un sdlo paso la excavacién hasta
el fin de la segunda etapa, siendo necesario decidir para

entonces, si conviene hacer la de la tercera etapa.

27
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CAPITULO II

CUENCAS DE CAPTACION

XII.2.- DESCRIPCION Y CARACTERISTICAS GENERALES

En primer 1lugar B se considerd un razonamiento a
posteriori, para evaluar los volumenes globales de aguas
negras en las cuencas naturales de aportacién y estimar los

volumenes pluviales y su ocurrencia.

Fsto permite en primera instancia, identificar aquellas
cuencas de escaso potencial hidrdulico o cuya lejania de
aportacién no se consideran rentables para el tipo de
aprovechamiento que se va a desarrollar. En cuanto al agua
pluvial, se determinard si por su ocurrencia temporal vy
volumen es adecuado planear obras para su aprovechamiento o

evacuacién.

En el estudio de las cuencas naturales, se tuvo que
determinar el parteaguas, siendo esto dificil por tratarse de
zonas urbanas; aunque los resultados globales dieron valores

adecuados (ver figura II.a).

Cuenca Natural Osorio 32.20 km?
cuenca Natural San Andrés 22.28 km?
Cuenca Natural San Juan de Dios 141.46 km2
éuenca Natural Atemajac 74.41 km?
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Después de establecer el potencial hidrdulice de las
cuencas tributarias, ahora se pretende afinar las
caracteristicas de 1las cuencas de aportacién elegidas,
partiendo de que por estar en zonas urbanas, los colectores
modifican los parteaguas y crean cuencas artificiales, ademas

de poder verificar su comportamientc al presente y al futuro.

Se parte de un anilisis por cuenca y después se agrupan

los resultados.

Las &areas de las cuencas estudiadas son las que se

indican a continuacién:

Cuenca Artificial Osorio 33.40 km?
Cuenca Artificial San Andrés 22.28 km?
Cuenca Artificial San Juan de Dios 73.00 km?
Cuenca Artificial Atemajac 141.60 km?

Cuenca_San Juan de Dios

La descarga troncal de la parte central de la Ciudad de
Guadalajara la constituye el Rioc San Juan de Dios gque sec
encuentra entubado actualmente, hasta el vaso de la Presa

Rancho Nuevo.

La cuenca tributaria de las estaciones, San Juan de Dios
y canal la Experiencia, ha quedado reducida a una superficie
de 7300 ha., por la segregacién que han consegqguido los nuevos

colectores.
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Cuenca Arrovo_ Atemajiac

Este arroyo es afluente al Rio San Juan de Dios, pero su
confluencia tiene lugar dentro de 1la barranca c¢ue ambos
forman, por lo que en la altiplanicie del valle constituye

una corriente independiente.

La superficie total de la cuenca tributaria de estiaje

de esta corriente es de 14,160 ha. ‘de lasvcuales¢7,939 ha. se

encuentran habitadas y/o urbanizadas. @ *

A continuacién se anotan:las

naturales y artificiales.

Osorio Sn. ‘Andrés
Cuenca
Natural
Km?2 32.20
Cuenca S B ,
Artificial : )
km2 33.40 22.28 73.00 141.60

Comparando los valores se observa gue las cuencas
naturales y artificiales Osorio y San Andrés, son casi
iguales, la cuenca natural San Juan de Dios es mayor gue su
cuenca artificial, contrariamente a la cuenca Atemajac, que

es mayor la artificial gque la natural.
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IX.2.=- ANALISISE DE POBLACION

Seqgin los tipos de zonas, las densidades y uso“de suelo, - :

se determinaron las poblaciones respectivas para cada cuenca;"

a ésta se le denominé poblacién de saturacidn.

En base al plan de desarrolle para la Ciudad de-

Guadalajara, se obtuvieron los valores de las &reas totales
de los tipos de zonas para cada una de 1las cuencas,

asignandose la densidad de poblacién correspondiente.

A continuacién se presentan los datos para cada tipo de

zona y sus densidades.

Tipos de CAPTACIONES
zona Osorio San San Juan Atemajac
Andrés de Dios

zZona Urbana 18.09km? | 14.85km? | 20.80km® | 25.30km2
Zona semiurbana 11.01km? 7.27km? 35.00km? 83 .22km?
Zona suburbana | ----- |  e—e-— 1.90km2 5.60km2
Zona industrial | 0.89km2 |  —e-ee 8.81km% | 12.40km?
Zona natural 3.45km? 9.16km? 6.49km? | 15.08km?
Cuenca
Artificial 33.44km? | 22.28km? | 73.00km? |141.60Kkm2
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Densidades de saturacién de poblacién
De aéuerdo a .datos pfopdrcionados por el Ayuntamiento de
la Ciddadd" ‘de ' Guadalajara; ' Jalisco, las ~densidades de

pobliacién segin el tipo.de 'zoha,' sbr_;__:-

Densidad- i Yzonma o Hab/ha
Alta - - Urbana 450
Media Semiurbana 360
Baja Suburbana 250
Minima Industrial . =14}

Obtencién de la poblacién de saturacidn enr relacidén a

las drcas de las zonas y las densidades.

Captacidn San Juan de Dios

Zonas Areas Densidad Poblacién
(ha) (hab/ha) (hab)

Urbana 2080 450 936,000

Semiurbana 3500 360 1/260,000

Suburbana 190 250 47,500

Industrial 881 90 79,290

Poblacidn total de saturacién 21322,790




Captacién Atemajac

Zona Areas ‘Densidades - Poblacién
(ha) (hab/ha) (hab)
Urbana 2530 450 ) 17138,500
Semiurbana 8322 -.360 27995,920
Suburbana 560 25:0 140,000
Industrial 1240 90 - 311,600
Poblacién total de Saturacién .. 4'386,020
Captacién_osorio
Zona Areas Densidades Poblacién
(ha) (ha/hab) (hab)
Urbana 1809 450 814,050
Semiurbana 1101 360 396,360
Suburbana - 250 -
Industrial 89 20 8,010
Poblacién total de Saturacién 17218,420
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Captacién San_Andrés

Zona . Areas.. . |. . Densidades. . pPablacién’
: ) hab)

(ha) . _(habsha). 17

Urbana
Semiurbana
Suburbana

Industrial

Poblacién. total de Saturacién 929,970
Poblacidn.de Saturacién
Captacién San Juan de Dios 21322,790
Captacidn Atemajac 4’386,020
Captacién Osorio 11218,420
Captacidén San Andrés 929,970
Total Habitantes 87857,200
Para comprobar esta poblacién de saturacién,

utilizaremos uno de los métodos analiticos para conocer la

poblacién a futuro.
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E1l método utlizado,

De acuerdo a los ultimos censos de poblacién,

ciudad de Guadalajara,

tenemos:

es el gecmétrico.

POBLACION

aRo
(hab)

1930  73Q9,96?
1940 - ;396;715
1950 637,661
1960 14241, 686
1970 fé;q11,4§f
1980

20727,153

de  la

Para conocer el porcentaje anual ‘teérico de’ pbblacidh,

se divide la poblacién de

{n-1) afios.

Pn
P(n-1)

396,718

—_———— = 1,28
309,962
637,661

= 1.61
396,718
1'241,686

———— e = 1,95

637,661

npw

aflos, entre la pohlacién’ de

28%

61%

95%
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1'241,686° i)

281% /- 50 afios-

para conocer la poblaciéna:

21011,45 -

2'727,153;

162 S 62%

uturo,

siguiente férmula:

donde:

Pf

=Pa+n % Pa

No. de afos

Poblacioen actual

Poblacién a futuro

Porcentaje anual teérico

PEigg0

Pfigog

Pfz000

Pf2000

Pf2006

Pf2006

2/727,153 + (10(0.0562)2/727,153)

47259,813 habitantes

= 47259,813 + (10(0.0562)47259,813)

6’653,828 habitantes

67/653,828 + (6(0.0562)6653,828)

87897,499 habitantes

“se ‘utiliza la

38



- Poblacién de saturacién 87857,200 habitantes -

~ poblacién mediante el método
- -.analitice

poblacién de saturacidén se presentara aproxix@éﬁhhen:té "pa"ra" el:

afio 2006.
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II.3 ANALISIS HIDROLOGICO

El andlisis hidrolégico comprende conocer la dotacién de
agua potable, lamina de lluvia media anual y seguidamente,

gastos medios de aguas negras.
II.3.1.~ Andlisis Pluvial

El andlisis pluvial se realizd mediante boletines
climatolégicos de 1las estaciones pluviométricas gque se

encuentran en las cuencas San Juan de Dios y Atemajac.

Para la cuenca San Juan de Dios, las estaciones

pluviométricas sons

- Guadalajara
- Guadalajara (FCSP)
- Guadalajara (Obs)

~ Guadalajara (Rayén)

Para la cuenca Atemajac, las estaciones pluviométricas

- Zapopan

- Tlaquepaque
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LLUVIA MENSUAL
(ma)
ESTACION E F L} A L] 4 J A s [} L] o
MEDIA 12.40 7.0 8.38 8.90 32.90 179.40 256.70 219.00 156.70 68.10 14.20 16.10
GUADALAJARA HAXTMA 80.90 39.90 15,50 n.z 130.39 298.00 | 458.60 35190 | 242.60 150.90 48.00 86,30
MINIHA 0.00 0.00 0.00 2.6) 0.00 37.50 119.90 113.90 80.40 16.00 0.00 0.00
HEDIA 10.90 3.40 5.30 2.60 31.60 197.90 | 252.98 192.30 167.10 67.60 6.80 6.50
GUADALAJARA HAXIMA 50.00 29.00 28.00 26.00 110,08 | 424.00 386.00 285.00 | 258.00 134.00 25.00 $1.00
e MIHIKA 0.00 0.00 2.00 0.0 9.00 35.00 131,00 116.00 85.00 3.00 0.00 0.00
MEDIA 12.10 3.60 3.50 4.50 23.20 168.92 255.63 193.40 155.40 48.70 16.10 11.90
GUADALAJARR HAXTHA 113.50 42,40 23.-0 ¢3.40 120.30 368.30 415.50 | 284.60 317.00 163.00 95.60 163.30
o9 HMIKIMA 0.00 0.00 0.co 0.00 0.00 35.80 102.40 8.00 49.30 1.10 6.00 0.00
MEDTA 10.10 4.50 6.80 1.50 14.80 187.80 262,92 229.80 153.60 63.80 14.10 10.00
GUADALAJARA MAXIMA 40.70 34.89 6.50 1.8 40.00 282.69 32950 366.70 218,20 131.50 44.50 28.90
{RAYON)
MINIMA 0.00 0.00 0.00 0.00 0.00 .20 161.00 130.30 58.20 13.40 0.00 0.00
HEDLA 12.30 10.80 €9 450 23.80 181.70 2.0 217,60 147,10 68,90 11.80 17.10
2APOPAN MAX[HA 79.50 83,50 125.30 2.29 0g.00 371,83 355.50 378.40 | 226.70 245.60 $9.80 104.30
MIN[HA 0.00 2,00 0.3 0.00 0.% 11.70 94.20 8.70 50.00 4.00 6.00 0.00
MEDIA 10.00 10.30 5.90 1440 35.30 152,32 219.10 177.50 11,10 62.70 19.20 46.50
TLAUEPAQUE MAXIHA 52.40 93.90 68.820 £%.50 138.00 | 328.72 308.00 277.30 195.80 162.40 72.00 255.00
MINIMA 0.00 0.00 0.09 0.00 0.00 50.90 46.00 94.00 68,00 2.50 0.00 0.00




PREC1SITL
iy

B A - -

as st

ooy L

D> MESES




20390G—4.. - - -4 - \
t
1 \‘\
' \
179604 e - . ! \
.
4
)
; Lo
148,50, op - .- - -
: \
i A
v
v
f .
} B
i 1
!
]
1
|
t
'
[-L N . - " o
t ' !
' B . t
’ ]
! \
\
i \
\
' \/v
TTWI I !
L | \ ; ! : : r~ MESES
T 5 4 5 o &




PRECIBITACIGN PROMECIO DE LLUVIAS - MAXIMAS

A

37560 _ _

4520

32390 f

24350 aam.

16530 1. _

Hapo_.

1094017

6905
G216 —

st Lo

a9




Se observa en formé cléfa, 1a diferencia entre ép ca, de

avenida (J,J,A,5) y la epoca de estla)e (resto del ano), .por

lo que se enfocd el estudio S6lo-a la-época de avenida

En general, -ios: valores son muy 51m11are ; la.desviacién;'

mé&s alta ocurre en el segundo ‘mes Mas 11uv1050,,ld~que ho FERAEE

resulta relevante y =n camblo para dicienbre la dispersion'

muy alta, lo que sxgnifica que las lluvias 1nverna1es ap te”]

de no ser abundantes,. son muy varlables.‘

Cons 1derando la ubicaclén © de

cllmatolcqicas y sus valores medxos, se tiene que:

- Déda'la uﬁiférmidad én los promedios de las’ chatro
estaciohes’ de Guadalajara en: la cuenca  San Judn de ,Dlos,

estas pueden 1ndicar la liuvia media para dicha cuenca.

- Para la cuenca Atemajac, se¢ consideravon los valores

de las estaciones Tlaquepaque y Zapopan como representativos.

Mes Junio Julio Agosto Septiembre
Vol
hp voel hp vol hp vol hp vol
Ccuenca
mm mJ mm m3 mm m3 mm lT|3 I‘l\3
S.J.
de 183.5[16.63|252.9|22,92(208.6({18.91|158.2)14.34|72.8
Dios
Ate-
ma- 172.0[15.644[225.8|7.218(197.5]6.752|129.1]4.569{24.1
jac
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Si consideramos un promedio’ para. cada  cuenca’ natural,’
T 3 3 ’ L

caracteristicas:

~ Ocurren en la tarde
~ Corta duracién

- En la época.de avenidas, casi a diaric llueve

Con  base en esto, se. estimé gue el coeficiente de
aprovechamiento resulta muy bajo, por lo Eual, para la etapa
de proyecto, mediante un funcionamiento, de vaso se
determinard el volumen real de aprovechamiento pluvial, sin
incrementar las obras por este concepto, ademds de
dimensionar las obras'para evacuar los excedentes y prevenir

los dafios.

46



II.3.2.~ Dotacidtn de agua potable

El consumo varia segln el clima, costumbres, activiﬂades

sociocecondmicas, etc.

Dado que el consumo de agua se destinéré— en. la 'qran 5

mayoria de los casos finicamente para satisfacer,necesidades

de caracter doméstica, las lNormas de Prbyééto para Obras-de -

Agua Potable, recomiendan los siguientes valores para. “la

dotacién
Tipe de Clima

Poblacidn Calido Templado ' Frio
2,500-15, 000 150 125 - o100
15,000-30, 000 200 150 128
30,000-70,000 250 2007 T 178
70,000-150,000 300 250 200
150,000 a mas 350 300 250

Dado que la ciudad de Guadalajara cuenta con un clima
templado ¥y la poblacidén es de mas de 150,000 habitantes, la

dotacién considerada es de 300 lts/hab/dia.
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De acuerdo a la Normas de Proyecto para obras de
Alcantarillado Sanitario, la Aportacién de aguas negras es
del 75% al 80% de la Dotacién de agua potable, considerando
que el 25% o el 20% restante se pierde antes de llegar a los
conductos, por lo gue se considera un 80% de la dotacién para
la aportacién de aguas negras, siendoe el coeficiente de

retorno igual a 0.8
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IT.3.3.~ Gastos medios de aguas negras

con objeto de predecir temporalmente la ocurrencia de
los gastos de aguas negras para las épocas de estiaje y
avenidas se estudiaron los datos reportados en forma mensual

para cada una de las cuencas.

Primero se recopilaron y evaluaron los datos medios
mensuales reportados (la época de avenida incluye las aguas
negras y las pluviales). Después en los meses pluviales se
determin® en forma aproximada, s&lo la aportacién de aguas

negras bajo las siguientes hipdétesis:

a) Existe una marcada diferencia entre las épocas de

avenidas y estiaje.

b) En la época de avenidas, en general se sufre un
incremento en todos los aspectos: niveles
fredticos, gastos medios de abastecimiento y
drenaje, esto es, al disponerse de mds agua se

reparte un poco nas Y en consecuencia las

aportaciones de aguas negras también se
incrementan.
c) La media anual de aguas negras, serd la media real

para nuestros intereses, sin considerar el efecto
aleatoric de la 1lluvia en los dudltimos meses

respectivos.
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Tomando

dotacién de

las

300 lts/hab/dia,

consideraciones

anteriores,

es

decir,

Y un coeficiente de retorno

igual a 0.8, se obtienen los siguentes valores de aportacién’-

de aguas negras para la poblacibn de saturacién.

Cuenca San_Juan de Dios

Poblacién de Dotacidn Coef. de Qan _ Qan
saturacion retorno 3
(hab) (lt/hab/dia) (1t/dia) (m?/s)
2'322,790 300 0.8 5571469 ,600| G6.45
Cuenca Atemaiac
Poblacién de Dotacion Coef. de Qan Qan
saturacién retorno
(hab) (lt/hab/dia} (lt/daia) |(m3/s)
4'38G6,020 300 0.8 1052'644,800(12.18
Los gastos medios de aguas negras sont
Cuenca San Juan de Dios Qan = 6,45 m3/s.
Cuenca Atemajac Qan = 12.18 m3/s.
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II.4.~ ETAPAS DE APROVECHAMIENTO

Se tendrdn tres etapas de aprovechamiento, para las
cuales se calculardn los diferentes gastos de disefio de cada

una de ellas.

La primera etapa serd en el afic 1990,

ano 2000 y la tercera etapa en el afio 2006,

II.4.1.- Gastos de disefio

la segunda en el

a) la. etapa
Cuenca_ San Juan de Dios
Poblacién " Dotacién coef. de Qan Qan
retorno
(hab) (1t/hab/dia) . (1t/dia) m3/s)
27300, 000 300 0.8 552000,000 6.39
Cuenca_ Atemajac
Poblacién Dotacién Coef. de Qan Qan
retorno
(hab) (1t/hab/dia) (1t/dia) (m3/s)
2'005, 210 300 0.8 481'250,400 5.97




Cuenca San Juan de Dios 6.39:m /s

Cuenca Atemajac 5.57 m;/s-
Cuencas Osorio y San Andrés

- Gasto de disefo la. etapa

b) 2a. etapa

Cuenca_sSan Juan de Dios

Poblacién Dotacidn Coef, de}- Qan: Qan
retorno 3

{hab) {lt/hab/dia) . _ (ltydia) (m~/s)

2'300,000 300 0.8 552'000,000 6.39

Cuenca Atemajac

Poblacién Dotacidn Coef. de Qan Gan
retorno
(hab} (lt/hab/dia) (lt/dia) (m3/s)
3'391,220 joo 0.8 813'8%92,000 9.42
Cuenca San Juan de Diocs 6,39 m3/s
Cuenca Atemajac 9.42 m3/s
Cuenca Osorio y San Andrés 4.46 m3/s

Gasto de disefio 2a. etapa 20.27 m3/s



c) 3a. etapa

Cu2anca Juan de Dios
Poblacién Dotacién Coef. de Qan Qan
retorno
(hab) (1t/hab/dia) (lt/dga) (m3/s)
2'300,000 300 0.8 5521'000,000 6.39
Cuenca_ Atemajac
Poblacién Dotacién Coef. de Qan Qan
retorno
(hab) (1t/hab/dia) (1t/dia) (m3/s)
4'190,000 300 0.8 1008'000,000 |11.64

Cuenca San Juan de Dios

Ccuenca Atemajac

Cuencas Osorio y San Andrés

Gasto de disefio 3a.

etapa

6.39
11.64

5.97

24.00




La cuenca del Rio San Juan de Dios, presenta actualmente
un alto gradoe de desarrollo en su urbanizacién por 1lo que,
casi llega tedricamente a su nivel miximo de poblacién, entre
el bienio de 1988 a 1990. Esto significa que posterior a esta

fecha no aumentard el gasto permaneciendc constante.

E1l gasto total se preve que se presentard durante el

lustro 2005 a 201C¢, no pudiendo precisar un ano en especial.

Los gastos de disefio para las diferentes etapas son:

1a. etapa 14.89 mi/s .
2a. etapa 20.27 m3/s
3a. etapa 24.00 m3/s
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CAPITULO IIX

OBRAS DE DESVIO

Una obra de desvio es una estructura provisional: que se
utiliza durante la construccién de una estructura alojada en

una eorriente.

Su finalidad es desviar las aguas del rio que escurren
por el sitio de acuerdo con un cicleo hidrolégico anual. Los
escurrimientos extraordinarios de disefio para estas obras se

determinan con periodos de retornoc pequefios.
YIXI.1.- OBRA DE DESVIO ATEMAJAC

Obtencién del gasto de disefo, para un periodo de
retorno de 5 afios, por el método de Gumbell, ( Elegido de

entre los tres métodos estadisticos).

El método de Gumbell recomienda formar una tabla de
cédlculo, donde las dos primeras columnas se Jintegran con
datos registrados en la estacién en estudio, los que a Su vez

se obtienen de los boletines hidrolégicos.

Afios de Gasto maximo Qi?
Observacién anua% (Qi)
/s)
1980 13.40 179.56
1981 15.20 231.04
1982 19.50 380.25

SUMA 48.10 790.85
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Se toman tres afios de observacién, porgque anterior a
1980, los estudios que se realizaron fueron hechos con poca

precisién haciéndolos no muy confiables.

Ecuacidn para calcular el gasto méximo

0Q

Qmax = Qm - ( ¥n - log n Tr)

n

siendo: n = namero de afos
n

Qi/n (gasto medio m3/s)

Qi = gastos mdximos anuales

Omdx = Gasto méAximo para un periode de retornc
determinado (mJ/s)

Tr = Periodo de retorno

Gn,¥h = Constantes en funcién de n

0 = Desviaci6n estandar de los gastos

a).~ Cdlculo del gasto medio.

n.
> oi
i=1

n

48.10

sustituyendo: om

Qm = 16.03 m3/s
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b) .- Calculo de los coeficientes de fn, Yn de la tabla

III.1
Para n=3
n = 0.4843

fn =:0.9043

¢) .~ Calculo pafa la degyia¢16ﬁ'esténdar o

T 04 = N tamed)

KQ = ——e e —

. 2
sustituyendo:

i 790,85 - 3(16.03)

fQ =

2
fQ = 19.27

d) .- Obtencién

Omax

Qmax

Qmax
Qmax
Qmax

del gasto miaximo

G0 __
Qm -~ (¥Yn - logn Tr)
&n
19.27
16.03 - (0.4843 - logn 5)
0.9043
40.00 n/s

38.75 m3/s (Método de Levediev)

41.05 nd/s  (Método de Nash)

Nota: Se cuenta con pocos datos de afios de observacién,

peroc como la obra es para un periodo de retorno de 5 afios,
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EeR e Yo n N Yn_ n
,0,48430 0,90430 49 0.54810 1.15900
0.4%020 0,92880 50 0,54854 1.16066
0.49520 0.94970 51 0.54890 1.16230
0.4%950 0.96760 52 0.54930 1.16380
0.50350 0.98330 53 0.54970 1.16530
0.50700 0.99720 54 0.55010 1.16670
0.51000 1.00950 55 0.55040 1.16810
0.51280 1.02057 56 0.55080 1.16960
0.51570 1.03160 57 0.55110 1.17080
0.51810 1.04110 58 0.55150 117210
18 0.52020 1.04930 59 6.55180 1.17340
19 0.52200 1,05660 60 0.55208 1.17467
20 0.52355 1.06283 62 0.55270 1.17700
21 0.52520 1.06960 64 0.35330 1.17930
22 0.52680 1.07540 66 4.55380 1.18140
23 0.52830 1.c8110 63 0,55430 1.18340
24 0.52960 1.08640 7e 0.55477 1.18536
25 0.53086 1.09145 72 0,55520 1.18730
26 0.53200 1.09610 7h 0.55570 1.18900
27 0.53320 1.10040 7% 0.55410 1.19060
28 0.55430 1.10470 78 0.55650 1.19230
29 0.53530 1.10860 80 0.55488 1.19382
30 €.53622 1.11238 82 a,55720 1.19530
31 0.53710 1.115% 84 0.55760 1.19670
32 0.53800 1.11930 85 0.55800 1.1%800
33 0.53880 t.12260 a8 0.55830 1.19940
34 0.53960 1.12550 90 0.55860 1.20073
35 0.54034 1.12847 92 0.55890 1.20200
36 0.54100 t.13130 9% 0,55920 +.20320
37 0.54180 1.13390 96 0,55950 1.20440
38 0.54240 1.1363C¢ 9 0.55980 1,20550
39 ©.54300 1.13880 100 0.56002 1.20649
40 0.54362 1.14132 150 0.56461 1,22534
4 Q,5¢420 1.14360 200 0,56715 1,23598
42 0.54480 1.14580 250 0.56878 1.24292
43 0.54530 1.14800 300 0,56993 1.24786
44 0.54580 1.149%0 400 0.57144 1.25450
45 0.54630 1.15185 500 0.5724¢ 1,25880
46 0.54680 1,15380 750 0,57377 1.26%06
47 0.54730 1.15570 1000 0.57450 1.26851
48 0.54770 1.15740

TABLA IIX.1
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los datos obtenidos se toman como vdlidos. Se toma el gasto

maximo, como el promedio de los tres métodos.

Una vez obtenido el gasto miximo, se procede al anilisis

hidraulico de la obra de desvio a f£in de obtener la altura de

ataguias en funcién de las geometrias propuestas para. .el

canal de desvio,

CONDICIONES HIDRAULICAS AGUAS ARRIBA
Datos generales del desvio

1.- Elevacién inicial del canal de desvio. 1480 MSNM
2.- Elevacién final del canal de desvio. 1475 MSNM
3.- Longitud del canal hasta el cambio de

pendiente 65 m
4.- Longitud total del canal de desvio 201.14 m
5.— Elevacidén de desplante de la ataguia

aguas arriba. 1479 MSNM
6.— Elevacidn de desplante de la ataguia

aguas abajo 1476 MSNM

7.- Seccién del canal Trapecial

6o



[o] ulo de la pendiente

Elev. 1480

.. Elev. 1479

So = 0.01538

C4lculo del tirante critice

Para conocer el tirante critico del canal trapecial se

debe satisfacer la siguiente ecuacidén:

3/2 1/2
Ye 3
(1 + Kk )
Q x3/2 Ye b
_— = K ————— .
bs/zyr; b Ye
1 + 2k —
b

1]



Para simplificar 1los c&lculos se presenta la  curva
(Fig.III.1) que relaciona los términos de dicha ecuacién.
Esta figura permite hacer una determinacién suficientemente
precisa del tirante critico, cuando se conoce el gasto y la

gecometria de la seccién.

Datos:
n = 0.035 (Por tratarse de canal con plantilla de concreto y
taludes de mamposteria seca)

L = 65.00 m (Longitud del ¢anal hasta el cambio de pendiente)

I

40.00 m3/s (Obtenido por el promedio de los métodos)

Proponiendo:
h =3.00m
k = 0.25

De acuerdo con los datos anteriores, se obtiene:
Q k3/2 40 (0.25)%/2
fg pS/2 fs.81 (3.0)5/2

Con este valor entramos a la figura III.1, cbteniendo:

= 0.10

'
k = 0.205
b
0.205 b
Yve = ———
K
0.205 {3.0)
0.25

¥Yc = 2.46 m
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Fig.Tl.1. Curvas pora determinar el tirante critico y energia especifica- minima en secciones trapezoidales.
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Para obtener un valor mas preciso de Yc, és necesario

resolver la siguiente ecuacién, .por aproximaciones sucesivas.

02 (40 m3/s)2 I
=. .163..09-
g 9,81 m/s? -
o? ac?
=
g Bec

Siendo el Area hidrdulica critica:
Ac = (b + k¥c)Yc
Ac = (3 + 0.25¥c)¥Yc
y el ancho critico de 1la superficj.e libre;
Bc = b + 2kYc
Bc = 3 + 2(0.25)Yc

Por lo cudl se debe cumplir que:

3
[(3 + 0.25Yc) Y:J
ch

= = 163.23

Be 3 + 2(0.25)Yc
Utilizando la siquiente tabla:
Ye Ac ac? Be ac/Be
2.460 8.89 703.28 4.23 166.26
2.450 8.85 693.30 4.22 164.09
2.446 8.83 689,33 4.22 163.23 = 163.09

Por lo tanto

Yo = 2.446 = 2.45 nm




Célculo del tirante normal:

Por Manning
on 3 ) 7 i ; o
—5z R Rn2/ dondé: A& (b # kY)Y [ 7
“p=por2vlk? ¥ 12

AT

P

on 40 (0.035) S
= = 11.289
sl/2 (0.01538)1/2 ]

Procediendo por iteraciones se obtuvo:
¥yn = 2.755 m
Por lo tanto el tirante normal es:

¥Yn = 2.755 = 2.76. m

Perfil hidraulico del canal de la seccién 1-2

® ® ®
e | !

qu

L
S0 = 0.01538
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En el punto 2 existe una séccién*a:*:;
que hay un cambio de pehdiente, §orvio'£aﬁ€6,;

se presenta el tirante critidc.

~ calcule del perfil hidrsulico utiliza método_
gxafice. i i E

Graficamos valores para £f(y) éompfehdidi entre el
tirante critico (2.45 m) y el tirante normal (2.76 'm). Ver

tabla III.2.
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1 A P R Rh2/3 B T v V2 Fr2 - St 1-Fre So-5f £«
i i . :
2.40 8.85 8.05 1.10 105 4.2 2.09 4.52 20.42 0.9 0.0 0.01 -0.0066 -1.51
2.50 9.06 a.15 1 1.07 4.25 2.13 4.4 19.48 0.93 0.020 0.07 -0.0050 | -14.00
2.40 9.49 8.36 1.13 1.09 4,30 2.21 4,21 17.74 0.018 0,18 0,18 -0.0030 -60.00
2.7 9.92 a.57 1.6 1.10 £.35 2.78 4,03 16.25 0.73 0.016 6.27 -0.000985 ] -274.11
2.75 10,1 8.67 1.17 wm 4.37 2.3 3.94 15.56 0.68 0.015 6.32 -0.000085 | -3784.70

TABLA III.2




En donde

A= (b4 KY)Y

£(y) =

.caleulo de A'x

- . .
-1.51~14.00 Lo
(0.08) = -0.39
2
~14.00-60.00 ‘
_—  — [(0.10) = -3.70
VL . 2 S - . _ R
-60.00-274.11
(0.10) = -16.70
L_ 2
-274.11-3764.70
-  — {(0.10) = -201.94
2
L~

3 -222.73'm

o8
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- Calculo del régimen

Q

A = 10.17'm

= 40.00 ni/s
2

K = 0.25

©, de’donde

' libre: del agua

B < ancho de 1la superficie’

"'1:0.25
2,761 X
X=0.69
e 37 0.0 R i s e e
B = 3.00 + 2(0,69)
B =4.38m
3.94 m/s
F = = 0.83
V(o.81 m/s?) (2.32 m)
F<1 . . se presenta un régimen subcritico
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De . acuerdo a los resultades anteriores y a la
clasificacién de los perfiles de flujo gradualmente variade
(fig. TIII.2), se presenta un perfil M2 con un ré&gimen

suberitico.

- Céalculo de la altura de ataguia aguas arriba.

El desplante de la ataguia aguas arriba se encuentra en
el nivel de terreno 1479 MSNM y el rio se encuentra en la

elevacién 1480, por lo tanto:

A = Yn + diferencia de niveles + bordo libre

= 2,76 + 1.00 + 0.74

>
|l

A= 4.50m

Elev. 1483.5

| .

Elev. 1479
:] g e (/Z

terreno natural Acot: m
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CON JTONES HIDRAULTCAS AGUAS ABAJO

cALCuLO
0 caLguLo

® ® ®
: b
|

En la seccién 2 se presenta un cambio de pendiente.

patos
Q = 40.00 mi/s
= 0.035

= 0.25

=3.00m

e T & 3

i

136.14 m
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Calculo de la pendiente

Elev. 1479
—— - Elev. 1475 -
“136.14
; 4
X = ————— = 0.02938
136.14

So = 0.02938

- C4lculo del tirante critico

El tirante critico es constante a lo largo del canal,

" porleo tanto es el mismo calculado aguas arriba.

Yo = 2.45 m

- C&lculo del tirante normal
Por Manning

Qn

—7z = A Rh2/3 donde: A = (b + kY)Y
s
P=b+ 2y (k2 + 12
A
Rh= ——

P



on 407(0.035) k
= =g, 17
sl/2 (0.02938)1/2 :

Procediendo por “iteraciones se llega:

¥n =-2
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- Cdlculo del perfil hidrdulico aguas abajo, tramo (2-3)

Graficamos valores para f(y) comprendidos entre ‘el

tirante critico (2.45 m) y el tirante normal (2.23 m). -

A=

£(y)

Ver tabla IXI.3.

En donde:
v2
(b + kY)Y B =b + 2kY Fr? = —
g T
2 : BRI ;
1 - Fr A
= — P=b+2Y\jk2+12 SR R
So -~ Sf . . v U B
a Qe i ven?
Rh = I I PR TEE - 1 .
p f L A g A hal,3

Célculo de A x

155.38 + 0.00

2 y -

190.91 + 115.38
{0.10} = 15.31
2

L— —

— P

'200.00 + 190.91

{(06.07) 13.68

I

2
S —

X 31.87m
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14 A P R Rh2/3 B T v V2 Fr2 st |-Fr2 so-s( - f(r)y
2,65 8,85 8.05 1.10 1.66 LR~ 2.09 4,52 20.42 1.00 9.9220 0.00 D.Oﬂjﬁ 0.00
2.49 8.64 7.95 1.09 1.06 4.20 2.08 663 21.43 1.06 0.0290 -0.06 -D.ODD‘:SZ ?15(.!{9
2.30 8.2 7.74 1.06 1.04 415 1.98 4.86 23.68 1.21 £.0305 0.2 B . ‘190.40?
2.23 7.93 7.59 1.04 1.93 411 1.93 5.04 25.62 1.34 0.0}!‘1 4 ZW.DO }

TABLA III.3
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-~ calewla del régimen

Pendiente ecritica

Qn

—— — = a-Rn2/3
sl/z2
2
on
Sc = —_———————
Ac rn?/3
Sc = 0.02218 ; So = 0.02938

Como Sc < So se presenta un régimen supercritico.

De acuerdo a los resultados antericres y a la
clasificacién de los perfiles en flujo gradualmente variado
{(figura III.2) se presenta un perfil 52 con régimen

supercritico.

9
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~ C8lculo de la altura de ataguia aquas abaijo.

El desplante de la ataguia aguas abajo se encuentra en
el nivel de terreno 1476 MSNM y 1la salida del canal se

encuentra en la elevacién 1475, por lo tanto:

A = ¥Yn - diferencia de niveles + bordo- libre

A= 2,23°° 1,000% 0,57 7 ST S

A =1.80"m;

Elev. 1477,80

Elev. 1476

]

terreno natural Acot: m

[=1e]
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III.2.- OBRA DE DESVIO SAN JUAN DE DIOS
Siguiendo el mismo procedimiento del método de Gumbell

para el cdlculo del gasto de diseflo de ataguia, se llegd al

siguiente resultado, para la obra de desvio San Juan de Dios.

Q disefio = 75.00 m3/s

CONDICIONES DRAULICAS AGUAS ARRIBA

Datos generales del desvio

1.- Elevacidén inicial del canal de desvio 1480 MSNM
2.- Elevacién final canral de desvio 1475 MSNM
3.~ Longitud del canal 173.33 m

4.- Elevacién de desplante de la ataguia

aguas arriba 1480 MSNM
5.- Elevacién de desplante de la ataguia

aguas abajo 1476 MSNM

6.~ Seccidén del canal Trapecial
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Cdlculo de la pendiente

Elev. 1480

- Elevy 1475 -

S0 = 0.02885

calculo del tirante critico

Para conocer el tirante critico del canal trapecial se

debe satisfacer la siguiente ecuacidn:

/2 : 1/2
Yc 3
o K372 ve (1 +k )
=1 x
b3/2 Vg b Yo
1+ 2k
b
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Para simplificar los cAilculos se presenta 1la curva
(Fig,IXI.1) que relaciona 1los términos de dicha ecuacioén,
Esta figura permite hacer una determinacién suficientemente
precisa del tirante critico, cuande se conoce el gasto y la
geometria de la seccidn.

Dates:

0.035 (Por tratarse de canal con plantilla de concreto y

n
taludes de mamposteria seca)
L = 173.33 m (Longitud del canal) .

Q = 75.00 m3/s (Promedio de métodos estadisticos)

Proponiendo:
b =4.00m

k = 0.25
De acuerdo con los datos anteriores, se obtiene:

Q k3/2 75 (0.25)3/2

= = 0.094
Vg 05/2 fo.81 (a.0)5/2

Con este valor entramos a la figura III.1, obteniendo:

Yo
k = 0.19
0.19 b
Yo =
k
0.19 (4.0)
Yo =
0.25
Yo = 3.04
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Para obtener un valor mas preciso de Yc, es necesario

resolver la siguiente ecuacién, por aproximaciones sucesivas.

Q2 (75 m3/s)?
= §73.39
g 9.81 m/s2
Q? ac3
g Be

Siendo el 4rea hidraulica critica:
Ac = (b + KYc)Yc
Ac = (4 + 0.25Yc)Yc
y el ancho critico de la superficie libre:
Bc = b + 2kYc
Bc = 4 + 2(0.25)Yc

Por 10 cudl se debe cumplir gque:

3
[(4 + O.ZSYC)Y:‘I
ac3

= = 573.39
Bc 4 + 2(0.25)¥Yc

Efectuando iteraciones, el tirante critico es:

c = _3.082



Cilculo de) t e normal:

FPor Manning

on o .
—— = A Rh2/3 donde: A = (b:# K¥)Y.. -7 G
s51/2 - A i
P =b + 2v/k? + 12
A
Rh = —
P
an 75 (0.035)
= = 15.45
sl/2 (0.02885)1/2
Procediendo por iteraciones se obtuvo:
¥n = 2.73 m -.. ¥n < Yc

- CAlculo de la pendiente critica

n
91/2 - A mn2/3
s
2
Qn

Ac Rh2/3

Sc = 0.01998
Como Sc < So se presenta un régimen supercritico.

8e



Como la pendiente no varia y existe un régimen réapido,

lo ma&s desfavorable que se presenta es el tirante critico,

Ya

gue el tirante normal es menor, por lo cual el disefio de la

atagufa aguas arriba, se realiza con el tirante criticeo.
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- Calculo de la altura de atagula aquas arriba

La ataguia serd desplantada en la misma curva de nivel

donde se encuentra la obra de toma (elev. 1480), por 1lo

tanto:
A = Yc + bordo libre
= 3,082 + 0,918
= 4.00m
Elev. 1484 ‘ b——— 4.00 ————+

1

. 4.
Elev. 1480 \
l o)
= 15.10 —]
terreno natural Acot: m

8a



CONDICIONES HIDRAULIC S_ABAJO
Realizando un perfil hidrdulico, se obtienen los
diferentes tirantes a leo largo del canal, para conocer el
tirante a la salida del mismo. Y ya con este dato procedemos

a conocer la altura de ataguia finalmente.

-~ C4lculo del perfil hidriulico utilizando el método
grafico

Graficamos valores para f(y) comprendidos entre el
tirante critico (3.082 m}) y el tirante normal (2.73 m). Ver

tabla III.4.

En donde
v2
A= (b + kY)Y B =b + 2ky Fr? =
g T
1 - Fr? A
fly) = ———— P=b + 2y \k2 + 12 T =
S50 - Sf B
Bh A Q v n?
= V= — Sf = w———m
P a Rn2/3
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Al A P R Rh2/3 8 T v v2 12r3 st 1-Fr2 So-Sf f(ry
3.082 n.62 2.35 1.2 1.15 454 2.56 6.45 41,65 1.66 0,038 -0.66 -0,009 70.46
3.000 .25 9.18 122 1.1 4.50 2.50 6.67 44,44 1.81 0.960 -0.81 -0.013 63.98
2.900 10.80 8.98 1.20 1.13 4.45 2.43 6.9 48.20 .m 0.046 -.1.62 -0.017 5?.28
2.800 10,36 8,77 1.8 1.12 4.40 2.3 7.2 52,41 .27 0;051 +1.27 ‘ -0.022 56’.‘20
2.730 10.05 B.63 1.16 1 L.38 2.30 7.46 55.65 2.48 0.050 «1.46 -0.027' 54.69

TABLA III.4




cslculo de--Axx-

(0.082) = 5.51
’59.22 + 63.98 o
e T (0410 = o 26,16
2 :
r55.20 ¥ 59.22
—_— " |(0.10) = 5.77
2 ] »
54.69 + 56.20
— |t0.120) = 3.88
2
3 21,32 m

Ya gue partimos con el tirante critico, y de acuerdo al
célculo anterior se observa dque el tirante a la salida del
canal aguas abajo es igual a 2.73 m, coincidiendo con el

tirante normal.

De esta manera, graficando obtenemos.
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- Cdlculo de la altura de ataguia aguas abaljo,

El desplante de la ataguia aguas abajo se encuentra

el nivel de terreno 1476 MSNM y la salida del canal

encuentra en la elevacién 1475, por lo tanto:

>
fi

[}

2.73 - 1.00 + 0.27

A=2,00m

Elev. 1478 — _4.00
)
[}

L .

_JL_

Elev. 1476

¥n - diferencia de niveles + bordo libre

— 10.00

terreno natural

en-

se

o3
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CAPITULO IV
PRESA DERIVADORA SAN JUAN DE DIOS8

CONSIDERACIONES GENERALES

Una presa derivadora es un obstdcule que se opone al
paso de la corriente para elevar el nivel del agua en
relacién con alguna de las margenes, de tal mode dque se
facilite su derivacién y =su conduccién hacia otros sitios

donde serd aprovechada.

En una presa derivadora son hotables tres partes que se
consideran como escenciales para cumplir. con sus fines. En
ocasiones también se tienen otras gue se pueden considerar
como complementarias gue dependen de las caracteristicas o

usos de la corriente.
Partes que integran una presa derivadora:

a) .= Cortina

b) .- Bocatoma u obra de toma
c}.- Estructura de limpia
a).~ Cortina

Con la cortina se represa el agua hasta una elevacién
suficiente que permita derivar el gasto por la bocatoma y se
disefia para que la corriente vierta sobre ella ya sea parcial
o totalmente en su longitud; por lo que siempre se tienen

cortinas vertedoras.

e85



Generalmente las presas derivadoras no son construidas
con el fin de aprovechar el agua retenida con la cortina,
pero pudiera suceder que dadas las caracteristicas fisicas de
la derivacién , se propiciara un almacenamiento gue convenga
aprovechar aument&ndola ademés con la instalacién de
compuertas o agujas en la cresta; estos dispositivos permiten
controlar el almacenamiento y el paso de los excedentes de
agua, teniendo entonces lo que se llama cortina con cresta

mévil.

Fig.IV.1 Presa derivadora de materiales cementados

a6



La seccidn tipica de las cortinas rigidas es de forma

trapecial con cimacio en la corona.

Slevacidn 7

coronz

Tangencia

Fig. IV.2. Presa derivadora de materiales cementados

La geometria del cimacio se aproxima a la forma
parabdlica de un chorro de agua con cafda libre. El objeto de
disefar asi 1los vertgdores en general, es no propiciar
presiones bajas entre la l&mina vertiente y el paramento de
aguas abajo, con lo cudl se evitan fenémenos de cavitacién o

corrosién y ademds clertos tipos de esfuerzos en la cortina.
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I

"Elev.cresty

1

L

Fig. IV.3. Presa de cresta mévil

Muro Gufa

" Fig. IV.4. Presa de cresta mévil
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b) .- Bocatoma. u obra'de toma

Es la obra gque ‘permite’ extraer el agua del vaso de una

presa ‘de -derivacion segin una ley de demandas;  la capacidad
de .almacenamiento no existe o es despreciable paré efectos de
regulacién. La bocatoma, es un orificio situado en el muro

que sirve de divisién entre el desarenador y las laderas del

cauce.

El paso del agua por el orificio, se controla mediante
compuertas deslizantes que se operan con mecanismos

elevadores, desde la corona de dicho muro.

Fig. IV.5. Bocatoma tipica
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Compuerta de
la toma

Compuerta radial

Plantilla del desarenador

=
o
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o
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Fig. IV.6. Perfil longitudinal de un canal desarenador
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Sestema de tontrol
{compuertas o aqu

jos
Eje del conmal
€je de la toma — i?nntwul

P— B Conol de
~Jevivacidn
~N

(b))

Fig. IV.?. Desarenadores muy amplios
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c) .- Estructura de limpia

Para tener un adecuade contrel de la captacién y
derivacién, son recomendables bajas velocidades del agua,
esto origina que los materiales acarreados en suspensién por
la corriente se sedimenten, ocasionando el azolvamiento en la

obra de toma.

En las presas de derivacién, se construyen estructuras
con el objeto de proveer una limpieza periédica a la obra de

toma.

Es recomendable que el desarenador sea paralelo al eje
del rio y la obra de toma perpendicular al mismo para evitar

el paso del azolve hacia los canales de conduccién.

El funcionamiento del canal desarenador es el siguiente:
si se cierran las compuertas del desarenador, se impide el
paso del agua hacia abajo, entonces abriende las compuertas
de la obra de toma el agua se encauza hacia el canal de
derivacién (en nuestro caso, canal intercomunicador), esto
traerd como consecuencia gque los materiales se decanten aguas
arriba del sistema de control del desarenador y dentro del
canal de acceso, debido a la baja velocidad del agua. Para
desalojar el azolve, se cierran las compuertas de la obra de
toma, se abren las del desarenador y se produce el flujo del
agua de manera que su velocidad sea suficiente para arrastrar
el azolve y depositarlo en el rio aguas abajo de 1la

derivacién,
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PRESA DERIVADORA S8AN JUAN DE DIOS

La presa derivadora San Juan de Dios, es del tipo
descrito anteriormente y se encuentra ubicada a la salida del
colector del mismo nombre, el cudl atravieza la  ciudad de
Guadalajara, Jalisco aproximadamente por el centro. Esta
presa almacenara las aguas provenientes de las cuencas Osorio
y San Andrés, asi come las aguas del mismo colector, para
posteriormente derivarlas hasta la obra de captacién

Atemajac.

IV.1l.- CONSIDERACIONES HIDRAULICAS EN 1la., 2a., Y 3a.

ETAPAS

De acuerdo a los estudios realizados en el capitulo II,
(Cuencas de captacidn), tenemos que los gastos acumulados con

los gue se analizaran las tres etapas son:

la. Etapa

Gasto cuenca San Juan de Dios 6,39 mJ/s
Gasto cuencas Osorio y San Andrés 2.93 m3/s
Gasto acumulado 9.32 m3/s
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2a. Etapa

Gasto cuenca San Juan de Dios” : e

Gasto cuencas Osorio y San Andrés

Gasto acumulado

3a.=- Etapa

Gasto cuenca San Juan de Dios 6.39 m3/s
Gasto cuencas Osorio y San Andrés 5.97 m3/s
Gasto acumulado 12.36 m3/s

El gasto méximo acumulado que se presenta en la cuenca

San Juan de Dios es de 12.36 m>/s.

En base a estos datos se procede al disefio hidraulico de
las distintas estructuras que componen la derivadora San Juan

de Dios para las tres etapas.
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IVv.2.~ YERTEDGR

Puesto gque la funcidén de la presa derivadora seré
aumentar el tirante de agua de la fuente de aprovechamiento
para derivar un determinado gasto, la elevacién de la cresta
vertedora dependerd de las necesidades de carga hidr&ulica

que se reguieren para operar la bocatoma.

En la fig.IVv.8 se observa el caso tipico de 1la
disposicién de la cortina, bocatoma y <anal principal de

conduccién.

De esta figura se puede deducir que’ la elevacidén de la
cresta "C" es igual a la elevacidn de la plantilla del canal
"pY  mds el tirante "d", mias la carga hidraulica del orificio

de la toma "h", esto es :

Elev. C = Elev. P+ d + h

La elevacién de la plantilla del canal principal

generalmente estard determinada por la topografia del lugar.



j Fertelle

'?tzii;\??l'tcrrena

Cresta © -

Slew. T

9 Pl:.rziz‘ﬂa del
cng s
Sortina __ I %

hecsesccincomcccnianna

Fig. IV.8 Disposicién tipica de una derivacioén
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Andlisis hidrdulico del vertedor de la la. Etapa

Del plano general de la derivadora San Juan de Dios;

anexo al final, se tienen log datos gue se citan enseguida:

Elevacién P = 1477.00 (Desplante de la presa)

- Calculo de "y"

El1 tirante normal de un canal se calcula, mediante 1la
expresién de continuidad y la férmula de Manning.
La férmula de continuidad es:
Q=VaA -1
Y la férmula de la velocidad, segin Manning:
1
v = —— g1/2 pp2/3 -2
n

siendo:

V = Velocidad del agua en el canal (m/s)
h = Coeficiente de rugosidad
Rh= Radio hidra&aulico (m)

S = Pendiente hidriulica

Sustituyendo (2) en (1), tenemos

1
0 = g1/2 gp2/3
n
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Agrupando términos conocidos:

on

—_—= 2/3
VP a Rh

La seccién del canal analizadoes:

||

EA=E r=

Para la la. etapa los datos son:

Q = 9.32 mi/s (Gastos cuencas S5JD,0sorio y Sn.A)
n = 0.015 (Para concreto bien acabado)
S = 0.015 (Canal intercomunicador)

sustituyendo valores tenemos:

(9.32) (0.015)
=1.14
(0.015)1/2

mediante iteraciones se obtiene:

y = 0.614 m

ios



~ Obtencién de WH"
La carga hidriulica sdbre;éi ofificio de-la toma es:
H=10.27m

La elevacién de la cordnafééréiri

Elev. = 1477.00 + 0.61 + 0.27
Elev., = 1477.88 MSNM
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Analisis hidriulico de la 2a. etapa

Elevacién P = 1477.00

—-Célculo de My"

Q = 10.85 m3/s
n = 0.015
S = 0.015

sustituyendo valores tenemos:

(10.85) (0.015)
= 1.329
(0.015)1/2

mediante iteraciones tenemos:
y = 0.680 m
- Obtencién de "H"
H=0.27m
- Elevacién de corona
Blev. = 1477.00 + 0.68 + 0,27

ev, = 77,95

o



dlisis draulico de la 3a. etapa

Elevacién P = 1477.00

—-Cé&lculo de "y"

Q = 12.36 m/s
n. = 0,018
s = 0.015

sustituyendo valores tenemos:

(12.36) (0.015)

= 1.51
(0.015)/2

mediante iteraciones tenemos:
Y = 0.73 m

~ OUbtencién de "H"

H=0.27m

- Elevacién de corcona
Elev. = 1477.00 + 0.73 + 0.27

Elev. = 1478.00
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Célculo'del perfil del "Cimaé_ig‘
Como “'se -“mencioné ‘antes;
apegarse.lo mas Vposible,‘al';,lravlq,i
por. lo que el procedimiento.es:.e
Se obtienc el perfil 'C;e

Sciememi.

Calculo dei Mg‘ ei;_f;l’agga ~axriba

- ~Eje da 1o ¢ruvta
vartadoro

Geometria del perfil cquas arriba delu cresto va: tadoca
paro un poramento vertical o contalud 1° 3

a2



Puntc de tangencia para K =°2

formaiar - Xi+B5-Zrn ga0+85iy

para X = 1.26 :
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DATOS

P=1.00m

Hd = 0.30 m (dato)

Cédlculo del perfil aquas_arriba
sustituyendo valores:

Xc = 0.255 m

Yo = 0.113 m

Rl =0.477Tm

R2 = 0.211 m

Rl - R2 = 0.266 m
Calculo del perfil aguas abajo
Férmula de Sciememi

x1.85

Y = o. —_— =
5 7g0-85 ; Hd carga de disefio

tabulando
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0.547:
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4lisis del salto hidraulico

Datos:
Ancho del canal = 42.00m
Long. de la cresta = 42.00m

n = 0.015 (concreto bien acabado)

Hd = 0.90 m (Carga Hidraulica)

K=2

Obtencion del gasto de disefio

Para conocer el gasto que pasa por el vertedor utlilizamos la

siguiente férmula:

@=t(c) (L) (n)3?
para conocer C usamos la figura IV.11
P 1.00

— = = 1.11 de la figura IV. 11 c = 2.15
H 0.90

sustituyendo en la férmula

Q@ = (2.15) (42.00) (0.90)2/3
Q = 77.10 m3/s

Cdlculo del tirante critico

3 (77.10)2

(9.81) (42) 2

Yo = 0.70 m e



Obtencidén de la_velocidad critica

Ve = Q/A
Ve = (77.10). / (42.00) (0.70)

Vc = 2.62 m/s

Realizando Bernoulli entre léfségéiéﬁr(q) y (1);,tenemos:

Zo + Yc + hve = 21 + Y1 + hvi -~
sustituyendo:
1.00 + 0.70 + (2.622/2g9) = Y1 +.0.17/2g

2.07 = Y1 + 0.17/2g

Mediante iteraciones obtenemos:

¥i = 0.30 m

Obtenciton del tirante conjugado Y2
v

{g v1

Fr =

<
[}

Q/A = (77.10) / (42.00){0.30)

V = 6.12 m/s

"e



sustituyendo -

Y2

- = 4.07
Y1l

Y2 =1.37 m

Para que el salto se presente normal se tiene que cumplir:
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»
I

42.00.( 1.37)

>
i

. 57.54 m2 .

P =.44.74m

ST Y A
R —————

T 44074
Rh = 1.29
2
(77.10) (0.015)
So =

(57.54) (1.29)2/3

So = 0.0003

Yae1.37

- 'I Y :0.30

e



engitud de vest Q

usando ‘el criterio

Esta longitud corresponde al S§Lto;‘

de Sciefichin.

Talud K 0 0.5 | 0,75 | 10001 1028 1.50

A 5 7.9 - | 9720 |10.60 | 12,60 | 15.00

Para K = ¢ Canal rectangular

tenemos

L=A (Y2 -1Y1)

[
i

S ( 1.37 - 0.30)

Esta longitud es también la longitud del tanque amortiguador.



IV.3.~ DESARENADOR

Para determinar las caracteristicas geométricas - del
desarenador, de tal manera que se tenga un funcionamiento
hidrdulico - eficiente se consideran -fundamentalmente, dos

formas de operacién.

1a. Condicién.~"canal.d d&_yfdbra de toma

abierta

2a.- Condicién.- cCcanal desaignador .abierto y bocatoma

cerrada
la. Condicién de funcionamiento.

Para esta primera condicién, el tramo del desarenador,
frente a las compuertas de la bocatoma, funciona como tangue
de sedimentacidn, por lo gque su geometria deberd permitir
velocidades bajas del agua para dar oportunidad, a que los

acarreos se depositen en ese sitio.

La seccién del canal adquiere la forma rectangular,
porque se aprovechan las paredes de los muros laterales y
porque dicha seccidén facilita instalar los controles de

apertura y cierre.

La elevacién de la plantilla del canal, frente a la toma

es inferior a la del umbral de las compuertas de la misma,
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con el propésito de contar con un v»espa:cx ,paré ‘el depdsito de

los sedimentos, evitando asf, su paso al canal de conduccién.

De acuerdoe con lo anterior ‘el ‘disefio’ del canal, se
reduce a determinar su ancho, una vez dque se haya»elegido la
velocidad del agua dentrs de &l y considerando gque la
superficie libre del agua corresponde con la elevacién de la

cresta de la cortina vertedora.

2a. Condicién de Funcionamiento

cuando los azolves se hallan acumulado frente a la toma,
las compuertas de ésta, deberdn cerrarse y abrirse las del
desarenador para establecer un escurrimiento cuyo principal
fin es desalojar los materiales acumulados en ese sitio, es
decir, efectuar la operacién de limpieza. Para lograr 1lo
anterior es fundamental que el flujo que se establezca, sea

con régimen rapido y con velocidad suficiente de arrastre.

Por otro lado, la velocidad no debe ser tan alta, para
no ocasionar erosién a lo largo del canal o socavaciones al
pie de 1la descarga gque pudieran daflar seriamente la

estructura.

Para fijar la pendiente que garantice la velocidad de
arrastre suficiente se pueden considerar dos casos para esta

condicién de funcionamiento.
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a) Como primera tentativa puede considerase como gasto
minimo, el gasto de derivacién y este caso, en cierto modo,
es el mds desfavorable para el andlisis de esta condicidén de
funcionamiento, ya que para gastos mayores el escurrimiento

serd mids favorable para lograr el desazolve.

b) Se tiene un gasto mayor que el normal de derivacién
o que corresponda a un tirante igual al del orificio del

desarenador.

En ambos casos, el andlisis se reduce a calcular la
pendiente adecuada y en verificar las velocidades de
escurrimiento, para 1lo cudl se deberd contar con los

siguientes datos:

Q = Gasto normal de derivacién
b = Ancho de la plantilla

v

Velocidad adoptada para producir el arrastre

Para el primer caso (a) se tiene:
Q=VaA

y para seccién rectangular A = b 4

luego Q = V b d

de donde:
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ng péfaye;,cé;cﬁlo de la

de donde:
vin
8 Rh2/3

Para el segundo caso {(b) tenemos:

A = b d, siendo "d" la altura del orificio en el canal
desarenador
P=b+ 2d
A b d
Rh = =
P b + 24

y la velocidad valdra:

1
V = —— 51/2 gp2/3
n
La pendiente calculada en el caso anterior serd la
correcta, cuandoc esta velocidad gquede entre los valores
limites de las velocidades que se adopten como maXimas y

minimas del flujo en un desarenador.
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VELOCIDADES RECOMENDADAS

Los valores limites de velocidad que se han encontrado
para arrastrar los azolves depositados y no producir erosidn
en los materiales que forman el canal desarenador revestido

de mamposteria c c¢oncreto oscilan entre 2.5 m/s y 4.0 m/s

Cuando los gastos de derivacidén normales son
relativamente pequefios, los tirantes en el canal desarenador,
para esta segunda condicidén, resultan ser también pequefios y
es probable que no se efectle con eficiencia la limpieza o
arrastre de materiales, y por lo tante la operacién de
desazolve deberd efectuarse en época de lluvias. Se puede
caleular en forma aproximada el gaste a partir del cual es
aconsejable operar el canal desarenador, a fin de obtener un

funcionamiento adecuado.

Esto se hace considerando una pendiente para el canal,
alrededor de 0.01 a 0.02, u otro valor al que se adapte el

perfil del terreno y un ancho de plantilla conveniente.

Para obturar el canal desarenador se emplean
preferentemente las compuertas radiales (fig. IV.9), por ser
éstas de mayores dimensiones que las de otro tipo; ademas de

que se facilita la abertura y cierre.
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Corona

J/ muro \ ’é— Nalacate

Fig. IV.9 Instalacién de la compuerta radial

Una vez expuesto lo anterior, se procede al disefo

hidréaulico.

AnSlisis Hidraulico la. Etapa

la. condicién: canal desarenador cerrado y obra de toma

abierta.

Datos:

- Gasto normal de derivacién = 9.32 m3/s

-~ Elev. plantilla desarcnador = 1473.50 MSNM
- Elev. umbral toma = 1475.50 MSNM
~ Elev. cresta del vertedor = 1478.73 MSHIM
- Vel. maxima adoptada = 1,0 m/s
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dgfé;uérdofpon la‘ié:hulaxdejéontinuidad se tiene:

-

0

- LT R
ai

A 9,32 m2
b = = = 2.89 m
3.2 m

= elev. 1478.73 =~ elev. 1475.50
3.23 m

= ancho de compuerta

2 o A o
1]

ditexencia ge niveles

Ajustando el ancho "b" a 4.00 m. para

compuerta tipo de 4.00 X 4.30 ( ver tabla Iv.l)

9.32
Vs e = e = 0,72 s
A 4(3.23)

Por lo tanto

0.72 < 1.00 { velocidad maxima adoptada)

instalar

una
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2a. Condicitn: canal desarenador abierto y bocatoma

cerrada.

Datos:
Q = 9.32 mi/s
b =4.00m

V = entre 2.44 ¥ 4.07 m/s

Caso a) Se tiene gasto normal en la derivacién.

Suponiendo una velocidad de 2.5 m/s., tenemos:
Q=VaA

y para seccién rectangular A = b d

luego:
Q=Vbd
de donde
Q
q = — sustituyendo:
Vb
9.32
a = = 0,932 m
2.5 (4.0)

ize



pendiente se tiene:

Y también

bd T h.4.0.(0.932)-

A
Rh = — =
P

Aplicando la férmulﬁ ae

Lo
v = — g1/2.gn/3 .
n N

de donde

]

Sustituyendo

2.5(0.035)
0.642/3

S = 0.01

Caso b) Gasto mayor gue el normal de derivacidn.

En este caso, se presentan:

Altura de entrada del canal desarenador
b a

4(4.50)

ca culo-de- ia
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A= 18 m?
P =b + 2d
P = 4.0 +.2(4:50)
P = 13.00m
LUK SR 7187007
Rh =" =~ =1.38
e P 13.00

. La velocidad:valdra:-

Vv = o g1/2 pp2/3
n

1
v = — (0.01)1/2 (1,38)2/3

0.035
Vv = 3.54 n/s

La velocidad se encuentra dentro de las velocidades
recomendadas para el material que se tiene en el canal
desarenador ( ver tabla IV.2), por lo tanto, la pendiente de

0.01 nos asegura el arrastre de sélidos.

Aunque hemos indicado que 1la operaciédn 6ptima del
desarenador es para el gasto minimo se efectuardn revisiones

hidridulicas para las demas condiciones.
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Andlisis Hidréulico 2a. Etapa

la. Condicién: Canal desarenader cerrado y obra de toma

abierta.

Datos:

- Gasto normal de derivacién = 10.85 m3/s

- Elev, plantilla desarenador = 1473,50 MSNM
~ Elev. umbral toma = 1475.50 MSNM
- Elev. cresta del vertedor = 1478.,73 MSNM
- Vel, médxima adoptada = 1.0 m/s

de acuerdo con la férmula de continuidad se tiene:

Q=VaA
de donde
Q 10.85 m3/s
A= = = 10.85 m?
1.00 m/s
pero
A=bad
A 10.85 m2
b = = = 3.36m
3.23 m
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= elev. 1478.73 -~ elev. 1475.50

3.23m

I

= ancho de compuerta

[P S o <)

]

diferencia de niveles

Ajustando el ancho "b" a 4.00-m. jparé instalar ~una

compuerta tipo de 4.00 X 4.30 ( ver tabla 'Ivi1) 75

Por lo tanto

0.84 < 1.00 ( velocidad maxima adoptada)

2a. condicién: Canal desarenador abierto y bocatoma

cerrada.

Datos:
Q = 10.85 m¥/s
b=4.00m

V = entre 2.44 y 4.07 m/s
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caso 'é)fée tiene'gasto'normal en:la déxivaqién,

y para seccién rectangular A = pa

luego:
Q=Vbd

de donde

Q
d = —— sustituyendo:
Vb

10.85
d= ———0 = 1.085 m
2.5 (4.0)

Y también

A b d 4.0 (1.085)
Rh = — = = 0.703
P b + 24 4.0 + 2(1.085)

1

Aplicando la férmula de Manning, para el cdlculo de la

pendiente se tiene:

1
v = — gl/2 pn2/3
n
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de donde

Vn
Rh2/3

Sustituyendo

2.5(0.035)
0.7032/3

Caso b) Gasto mayor que el normal de derivacién.

En este caso, se presentan:

d = Altura de entrada del canal desarenador
A=bd
A = 4(4.50)
A= 18 n?
P=Db + 24
P=4.0 + 2(4.50)
P=13.00m
A 18.00
Rh = v = —e—— = 1,38
P 13.00
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La velocidad valdra:

.-
Vo= s1/2.pn2/3
wn

1
V =~ (0.01)1/2 (1.38)2/3
5

¥y =3,5 s

La pendiente de esta segunda etapa, es igual que la
obtenida en la primera, por lo que también nos asegura el
arrastre de sélidos ya que las velocidades de 2.5 y 3.54 m/s

se encuentran entre las permisibles.



Anslisig Hidraulico 3a. Etapa

la, condicién: Canal desarenador cerrado y obra de toma

abierta.

Datos:

- Gasto normal de derivacién = 12.36 m3/s

- Elev. plantilla desarenador = 1473.50 MSNM
- Elev. umbral toma = 1475.50 MSNM
- Elev. cresta del vertedor = 1478.73 MSNM
- Vel. mixima adoptada = 1.0 m/s

de acuerdo con la férmula de continuidad se tiene:

Q=Va
de donde
Q 12.36 m/s
A= = = 12.36 m?
v 1.00 m/s
pero
A=bad
12.36 m?
b = = = 3.83 m
d 3.23m
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= elev. 1478.73 - elev. 1475.50
= 3,23 m ‘

= ancho de compuerta

2 U o4 o

diferencia de niveles

Ajustando el ancho "b" a 4,00.’@. para vihstalary una

compuerta tipe de 4.00 X 4.30 ( ver'tahia,; 1)

Q 12.36
Ve20— = e = 0,96 M/S
A 4(3.23)

Por lo tanto

0.96 < 1.00 ( velocidad mixima adoptada)

2a. _Condicién: Canal desarenador abierto y bocatoma

cerrada.

Datos:
Q = 12.36 m3/s
b=4.00m

V = entre 2.44 y 4.07 m/s



luego:

Q=Vbd
de donde
Q
d =— sustituyendo:
Vv b
12.36
d = =1.24m
2.5 (4.0)
Y también
A b d 4.0 (1.24)
Rh = = = = 0.765
P b+ 2d 4.0 + 2(1.24)

Aplicando la foérmula de Manning, para el calculo de la

pendiente se tiene;:

1
v = gl/2 gp2/3
n
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de donde

=]

- . Sustituyendo
2
2.5(0.035)
0.7652/3
S =0.0

casc b) Gasto mayor que el normal de derivacidn.

En este caso, se presentan las mismas condiciones que
para el de las etapas anteriores, por lo que la velocidad es

igual a 3.54 n/s.

pPor lo tanto la pendiente obtenida en esta etapa se
considera como 6ptima, ya que nos asegura un arrastre de
s6lidos para cada uno de los gastos gue se presentan en las

diferentes etapas de aprovechamiento.
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IV.4.~ OBRA DE TOMA

La obra de toma de la captacién San Juan de Dios, se

encuentra ubicada en la mirgen izquierda del rio del ‘mismo

nombre, desplantada en la elevacidn . 1475.50- m.s.n.m.--Y

consiste en:
a) Canal de acceso
b) Bocatoma
c) Aguijas

d) Rejillas

El canal de acceso conduce las aguas residuales hasta la

bocatoma.

La bocatoma estd dividida en tres claros por dos pilas
entre las cuales se encuentran colocadas ranuras para las

agujas, con el fin de facilitar la limpieza de las rejillas.

Al final de la bocatoma se encuentra una transicién que
reduce la entrada para conectarse con el canal

intercomunicador.
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Anslisis hidriulico de la_obra de toma

l1a. Etapa

Datos
Q =9.32 m/s

17.00 m (ancho de la bocatoma)

o
]

Teniendo una velocidad de: 1.00 m/s

Q
A= —

v

9.32
A=

1.00

A= 9.32 m?

A/ b

A=DbyY entonces Y

Por lo tanto, el tirante gue se presenta es de:

Y =0.54m
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2a.. Etapa

Datos
Q = 10.85 m3/s

b

I

17.00 m

Teniendo una velocidad de: '1.00 m/s

Q
A= —
v
10.85
A =
1.00
A = 10.85 m?
Y como:
A =Dby entonces Y=A/b

Por lo tanto, el tirante que se presenta es de:

Y =0.63 m
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3a. Etapa

Datos
Q = 12.36 mi/s
b = 17.00 m

Teniendo una velocidad de: 1.00 m/s

A= —e
v
12.36

A= e—
1.00

A = 12.36 n?

¥ como:

A=DbyY entonces Y A/ b

Por lo tanto, el tirante que se presenta es de:

Y =0.71 m
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IV.5.~ CANAL CONECTOR

El canal conector gue conduce las aguas de la presa San
Juan de Dios a al presa Atemajac, tiene una seccién trapecial

con las siguientes caracteristicas:
base = 3.0 m
talud = 0.25:1
n = 0.015 para concreto bien acabado

L =135 m

Yuu
hv.d

A continuacién y de acuerdo a la seccién hidraulica se
obtendran los diferentes perfiles hidraulicos que se
presentan a o largo del canal conector para las diferentes

etapas de aprovechamiento.
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is lico et

Datos:
Q = 9.32 mi/s L =135.m
n = 0.015 K =°0:25
S = 0.015 =3.0m

De acuerdo con Manning:

Qn
— = A Rh2/3

sl/z2
sustituyendo

9,32 (0.015)
—_— = 1.14
(0.015)1/2

Mediante iteraciones obtenemos el tirante normal:

Y = :614 m

Obtencién del tirante critice

Siguiendo el procedimiento, se obtiene el valor

parametro:
o k¥/2 9.32 (0.25)3/2
= = 0.024
/g 35/2 9,81
De la figﬁra IV.13, resulta:
K Ye¢
= 0,08

del
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Yc =
K

> © 0.08 (3). )

YC = et ¥c =.0:96 m

¢.25
Para obtener un valor mas préciso de Ye se resuelveiila"

siguiente ecuacién, por aproximaciones sucesivas:

o2 Ac3
g Bc
9,322

= 8.85
9.81

Ac = (b + K Yc) Yc
Ac = (3 + 0.25%c)Yc
Bc = b + 2 XK YC

Bc = 3 4+ 2(0.25)Yc

Ac3 ((3 + 0.25 Ye&) ¥c)3

Bc 3 + 2(0.285) Yc

Utilizando la siguiente tabla:

Yo Ac Be Ac3/Bc

1.0 3.25 3.50 9.80

0.9 2.90 3.45 7.07

0.95 3.08 3.48 8.39

0.965 3.13 3.48 8.81 = B8.85
Yo = 0.965 m .'. ¥n < ¥Yc
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te én del perfi idriulico

Cdlculo de tirantes-distancias,  por ‘el . método .de.

incrementos finitos (ver cuadro IV.1).
be donde

L =XAx = 98.5m Y,

vi2

Ei = Yi +
29

E2 - E3
Asxes2 =
S0 - 5f

S0 = 0,015
Sfy + Sfi4y

2

Como la longitud para que se normalice el fluje, es
menor a la longitud total del canal, se presenta el tirante

normal a la salida.
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METODO DE INCREMENTOS FINITOS

Ax

vi A e Rhi Rni 2/3 vi vizrz Ei sfi st .

0.9 3.1 .97 9.62 0.7 2.9 0.46 142 0.0038

0.90 2.90 0.8 0.60 o.n 3.21 0.53 1.43 0.0045 0.0062 0.93

0.85 PR &) w1 0.57 0.69 3.4 0.59 16t 0.0055 0.0051 101

0.50 2.56 465 0.55 0.67 3.6 0.67 147 0.0066 0.0061 337

0.75 2.39 455 0.53 0.65 389 0.7 152 0.0081 0.0074 6.56

0.70 L2 4.4k 0.50 0.63 19 0.89 1.59 0.0099 0.0090 | * 11.67

0.65 2.05 36 0.47 0.61 453 1.0 1.69 0.0120 0.0110 25.00

0.6% 130 0.2 0.4 0.59 o8 118 » Lm 0.0149 0.0130 50.00
=2 Ax:z] 9BS6n

CUADRO 1IV.1




Ob &6n de la pendiente critica
De la férmula de Manning:

Qn

- 2/3
RVE A Rh

despejandc la pendiente tenemos:

[A Rh2/3 :'

sustituyendo
2
(9.36) (0.015)
se =
(4.896) (1.014)2/3
Sc = 0.0008 . . Sn > Sc

por lo que se presenta un perfil “s2"
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lisis hidrédulico 2a, e

Datos:
Q = 10.85 m/s L=135m
n = 0.015 K= 0,257
S = 0.015 b'=3.0m

De acuerdo con Manning:

Qn

= 2/3
—————— = A Rh
sl/2
sustituyendo

10.85 (0.015)
_ = 1.329
(0.015)1/2

Iterando, tenemos que el tirante normal que se
presentara en la sequnda etapa serd:

Y =0.680 m
Obtencién del tirante eritico

Siguiendo el procedimiento, se obtiene el valor del

pardmetro:
q K3/2 10.85 (0.25)3/2
= = 0.0277
v3/2{g 35/2 {581
De la figura IV.13, resulta:
K Yo
= 0.09
b
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Yc

B3

ecuacién, por aproximaciones sucesivas:

ara

0.09 b
K

0.09 (3)

0.25

un valor mas exacto de Yc se resuelve la siguiente

Yo =1.08m

QZ Ac?

g Bec

10.852

= 12.00

9.81
Ac = (b + K Yc) ¥c
Ac = (3 + 0.25Yc)Yc

Bc = b + 2 K Yc

Be = 3 4+ 2(0.25)Yc

3 3

Ac ((3 + 0.25 ¥c) Ye)
Be 3 + 2(0.25) Ye

Utilizando la siguiente tabla:

Ye

Yc

1.0
1.2
1.1

1.0

Ac

3.25

3.96

s} 3.60

8 3.53
1.08 n .‘

¥n < Yec

ac3/Bc
9.80

17.25

13.14

12.42

12.00
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Yc

Calculo de tirantes-distancias,

incrementos finitos (ver cuadro IV.2).
De donde

L =XAx = 127.4 m Y,

vi?

29

Ez - Eq
Ax =

So = Sf
So = 0.015

Sf4{ + Sfi4
Sf ——— e

2

por el wmétodo de

Como la longitud para que se normalice el flujo, es

menor a la longitud total del canal,

normal a la salida.

sa presenta el tirante
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METODO DE INCREMENTOS FINITOS

vi Af Pi Rhi Rhi 2/3 vi vi2s2g Ei sfi sf Ax
1.08 3.53 5.23 0.68 0.77 3.07 0.48 1.56 0.0036
1.00 3.25 5.06 0.64 0.74 3.34 0.57 1.57 0.0045 0.0041 0.92
0.95 3.07 4.95 0.62 0.72 3.53 0.63 1.58 0.0053 0.0049 .99
0.90 2.90 4,86 0.60 0.71 3.74 0.7t 1.81 0.0062 0.0058 3.2
0.85 2.3 4.75 0.57 0.69 3.97 0.80 1.65 0.0074 0.0058 4.88
0.80 2.56 4.65 0.55 0.67 4.24 0.9 .7 0.0089 0.0082 8.82
0.75 2.3 4.55 0.53 0.65 4.54 1.05 Y 0.0109 0.0099 15.67
0.70 .22 4.4 0.50 0.63 4.88 1.2 1.91 0.0135 0.0122 42.86
0.68 2.15 4.40 0.49 0.62 5.03 1.2 1.97 0.0 0.0138 50.00
rA4x= 127.40

CUADRO 1IV,2




Obtencién de la pendiente critica
De la férmula de Manning:

Qn

- 2/3
pEVE) A Rh

despejando la pendiente tenemos:

— 2
Qn
Sc = T——
A Rh2/3
sustituyendo
(10.85) (0.015)
sc =
(3.53)(0.75)2/3

Sc = 0.0037 < 0.015 .+« 8n > sc-

por lo gque se presenta un perfil "g2v
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sis drfuljco 3a. e a

Datos:
Q = 12.36 m3/s L = 135-m
n = 0.015 = 0.25
S = 0.015 =3.0m

De acuerdo con Manning:

Qn
= A mn2/3
sie TR

Sustituyendo

12.36 (0.015)
—_—— = 1.514
(0.015)1/2

Mediante iteraciones,obtenemos el tirante normal gue se

presentard en la tercera etapa:

¥Y=0.730m

Obtencidn del tirante critico

Siguiendo el procedimiento, se obtiene el valor

parametro:
Q xk3/2 12.36 (0.25)3/2
= = 0.0316

p3/2 G 35/2 {581
De la figura IV.13, obtenemos:

K Ye

= 0.095
b

del
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0.095 b

Ye =
K
0.095 (3)
Yo = —m@mM8M8 ¥e = l1.149 m
0.25

Para un valor mds exacto de Yc se resuelve la siguiente.

ecuacién, por aproximaciones sucesivas:

2 ac3
q Be
12.362

= 15.57
9.81

Ac = (b + K Yo) Yo
Ac = (3 + 0.25Yc)Yc

b+ 2 K Yo

=]
3]
It

Be = 3 + 2(0,25)Yc

3

Ac ((3 + 0.25 Yc) vo)?

Bc 3 + 2(0.25) Yc

Utilizando la siguiente tabla:

Yec Ac Be Ac3/Bc

1.0 3.25 3.50 9.80

1.10 3.60 3.55 13.14

1.15 3.78 3.58 15.09 = 15,57

¥Yc = 1.15 m PR n < Yc



Calculo de tirantes-rdistanc‘j‘.a‘s,yf,g por. .el -método . de-

incrementos finitos (ver':éu‘adro 'IV.J)', SO 3

De donde
L =XAx = 223.73 m Y,
vi2
Ei = Yi +
29
E; - Ep
Ax =
So - Sf
So = 0.015

Sfy + Sfj+1
Sf = ——

2

Como la longitud obtenida para normalizar el flujo, es
mayor a la longitud total del canal, se presenta un tirante

mayor a el tirante normal a la salida del canal.

El tirante que se presenta es:

Y =0.74 157



METODO DE INCREMENTQS FINITOS

Yi Al Pi Rhi Rhi 2/3 vi vi2/2g Ei Sfi st A_l‘
1.15 3.78 5.37 0.70 0.7 327 0.54 1.69 0.0038
1.10 3.60 5.27 0.68 0.78 3.43 0.60 1.710 0.0043 0.00405 [ RJ]
1.03 3.42 5.16 0.66 0.76 3.61 0.66 .M 0.0050 0.00460 D.v%
1.00 3.25 5.06 0.64 Q.74 3.80 0.03 1.73 0.0058 0.00540 2.08
0.95 3.07 4.95 D.62 0.72 4.0 0.82 1.7 0.0068 0.00630 4.60
0.90 2.50 4.85 0.4¢ oLn 4.25 0.92 1.82 0.0081 0.00745 6.62
0.85 .73 4.75 0.57 0.69 4.53 1.04 1.89 0.009% 0.00880 1.29
0.80 2.58 4.65 0.55 0.67 L.83 1.19 1.%9 0.0116 0.01060 2.73
0.75 2.39 4.55 0.53 0.65 5.17 1.36 mn 0.0150 0.0t280 54.54
0.73 2.32 4.50 .51 0.64 5.32 144 2.7 0.0149 0.01450 120.00
L= Ax=| 22373

CUADRO 1IV.3




Ohte: Sn _d a_pendiente critica
De la férmula de Manning:

Qn

e = A mn2/3
sl/2

despejando la pendiente tenemos:

2
Qn

A Rh2/3

sustituyendo

(12.36) (0.015)

(3.78) (0.75)2/3

Sc = 0.0043 < 0.015 « . 8Bn > Sc

por le que se presenta un perfil ws2v .

159



COMPUERTA
LARGA ALTURA AKCHO CLASIFICACION RADIO PESO ALTURA DEL
(¢ (m) ¢my (em) (kgs) PERKO= ¥ (m)
1.50 1.50 1.50 TH-C-344 180 410 1.125
4.00 2.00 1.50 TH-C-437 260 720 1.800
3.20 2.00 2.00 1100-C-703 288 905 1.304
4.00 2.15 2.0 2201-¢c-14 240 1058 2.000
6.60 2,50 2.50 TH-C-348 380 1258 2.500
6.25 1.43 3.00 T™-C-241 180 498 1.250
4.25 1.45 3.00 TH-C-438 180 948 1.250
4.20 1.50 3.00 ™-C-329 120 933 1.12%
4.00 2.00 3.00 TN-C-438 240 273 1.800
4.00 2.5 3.00 220%-c-13 240 1418 2.000
407 2.50 3.00 1513-C-23 300 1535 2.500
6.50 2.7 3.00 2230-c-10 300 2350 2.500
5.00 3.55 3.00 1000-C-256 420 2590 1.185
3.00 1.90 3.50 TN-C-274 222 1021 1.500
4.47 2.00 4.00 N-C-322 240 1634 2.000
9.40 2.25 4.00 TH-C-368 270 2750 2.000
4.00 4.00 4.00 ™-C-39 480 2900 3.000
9.00 412 4,00 TH-C-264 417 501 4,000
5.00 4.20 4.00 TH-C-266 600 3660 4.000
9.00 .30 4.00 2205-C-8%99 600 5650 4.000
5.00 2.15 4.50 M-C-262 300 1970 2.008
5.00 3.50 4.50 1000-C-271 420 3885 2.630
6.60 4.40 4.50 2205-C-900 623 5400 4.150
8.50 1.7 5.00 2104-C-142 I 2745 4.700
8,40 4.80 6.00 TM-C-289 650 9425 4,500

TABLA IV.l .- ALGUNAS COMPUERTAS RADIALES CON PANTALLA



TIERRA ARENOSA MUY FINA O LIMO SUELTO
ARENA

TIERRA ARENDSA LIGERA, 15% OE ARCILLA
BARRO ARENDSO LIGERO, 4O% ARCILLA
ARENA GRUESA

TIERRA SUELTA CON GRAVA

BARROD

TIERRA O BARRQ COMPACTOS, 65% DE ARCILLA
BARRO ARCILLOSO ESTABLE

ARCILLA CON GRAVA, COMPACTAS

ARCILLA COMPACTA, JABONCILLO
CONGLOHERADOS, ESQUISTOS, PIZARRAS
ROCA ESTRATIFICADA

GUIJARROS, CANTQS RODADCS CHICOS
ROCA DURA

CONCRETO

VELOCIOAD
ws -

0.61

e

4.57 a 6.10

TABLA IV.2.- VELOCIDADES MEDIAS MAXIMAS QUE NO EROSIONAN

A LOS MATERIALES QUE SE INDICAN
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CAPITULO V

PRESA DERIVADORA ATEMAJAC

La presa derivadora Atemajac, es del tipo descrito en el
capitulo IV, que almacenari las aguas provenientes de las
captaciones San Juan de Dios, Osorio y San Andrés, asi como

las aguas residuales de la misma.

Tiene igualmente a la anterior como fin, sobreelevar los
niveles del cauce natural y asi extraer los gastos
correspondientes gue se conducirian para su aprovechamiento; y
una vez gque se rebase la capacidad de conduccién, derramaré

hacia el cauce natural en el gue se encuentra alojada.

V.3.- CONSIDERACIONES HIDRAULICAS EN 1a., 2a., Y 3a.

ETAPASB

De acuerdo a los estudios realizados en el capitulo II,
(Cuencas de captacién), tenemos gque los gastos acumulados con

los gue se analizar&n las tres etapas son:

la. Etapa

Gasto cuencas Osorioc y San Andrés 2.93 mj/s
Gasto cuenca San Juan de Dios 6.39 m3/s
Gasto cuenca Atemajac 5.57 m3/s

Gasto acumulado 14.89 m3/s



2a. Etapa

Gasto
Gasto

Gasto

Gasto

cuencas Osorio y San Andrés
cuenca San Juan de Dios

cuenca Atemajac

acumulado

3a.—- Etapa

Gasto
Gasto

Gasto

Gasto

cuencas Osorio y San Andrés
cuenca San Juan de Dios

cuenca Atemajac

acumulado

El gasto méximo acumuladoe que se

Atemajac es de: 24.00 md/s.

5,97 m¥/s
6.39 m/s

9.42 m3/s

20.27 mi/s

5.97 m3/s
6.39 m3/s
11.64 m3/s

24.00 m3/s

presenta en la cuenca

En base a estos datos se procede al disefio hidrdulico de

las distintas estructuras que componen la derivadora Atemajac

para las tres etapas.
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V.2.- VERTEDOR

Como ya se habia indicado, para derivar un gasto
determinado es necesarioc sobreelevar el nivel del agua para
aumentar la carga hidraulica,entonces la elevacién de la
cresta vertedora dependerd de la carga hidr&ulica necesaria

para operar la obra de toma.(Fig. V.1)

B
| Corong det  muyro

NAME Portolla
A Perfil “del  torreng

] Ejs gal

: i LR
. S = - cans! /
Cresta C :

[ h
- Elev P
L = = I —
Pl:..’:iﬂla ael
grel -

T =

Cortina

TFEG. VLI



Andlisis hidraulico del vertedor de la la. Etapa

Del plano general de la derivadora Atemajac, anexe’ al

final, se tienen los datos que se <itan enseguida:

Elevacién P = 1477.00 (Desplante de la presa)

- Calculo de "y*

El tirante normal gue se presenta en el canal de acceso,
entre la bocatoma y la zona de transicidén, se obtiene

mediante la expresién de continuidad y la férmula de Manning:

Q=VA -1
1
v = — §3/2 gp2/3 -2
n .
siendo:

V = Velocidad del agua en el canal (m/s)
n = Coeficiente de rugosidad
Rh= Radio hidréulice (m)

S = Pendiente hidriulica
Sustituyendo (2) en (1), tenemos ;

1
@ = — s1/2 pn2/3
n
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Agrupando términos conocidos:

Para la la. etapa los datos son:

Q = 14.89 mi/s (Gasto total la. Etapa)
n = 0.015 (Para concreto bien acabado) B
§ = 0.010 (Canal de acceso)

sustituyendo valores tenemos:

(14.89) (0.015)
= 2.23
(0.010)1/2

mediante iteraciones se obtiene:

Yy =1.10m
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~ Obtencién de: "H"

La carga hidr&ulica’ en el ofj.fiéid de la toma es:
CH= 0,23-m .

La ,elevacién'-de la corona séra:'i

Elev, = 1477.00 + 1,10 + 0.23

Elev, = 1478.33 MSNM

ie8



sis drédulico de la eta
Elevacién P = 1477.00
-C&lculo de "y"

Q = 20.27 mi/s

0.015

=]
1

5§ =-0.010
sustituyendo valores tenemos:

(20.27) (0.015)
= 3.08
(0.010)1/2

mediante iteraciones tenemos:

y = 1.30m

~ Obtencién de "H" . -
H=0.23m

- Elevacién de corona

Elev. = 1477.00 + 1.30 + 0.23
Elev, = 1478.53
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isis hi ico 3a. eta
Elevacién P = 1477.00
=Célculo de "y"

Q = 24.00 m3/s
n = 0,015

5 .= 0.010
sustituyendo valores tenemos:

(24.00) (0.015)
= 3.60
(0.010)1/2

mediante iteraciones tenemos:
Yy = 1.50m

-~ Obtencién de "H"
H=0.23m

- Elevacidn de corona
Elev. = 1477.00 + 1.50 + 0.23

Elev, = 1478.73
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[o} de erfi el cimacia

Como se mencioné antes, el perfil del cimacioc debe
apegarse lo mas posible al labio inferior del flujo de agua,

por lo que el procedimiento es el siguilente:
Se obtiene el perfil Creager, mediante la formula de

Sciememi.

Cdlculo de erfil a s _arrib

Eje de Io crasto

Xc10.283 H, vertadoro

I—Yq

b
|

|

0126
He

s

e

Geometria del perfil Qquas arriba de lo crestg vertedoro
Para un poramento vertical o contalud {3
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DATOS
P=1.73m

Hd = 1.50 m (date)

Calculo del perfil agquas arriba

sustituyendo valores:
Xc = 0.425 m
Yo = 0.189 m
RL = 0.795 m
R2 = 0.351m

Rl - R2 = 0.444 m

Calculo del perfil aquas abajo

Formula de Sciememi

x1.85

Y = 0.5 <585 ;jHd = carga de disefio
HdA"«

tabulando:




Punto de tangencia para K = 2

férmula:  X1+85 =3 Ha0-85 'y,

para X = 2 ; ¥ = 1.280
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L = 42.00 m (Longitud de la cresta vertedora)

Hd = 1.50 m (Carga hidré&ulica)

c = 2.15 (Ver figura v.3 )

K=2

n = 0.015 (Canal de concreto bien acabado)
(o} d asto _de disefio

9 =c1Lu/?

de 1la relacién P/Ho obtenemos

el valor de 1.11 y de

figura V.3 obtenemos el valor de C = 2.15

sustituyendo

Q = (2.15)(42.00) (1.50)3/2

Q = 165.89 mi/s

Cdlculo del tirante critico

3 a2
Yo =
g T2
sustituyendo
3 (165.89)2
Ye = —
(9.81) (42)2
c = 7

la



Obtencién de la velocidad critica

Ve = Q/A
Ve = 165.89/(42*%1.17)

Vc = 2.48 m/s

Realizando Bernoulii entre la secci§n,(oi y (1), tenemos:

2o + Yc + hvc'= 21 + Yl '+ hvi

sustituyendo:

1.73 + 1.17 + (3.372 /2g9) = Y1 +.0.79/¥12

3.47 = Y1 + 0.79/¥12
Mediante iteraciones obtenemos:

¥1 = 0.50 m

Obtencion del tirante conjugado ¥2

V = Q/A = 165.89/42(0.50) = 7.90 m/s
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sustituyendo :

7.90

Fry = ———r—
f(=.81) (0.50)

Frj = 3.57 > 1 Régimen Supercritico

= = -i-(Jl + 8 Fr 2 - 1)
2

R £8

Y2
— = 4.57
¥1

¥2 = 2.20

Cédlcu de la pendiente

Para que el salto sea normal, se debe cumplir que:

¥2 = ¥n
Mediante Manning

Qn
A Rh2/3

A= 42.00(2.29)

A = 96,18 m2



Yeuta?

P = 2(2.29) + 42.00
P=46.58 m

a6.18
Rh = ————

46.38
Rh = 2,065

(165.89)0.015

so =

96.18(2.065)2/3

1 L

T == =

PSRRI
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Longitud de revestimiento

Esta longitud corresponde al salto, usando el criterio;

de Sciefichin.

Talud K Y ‘1.50
A 5 15.00
Para K =0 canal rectangular-
tenemos:
A =5
L =A (Y2 -¥1l)
L =5 (2.29 -0.50)
L =8.95m

La longitud de revestimiento es igual a la longitud del

tangue amortiguador.
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V.3.~ DESARENADOR

La determinacién de las caracteristicas geométricas., del
desarenador, se basan en las condiciones ‘de  funcionamiento
hidrdulico considerande fundamentalmente,  dos formas de

operacién.

la. Condicién.- Canal desarenador cerrado Y obra de toma

abierta

Para esta primera condicidn, el tramo del desarenador
frente a las compuertas de la bocatoma, funciona como tanque
de sedimentacién, por lo que su geometria deberid permitir
velocidades bajas del agua, para dar oportunidad a que los

acarreos se depositen en ese sitio.

2a.- Condicién.- Canal desarenador abierto y bocatoma

cerrada

Cuando los azolves se hayan acumulado frente a la toma,
las compuertas de esta deberdn cerrarse y abrirse las del
desarenador para establecer un escurrimiento, cuyo principal
fin es desalojar los materiales acumulados en este sitioc, es

decir, efectuar la operacién de limpieza.

180



Para fijar la pendiente que garantice la:yelépidad de
arrastre suficiente se pueden considerar dos casos para esta

condicién de funcionamiento.

a) Como primera tentativa puede considerase como. gasto
minimo, el gasto de derivacidén y este caso, en cierto modo,
es el mAs desfavorable para el andlisis de esta condicidén de
funcionamiento, ya que para gastos mayores el escurrimiente

serd mas favorable para lograr el desazolve.

b) Se tiene un gasto mayor que el normal de derivacién
o0 que corresponda a un tirante igual al del orificio del

desarenador.

En ambos casos, el andlisis se reduce a calcular la
pendiente adecuada y en verificar las velocidades de
escurrimiento, para lo cudl se debera contar con los

siquientes datos:

Q = Gasto normal de derivacién
b = Ancho de la plantilla

= Velocidad adoptada para producir el arrastre

Para el primer caso (a) se tiene:
Q=VhA

Yy para seccidén rectangular A = b d

luego Q¢ =V b d
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de donde:

b d

A
y también Rh = = -
34 bt 2d
Aplicando la férmula de Manning para el cdlculo de la.

pendiente, se tiene:

1
V= s1/2 gn2/3
n

de donde:

=]

Para el segundo caso (b) tenemos:

A = b d, siendo "d" la altura del orificio en el canal
desarenador
P=Db + 2d
A bd
Rh = =
P b + 2d

y la velocidad valdra:

1
v = — sl/2 pp2/3
n

182



La pendiente calculada en el caso anterior serd 1la
correcta, cuando esta velocidad quede entre los valores
limites de las velocidades gue se adopten como maximas y

minimas del flujo en un desarenador.

VELOCIDADES RECOMENDADAS

Los valores limites de velocidad que se han encontrado
para arrastrar los azolves depositados y no producir erosién
en los materiales gque forman el canal desarenador revestido

de mamposterfa o concreto oscilan entre 2.5 m/s y 4.0 m/s

Cuando los gastos de derivacién normales son
relativamente pequefios, los tirantes en el canal desarenador,
para esta segunda condicién, resultan ser también pequenos y
es probable gque no se efectlle con eficiencia la limpieza o
arrastre de materiales, y por lo tanto 1la operacién de
desazolve deberd efectuarse en época de 1lluvias. Se puede
calcular en forma aproximada el gasto a partir del cuil es
aconsejable operar el canal desarenador, a fin de obtener un

funcionamiento adecuado.

Esto se hace considerando una pendiente para el canal,
alrededor de 0.01 a 0.02, u otro valor al que se adapte el

perfil del terrenc y un ancho de plantilla conveniente.
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Apdlisis Hidriulico la. Etapa

la. Condicidn: Canal desarenador cerrado y obra de toma

abierta.

Patos:

- Gasto normal de derivacién = 14.89 m3/s

~ Elev. plantilla desarenador = 1473.50 MSNM
~ Elev. umbral toma = 1474.73 MSNM
- Elev. cresta del vertedor = 1478.73 MSNM
- Vel. maxima adoptada = 1,% m/s

de acuerdo con la f&érmula de continuidad ée tiene:

Q=VaA
de donde
3
Q 14.89 m3/s
A= = = 9.93 m?
1.50 m/s
pero
A=Dbd
A 9.93 m?
b= = = 2.48 m
d 4.00 m
d = elev. 1478.73 - elev. 1474.73
d=4,00m
b = ancho de compuerta
d = diferencia de niveles ’ T T 1Bs



Ajustando el ancho "b" a 4.00 m. para instalar una

compuerta tipo de 4.00 X 4.30 ( ver tabla V.1)

Q 14.89
v = = —————— = 1.50_m/S
A 2.84(4.00)

Por 1o tanto

1.50 = 1.50 ( velocidad méxima adoptada)
2a. _Condicién: Canal desarenador abierto y bocatoma
cerrada.

Datos:
Q = 14.89 m3/s
b= 4.00m

V = entre 2.44 y 4.07 m/s

Caso a) Se tiene gasto normal en la derivacién.

Suponiendo una velocidad de 2.5 m/s., tenemos:
Q=VA

Y para seccién rectangular A = b d

luego:

Q=Vbd
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de donde

Q
d = —— sustituyendo:
V. b
14.89
d= —————— = 1,489 m
2.5 (4.0)
Y también
A b d 4.0 (1.489)
Rh = — = = = 0.85
P

b + 24 4.0 + 2(1.489)

Aplicando la férmula de Manning, para el cilculo de la

pendiente se tiene:

1
v = — §l/2 gn2/3
n

5]

Sustituyendo

de donde

2
2.5(0.035)

=

0.852/3

S = 0.0098 = 0.01 - 186




caso b) Gasto mayor gue el normal de derivacién.

En este caso, se presentan:

= Altura AE entrada del canal desarenador
=bd

= 4(4.50)

18 m?

= b + 24

= 4.0 + 2(4.50)

L I B - A
]

= 13.00m

La velocidad valdra:

1
V = - g1/2 gn3/3

n
1 2
v = — (0.01)1/2 (1,38)2/3
0.035
Yy = 3,54 m/s

La wvelécidad se encuentra dentro de las velocidades
recomendadas para el material que se tiene en el canal
desarenador ( ver tabla V.2), por lo tanto, la pendiente de

0.01 nos asegura el arrastre de sdlidos.
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Aungue hemos indicado que la  operacién ;obtimq del
desarenador es para el gasto minimo se efectuardn revisiones

hidrdulicas para las demds condiciones.
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n s Hidraulico 2a. Etapa

la. Condicién: Canal desarenador cerrado y obra de toma

abierta.

Datos:

-~ Gasto normal de derivacién = 20.27 m3/s

~ Elev. plantilla desarenador = 1473.50 MSNM

~ Elev. umbral toma = 1474.73 MSNM
- Elev. cresta del vertedor = 1478.73 MSKNM
- Vel. méxima adoptada = 1.5 m/s

de acuerdo con la férmula de continuidad se tiene:

Q=VaA
de donde
Q 20.27 m3/s
A = = = 13.51 m?
1.50 m/s
pero
A=bd
A 13.51 m?
b = = =3.38 m
4.00 m
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elev, '1478.73-~ elev, '1474.73

4.00 m

anchoe de compuerta

[}

[ - - W
1

diferencia de niveles

Ajustando el ancho “b" a 4.00 m. para instalar una

compuerta tipo de 4.00 X 4.30 ( ver tabla V.1)

Por lo tanto

1.27 < 1.50 ( velocidad maxima adoptada)

2a. Ccondicidn: Cahal desarenador abierto

cerrada.

Datos:
Q = 20.27 m¥/s
b=4.00m

V = entre 2.44 y 4.07 m/s

¥y Dbocatoma
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Caso a) Se tiene gasto normal,en{la‘deriﬁaciéng‘,

- Suponiendo una velocidad de 2.5 m/s.}_teﬁémos:

Q=VaA

Y para seccibén rectangular A = b d

luego:
Q=Vbd
de donde
Q
d = —— sustituyendo:
V b
20.27
d=s ———ee == 2,027 M
2.5 (4.0)
¥ también
A b d 4.0 (2.027)
Rh = — = = = 1.00
P b + 2d 4.0 + 2(2.027)

Aplicando la férmula de Manning, para el cilculo de la

pendiente se tiene:

1
v = — gi/2 gp2/3
n
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de donde

5]

Sustituyendo
2
2.5(0.035)
s =
1.002/3
8 = 0,007 = 0.01

Caso b) Gasto mayor que el normal de derivacioén.

En este caso, se presentan:

d = Altura de entrada del canal desarenador
A=bd
A = 4(4.50)
A= 18 m?
P=Db + 24
P = 4.0 + 2(4.50)
P =13.00m
A 18.00
Rh = —— = ——— = 1.38
P 13.00
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La velocidad valdra:

. :
v = — gt/2 gn2/3
n - N

L N,
V = — (0.01)1/2 (1.38)2/3
0.035

Y=3. s

La pendiente de esta segunda etapa, es igual que

obtenida en la primera, por lo gue también nos asegura

la
el

arrastre de s6lidos ya que las velocidades de 2.5 y 3,54 m/s

se encuentran entre las permisibles.
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dlisjis Hidriulijco 3a. Etapa

la. Condicién: Canal desarenador cerrado y obra de toma

abierta.

Datos:

- Gasto normal de derivacién = 24.00m3/s

~ Elev, plantilla desarenador = 1473.50 MSNM
- Elev. umbral toma = 1474.73 MSNM
- Elev. cresta del vertedor = 1478.73 MSNM

#

~ Vel. maxima adoptada 1.5 m/s

de acuerdo con la férmula de continuidad se tiene:

g=va
de donde
Q 24.00 mi/s
A= = = 16.00 m?
v 1.50 m/s
pero
A=bd
A 16.00 m?
b = = = 4,00 m
d 4.00 m
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= elev. 1478.73 - elev. 1474.73

= 4,00 m

ancho de compuerta

g T R A
I

I

diferencia de niveles

Ajustando el ancho "b" 'a 4,00 .m. para instalar

compuerta tipo de 4.00 X 4.30 ( ver taﬁ;a V.1)

Q 24.00
Ve e = e = 1,50 m/S
A 4(4.00)

Por lo tanto

1.50 = 1.50 ( velocidad maxima adoptada)

una

2a. condicién: Canal desarenador abierto y bocatoma

cerrada.

Datos:
Q = 24.00 m3/s
b =4.00m

V = entre 2.44 y 4.07 m/s
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caso " a) ‘Se tiene gasto nornmal ‘en la derivacién.

Suponiendo una velocidad de 2.5 m/s., ﬁénémos;
Q =V A

y para seccién rectangular A ='b d

luego:
Q=Vbd
de donde
Q
d =— sustituyendo:
Vb
24.00
d==———— =2.40m
2.5 (4.0)
Y también
A b d 4.0 (2.40)
Rh =e— = = = 1.09
P b + 2d 4.0 + 2(2.40)

Aplicando la férmula de Manning, para el c&lculo de la

pendiente se tiene:

1
v = s1/2 pp2/3
n
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de donde

2
Von

”h2/3
Sustituyendo

2.5(0.035)

1.092/3

S = 0.007 = 0.01

Caso b) Gasto mayor gue el normal de derivacién.

En este caso, se presentan las mismas condiciones que
para el de las etapas anteriores, por lo que la velocidad es

jgual a 3.54 m/s,

Por lo tanto la pendiente obtenida en esta etapa se
considera como 6ptima, ya gque nhos asegura un arrastre de
s6lidos para cada unc de los gastos que se presentan en las

diferentes etapas de aprovechamiento.

197



V.4.- OBRA DE DESCARGA DEL CANAL CONECTOR A

La obra de descarga conserva la misma geometria del
canal conector. La plantilla de salida se encuentra en la

elevaciédn 1473.50.

Como a la salida se encuentra un cambio de pendiente, se
presenta la posibilidad de un salto hidrdulico, por lo gue se

analizard este caso.

Calculo del salto hidréulico

En el capitulo IV se obtuvo el perfil gque se presenta en
el canal de intercomunicacién, asi como los tirantes que se

obtienen a lo largo del canal y a la salida del mismo.

Para forzar a un salto hidrdulico que se inicle en 1la
seccidén donde se efectla el cambio de pendiente, el conjugado

mayor debe ser igqual al tirante normal en el canal.
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C&lculo del salt driulico

Datos:
¥; = 0.614 m
Q = 9.32 m¥/s
K = 0.25

Foérmula para calcular el tirante conjugado mayor

Q b
Fmy = —p————— . i t= —
Jo x ¥5/2 K'Y
sustituyendo:
9.32
Fmy =
J9.81 (0.25)(0.614)5/2
Fmy = 40.29
3.00
t=s —
(0.25) (0.614)
t = 19.54

Con estos valores entramos a la figura V.2, y obtenemos

el valor de Yp/Y;

¥Y5/¥y = 1.65

Yo

(1.65) (0.614)

Yo

1.013 m CONJUGADO MAYOR
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Y1=0i6247

Longitud del salto

La longitud "L*" del revestimiento debe ser, como minimo
la del salto hidréulico que, de acuerdo-con la férmula de

Siefichin y la sigulente tabkla vale:

L

A(Yz - Y1)

0 0.5 0.75 1.0 1.25 1.50

A S 7.9 9.20 10.6] 12.60 15.00

Interpolando para K = 0.25, obtenemos:
= 6.4

Sustituyendo en la férmula de Siefichin:

L = 6.45 (1.013 - 0.614)

L =2.%7m
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Posicién del salto con la_pendiente S = 0.015

Calculo de Y!
Por Manning tenemos:

Qn

_ = 2/3
73 A Rh

(9.32) (0.015) S
_ =114
(0.015)1/2 "7 o
A R2/3 =114 -

sustituyendo

2/3
(3 + 0.25Y)Y | (3 + 0.25Y)Y

=1.14
3+ 2Y QKZ + 12

mediante iteraciones

¥' = 0.610

¥n = 0,614 Y' = ¥n . . el salto es normal
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batos:
¥y = 0.680 m
Q = 10.85 mi/s

XK = 0.25

Férmula para calcular el tirante conjugado mayor

Q N b
Fmy = ————— ; = ——
g k ¥5/2 ! Ky
sustituyendo:
10.85
Fmp =

Yo.81 (0.25)(0.680)5/2
Fm; = 36.34
3.00
(0.25) (0.680)
t = 17.65
Con estos valores entramos a la figura V.2, y obtenemos
el valor de Yp/¥3

¥a/¥y = 1.60
¥s = (1.60) (0.680)
Yz = 1,09 m CONJUGADO MAYOR
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¥1=0.680

le} del s (]

La longitud "L" del revestimiento debe ser, come minimo
la del salto hidraulico que, de acuerdo con la férmula de

Siefichin y la siguiente tabla vale:

L = A(Yy - Y1)

o} 0.5 0.75 1.0 1.25 1.50

A 5 7.9 9.20 10.6| 12.60 15.00

Interpolande para K = 0.25, obtenemos:
A = 6.45

sustituyendo en la fé6rmula de Siefichin:
L = 6.45 (1.0%0 - 0.680)

= _2.640
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Posicidn del salto con la pendiente S = 0.015

Calculo de ¥Y!
Por Manning tenemos:

gn

7z = A2
s

(10.85) (0.015)
=1,33
(0.015)1/2

A RR%/3 = 1,23

sustituyendo

(3 + 0.25Y)Y | (3 + 0.25V)Y

= 1.33
mediante iteraciones
Y! = 0.680
Y = 0.680 Y' = ¥n . . el salto es normal
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3a. Eta

Datos:

¥y & 0i740°m

“12.36 ' m3ys

= 0.25

Férmula para calcular el-tirante conjugado mayor

Q b
I Pty
sustituyendo:
12.36
Fmy =

y2.81 (0.25) (0.740)5/2

Fmy = 33.51

3.00

(0.25) (0.740)

t = 16.22

Con estos valores entramos a la figura V.2.y obtenemos
el valor de ¥Y,/Y;

¥a/¥1 = 1.53
¥y = (1.53)(0.740)
¥y = 1.13 m CONJUGADO MAYOR
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¥1=0.740

Longitud del salto

La longitud "L" del revestimiento debe ser, como minimo
la del salto hidrdulico que, de acuerdo con la férmula de

Siefichin y la siguiente tabia wvale:

L

)

Af(Yy - Y1)

K 0 0.5 0.75 1.0 1.25 1.50

5 7.9 9.20 10.6{ 12.60 15.00

Interpolande para K = 0.25, obtenemos:

A = 6.45

Sustituyendo en la férmula de Siefichin:

L

6.45 (1.13 - 0.740)

L =2.520m L
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osicié el salto con la pendiente S = 0.
Cdlculoc de Y!'
Por Manning tenemos:

n
— = A
. :

(12.36)(0.015) . .
=.1.51

(0.015)1/2
A Rn2/5 =1.51
sustituyendo
2/3

(3 + 0.25Y)Y (3 + 0.25¥)Y

raper v raryd
mediante iteraciones
Y! = 0,740
¥n = 0.740 Y'= ¥n ... el salto es normal
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V.S.- OBRA DE TOMA A LA CONDUCCIGN PRINCIPAL

La obra de toma de la captacién Atemajac, estd ubicada
en la miargen izquierda de este arroyo, la cudl capta las
aguas en su totalidad y las conduce hasta un tanque

sedimentador.
Las partes gue la componen son:

a) Canal de acceso
b) Bocatoma
c) Agujas

d} Rejillas

El canal de acceso es para conducir el flujo hasta la

bocatoma.

La bocatoma se encuentra dividida en cuatro claros por
tres pilas, las cuales estdn ranuradas para la colocacién de

agujas con el fin de facilitar la limpieza de las rejillas.

En la parte posterior de la bocatoma, existe una
transicién para reducir la salida y conectar a la linea de

conduccidn.
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Apdlisis hidraulico de la _obra_de toma

1a.Etapa

Datos

Q = 14.89 mi/s

b = 23.50 m (ancho de la bocatoma)

Teniendo una velocidad de 1.00 m/s
Q
A= —
v
sustituyendo:

14.89

1.00

A = 14.89 m?

Y como: A=DbY
A
S pp——
b
14.89
Y =
23.50

Por lo que el tirante que se presenta es: .

Y = 0,63 m
209



Andlisis hidrsulico de la obra de toma

2a.Etapa

Datos

20.27 m3/s

n

23.50 m (ancho de la bocatoma)

Teniendo una velocidad de 1.00 m/s

Q
A= ——
v

sustituyendo:

Y como: A=DbyY
A
Y o= —
b
20.27
Y =
23.50

Por lo que el tirante que se presenta es:

¥ = 0.86 m
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nalisi idraulico de la gbra de toma

Ja.Etapa

Datos

24.00 m3/s

23.50 m (ancho de la bocatoma)

Teniendo una velocidad de 1.00 m/s
Q
A = —
A

sustituyendo:

Y como: A =DbyY
A
Y = —
b
24.00
Y =
23.50

Por lo que el tirante que se presenta es:

Y =1.02m
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COMPUERTA

CARGA ALTURA ANCHO CLASIFICACION RADIO PESO ALTURA DEL
{m) (m) {m) {cm) {kgs) PERNO= Y (m)
1.50 1.50 1.50 TH-C-346 180 410 1.125
4.00 2.00 1.50 TH-L-437 240 720 1.800
3.20 2.90 2.00 1100-C-703 288 905 1.304
4.00 2.15 2.00 2201-c-14 249 1068 2.000
6.60 2.50 2.50 TH-C-348 380 1258 2.500
4.25 1.45 3.00 TH-C-241 180 698 1.250
4.25 1.45 3.00 TH-C-436 180 9%8 1.250
4.20 1.50 3.00 TH-C-329 180 930 1.125
4.00 2.00 3.00 TH-C-438 260 2754 1.800
4.00 2.15 3.00 220%-¢-13 240 1419 2.000
407 .50 3,00 1513-¢-23 300 1535 2.500
6.50 2.75 3.00 2230-c-10 300 2350 2.500
5.00 3.55 3.00 1000-¢-296 420 2590 1.185
3.00 1.%0 3.50 ™-c-27% 222 1021 1.500
447 2.00 4.00 ™-C-322 240 1634 2.000
9.40 2.25 4.00 TH-C-368 270 2750 2.000
4.00 4.00 4.00 ™-C-39 480 2900 3.000
9.00 4.12 4.00 TH-C-264 a7 5011 4.000
5.00 4.20 4.00 TH-C-266 600 3660 4.000
9.00 4.30 400 2205-C-B99 600 5630 4.000
5.00 2.15 4.50 N-g-262 300 1970 2.000
5.00 3.50 4.50 1000-C-271 420 3865 2.630
6.60 4.40 4.50 2205-€-900 623 5400 4.150
8.50 1.70 5.00 2104-C- 162 399 2745 4.700
8.60 4.80 6,00 ™-C-289 650 9425 4.500

TABLA V.1 ,- ALGUNAS COMPUERTAS RADIALES CON PANTALLA




VELOCIDAD
s

TIERRA ARENOSA HUY FINA O LIMO SUELTIO G : : 0.69 -
ARENA ‘
TIERRA ARENOSA LIGERA, 15% DE ARCILLA
BARRO AREXOSD LIGERD, 40X ARCILLA
AREKA GRUESA

TIERRA SUELTA COB GRAVA

BARRD

TIERRA O BARRG COMPACTOS, 65% DE ARCILLA

BARRD ARCILLOSO ESTABLE oy 1ear
ARCILLA CON GRAVA, COMPACTAS : DR '; 182 n: 2;1;
ARCILLA COMPACTA, JABOMCILLD - B o i 1;53
CONGLOMERADOS, ESOUISTOS, PIZARRAS SR ) 1.98
ROCA ESTRAT(FICADA B 2.44
GUIJARROS, CANTOS RODADOS CHILOS 2,44 a 4,07
ROCA DURA ‘ L.07
CONCRETO 4.57 a 6,10

TABLA V.2.- VELOCIDADES MEDIAS MAXIMAS QUE NO EROSIONAN

A LOS MATERIALES QUE SE INDICAN
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CAPITULO VI
ANALISIB ECONOMICO

VI.i.- PRESUPUESTO

El objetivo de este capitulo es presentar una sintesis
del andlisis econdmico desarrellade en el estudio de
factibilidad, elaborade en el afio de 1986, para el
aprovechamientc del potencial hidroeléctrico de las aguas

negras de la Ciudad de Guadalajara.

Dadas las caracteristicas del prbyecto para poder
aprovechar al maximo posible el potencial hidroeléctrico,
hubo necesidad de ajustar los programas de construccién al
desarrolle urbano, planeado para la ciudad de Guadalajara,
dando origen (como ya se ha mencionado en otros capituloes), a
tres etapas de construccién y por consecuencia a un an&lisis
econfémico que contemple dichos periodos de construccién y

operaciodn.
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PRESUPUESTOS

la. ETAPA
2a. ETAPA
3a. ETAPA

CUADRO RESUMEN



P. H. AGUA PRIETA, JAL.
PRESUPUESTO PRELIMINAR DE CONSTRUCCION
RESUMEN
PRIMERA ETAPA

IMPORIE EN
CONCEPTO MILES DE PESOS
OBRAS DE INFRAESTRUCTURA 257 218
OBRAS DE CAPTACION 559 794
OBRAS DE CONDUCCION 1 576 900

OBRAS DE REGULACION

TUBERIA A PRESION

PLANTA HIDROELECTRICA 358 490 i

SUBESTACION 152 ‘9401:3:3-
EQUIPO MECANICO 1036 000
EQUIPQ ELECTRICO 2073 ‘so;.
INDEMNIZACIONES 157 326
SUBTOTAL 10 107 692
DIRECCION Y ADMINISTRACION 606 461
PRUEBAS Y OPERACION PRELIMINAR 6 700

TOTA L 10 720 853




P. H. AGUA PRIETA, JAL.
PRESUPUESTO PRELIMINAR DE CONSTRUCCION
RESUMEN
SEGUNDA ETAPA

IMPORTE EN
CONCEPTO MILES DE PESOS

OBRAS DE CONDUCCION 126 925
OBRAS DE REGULACION 763 612
TUBERIA A PRESION 1 052 418
PLANTA HIDROELECTRICA 76 847
EQUIPO MECANICO 523 000
EQUIPO ELECTRICQ 819 728
E§UBTOTAL 3 362 530
DIRECCION Y ADMINISTRACION 201 751 .
PRUEBAS Y OPERACION PRELIMINAR 3 300
TOTAL 3 567 581




P. H. RGUA PRIETA, JAL.
PRESUPUESTO PRELIMINAR DE CONSTRUCCION
RESUMEN
TERCERA ETAPA

IMPORTE EN
CONCEPTO MILES DE PESOS

3a. ETAPA 480 MW {4 UNIDADES DE
120 MW) SE INCLUYE UNICAMENTE
EL EQUIPO COMPLEMENTARIOQ

TUBERIA A PRESION
PLANTA HIDROELECTRICA
EQUIPO MECANICO

EQUIPO ELECTRICO

SUBTOTAL

DIRECCION Y ADMINISTRACION

PRUEBAS Y OPERACION PRELIMINAR

TOTAL




RESUMEN BE PRESUPUESTO PRELIMINAR

CONCEPTO

la. ETAPA
1HPORTE EN

MILES DE PESOS

2a. ETAPA
IMPORTE EN
HILES DE PESOS

3a. ETAPA’
IMPORTE EK
MILES DE PESOS

OBRAS DE INFRAESTRUCTURA
OBRAS DE CAPTACION
OBRAS DE CONDUCCION
OBRAS DE REGULACION
TUBERIA A PRESION

PLAKTA HIDROELECTRICA
SUBESTACION

EQUIPQ MECANICO

EQUIPO ELECTRICO
SUBTOTAL
DIRECCION Y ADMINISTRACICON
PRUEBAS DE OPERACION
PRELIMINAR

TOTAL

SUMA ACUMULADA

257

559

t 57
1
876
338

152

1 036
2 073
19 107

606

218

9

900

611

610

4390

940

000

803

492

461

700

8s3

853

126 925
763 612
1 052 418

76 84T

523 000 -

819 728

3 362 530

20 751
33007

3 ser 581 ¢

% 288 434

315:7126




Vi.1l.1.~ Cantidades de obra y costo

Para fines de evaluacién y comparacién econémica en el
estudioc de factibilidad, las inversiones pueden ser
determinadas a partir de la lista de precios unitarios gque se
da a continuacién. Dichos precios representan valores
promedio derivados de adjudicaciones recientes y licitaciones
internacionales de obras hidroeléctricas y constituyen una

base uniforme para una evaluacién.

En el cdlculo del costo directo total, se han incluido
los gastos para expropiaciones y reubicacién, vialidad y
campamentos y ademds ingenieria, supervisién, estudios e

investigaciones.

Las cantidades de obra han sido estimadas de conformidad
con las mediciones efectuadas sobre planos y sSobre la base de

experiencias en obras similares.
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PRESUPUESTO PRELIMINAR

la. ETAPA : 240 MW



PRESUPUESTO PRELIMINAR DE CONSTRUCCION

CONCEPTO UKIDAD CANTIDAD PRECID IMPORTE EN MILES
UNITARIQ DE PESCS
OBRAS DE INFRAESTRUCTURA
Caminos de acceso, locates y
manteninients km 5 11,500,000 57,500
Instalaciones pravisionales , {ote 1 199,718 199,718
servicios y  almacenes
SUBTOTAL | OBRAS DE | INFRAESTRUCTURA 257,21‘8‘" :




PRESUPUESTO PRELIMINAR DE CONSTRUCCION

PRECIO 1KPORTE
COKCEPTO UNIDAD CANT [DAD IMITARLD £# MILES
DE PESAS

DBRAS DE  CAPTACION

Captaciones de Osorio y Sn.

Andrés

Excavacion a cielo abierto en

cualquier clase de material m3 800 0 600
Relleno compactado L] 400 400 160

Sobreacarreos on km. subsecuentes
Concreto reforzado en captaciones

Acero de refuerzo en cualquier
diametro

Rejillas metdlicas
Equipo electramecinico

Cotector Osorio, Sn Andrés y San
duan de Dios

£xcavacion a cielo abierto en
cualguier clase de material

Excavacion wn el en cualgqurer
clase de material

Aelleno compactada
Sobreacarseos en km. subsccuentes

Concreto en toda La conduccion
incluye tanel y zanja

Acgro de refuerzo en cualguier
didmetro




PRESUPUESTO PRELIMIKAR OE CONSTRUCCION

PRECIO INPORTE
CONCEPTO UNIDAD CANTIDAD UNITARIO EN WILES
DE PESOS
Presas confluencia Sn. Juan de Dios-Atemajac
Excavacién a cielo abierto en cualquier clase
de materiat m3 73,200 750 sS4 930
Rellena con producto de excavacidn 3 8,217 400 3 310
Concrets reforzado o3 6,635 15,600 103 506
Acero de refuerzo cualquier disoetro ton 218 115,600 25 200
Tubo de concreto reforzade 0 2.44 ° m 135 65,000 8 T
Equipo electromecdnico {incluye equipo en
presas derivadoras) lote 1 16,000,000 16 000
SuBTOTAL 0BRAS : DE CAPTACTON 559 9




PRESUPUESTO PRELIMINAR DE COMSTRUCCION

PREC1O IMPORTE
CONCEPTO UNIDAD CANTIDAD UNITARTO EN NILES
DE_PESOS
OBRAS DE CONDUCC 10K
Excavacidn a cielo abierto conduccidn en tajo 3 52,600 750 39 450
Excavacidn en tonel cualquier materiat
0 int. =5.35m o3 103,200 5,000 516 000
Excavacion a cielo abierte en sifon LY 42,800 S0 2 1M
Sobreacarrecs en kildmetros subsecuentes (i) 100,000 150 15 000
Relleno compactado en tajo m3 23,700 %00 9 480
Relleno compactads en sifén ] 32,500 450 14 625
Concreto en conduccidn a ciclo abierto ,C in-
cluye toma) 12,600 15,600 196 560
Concreto en tunel 19,800 15,600 308 880
Acero de refucrzo en cualquier dismetro en to-
da la conduccién salve sifén ton 1,292 5,600 19 355
Tuber{a de acero en siféon & 3.50 ton 1,053 250,000 263 250
Equipo electromesdnica (incluye chra de toma
y sifém) lote 1 28,000,000 28 o000
Rejiltas en cbra de toma ten 21 200,000 & 200
SuBTQTAL OBRAS OE | CORDUCCION 1 576 900




PRESUPUESTO PRELININAR DE CONSTRUCCION

FRECIO INPORTE
CONCEPTO UNIDAD CANTIDAD UNITARIO EN NILES
DE _PESOS

TANQUE REGULADOR  ta. ETAPA
Excavacién a cielo abjerto en cualquier clase
de material 3 1,519,000 750 1 139 250
Muro de momposteria 3 31,100 3,800 9 180
Concreto en piso y muras contra la excavacién
en roca o3 20,900 15,600 326 040
Acero de refuerzo en cualgquier didmetro ton 836 115,600 96 641
Sobreacarreos en km. subsecuentes m37km 150,009 150 22 500
Equipo electromecinico lote 1 10,0600, 060 10 000

SUBTOTAL TANQUE REGULADOR 1 788 611
TUBERTA A PRESION 1a, ETAPA
Excavacién a cielo abierto en cualquier clase
de material n3 664,000 750 498 000
Concreto reforzado en silletas, machones y
losa w3 10,909 15,600 170 120
Acero de refuerzo en cualquier didmetro ton 300 115,600 34 680
Tuberfa de acero {1 tubo 0 = 3.40) ton 4,895 250,000 1173 0

TUBERIA A PRESION

SuBTOTAL

1 87610




PRESUPUESTO PRELIMINAR DE CONSTRUCCION

PRECIO INPORTE
CONCEPTO UNTDAD CANTIDAD URITARIO ER MILES
DE PESOS
PUANTA  RIDROELECTRICA
Excavacidn a cielo abierto en cualquier clase
de material m 240,000 70 180 00O
Scbreacarreo en km. subsecuentes m3/kam. 60,000 150 9 000
Concreto para estructuras 3 2,700 15,600 42 120
Concreto masivo para estructuras 3 3,350 15,600 52 20
Concreto en desfogues .1 1,000 15,600 15 600
Concreta lanzado con e = 7.5 cm. o2 10,000 650 6 500
Acero de refuerzo en cualquier didmetro ton 3N 115,600 3% 795
Malla de alambre sotdada de 10x10x1/8" m 10,000 500 6 000
Bonbeo
0 = 2= hr 300 0 75
0 = 4 hr 300 360 108
0 = &= hr 200 540 108
0= g hr 200 0 144
Acobados lote 1 11,780,000 1 780
SUBTOTAL PLANTA WIDROELECTRICA| 358 490




PRESUPLESTO PRELININAR DE CONSTRUCCION

PRECIO IMPORTE
CONCEPTO UNI0AD CANTIDAD UNITARID EN NILES
DE PESOS
SUBESTACION
Extavacion a cielo abierto en cualquier clase
de material s 140,000 750 105 000
Sobreacarreos en km. subsecuentes m3/km. 70,000 150 10 500
Relleno compactado m3 28,000 400 1 200
Concreto pars cimentaciones, estructuras y
bases de equipe 53 400 15,600 6 240
Suministro de perfiles,fabricacidn y montaje
de estructura metalica ton 100 200,000 20 000
SUBESTACION

SUBTOTAL

152 .




PRESUPUESTO PRELIMINAR DE COWSTRUCCION

PRECIO IRPORTE
CONCEPTO UNIDAD CANTIDAD UNITARID EN MILES
DE-PESOS
EQUIPO MECANICO
Turbinas hidréuticas P = 120000kw, Hn = Si0m
0 =27.3 m3/s pza. 2 420,000,000 840 000
Vilvula de admisidn, Hn s510m ,0 =27.3 m3/s
D = 1.80m pra. 2 63,000,000 126 000
Grda viajera Cap, 120/25 ton.con clero =18m (24N 2 100,000, 000 200 000
Compriertas cbra de toma, R =2Bn, peso =16 T
Hal = 4.5x4.5m (Se considera una compuerta
auxiliar) pza. 3 10,000,000 30 o0
Servemotores Cap. =25 ton. pza. 2 25,000,000 50 000
Grua pértico obra de toma, Cap, =17 ton pra. 1 20,000,000 20 000
Compuertas desfogue H =18m, peso =8 ton,
Hxl = 4.25x3.60m pza H 5,000,000 10 00¢
Groa pértieo desfogue Cap.z17 ton pza. 1 20,000,000 20 000
Sistema aire acondicionado, Cap =30 ton
refrigeracion lote 1 10,000,000 10 ¢o0
SUBTOTAL EQUIPO MECANICO 1 305 000
EQUIPO ELECTRICO lote 1 2,073,803,000| 2 073 803
SUBTOEAL EQuiPO ELECIRICO 2 073 8O3




PRESUPUESTO PRELIMINAR DE COMSTRUCC 10K

PRECIO THPORTE

CONCEPTO UNIDAD CANTIDAD WNITARIO EX MILES

OE_PESOS

INDEMNIZACIOHES lote 1 157,326,000 157 326
DIRECCION, ADKINISTRACION ¥ CGASTGS .

DE RESIDENCIA tote 1 606,461,000 | 606 461

PRUEEAS ¥ OPERACION PRELININAR {ote 1 6,700,000 6 ;700




PRESUPUESTO PRELIMINAR

2a. ETAPA : 360 MW



PRESUPUESTO PRELIMINAR DE CONSTRUCCION

PRECIO JMPORTE
CONCEPTO UNIDAD CANTIDAD UNITARIO EN MILES
DE _PESOS

OBRAS DE CONDUCCION
Excavacidn e cielo abierto en sifén s 27,600 0 20 700
Felleno compactado en sifon n3 25,500 450 11 475
Tuberia de acero en sifén 0 = 2.20 ton I 250,000 % . 750

KETOTAL CBRAS ' OE m!al s




PRESUPUESTO PRELIMINAR DE COMSTRUCCION

PRECIO INPORTE
CONCEPTO UNIDAD CANT[DAD URITARID EN MILES
Of PESOS
TAKQUE REGULADOR 2a. ETAPA
Excavacidn a cielo abierto en cualquier clase
de material o3 661,500 0 496 125
Wuro de manposterfa 3 13,600 3,800 51 880
Concreto en piso y muros contra excavacion :
en roca m3 10,300 15,600 160 - 680,
Acerg de refuerzo en cualquier didmetro tan 412 115,600 47 827
Sobreacarreos en km subsecuentes 3/ kam 50,000 150 7 500
SUBTOTAL TANQUE REGULADOR 763" 612
TUBERIA A PRESION 2a. ETAPA
Concreto reforzado en silletas, machones y
losa o3 B,343 15,400 130 482
Acero de refucrzo en gualquier didmetro ton 244 115,600 28 1206
Tuber(a de acero ton 3,57 250,000 a3 750
SUBTOTAL TUBERIA A PRESTON 1052 418




PRESUPUESTO PRELIMIKAR DE CONSTRUCCION

PRECIO THPORTE
CONKCEPTO UNIDAD CARTIDAD UNITARIO EN MILES
DE PESQS

PLANTA  HIDRDELECTRICA
Concreto para estructuras s 1,300 15,600 20 280
Concreto masiva parp estructuras 3 1,650 15,600 25 T40
Concreto en desfogues n3 50 15,600 7 800
Acero de refuerio en cualquier dismetro ton 149 115,600 17 285
Acabados {lote 1 5,802,000 5. 802
SUBTOTAL PLANTA RIDROELECTRICA .76 “7




PRESUPUESTO PRELIMINAR DE COKSTRUCCION

"PRECIO TRPORTE
CoONCEPTO UKIDAD CANTIDAD UNITARIO EN MILES
DE PESOS
EQUIPO  MECANICO
Turbinas hidrulicas P = 120,000 W,
#n = S10m, = 27.3 m3/s. pra 1 420,000,060 420 o000
vdlwula de admisién Kn = 510 m, 0= 27.3 m3/s
D= 1.80 m. pza 1 63,000,000 63 000
Compuertas obra de roma, H = 18 m.
pese = 18 ton, Hxt = 4.5x.5 ( se considera
tazbién La compuerts swxiliar) 22 1 10,000,000 10 000
Servomotores Cap = 25 ton pza 1 25,000,000 25 000
Compuertas desfogue H = 18 m, pesos 8 ton
HxL = 4.25x3.6 pra 1 5,000,000 5 o0
SUBTOTAL £WIPG MECANICO 523 000
EQUIPO ELECTRICO Lote 1 819,728 a19 728
SUBTOTAL EQUIPO ELECTRICO aw 7z




PRESUPUESTO PRELIMINAR DE CONSTRUCCION

PRECIO 1MPORTE

CONCEPTO UN{DAD CANTIDAD UNITARLD EN NILES

DE PESOS
DIRECCION, ADMINISTRACION ¥ GASTOS :
DE RESIDEXCIA f

PRUEBAS Y OPERACION PRELININAR

120,751,000

201751

‘3300




PRESUPUESTO PRELIMINAR

Ja. ETAPA : 480 MW



PRESUPUESTO PRELIMINAR DE CONSTRUCCION

PRECIO INPORTE
CONCEPTOD UN10AD CANTIDAD UNITARIO EN MILES
OE PESOS
TUBERIA A PRESION 3a. ETAPA

Concreto reforzado en sitietas, machones y lo-
sa m3 1,859 15,600 29 000
Acero de refuerzo en cualquier didmetro ton 53 115,600 6126 .
Tuberfa de acero ton 1,120 250,000 280 "G00

SuBTOTAL TUBERIA A

PRESION




PRESUPUESTO PRELIMINAR DE CONSTRUCCION

PRECIO IHPORTE
CONCEPTO UNIDAD CANTIDAD UNITARID EN NILES
OE PESOS
PLANTA  HIDROELECTRICA
Excavacidn a cielo abferto en cualquier ctase
de material o3 80,000 750 60 0Oo
Sobreacarrec en km. subsecuentes m3/km 20,000 150 3:000
Concreto para estructuras m3 1,330 15,600
Concreto masivo para estructuras o3 1,660 15,600
Concreto en desfogues o3 500 35,60@
Concreta lanzado con espesor de 7.5 em n2 3,330 8500
Acero de refuerzo en cualquier didwetro ton 150 115,600 .
#alla de alambre soldoda de 10x10x1/8" L] 3,330 600
Bombeo
0=2" e 100 250
0 =4 hr 100 360,
Q= 6" hr &5 540
0 =g hr -3 720
Acabados. {ote 1 s, 850,000

SUBTOTAL PLANTA RIDROELECTRICA




PRESUPUESTG PRELINIKAR DE CONSTRUCCION

PRECIO IKPORTE
CONCEPTO UNTDAD CANTIDAD UNITARIO EN MILES
DE PESOS
EQUIPO  MECAMICO
Turbina hidrdulica # = 120,000 kW, #n = 510 m
0 = 27.3 a3/s. pza 1 420,000,000 420 000
Valvula de admisién Hn=510m Q = 27.3 m3/s
D= 1.80 m. pa 1 63,000,000 &3 000
Compuerta desfogue K = 18 m peso = 8 ton
HxL = 4.25¢3.6 pza 1 5,000,000 S 000
SBTOTAL EQUIPO MECANICO 488 000
EQUIPO ELECTRICO lote 1 784,940,000 764 940
SUBTOTAL €ourPo

ELECTRICD

764 %40




PRESUPUEST( PRELIMIWAR DE DONSTRUCCION

PRECIO IHPORTE
COHCEPTO UNIDAD CANTIOAD UKITARIO EN MILES
DE PESOS
DIRECCION, ADKINISTRACION ¥ GASTOS
0EF RESIDENCIA lote -, 162,780,000 102 780 -

PRUEBAS ¥ OPERACION PRELIMINAR




VI.2.- EVALUACION

En base a estudios previos técnicos-econédmicos
efectuados por Comisién Federal de Eleétricidad, en donde se
tomé en cuenta el posible papel de la planta en la red
interconectada, se' ha llegado a establecer, un factor de
planta de 0.210 en primer etapa y de 0.228 en segunda Yy
tercera etapas con las correspondientes potencias instaladas
de 240, 360 y 480 MW respectivamente. En el cuadro VI.1 se

presentan estas consideraciones.

POTENCIA ¥ GENERACION

ETAPA PRIMERA SEGUNDA TERCERA
1989 2 000 2005
Potencia instalada MW 240.000 360.000 480.000
Factor de planta 0.210 0.228 0.228
Generacién media anual 438.600 716.600 914.500 *

*Ver inciso VI.2.1
CUADRO VI.1
Los presupuestos y cantidades de obra del inciso
anterijor, proporciona el flujo de inversiones a lo largo del
periodo constructive de las tres etapas como se muestra

enseguida. (Ver grafica VI.a)
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VI.2.1.~- Energla generada

Para el proyecto se tiene una casa de méquinas del tipo
exterior ya descrita en capitulos precedentes, la cual esta
equipada con turbinas tipo Pelton con las siguientes

caracteristicas. (CUADRO VI.2)

TURBINAS TIPO PELTON

ETAPA PRIMERA SEGUNDA TERCERA
1989 2000 2 305

Nimero de unidades 2.00 3.00 4.00
Gasto de disefio total m3/s 54.60 81.90 109.20
Carga neta de disefic m 510,00 510,00 510,00
Potencia nominal por unidadMw 120.00 120.00 120.00

CUADRO VI.2

Con los datos indicados es posible calcular la potencia
de las maquinas para los caudales indicados, segun conocida
expresiodn:

p=n/{ Q Hn g

de donde:

P = potencia total en (KW)

n = rendimiento por unidad

Q = caudal de disefio (m”/s)

Hn= carga neta (m)

§'= pesc especifico del agua (tn/m?)

Sustituyendo en la férmula los valores calculados antes
Y suponiendo el rendimiento 4igual a 88%, resultan los

valores.

Pl = 0.88%54.60%510%9.81 = 240 000 kv (la. etapa)
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P2 = 0.B8%81,90%510%9.81 = 360 000 kw (2a. etapa)

P3 = 0.88%109.20%510%9.81 = 480 000 kw (3a. etapa)

Del cuadro VI.1 es facil observar que:

Energfa Generada =

donde

1000

N = Numero de horas al afic
P = Potencia instalada en (MW)
Fp= Factor de planta

P¥N*Fp

{en GWH)

Sustituyendo valores en la ecuacién de energia se tiene:

E1

E2

E3

240*8760%0.210

[l

1000

360%*87G60*0.228

1000

480#%8760%0.228

1000

li

[l

914

L.a generacién media anual (GW/afio)

438 GWH

716 GWH

GWH

a lo largo de los

afios de construccién y operacién esta dado como se indica.

(CUADRO VI.3)

ANOS la. Etapa 2a. Etapa 3a. Etapa
1988-1989 438.60 438.60 438.60
1989-2000 438.60 438.60 438.60
2000~2005 716.60 716.60 716.60
2005-2037 914.50 914.50 914.50

CUADRO VI.3
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VI.3.~- INVERSIONES Y COSTOS

Dentro del an&lisis de evaluacién econdmica para el
proyecto hidroeléctrico, esta el aspecto de 1la inversién
total requerida para la construccién de 1la obra. Dicha
inversién es funcién de los gastos anuales efectuados durante
la construccién de acuerdo a un programa constructivo de la
obra, este programa contempla actividades que representan
erogaciones mensuales o© anuales que vienen a conformar el
flujo de inversién total a tiempo presente necesario para la
ereccién de la obra, segin una tasa de interés compatible con

este tipo de obras. (del orden del 10%)

Para el caso gue nos ocupa se cuenta cen el siguiente

esquema de inversiones.(Ver gr&fica VI.b)

Los costos indicados en las graficas anteriores, son
preclos sin considerar las tasas de inflacién y por tanto es
necesario contar con inversiones a valor presente segin la
siguiente expresién ya conocida:

Kn = Ko (1+i)"
Si deseamos tener el costo a valor presente de las

erogaciones indicadas, se procede como se muestra.

*Costos actualizados la. Etapa

K5=1531.70(1+0.10)4=2242.56 Mill(Costo afio 5 a precio actual)
K4=2934.20(1+0.10)3=3905.42 Mill(Costo afic 4 a precio actual)
K3=3202.00(1+0.10)2=3874.42 Mill(Costo afic 3 a precio actual)

K2=2351.00(1+0.10) 1=2586.10 Mill(Costo afio 2 a precio actual)
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Kl= 702.00(1+0.10)°= 702.00 Mill(Costo afio 1 a precio actual)
INVERSION TOTAL ACTUALIZADA = KS+KA4+K23+K2+K1

I TA =13 310.50 Millones de pesos

Lo anterior indica que la inversién requerida con una
tasa de interés del 10% para construir las obras de la. etapa
seria de 13 310.50 Mill. (Trece mil trescientos diez 50/100

millones de pesos).

Procediendo en forma similar para la 2a. y 3a. etapas se

obtiene un costo total de obra igual a:
I T A = 38 845.75 Millones de pesos

En conclusién, tomande en cuenta la instalacién de 480
MW con factor de planta 0.228 y la generacién anual de 914.50

GWH se ha llegado a los valores siguientes:

+ Costo capital del KW instalado = 80 930 pesos

* Costo del KWH producido = ITA/(914.50%20 afios)=2.12 pesos

Amortizacién.- En base a la inversién requerida en la
construccién de la obra, la anualidad de amortizacidn a 20
afios (periodo de construccién) serd seqGn la expresidn:

Ko(1+i)P *§

r = —————m— anualidad
(1+i)D -1
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entonces

16109.20(1+0.10)2° 0,10 T
r = 3 = 1942.3 mil}l anualidad
(1+0.10) 20 -3

En la expresién anterior Ko = 16,109.2 Mill.,- (Costo

total de obra sin tasa de interés (ver grafica VI.va)'.
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Pariocdo 1984-1988 inversién en milleones de pesos
Periodo 1998-1999 inversién en millones de pesos

Periodo 2003-2004 inversién en millones de pesos

TOTAL

10,720.9
3,567.5

1,820.8

16,109.2
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RESUMEN

En base a una serie de estudios bédsicos se procedidé a
plantear las alternativas factibles con sus variantes, para
que de entre ellas se elija la m4is favorable. las
alternativas que se presentaron fueron varias, siendo elegida
la alternativa de "Agua Prieta", por ser el aprovechamiento

gue mejor planeacién general presenta.

El Proyecto hidroeléctrico Agua Prieta, lo conforman las
siguientes estructuras: Obras de captacién, Linea de
conduccién, Tangue de sedimentacidén, Tuberia a presién y casa

de méguinas.

Las cuencas de captacién que se manejan en el proyecto
son artificiales, ya que se trata de 2zonas urbanas y el
parteaguas lo delimitan los colectores principales de 1la

ciudad.

En base a los tipos de zona, densidades de poblacién, y
uso de suelo, se obtuvo la poblacién de saturacidn de cada
cuenca, esto es para cbtener el gasto maximo de aportacién de

cada cuenca,
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Para la obtencién del gasto de disefio de las obras de
desvio se utilizaron los métodos estadisticos (Gumbell, Nash
y Levediev), mostrando el método de Gumbell,y para el gasto

de disefio se tomo el promedio de los tres.

Obtenido el gasto, se caleulan las alturas de las
ataguias aguas arriba y aguas abajo, asi como los perfiles

hidrdulices del canal de desvio.

En la presa derivadora San Juan de Dios, se realizé un
disefio hidrdulico de 1las diferentes estructuras que la

componen para las tres etapas de aprovechamiento.

Se calculé la elevacién de la cresta vertedora, el
perfil del cimacio, las condiciones del salto hidraulico al
pie del cimacio, el canal desarenader, la obra de toma y el

perfil hidrdulico del canal conector.

En la presa derivadora Atemajac, se realizé un disefio
hidrdiulico de las diferentes estructuras que la componen para

las tres etapas de aprovechamiento.
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Se calculé la elevaciébn de la cresta vertedora, el
perfil del e¢imacio, las condiciones del salto hidraulico al
pie del cimacio, el canal desarenador, la obra de toma y se

analizé el salto hidraulico del canal de intercomunicacién.

En el Gltimo capitulo se realizé el presupuesto de obra,

anilisis econdmico y relacién beneficio-costo.
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CONCLUSIONES

En el Proyecto Hidroeléctrico Agua Prieta, se tienen
tres etapas de aprovechamiento, esto es por la adecuacién del
mismo al plan de desarrollo urbano de la Ciudad de
Guadalajara. La primera etapa entrara en funcionamiento en el
afio de 1990, la segunda etapa en el afio 2000 y la tercera en

el afio 2006.

Como los colectores se encuentran en zonas urbanas crean
cuencas artificiales, considerandose éstas, como las cuencas

de aportacién.

El método tedrico utilizado para la obtenciébn de la
poblacién a futuro, nos permite conocer un afio aproximadoc en

el se presentara la poblacidn de saturacién.

Se estima que la poblacién de saturacién se presentara
entre el decenio de 2000 a 2010, sin llegar a precisar un afo

exacto.

Se considera que la cuenca San Juan de Dios en el afic de
1990 1llegé a su poblacién de saturacidn, por lo que su gasto
de aportacién no se incrementa para las tres etapas de

estudio.
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Los gastos de disefio para las diferentes etapas son:

la. Etapa = 14.89 mJ/s
2a. Etapa = 20.27 m¥/s

3a. Etapa = 24.00 m3/s

En la realizacién de los cdlculos para la obra de desvio
Atemajac se propuso una base de tres metros, y en San Juan de
Dies, de cuatro metros, debido a gue el gasto en San Juan de

Dios es mayor que el de Atemajac.
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