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INTRODUCCION

En la actualdad el uso del agua es diverso, este liquido se utiiza principalmente para
el consumo humano, el aseo personal y en actividades domésticas. Ademds se usa
para fines comerciales, piblicos e industriales; también en la irrigacién, la generacién
de energia eléctnca, la navegacion y recreaciéon. El agua que se utiliza para estos
fines debe ser potable, esto es, que sea apta para consumo humano.

Para la distribucién del agua potable se requiere de un sistema de abastecimiento el
cual se compone de nstalaciones para la captacién, almacenamiento, conduccion,
bombeo, tratamiento y distribucion. Las obras de captacion y almacenamiento permiten
reunir las aguas aprovechables de rios, manantiales y agua subterranea. La conduccién
engloba a los canales y acueductos, asi como instalaciones complementarias de
bombeo para transportar el agua desde la fuente hasta el centro de distribucién. El
tratamento es la serie de procesos que e dan al agua la calidad requerda y
finalmente, la distribucion es dotar de agua al usuaro para su consumo.

Un sistema hidrdulico urbano tiene por objeto evitar la propagacion de enfermedades
infecciosas ya que una vez que el agua ha sido empleada, debe ser desalojada a través
de una red de alcantarllado y conducida a una planta de tratamento para que
posteriormente pueda ser reuvtihzada o rentegrada a la naturaleza sin causar detemoro
ambiental. En el capitulo | se muestra un esquema general de un sistema de
abastecimento de agua potable en una localidad.




Método para el Disefio de Redes de Agua Potable

Este sistema de distribucidn  debe proporcionar el suministro de aqua potable que
s€ requiera dentro de la zona de servicio, manteniendo las presiones necesarias
para los diferentes usos; esto es, que en el disefio hidréulico de una red se deben
seleccionar los didmetros de sus tuberias, de tal modo que conduzcan el fludo
hasta los sitios de demanda con las presiones adecvadas, es decir, cuando en
cvalquier nudo de la red su magnitud no es mayor a la una presién minima, suficiente
para que el aqua lleque a los domicilios; y menor a una presidén maxima para evitar la
rotura de las tuberias y gastos exceswos de fugas.

Lo anterior debe someterse a una revision hidrauvhca, la cual consiste en determinar
la magnitud de los gastos que circulan en las tuberias y los niveles piezométricos
{(carga de presion) en vanos puntos de la red exstente; para esto se requiere
conocer las caracteristicas fisicas de las tuberfas, sus conexiones, la magnitud de
los gastos de demanda y su ubicacion, la elevacion de ios tanques reguladores, etc.

En el disefio hidraulico es muy importante el proceso de seleccidn de los didmetros
de las tuberias en la red ya que éste no es simple debido a que existen numerosas
opciones, cada una con un costo determinado, que satisfacen las condiciones de
operacidn hidraulica eficiente, asi que, para escoger la opcidn que tiene el minmo
costo de adquisicidn e instalacidn, se requiere conocer el costo de todas las
opciones que cumplen con las condiciones hidraulicas.

Por lo anterior, en este trabajo se¢ propone un método para disefiar redes de
distribucién de agua potable de manera Optima, es decwr, de forma ehciente y
ademids econémica.

Asi pues, se pretende explicar el funcionamiento detallado del método para el
disefio propuesto, como también hacer una comparacidn del método propuesto con
algunos de los métodos existentes en el mercado para definir sus alcances,
imtaciones y requisitos.

Finalmente se desea demostrar con los objetivos que dicho método es facl de
ubilizar con conocimentos basicos en la matera.




Capitulo 1. Conceptos de la Hidréulica de redes de tuberias

CAPITULO |
CONCEPTOS DE LA HIDRAULICA DE REDES DE TUBERIAS

Para la mayoria de las actividades del hombre es indispensable el agua potable, como
esta agua no estd asequible en la cantidad necesania en condiciones naturales para
contar con ella en las cwdades, se requiere de acciones de captacién, potabilizacidn,
transporte, almacenamiento y distribucién.

Los componentes principales del sistema de agua potable son: la fuente u origen
(cuenca de aportacidn}, la captacidn  (presas, pozos, etc.) la conduccidn, el
tratamento de potabhzacion, la regularizacién y la distribucion. En un sistema hidraulico
urbano se Incluyen las acciones basicas de abastecmiento de agua potable asi como
las de desalojo de aguas residuales y pluviales.

La configuracién tipica de un sistema de abastecimiento de agua en localidades urbanas
se muestra en la figura 1. 1. En el sistema se tiene cuidado en evitar la propagacién de
enfermedades infecciosas ya que una vez que el agua ha sido empleada, debe ser
desalojada a través de una red de alcantarllado y conducida a una planta de
tratamiento para que postenormente pueda ser revtilizada o reintegrada a la naturaleza
sin causar deterioro ambiental. La figura | .1 muestra un esquema general de un sistema
de abastecimiento de agua potable en una localidad.




Planta de )
)

(potabilizacién) /
< L ps
I

Eecummento \’K
%\\\

Flujo
subterraneo

Toma ‘
directa Ry \K

Tanque de
requlacion
e -

(almacenamiento)

\ Transpiracidn

e
A e )
Linea de Obra de

ahmentacién

2|gejod enbe ap OjusILIDIISEGE PP BWRISIS UN 3P |eususb ewanbsy |t eanbig

\ o~ Rio
Red de Descar final >
. . . . = = ga na
alcantardlado del agua \ —_—
2z
oz la
e e -
idranke — anta de
@ tratamento
LR Darivac —
[N R
I \ 1Y
Red distmbumdn de agua potable / Toma domiciliana
Registro

SENaAng 9P SIP3J P edINgIpIY | IP s03dasuoy) ¢ onpden




Capitulo |. Conceptos de la Hidraulica de redes de tuberias

I'.1 Componentes de una red de distribucidn

Una red de distnbucion es el conunto de tuberfas, accesorios y estructuras que
conducen el aqua desde tanques de servicio o de distribucidn hasta las tomas
domicliarias o hidrantes piblicos. Su finalidad es proporcionar agua a los vsuarios para
consumo doméstico, piblico, comercial, industrial y para condiciones extraordinarias
como el extinguir incendios.

La red debe proporcionar este servicio todo el tiempo, en cantidad suficiente, con la
caldad requerida y a una presién adecuada. Los fimites de calidad del agua.

Una red de distnbucién de agua potable se compone generalmente de:

a) Tuberias: Se le llama asi al conjunto formado por los tubos {conductos casi siempre
de seccn circular) y su sistema de unidn o ensamble. Para fines de andlisis se
denomina tuberia al conducto comprendido entre dos secciones transversales del
mismo.

La red de dstribucidn estd formada por un conunto de tuberias que se unen en
diversos puntos denominados nudos o uniones.

De acuerdo con su funcidn, la red de distribucidn puede dvidirse en: red primana y red
secundaria. A la tuberia que conduce el agua desde el tanque de requlacion hasta el
punto donde micia su distribucién se le conoce como linea de alimentacién, y se
considera parte de la red primaria.

La division de la red de distribucidn en red prnmana o secundana dependerd del tamaiio
de la red y de los didmetros de las tuberias. De esta forma, la red primara se
constituye de los tubos de mayor didmetro y la red secundara por las tuberias de
menor didmetro, las cuvales abarcan la mayoria de las calles de la localidad. Asf, una red
prnmana puede ser una sola tuberia de alimentacion o cierto conunto de tuberias de
mayor didmetro que abarcan a toda la locahdad.

b) Piezas especiales: Son todos aquellos accesoros que se emplean para llevar a cabo
ramificaciones, intersecciones, cambios de direccidn, modificaciones de didmetro,
uniones de tuberias de diferente matenal o didmetro, y terminales de los conductos,
entre otros.

A las piezas o conntos de accesoros especiales con los que, conectados a la
tuberia, se forman defiexiones pronunciadas, cambios de didmetro, dervaciones y
ramificaciones se les llama cruceros. También permiten el control del flujo cuando se
colocan vélwlas.
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¢) Valvulas: Son accesorios que se uthizan para disminur o evitar el flujo en las tuberias.
Pueden ser clasificadas de acuerdo a su funcidn en dos categorias:

I) Aislamento o seccionamiento, tas cuales son utilizadas para separar o cortar
el flujo del resto del sistema de abastecimento en ciertos tramos de tuberias,
bombas y dispositivos de control con el fin de revisarlos o repararlos; y

2) Control, usadas para regular €l gasto o la presién, faciltar la entrada de arre
o la salida de sedimentos o arre atrapados en €l sistema.

d) Hidrantes: Se le llama de esta manera a una toma o conexién especial instalada en
certos puntos de la red con el propédsito de abastecer de agua a vanas famihas
(hidrante poblico) o conectar una manguera o una bomba destinados a proveer agua
para combatir el fuego (hidrante contra incendio). Los hidrantes piblicos son tomas
compuestas vsualmente por un pedestal y una o varas llaves comunes que se ubican a
cierta dhstancia en las calles para dar servicio a varias famihas.

e) Tanques de distribucidn: Un tanque de distribucion es un deposito situado
generalmente entre la captacidn y la red de distribucidn que tiene por objeto almacenar
el agua proveniente de la fuente. El almacenamento permite regular la distribucion o
simplemente prever fallas en el suministro, aunque algunos tanques suelen realizar ambas
funciones.

Se le llama tangue de requlacion cuando quarda cierto volumen adicional de agua para
aquellas horas del dia en que la demanda en la red sobrepasa al volumen suministrado
por la fuente. La mayor parte de los tanques existentes son de este tipo. Algunos
tanques disponen de un volumen de almacenamento para emergencias, como en el
caso de falla de la fuente. Este caso es usuamente previsto por el usuaro, quen
dispone de cisternas o tinacos, por lo que en las redes normalmente se utilizan tangques
de regulacion dnicamente.

f) Tomas domiciharias: Una toma domiciiaria es el conjunto de pezas y tubos que
permite el abastecimento desde una tuberia de la red de distribucién hasta el predio
del usvario, asi como la instalacidn de un medidor. Es la parte de la red que demuestra
la eficiencia y calidad del sistema de distribucidon pues es la que abastece de agua
directamente al consumidor.

g) Rebombeos: Consisten en instalaciones de bombeo que se ubican generalmente en
puntos intermedios de una linea de conduccién y excepcionalmente dentro de la red de
distribucidn. Tienen el objetvo de elevar la carga hidrdulica en el punto de su ubicacion
para mantener la circulacién del agua en las tuberias.
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Los rebombeos se utlizan en la red de distrnbuciéon cuando se requere:
- Interconexién entre tanques que abastecen diferentes zonas.

- Transferencia de agua de una linea ubicada en partes bajas de 1a red al tanque de
regulacion de una zona de servicio de una zona alta.

- Incremento de presidn en una zona determinada mediante rebombeo directo a la red
o "booster”. Esta lltima opcién se debe evitar, y considerar sélo si 1as condiciones
de la red no permiten la ubicacién de un tanque de requlacion en la regidn elevada.

h) Cajas rompedoras de presién: Son depdsitos con superficie libre del agua y volumen
relativamente pequefio, cuya funcién es permitir que el flujo de la tuberia se descargue
en ésta, elminando de esta forma la presién hidrostética y estableciendo un nuevo nivel
estatico aguas abajo.

. 1.1 Clasificacién de las redes de distribucién

El principal elemento del sistema de abastecimiento de aqua, es la red de distribucién
del agqua. Mas de la mtad de la inversion total de éste se debe a la red.

Para lograr un sistema de agua piblico capaz de satisfacer las necesidades de una
poblacidn es fundamental contar con un buen disefio, una construcaidn adecvada y un
mantenmiento constante de la red de distmbucion.

Al conunto de tuberias dispuestas una tras otra formando una figura cerrada dentro
de la cual un fludo puede volver a su punto de partida después de recorrer todos sus
componentes se le llama circuito (higura 1.1).

Se dice que una red de tuberias es cerrada cuando los conductos estan conectados
de modo tal que se presenta por lo menos un circuito. Es el two de red mds
recomendable para localidades urbanas, por su gran flexbildad de operacidn, ya que
€l sentido de escurnmiento se controla por medio de vélvulas de seccionamiento. Con
este tipo de redes se obtiene una distnbucién uniforme de las presiones disponibles.

La red abierta se presenta cuando las tuberias estdn unidas sin formar ningin circuto.
Se recomienda para localidades urbanas pequefias y rurales donde no se justifique la
instalacion de tuberia en todas las calles, cuando la topografia y el alineamiento de las
calles no permitan tener circutos cerrados y, principalmente para zonas con predios
mas dispersos.
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En cualquiera de los casos anteriores, el proyectista debe estudiar cuidadosamente la
localizacién de las tuberias con base en el plano de predios habitados. Este se
obtendra en el afio en que se efectie el proyecto, a fin de definir las. etapas de
construccién inmedtata y futura.

I.1.2 Tipos de redes

Generalmente los sistemas de distribucion, con base en su configuracion se clasifican
en: sistema ramificado, sistema en malia y sistema combinado.

e Sistema ramficado. Consiste en una linea de almentacién principal que suministra el
agua a todos los ramales que de ella se dervan. Es el tipo de sistema que presenta
mayores desventajas por la inactividad del flujo en los extremos de los ramales y el
escaso control del mismo flujo (figura |.2)

| ’ R__ Linea de

alimentacion
principal
Figura 1.2 Sistema ramficado

e Sistema en malla. Aqui todas las tuberfas estdn interconectadas y no hay extremos
Inoperantes ya que el flujo del agua circula en todas direcciones del sistema (figura
1.3).

Circuito

/_ almentador
4

Figura 1.3 Sistema en malla

e Sistema combinado. For razones topogrificas o por una mala planeacion del
proyecto, en ocasiones son necesarias amphaciones dque obligan a dejar ramas
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ablertas en el sistema, por lo que se le denommna combinado. Existe la ventaja de
suministrar agua a una zona de serviclo desde mas de una direccién, lo que se
conoce como "alimentadores en aircuito” (figura |.4).

Alimentador

central :

L

Figura 1.4 Sistema combinado

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

e Tuberias de alimentacién. El ndmero de estas tuberias estard en funcién del nimero
de tanques que suministren el agua a la red denominados ‘'tanques de
regularizacion’, comenzara en este punto y terminard en la primer derivacidn, todo
esto es vilido cuando la red trabaja por gravedad, si por el contrario se trata de
un sistema por bombeo, las lincas de alimentacién tendran origen en las estaciones
de bombeo y terminardn como las anteriores.

¢ Tuberias primarias. Llamadas también principales (figura |.5a), son las segundas en
cuanto a dimension, ya que en estas descargan las lineas de alimentacion y son las
encargadas de distrburr el agua a las lineas secundanas.

o Tuberias secundarias. Son las encargadas de cubrir en su totaldad el drea de
servicio  proporcionando a las tomas domicliarias el gasto requendo en la
edificacidon (igura | .5a).

e Tomas domiciharias. Son las Iineas terminales de una red de distnbucién localizadas
en los predios servidos y son las que alimentan directamente a las instalaciones
hdraulicas de las edificaciones (hgura | . 1).

Dentro de los accesonos con los que se cuenta, as vélvulas de compuerta juegan un
papel muy mportante en este tipo de sistema, ya que gracias a ellas, se podra dar
mantenimento constante © en caso de ser necesario realizar alguna reparacién
suspendiendo provisionalmente la operacidn en sectores de la red. Son de gual
importancia las vélvulas de expulsidn de are y de retencion, colocandose las primeras
en los puntos altos de la tuberia para evitar que el are que se acumule en éstos sitios
ocasionando una estrangulacion de 1a seccidn que pueda llegar a interrumprr el flujo de
agua habiendo el riesgo de una expulsidn repentina. Por otro lado las vélwlas de
retencion impiden el flujo de agua en la tuberia en un sentido.

—a— e ——
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La

inversion total del proyecto por persona varia segin las condiciones locales, tales

como el origen, el que precise tratamiento o no, la topografia del lugar, etc.

Los factores determinantes en el disefio de la red son los siguientes:

Topografia de 1a localidad. Es conveniente disefiar una sola red de distribucidn que
abastezca cualquier punto de una localidad. En zonas urbanas no siempre conviene
tener una red Unica que cubra todas las calies, unas veces por tener que distribuir
aguas de distinta procedencia y que llegan a la localdad a niveles distintos; otra
porque no sea posible situar el tanque de reqularizacién de modo que domine toda
la zona por abastecer para dar presiones adecuvadas, principalmente cuando el
desnivel entre los puntos mas altos y bajos es mayor a 50 m.

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

Gasto por distribuir. La red se disefia generalmente con el gasto maxmo horario, €l
cual se obtiene en funcidn del gasto maximo diario, adoptando para el coehciente de
variacién horama un valor que fluctie de |.3 para localidades urbanas pequefas a
I.5 para los deméds (figura |.10). En la seccidn [.2.2 se tratan estos conceptos.

Situacién y caracteristicas del tangue de regularizacidn. La localizacién del depdsito
regulador tiene gran influencia y puede tener las vanantes que se muestran en la
figura 1.5, al 1gual que 51 se trata de un tanque superficial o elevado, segin sea la
situacién topografica de la localidad.
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) Tuberias principales o
Tuberias

troncales
secundaras |
Tanque
Plano de carga estatica
Conduceidn Chun %= Minma demanda
Qup—> — el T —
| 1 h méx 50 m "= MAxima demanda
............ h
Tanque Presién mimima +—Zona de distrbucitn —»
disponible 10 m l
— T
Figura |.5a Sistema por gravedad
O Mirima cemanda Tanque
e e s
Captacion ““-\.__“ e -
Pozo Gwo T Maxima demanda P

o—=t+-r+-4 | "

1 +— Zona de distnbucién »

Linea de yd
alimentacién

\ Tanque
\

Figura 1.5b Sistema por bombeo con excedencias al tanque de requlanzacion
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Vilwlas de

Con un solo pozo no
seccionamiento

es posible obtener

una buena

Captacién distribucién debido a
Poze B la falta de tanque.

—
O Es convemente

el tanque de
reqularizacién.

R Mimma demanda

"-—--._,,__h__Mémma demanda

Pozo

Zona de distmbucion
L / — —_—

Figura 1.5¢ Sistema abastecido directamente por bombeo

* Situacion de la captacion con respecto a la red. La situacién de la obra de captacion
o captaciones que se tengan, influyen de manera notable en el disefio de la red. Los
Casos Mas comunes que se presentan estan indicados en 1a figura 1.5.

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

I.2 Demanda de agua potable

La demanda de agua en un sistema de abastecmiento de aqua potable esta
Integrada por la suma del consumo total de los usvarios mas las pérdidas fisicas de
caudal que se presentan en los distintos componentes del mismo, como pueden ser
las fugas o tomas clandestinas. Como se puede observar en el cuadro, existen
diferentes tipos de consumo, de acuerdo al tipo de uso que se le da al agua:
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Popular Medio
Doméstico

Medio Alto Residencial
Tipos de
consumo < Comercial

Industmal y de servicios

\

Los consumos de agua varfan con los paises € incluso con las regiones; por ejemplo,
se consume mayor cantidad de agua en las cwdades que en las zonas rurales. Asi,
para la reqidn considerada son mportantes las condiciones climatolégicas e
hidrolégicas , las costumbres locales y el tipo de actividad que los habitantes
desemperian porque influyen directamente en las cantidad de agua consumida.
Existen factores especificos que determinan el consumo, los cuales se describen a
continuacion:

©3 Cantidad de agua disponible: en ocasiones, la dificultad para contar con el agua
de las fuentes de abastecimento limita la cantidad a distmbuir. En los casos en
donde son abundantes los abastecimentos subterrdneos dentro de las
comunidades o son facimente accesibles otras fuentes de agua se estimula a los
consumidores fuertes a desarrollar sumimstros propios para sus usos especiales,
como el acondicionamento de awe, la condensacion y los procesos de
manufactura.

@8 Tamafio de la poblacién: a medida que una poblacidn crece, aumentan sus
necesidades de agua, destinada principalmente a usos pibhcos € industriales.

8 Requermientos de la poblacion: el consumo per-cdpita dependera de la actividad
basica y costumbres de la poblacion, asi como de las caracteristicas de dicha
actividad.

8 Clima: los climas extremosos son los que mas influencia tienen en el consumo de
agua, ya que en general, elevan éste cuando el clima es calido y lo disminuyen
cuando el cima es frio; los clmas calientes y aridos por un mayor consumo de
agua en el aseo personal, acondicionamiento de are e irrigacion. Los climas frios
mediante el agua descargada a través de las llaves para evitar que las tuberias de
servicio y los sistemas de distribucidn se congelen y en ese caso, también se
incrementa el consumo debido al uso de calefaccion.

——
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@8 Nwvel econdémico: los niveles elevados de vida significan un consumo alto de agua,
practicamente para todas las actividades, para la cocma, cuartos de bafio y
lavanderia, riego de prados y jardines, lavado de carros y calefaccién unitaria o
central. A medida que el nivel econdémico de una poblacién mejora, aumentan las
exigencias en el consumo de agua.

8 Existencia de alcantarllado: cuando una poblacién cuenta con redes de
alcantarilado a través de las cuales los matermales de deshecho se ehmnan
facilmente, el consumo de agua es mas elevado que en poblaciones donde no se
cuenta con tal servicio.

8 Clase de abastecimiento: el consumo en poblaciones que cuentan con un sistema
piblico de abastecimiento de agqua, es mayor que en aduellas que bienen sélo un
sistema rudimentario.

3 Calidad de agua: el consumo de agua aumenta cuando su calidad es mejor
debido a que se dversifican sus usos.

3 Presibn en la red: la presion en la red afecta el consumo a través de los
derroches y pérdidas. Un presidn exceswva aumenta ia cantidad de agua
consumida, debido a las pérdidas en las juntas y en los derroches en prezas
defectuosas.

©8 Control de consumo: cuanto menos cuesta el agua, mayor es ordinaramente su
consumo, particularmente para fines industriales. Ademas, el uso de medidores
provoca una disminucion en el consumo de agua ya que el usvario tiene que pagar
seqin el volumen empleado.

|1.2.1 Poblacién

En general, el disefio de un sistema de abastecimiento de aqua potable, se basa en
una estimacién de la poblacion futura a la que se servird, denominada proyecto; este
nimero de habitantes corresponde al que se tendrd al Gitimo dia del periodo de
disefio que se fiyo.

Dependera de la mayor o menor aproximacién que se logre en la prediccion de la
poblacion el que la obra cumpla su cometido futuro, y que efectivamente al reducirse
el grado de incertidumbre en el disefio pueda ser mas econdmica.

Los factores basicos del cambio en la poblacidn son dos: a) el aumento natural, o sea
el exceso de los nacimientos sobre las muertes; y b} a migracidn neta, o sea, el

- rr——— — e —
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exceso O pérdida de poblacién aque resulten del mowmiento de las famillas hacia
adentro y hacia fuera de un drea determinada.

Las tasas de natalidad y muerte no se mantienen constantes a través del tiempo, esto
es, que al hacer estimaciones de poblacién de una afio a otro encierra cierta
incertidumbre a inexactitudes.

Es importante sefalar que las condiciones socioeconémicas tienen una influencia
decisiva sobre los factores de crecimento de la poblacién, tanto en el aumento
natural como en la migracién neta. De esto se desprende que el andlsis de las
condiciones socloecondmicas es importante en la mecdnica de la prediccidn del
crecimento de las poblaciones. No importa el area para la cual se haga la estmacion,
deberén tenerse en cuenta , tanto la fuerza socioecondmicas internas como las
externas. Asi como las condiciones de las dreas metropolitanas influyen sobre las
comunidades suburbanas.

los atractivos de una comunidad (agua, alcantanllado, calles pavimentadas,
comercios, zonas de recreacion), tanto como lugar para vivir, como lugar para
trabajar, san también factores importantes en el crecimento de su poblacién.

La mejor base para estimar las tendencias de la poblacién futura de una comunidad es
su pasado desarrollo, y la fuente de informacidn mas importante sobre el mismo en
México son los censos levantados por el Instituto Nacional de Estadistica, Geografia e
Informdtica cada 10 afios. Los datos de los censos de poblacion pueden adaptarse a
un modelo matemitico, como son el artmético, geométnico, parabdlico, etc. Estos y
otro modelos se explican a contimuacion.

a) Modelo Aritmético

El modelo antmético tiene como caracteristica un incremento de poblacidn constante
para ncrementos de tiempo 1quales y, en consecuencia la velocidad de crecimiento,
0 sea la relacion del incremento de habitantes con respecto al periodo de tiempo es
una constante; expresado como ecvacion, se tiene:

oy
dt
o ben:
dP = K, dt (1.1)
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donde P es la poblacion ; t es el tiempo y K, una constante que significa el
Incremento de poblacién en la umdad de tiempo (afio, decenio, etc.). Integrando la
ecvacion ||

2 2
fdP =K, fat
! 1

Po-Pr =Kt -t) (1.2)

De la ecuvacidn | .2 se obtiene Ka:

K, = (1.3)

Para un tiempo T cualquiera se tiene la ecuacidn lineal

P=F, +K, (T -T,) {(1.4)
Donde el indice “27 se considera para los datos iniciales (P, poblacién wnicial en el
tiempo t,).
b) Modelo Geométrico
El modelo geométrico ce crecimiento de poblacién se caractermza por tener una

velocidad de crecimiento directamente proporcional al valor de la poblacién en cada
instante de tiempo, o sea

dP
EL—KP
dt °
o)
gﬂicdt (1.5)

donde K es la velocidad de crecimiento cuando la poblacién P es la unidad.

Integrando la ecvacién 1.5 se obtiene
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: P
InP,—tnP,=Kg (t, - t)) (1.6)
Y de la ecvacién |.6 |
Kg = M (t.7)
t, -t
Para un tiempo T cualquiera:
InP = 1nP, + Kg (T-t,} (1.8)

Cuando se supone un crecmiento en progresion geométrica, los valores que se
obtienen para la poblacién futura son mayores que los que se obtendrian si se supone
un crecimiento en progresion antmética.
La expresion 1.8 puede escribirse:

LhP=1LnP, + Kgt (1.8")

Donde P, es la poblacién cuando t = O.

Tomando antilogaritmos a (1 .8’) se obtiene:
P = Poe™* (1.9)

La ecuvacién |.9 es la conocida como de capitalizacién con interés compuesto, es
decrr, el interés penddico se capitahza aumentando el capital anterior y usualmente e
se representa como (I + 1), donde 1 es la tasa de interés y la expresion P quedard

P=Py(l +1) (1.10)
Ambas expresiones, la 1.8 y la 1.10 corresponden al modelo geométrico de

crecmiento, aungue comiinmente se ha aceptado el refenrse a la expresion .10 como
método de interés compuesto.
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¢) Método de incrementos diferenciales

Este método consiste en considerar que la sequnda diferencia entre los datos de
poblacion es constante 1o cual equivale a ajustar los datos a los de un parabola de
sequndo grado. Se requiere due los datos sean equichstantes para la aplicacién del

método.
Eiemplo:
Dados los datos censales siguientes, calcular la poblacién para los afios | 980, 1990
y 2000.
Datos Censales
Afo Poblacién
1970 [ 72000
 ERR) 249000
| 1920 292000
Solucion:
249000
u 1S 0.03768
o N 172000

esto es, 3.768% anual

592000
=1 — ' = 0.0 I 60
's0-0 = 5 29000

o |.60% anual

Para el siguiente periodo

Una tasa promedio anval sera:

_3.768+1.60

anual —

= 2.664%

Con estas tasas, se obtiene la poblacién para 2010
Pooio = 292000 (I + 0.02684)%°'0- 9%

Pooio= 49595 | hab,
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d) Modelo Geométnco Decreciente

Cuando la poblacién tiende a un valor maxmo denominado “de saturacién™, es
conveniente estimar la poblacién futura con los parametros de la ley de crecimiento que
puede considerarse geométrica decreciente.

La poblacién, puede llegar a ese valor méximo de saturacién, a causa de limitaciones de
5US recursos econdmicos, naturales, o del drea urbanizable, por gjemplo. La velocidad
de crecimiento seria directamente proporcional a la poblacién faltante de saturacion, €s

decir:

dP
— =K,(-P It
o - Rol=F) (1.1

donde L es la poblacién maxma o de saturacion. La funcién de poblacidén se obtiene
integrando la expresién 1.1 1:

2 2
dP  _ _ _ 2_ ey (L_Fz)_ _
I‘[E_—P“Kpljdt Lol —P) || = Kolto = = Ln 12y = Koftz =)

de donde

Ky = (1.12)

Para una poblacién P a un tiempo futuro T, tomando como datos niciales P, al tiempo
t,, se tiene:

—Lﬂm = KD(T—tz)

o blien
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L—P _ _-Ko(T-t;)
L-P, °

L-P=(L-P,)e (Tt
~P=—L+(L-P,)eRolTt)

P=L-(L-P, el

Restando P, a ambos lados de la igualdad
P-Pp =(L-Pp)-([L-Pp el
asociando

PP, +(L-PYfoe™olt)) (1.13)

¢) Modelo Logistico o Bioldégico

Este modelo se usa para planeaciones a largo plazo con recursos fyjos en vias de
desarrollo , en consecuencia tiende a una poblacién maxima imtada, generalmente para
grandes cwdades o paises. La concepcidn del modelo corresponde al crecmiento que
tienen las moscas o cualquier otro insecto en un espacio fijo y con alimentacion
limtada, en donde al mcio la velocidad de crecimento aumenta hasta un cierto valor a
partir del cual decrece tendiendo al valor nulo por disminucién de alimento y
contaminacion del medio. La teoria para la poblacién la formuld P.F. Verhulst en | 844
y la aphcéd R. Pearl en 1924 a los estudios demograficos. La curva de crecmiento de
poblacion tiene forma de S (figura |.6). Se le denomina cominmente como el "Método
de la S logistica'.
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Poblaciéon 4

; Valor de saturacién

[

’TICTI'IPO

Figura |.6 Curva logistica de crecmiento.

For supuesto, a lo largo del tiempo las condiciones de desarrollo de una cwdad
cambian y cualquier punto de la curva puede ser el arranque de otra nueva para otros
factores de crecimento, tales como desarrollos turisticos, recursos naturales por
explotar (bosques, tierras de cultivo, etc.), afectaciones que se sufren por desarrollos
cercanos o regionales, politicas demograficas o ¢jecucion de obras de infraestructura.

El modelo matematico se plantea con la ecuacion diferencial

dP _
:E_KBF'(L-F) (1.14)

f) Modelo de polinomio cibico

Este método considera que la curva de crecmiento se aproxma a la de un polnomio
cubico del tipo:

P=a+bx + cx? +dx® (1.15)
En donde x = afio.

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

g) Método de extensién de la curva a ojo.

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

Una vez que se tienen los puntos localizados, se unen por medio de una linea que sera
la curva representativa de la poblacién. Esta curva se prolonga siguiendo la tendencia
anterior, hasta el tiempo futuro deseado, encontrado asi la poblacién en el eje de las
ordenadas.

Pobtacion
(miles)

25

30

25

20 e

1930 1940 1950 1960 1970 1980 1380 2000 2010 2020
Tiempo (afos)

Figura |.7 Método de extensidn de la curva a ojo

h) Método de comparacién con ctras poblaciones

En este método es necesario investigar otras poblaciones semejantes en costumbres,
actwvidades, desarrollo, chma y situacidn geogrifica, a la poblacién en estudio y
suponer que ésta tendra un desarrollo smilar, Las poblaciones comparadas deberan
tener una poblacién superor a la estudiada en el momento que se haga el proyecto.

Para la solucién de un problema por este método se dibuja una gréfica semejante al
método anterior, sblo que ahora se graficard en papel con rayado semilogaritmico. Ei
gle de las abscisas, en escala natural, representard los tempos y el ge de las

— — ——
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orderadas, en escala logaritmica, la poblacién. Una vez graficada la poblacidn en
estudio y las semejantes a ésta se tomardn todas las curvas a partir del ditimo registro
de la poblacidn en estudio y se pasaran paralelas, haciendo comncidir la parte micial de
éstas con la parte final de la estuchada. A través de estas lineas se traza una intermedha
que se€a representativa de la poblacion futura.

100000

Poblacyén
(habitantes)

-

v

1 ra E] 1 I “ A
A rroonpaceT e A a— | SE
hage entrk las prolongdciones|de
A R lag lineas [B, C yiD
1000 =]
1930 1940 1950 1960 1970 1980 1920 2000 2010 2020

-

Tiempo {afios)

Figura | .& Método de comparacién con otras poblaciones

h) Prediccién de series cronoldgicas.

A diferencia de los métodos anteriores, en este método se utihza toda la informacion
disponible que se considera representativa y adecuada (informacién seleccionada).

La tendencia de una seres cronoldgica puede ser descrita por un recta s en cada
intervalo de tiempo la serie aumenta o disminuye en una cantidad constante. Para
determinar la recta que se apega a la estudiada, se utihza el método de los minmos
Cuadrados.

1) Método de los minimos cuadrados

Una relacion hneal entre dos vanables queda representada por una linea recta cuya
ecvacién general es y = a + bx. El método de los minmos cuadrados es el

— ——
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procedmiento matemitico utzado para determinar los valores numéricos de las
constantes 'a" y "p" en la ecvacién. El método utihza el conunto de observaciones que
en este caso son afios y niimero de habitantes.

Para tomar en cuenta los distintos requermientos de los usuarios domésticos,
también se puede considerar el nivel socioeconémico de los usuarios con base en el
nimero de salarios minmos que aportan al ingreso familiar; de esta manera, el tipo
doméstico se dwvide de la sigwente manera: en popular (menos de 3 salamos
minimos}, en medio (entre 3 y 7 salarios mimmos), en medio alto (7 y |7 salarios
minmos) y en residencial (mas de | 7 salarios minmos).

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

|.2.2 Dotacién de agua potable

Consumo

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

Cantidad de agua disponible; la dificutad para contar con el agua de las fuentes de
abastecimiento Imita en ocasiones la cantidad que se distribuye. Cuando son
abundantes los abastecimentos subterraneos dentro de las comumdades, o son
facimente accesibles otras fuentes de agua, se estimula a los consumidores fuertes
a desarroliar suministros propios para sus usos  especiales, tales como
acondicionamiento de are, condensacién y procesos de manufactura.

Tamano de la poblacidn; a medida que una poblacién crece, aumentan sus
necesidades de agua, destinada principalmente a usos poblicos € mdustnales.

Requermientos de la poblacidn; el consumo per-cdpita dependerd de la actividad
basica y costumbres de la poblacién, asi como ias caracteristicas de dicha actividad.

Clma; los climas extremosos son los que mas influencia tienen en el consumo de
agua, ya que en general, elevan éste cuando el clima es céldo y lo disminuyen

— —— —
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cuando el clima es frio; los climas caliente y dndos por un mayor consumo de agua en
el aseo personal, acondicionamiento de aire e wrigacién. Los chmas frios, mediante el
aqua descargada a través de las llaves para evitar que las tuberias de servicio y (05
sistemas de distribucidn se congelan y en ese caso, también se incrementa el
consumo debido al uso de calefaccion.

Nivel econdmico; los niveles elevados de wvida significan un consumo alto de agua
practicamente para todas las actwidades, para la cocma, cuartos de bafio y
lavanderias, riego de prados y jardines, lavado de autos y calefaccidn umtana o
central. A medida que el nwel econémico de una poblacidn mejora, aumentan las
exigencias del consumo de agua.

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

Clase de abastecmento; el consumo en poblaciones que cuentan con un sistema
piblico de abastecmiento de aqua, es mayor que en aquellas que tienen sdélo un
sistema rudimentario,

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

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

Control de consumo; cuanto menos cuesta el agua, mayor es ordinanamente sy
consumo particularmente para fines industrnales. Ademds, el uso de medidores
provoca una dismnucién en el consumo de aqua ya que el usuario tiene que pagar
seqin el volumen empleado.

Dotacién

Se denomina dotacidn a la cantidad de agua que requere un ser humano para
satisfacer principalmente sus necesidades de ahmentacion y de hgiene. Desde el
punto de wista del servicio, se entiende por dotacidn a "la cantidad de agua que se
asigna a cada habitante para su consumo de agua en un dia medio anual". La dotacién
de aqua potable, es funcién del clima, sus costumbres, del costo de agua distribuida
y de las medidas de control para evitar fugas y desperdicios.

———

e ——————
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Se considera para fines de proyecto, en primer lugar la aplicacién de los datos
experimentales que se recaben en la poblacidn en cuestion, esto es de los registros
de consumos con que cuente el usuario o €l organismo operador en el periodo de
tiempo en el que se manegje (ya sea mensual © bimestral), se recaba toda la
informacion posible para calcular un promedio de la dotacién diana por habitante en

la zona de interés, por lo que también se requiere conocer el nimero de habitantes
por reqistro.

Otra forma de estimar la dotacién de agua potable es que se adapten los valores de
otras comunidades en condiciones similares o, a falta de éstos se acatan normas de
dotacidon media en funcién del nimero de habitantes y el chma, como se indica en la
tabla I.1, aplicable a las poblaciones del pais, expresada en Itros por habitante por
dia (Vhab/d) (Normas de proyecto para obras de aprovisionamiento de agua Potable
en Localidades Urbanas de la Repiblica Mexicana. Direccién General de Agua Potable
y Alcantarilado, SRH, 1974).

Tabla 1.1 Dotacion de agua potable (thab/d)
Fuente: César Véldez, 199 |

Nomero de Clima l
Habitantes Célido Templado Frio
2500 a |1 5,000 50 125 100
15,000 a 30,000 200 I 50 125
30,000 a 70,000 250 200 | 75
70,000 a 150,000 300 250 200
[ Mayor de 150,000 350 | 300 250

En un estudio que se realizé en 1997 en el Distrito Federal, permtid estimar la
dotacién con un valor promedio cercano a |96 lhab/d, ademas se calculd el
porcentaje que presenta el consumo por tipo de usuanio con respecto al consumo
total en el msmo afio. Ei consumo doméstico representé el 73.77%, el comercial,
industrial y de servicios el 26.23%.

La tabla 1.2 toma en cuenta el uso doméstico del agua que varia como se especifica
en litros por habitante y por dia.
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Tabla 1.2 Vamacién del consumo doméstico de agua (/hab/d)
Fuente: César Véldez, 1931

Para bebida, cocina y Impieza De 20 a 30
Descaraa de muebles santancs De 30 a 45
Para bafc de regadera De 20 a 30
Total De 70 a105

En esta tabla hay que agregar lavado de coches a razon de 20 a 200 litros por
vehiculo, el rego de patios y jardines que usan de | a 7 litros dianios por metro

cuadrado y el uso de arre acondicionado a razén de 100 a 500 litros diarios por
habitante.

Un desglose del consumo doméstico de aqua proporciona los diferentes usos en la
siguiente forma: 41% para descarga de sanitarios, 37% para lavado y bafios, 6%
para uso culinario, 5% para agua potable, 4% para lavado de ropa, 3% para impieza
general del hogar, 3% para riego de jardin y | % para lavado de autos.

Porcentaje del empleo del agua en las diferentes
actividades domésticas

D|%~‘

B3% O descarga de sanitarios

O03% B avado y bafios

B4% 0 yso cutinario

m5% L agua potable
0

W avado de ropa
06% S O041%
: O impieza general del hogar
M avado del Jardin

O 1avado det carro familar

W37%

Figura | .2 Desglose del consumo doméstico de agua
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1.2.3 Célculo de los consumos de aqua potable

Ef consumo medio anual de agua en una poblacién es el que resulta de multiplicar |a
dotacidn por el nimero de habitantes y por los 365 dias del afio:

_DxPx3E5
Via = 1000 (1.16)

donde:
V..: consumo medio anual en m>
D: dotacién en Ifhab/d

P: nimero de habitantes

El consumo medio diano anuval (V,,) en m®, es:

Vg = 2XF (1.17)

y €l gasto medio diario anual (Q,) en litros por segundo es:

_ DxP
™7 86400 (1.18)

donde 86400 son los sequndos que tiene un dia.

El gasto medio dario es la cantidad de aqua requerda para satisfacer las
necesidades de una poblacidon en un dia de consumo promedio.

Debido a las condiciones que ya se explicaron anteriormente, como el cima, los dias
de trabajo, etc., tienden a causar amplias varaciones en el consumo de agua.
Durante la semana, el lunes se producird el mayor consumo y el domingo el més bajo.
En algunos meses se observard un promedio diario de consumo més alto que el
promedio anual. Especiaimente el tiempo caluroso producira una semana de maximo
consumo y ciertos dias superardn a otros en cuanto a su demanda. También se
producen puntas de demanda durante el dia. Habrd una punta por la mafana al
empezar la actividad del dia y un minimo hacia las cuatro de la madrugada. Por lo que
existird un gasto maxmo de méxmos (Qmm) que se presentaréd el dia del afo con
maxima demanda.
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Las variaciones dia a dia reflejan la actividad doméstica e industnal (los domingos se
presenta una demanda muy baja). Las fluctuaciones de hora a hora producen un
maximo cercane al medio dia y minimo las primeras horas de la mafiana.

El gasto méximo diaro alcanzars probablemente el | 20% del medio anval y puede
llegar hasta el | 50%, es decir

QMD-_—'QmXCVD (|.|9)
donde:
Qup: gasto maximo diario en litros por segundo
Q. gasto mecho anual en litros por sequndo

CVD: coeficiente de varmacién diaria

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

QMH =Qm x CVD x CVH (I .20)
donde

Quy: gasto méximo horario en litro por segundo
Cyn: coeficiente de vanacién horaria

De acverdo con los Lineamientos Técnmcos de la Comisién Nacional del Agqua (CNA), se
tienen los siguentes valores de los coeficientes de vamacion:

CVDde I .2 al.5
CVHde 1.5a2.0

Los valores cominmente usados para proyectos en la Repiiblica Mexicana son:

CvD = 1.2

CvH = 1.5

Los gastos de disefio para los componentes de un sistema de abastecimiento de
agua potable se indican en el cvadro de la figura 1.10.

La exactitud en el célculo del consumo de agua, también depende de la estimacion
de la poblacion, la cual va a ser servida.
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I Componente

| . Fuente y obra de captacién

2. Conduccidn

2'. Conduccaidn {alimentacién a la red)
3 Potabilizadora

4. Tangue de reqularizacidn

5. Red de distribucién

*Q, 6 Qup en procesos

Figura |.10 Componentes del sistema de abastecimiento y sus gastos de disefio

Frecuentemente la poblacién estimada es inexacta indepenchentemente del método
de calculo que sea utihzado, debido a que los limtes del abastecimento de agua, no
coinciden con los limtes de los censos de poblacidn, los censos no estdn
actualizados, y puede se dificl estimar el nimero de emigrantes o wvisitantes
temporales en la poblacion.

Cuando sea dific! estimar la poblacién, podra calcularse el consumo diario, con la
siguiente férmula empinca a partir del gaste maximo nstantaneo:

D=0.36Q,H
Donde
D: demanda diana

Q4 gasto méximo instantaneo
H: duracién del periodo de méximo demanda (entre | y 4 horas)
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Otra manera de obtener el gasto maximo diario serfa en litros por sequndo
Qup = Q, Xk

En donde a k,, se le asigna un valor de acuerdo al tipo de clima en la siguiente tabla:

Tabla | .3 Valores de k, de acuverdo al chima

Tipo de clima
Clima vnforme .20
Clima variable .35
Clima extremoso .50
Clma seco .80
Clima muy extremoso

De esta forma el gasto maximo horario (Qy). para el célculo de la red de distnbucion
en l/s sera

Qun = Qup x K,
Donde |.4< k,<1.8

En ocasiones, algunos proyectistas, obtienen un gasto especthico (Qg) para el célculo
de la red, en |/s por metro.

Q. = Qun
E longitud total de la red

| .2.4 Vanaciones de la demanda

El consumo de agua varia con las estaciones, los dias de la semana y las horas del
dia. Se presentan maxmos de estacién durante las estaciones de calor y sequfa,
cuando se consumen grandes volimenes de agua para refrescar al hombre y a los
anmales, riego de areas verdes, lienar piscinas, ahmentar lavadoras o enfriar los
condensadores del equipo de acondicionamiento de arre.
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Un tipico consumo en invierno es aproximadamente un 80% del consumo promedio
anval, mientras que en verano es un 30% mis grande. Estas varaciones se
presentan cominmente, por lo tanto se tiene que valuar para cada comunidad,
debido a que las diferencias pueden ser significantes dependiendo de los cambios
de clima por estacién. La maxma demanda diara puede estar considerada en un
1 80% del promedio diario, con varaciones del 120 al 400%.

En ciudades con clmas frios, ocurren maxmos de estacion durante el frio extremo
en el invierno, asi para evitar que los servicios y tuberias domésticos se congelen se
deja correr agua al drenaje y también cuando existen fugas en las unidades de las
tuberias debido a que los metales se contraen con el frio.

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

Deben conocerse las varaciones normales de consumo, para disefiar apropladamente
las tuberfas de abastecimiento, los depdsitos de servicio y las lineas de distribucion.
Ademds, deberd haber mirgenes adecuados por consumos subitos, fuertes e
mprevisibles, para combatir incendios.

Curvas de demanda horana

La demanda de agua de una comunidad varia considerablemente en el curso de un
dia. El consumo de aqua es més elevado durante las horas en que se usa para higiene
personal, la impieza, cuando se realiza la preparacién de alimentos y el lavado de la
ropa. Durante la noche, el uso del agua serd el més bajo.

La demanda diara de agua en una comunidad variard durante el afo debido al patrén
estacional del clima, ia situacidn de trabajo (por ejemplo, época de cosecha) y a
otros factores, tales como eventos culturales o regionales. Las cifras tipicas para el
uso comin y otros requenmientos de agua, son cantidades promedio. Por lo
general, se calcula la demanda mdxima diaria afiadiendo del 10 al 30% a la demanda
dharia promedio. Asi el factor pico para la demanda diana (k) serd de |.1 a | .3.

Para la Ciudad de México, la ley de vanacién horaria fue determinada en el Instituto
de Ingeneria de la UNAM a partir de las mediciones de presiones de la red. La
demanda horaria se estableci6 al relacionar €l gasto instanténeo Q al gasto promedio
Q,, en el dia. Las relaciones obtenidas (Q/Q,,) se muestran en la tabla |.3. 1a curva de
variacién horaria se muestra en la figura 1.1 1.
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Tabla | .4 Ley de variacién horaria en D.F.
Fuente: CNA. 1996

I
4-5 0.560 16-17 1. 175
5-6 0.650 17-18 1.125
|
I

0.2 A
0.0 +—— — —
7 9 1 13 15 17 19 21 23 I 3 5 7
Tierpo (h)
| —t— Coehciente (QYOm) ——d—Demanda media horana l
Figura | .1 | Vamacién de la demanda para la Ciudad de México

Se presenta, como comparacion, otra curva de variacion del gasto de demanda
aplicable a diferentes ciudades de la Repiblica Mexicana.
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Tabla 1.5 Ley de vanacidn horana para ciudades de la Repiblica Mexicana
{Fuente: CNA, 1924)

t (h) QQ

m

[ 000 0.606 B
| 1:00 0.616 ]
[ 200 0.633 |
3:00 0.637 I
4:00 0.65) 1 6:00 1196 ||
5:00 0.828 L
6:00 0.938 I
7:00 1.199
8:00 1.307
9:00 1.372
10:00 1.343
I 1:00 t.329

Leo

.40 -

1.00

0.80 1
C.60
0.40Q -

Vanacion del gasto horanc (VG )

0.20
0.00

12 21 23 1 a 5 7

Tiempe ()

—a— Cochciznte (Q/Qm)

—t~=Demanda mecha horana J

Figura | .12 Variacién horaria promedio de la demanda para ciudades de la Repiblica
Mexicana

La variacién horaria en la demanda de agua durante el dia frecuentemente es mucho
mayor. Generalmente, se pueden cbservar dos periodos de pico, uno en la manana y
otro en la tarde. Se puede expresar la demanda de la hora pico como la de manda
horana promedio multiplicada por el factor horario de pico (kp). Fara un drea particular
de distribucidn, este factor depende del tamafio y caracter de la comunidad servida.
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Tabla 1.6 Ley de variacion horaria para poblaciones pequeiias
(Fuente: CNA, 1294)

/.
l.
I
3:00 0.45 15:00 .30 |f
4:00 0.45 16:00 1.30
5:00 0.60 17:00 1.20
5:00 0.90 18:00 .00
7:00 1.35 19:00 t.oo |
8:00 1.50 20:00 0.90
9:00 1.50 21:00 0.90
10:00 .50 22:00 0.80
1 1:00 1.40 23:00 0.60

Varaadn del gasto horano (GMQ )

15

1

7. 13
Tiempa (h)

21

23

I 3

5

7

—t—Cochiciente (Q/Qm)

=—d—Demanda media horana

J

Figura | .13 Varnacion horaria para poblaciones pequerias

Fuente: CNA, 1994
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Determinacidn de la capacidad del tanque requlador

El tanque de regulacion se disefia de forma tal que sea capaz de almacenar el agua que
se acumula durante los intervalos en que el gasto de salida (conducido a la red) es
menor que €l de entrada (intervalos de menor demanda) y mantener ademas en él un
volumen de reserva destinado a satisfacer los requerimientos cuando el gasto de sahda
es mayor que €l de ingreso (horas de mayor demanda). De acuerdo con esto, resulta
Importante para la determinacion de la demanda, conocer la ley de variacion horaria que
la nge y establecer, a partrr de esta vanacion, la correspondiente variacién del volumen
dentro del tangue.

En algunas ocasiones, el gasto que ingresa a un tanque no es constante, como por
gjemplo cuando es abastecido por bombeos cuya politica de operacién varia a lo largo
del dia. En este caso es preciso establecer claramente el valor del gasto de ingreso
en forma horara, inclusive es conveniente establecer la vanacidn con base en registros
del valor del caudal durante varos dias, pues entre un dia y otro pueden exstir
diferencias en la vanacién del suminmstro que conviene uniformizarlas para obtener
valores medios representatvos. También se puede presentar el caso de que €l gasto
de ingreso sea constante en una temporada pero varie en certas épocas del afio,
como sucede, por exemplo, en algunos casos en los que el tanque es abastecido por
manantiales. Para este caso es importante no ignorar estas vanaciones y disefiar €l
tanque para la condicidn mas destavorable que se presente para el gasto minmo de
suministro.

Existen dos métodos para calcular el volumen de un tanque regulador, y en ambos se
puede optar por hacer el célculo ya sea directamente con los volimenes que tendré el
tanque o con porcentajes del volumen demandado (por hora o por dia). El pnmero de
ellos es el método analitico y el sequndlo es el método gréfico.

El andlisis se realiza usualmente a intervalos de una hora con las condiciones criticas
tanto de demanda como de abastecimiento al tanque.

Con el siguiente ejemplo, se ustran los métodos de solucidn, tanto el analitico como
el gréfico.

a) Método analitico.

Este método consiste en determinar la varacién del volumen del tanque dado el gasto
de ingreso vy la ley de variacién horaria de la demanda expresada como un porcentaje
del gasto medio demandado por la poblacion.

—— —
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s

Ejemplo 1.1

Determinar la capacidad de almacenamiento que el tanque requiere, para mantener un
abastecimento de agua constante de 2 x 10° m¥mes, =i en la tabla 3.7 se tienen los
sigulentes valores de los escurnmientos medios mensuales. Resolverlo por los dos
métodos.

Tabla t.7 Escurrmientos medios mensuales

Mes Escurrimiento Mes Escurrimiento
Q, (10° m?) Q, (10° m?)
| 2.0 10 0.4
2 10.8 1 0.5
3 4.2 |2 0.2
4 2.6 13 I.1
5 1.2 i4 2.0
G 1.1 15 5.5
7 0.9 6 10.5
5 0.5 |7 3.5
9 0.6 fe) 2.5

Solucién

Es necesario realizar una tabla de cilculo para la solucion grafica y numérica del
problema, en la tabla |.8, se muestran estos célculos. El significado de cada columna
se descnbe ensequida.

o El mes y su correspondiente escurmmiento, se encuentran en la columna | y 2
respectivamente.

e [l escurrmiento acumulado, esta en la columna 3.

¢ |a demanda de abastecimiento de agua aparece en la columna 4.

o [l défict (escurnmiento - demanda de agua), estd calculado en la columna 5. El
signo menos significa que la demanda de agua excede al escurnmiento y existe un
déhcit.

o [l déhat acumulado, se muestra en la columna 6. Los nimeros en el paréntesis
representan el excedente acumulado. El maxmo défict acumulado representa la
cantidad requerida en el tanque de almacenamiento.
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Tabla 1.8 Calculos necesarios para la solucién del ejemplo 1. |

Escurnmiento Demanda Défat Déhicit
Mes | Escuramiento | acumulado de agua (Q, -Qp) acumulado
Q, 10°m? Q, 105 m? Qp 106 m® 1O° m? Q. Q)
10° m?
I 2.0 2.0 2.0 7.0 0.0 (7.0)
2 10.8 19.8 2.0 8.8 0.0(15.8)
3 4.2 24.0 2.0 2.2 0.C (18.0)
4 2.5 26.8 2.0 0.8 0.0(18.8)*
5 .2 28.0 2.0 -0.8 0.8
6 o 29,1 2.0 -0.9 -1.7
7 0.9 30.0 2.0 -1 -2.6
8 0.5 30.5 2.0 -1.5 -4.3
2 0.6 3.1 2.0 -1.4 -5.7
1O 0.4 31.5 2.0 -1.6 -7.3
I 0.5 32.0 2.0 -1.5 -5.6
|2 0.9 32.9 2.0 -1 -2.9
I3 [ 34.0 2.0 -0.9 -10.8°
14 2.0 36.0 2.0 Q.0 -10.8
15 5.5 4.5 2.0 3.5 -7.3
16 10.5 52.0 2.0 8.5 0.0(1.2)*
17 3.5 55.5 2.0 1.5 0.0(2.7)
[& 2.5 586.0 2.0 0.5 0.0(3.2)

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

Es el maxmo déhct, o 12 demanda maxma en el periodo de sequia. El déficit mixmo
acumulado, representa la capacidad necesana para el tangue de almacenamiento.
* El tanque de reserva se vuelve a llenar para el siquiente periodo de sequia.

+

b) Método gréfico.

La solucibn gréfica requenda, se muestra en la figura .14, Los puntos clave en |a
elaboracién de la solucion grafica son los siguientes:

¢ Primero, los valores de la columna 3 son utlizados para dbupr la curva del
escurnmiento.

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

e Para determinar la capacidad necesaria en el tanque de almacenamiento, se dibuja
una linea paralela a la linea de la demanda, pero comenzando en el punto de
tangencia al mcio del periodo de sequia. La distancia vertical maxima entre la linea
antes trazada (con pendiente 1gual a la demanda de agua 2 x 10° m®) y la curva de

——
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escurrmiento acumulado, representa la capacidad requerlda Como se muestra en la
figura 1.14, el valor de la capacidad es 10. 8 x 10° m®, el cual es el mismo valor
obtemdo con el método antmético.

El factor de pico horano tiende a ser elevado para poblados rurales pequefios, por lo
general, es menor para comunidades méds grandes y pequeiios pueblos. En lugares en
donde los tanques en los techos y otros recipientes de almacenamiento de agua son
comunes, se€ reducrd en mucho el factor horario de pico. En general se escoge el
factor k, en la escalade 1.5 a 2.

Tipicamente se disefia un sistema de distribucidn de agqua para satisfacer la demanda
horana maxima. Se puede calcular esta demanda maxima por hora como:

k, x k, x demanda horara promedio

Cuando se tienen vanas curvas masa debido a que el tanque cuenta con vanas entradas
o saldas, se suman para obtener las curvas resultantes representatwa, tanto de
entrada como de salida.

El volumen del tanque se obtiene graficamente al combinar las curvas masas de ingreso
y de salida trazandolas en un mismo sistema de ejes coordenados (tiempo-volumen). S
la curva masa de entrada estd por arriba de la salida representa un excedente; en caso
contrario, equivale a un faltante.

Como todos los métodos grificos, éste es susceptible de error en la apreciacion de
las lecturas; ademés, requere cierta destreza para trazar las curvas. Finalmente, puede
resuitar dificil ajustar graficamente las curvas para lograr un balance entre 105 ingresos y
las demandas. Por lo antenor puede ser mas conveniente usar el método analitico para
disenar un tanque de requlacion.
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| .3 Datos para el disefio de redes de tuberias

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

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

Foblacién del oltimo censo oficial
Poblacion actual, estimada con el plano de predios habitados

Poblacion de proyecto determinada generalmente para un periodo econémico de
proyecto que vamard de 10 al5 afios.

El valor de la dotacién, varmard de 100 a | 50 lhab/d, en funcién principalmente del
clima y del nimero de habitantes por servir, para localidades rurales y urbanas
pequefias. Para grandes localidades, se deberan utilizar los valores recomendados
por los orgamsmos operadores del drea a que seréd servicio.

1.3.1 Requisitos de disefio

La red de distribucion debe proporcionar el agua suhciente © en cantidad adecuada
cudndo y donde se requiera por la poblacidn dentro de la zona de abastecimiento,
siendo el principal motivo del andlisis hdrdulico del sistema.

El calculo de las presiones en una red de distribucion tiene gran trascendencia, por un
lado deben ser lo suficientemente altas para cumplir con los gastos de demanda de
los usuaros, en los pisos méds altos de las casas y fébricas y en los edficios
comeraales de no més de seis pisos; y por otro lado, no deben ser muy grandes para
no causar problemas como: dafio a la red interior de las edificaciones, excedencia en
los costos, ncremento en las fugas a través de la red, etc. Los valores de presion
que generalmente se aplican se muestran en la tabla |.9.
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Las presiones o cargas disponibles de operacidn, que se han de obtener en el disefio
de la red para la red primaria, deberdn ser suficientes para suministrar una cantidad de
agua razonable en los pisos mas altos de las casas, fabricas y edificios comerciales de
no mas de 6 pisos. Deberan estar comprendidas entre |.5 a 4.0 kglem® (15 a 40
metros de columna de agua).

Para localidades urbanas pequefias se admite una presién minma de | kglem®
(10 m.c.a.).

la presién maxma (carga estdtica) admisible no deberd ser mayor a 5 kglem®
(50 m.c.a.).

Tabla 1.9 Valores de presion usuales en la red de distribucion
FUENTE: César Valdez, 1992.

Presion disponible
en kg/cm®
Residencial de 22 [.5a2.0
Residencial de 12 2.0a2.5
| Comercial 2.5a4.0

l‘ Industrial ' 3.0a4.0

Para hacer una aproplada estimacién del gasto a conducir a una drea de servicio, asi
como calcular de manera precisa la presion requenda en un sistema de distribucién,
permitird Juzgar s es adecuado su funcionamiento; es decir, que los habitantes de
dicha drea contardn con el agua necesaria para sus actividades.

S1 el sistema de distribucidn trabaja por gravedad, el disefio de la linea de
alimentacién se hard con el gasto maximo horario y, si la presidn es suministrada por
un equipo de bombeo el disefio de la misma linea se haréd con el gasto maximo diario.

Una vez que el estudio hidrdvlico se hace para una determinacla area de servicio, se

debe particulanzar el andlisis en cada punto de consumo de la red para lograr un
disefio eficiente del sistema de distnbucion.

Presiones disporibles.

La presién o carga hidrdulica que actia en un punto de una tuberia se define por Iz
diferencia entre la cota piezométrica en este punto y la cota del centro de la tuberia.
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En redes de distribucion es comin manejar las presiones con relacién al nivel de la calle
en vez de referirlas al centro del tubo. En este caso se les llama presiones disponibles
o libres y se calculan para los cruceros de las tuberias.

Presiones admisibles.

El régimen de presiones en una red depende de dos factores: la necesidad del servicio
y las condiciones topograficas de la localidad.

Las necesidades del servicio obligan por una parte a seleccionar una presidén minima
capaz de atender dos clases de requermientos: los de las edficaciones y la demanda
contra incendio.

Por otro lado, presiones muy altas en la red requerrdn de tuberias y accesoros més
resistentes (mds costosos} e incrementaran las fugas (en caso de existir). Por lo tanto,
en ningon punto de la red la presién debe exceder una presién maxima permisible.

La presion minima debe vertficarse en la red de distribucidn de tal manera que en todos
los puntos se tenga una presidén por lo menos igual a ésta en la hora de maxima
demanda y, se garantice un sumnistro minmo. En cambio, la méxma se presentara
cuando exista poca demanda y la red contintie funcionando a presién.

£l establecmiento de estas condiciones en una localidad se combina con su topogratia.
Como resultado de esto, en los puntos mas elevados, la presién disponible en las
horas de maxmo consumo no debe ser inferior a la presidn minma requerida; en
cambio, en los més bajos, esta presidn no debe ser superior a la presion méxima
especificada.

Servicio contra incendio.

En pequenas localidades, salvo casos especales, se considera innecesario proyectar
sistemas de abastecmiento de aqua potable que incluyan proteccidn contra incendios.
En localidades medianas o grandes (mayores de 25,000 habtantes) el problema debe
ser estudado y Justificado en cada caso, de acuerdo con la realidad local.

Cuando se considere necesaria la proteccidn contra incendio, debe tenerse presente
que la presidn requenda debe obtenerse preferentemente mediante bombas del equipo
contra mcendio y no de las presiones que puedan tenerse en las tuberias de la red. La
red debe tener capacidad para satisfacer la demanda que se da por la suma de los
gastos maximo diano y la que corresponda por el uso simultdneo de los hidrantes de
incendio.
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1) Presiones:

La mimma en cualquier hidrante no debe ser inferior a 3 m.c.a., cuando se esté
extrayendo agua y se tenga equipo mévil contra incendio.

2) Didgmetro:

Los hdrantes contra incendic deberdn conectarse a tuberias principales cuyo
didmetro minmo sea de 100 mm (4").

3) Localizacién:

La localzacion y especficaciones de los hidrantes contra incendio se hard de
acuerdo con el cuerpo de bomberos de la localidad. De él se obtendrd un plano
debidamente avtorizado con la mencionada localizacién. Si la localidad no cuenta con
cuerpo de bomberos y por lo tanto no exste equipo contra incendio que conectar a
hidrantes, se debe analizar la factiblidad de que en el corto o medanc plazo la
localidad pueda contar con este tipo de equipo, y programar la instalacion de
hidrantes contra mcendio en etapas subsecuentes.

Zonas de presion,

Las zonas de preson son dwsiones realizadas en la red de distmbucidn debido a la
topografia, el tamafio o las politicas de operacién de la localidad.

La zomficacidn © divisidn en zonas de presidn es aconsejable cuando se sobrepasan las
presiones admsibles en la red de distribucién, es decir, al cumplir con la presién minma
requenda en una parte de la red se sobrepasa la presidn maxima permisible en otra
parte de la msma. Lo anterior sucede cuando la topografia de la locahdad es muy
irregular o cuando la localidad es muy grande.

Usualmente las zonas de presién pueden interconectarse entre si para abastecerse en
forma ordinana cuando se tiene una sola fuente, o extraordinana (incendio, falla de la
fuente, reparaciones, etc.) cuando se tienen varias fuentes. La nterconexidn entre las
zonas de presidn se hace mediante la mamobra de vélvulas, descarga directa a tanque
0 uso de vélwlas reductoras de presidn en el caso de zonas bajas, o de rebombeos a
zonas altas.
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Las politicas de operacidén miluyen en la zonificacién debido a la existencia de limtes
politicos, mejor control del abastecimiento y su distribucién, asi como de la operacion
y mantenimento de la red de distribucién.

1.3.2 Vida 0til de las obras y periodo de disefio

Los elementos del sistema de abastecmmento de agua potable se proyectan con
capacidad prevista para dar servicio durante un lapso futuro después de su instalacion
que se denomina Periodo de Disefio. Esto es l6gico debido a que no siempre se
proyectan sistemas en areas urbanas estéticas sno que estan sujetas a la dndmica de
cambio de poblaciédn con el transcurso del tiempo.

El Perfodo de Diseno se entiende como el nimero de afios durante el cual el sistema
que se proponga serd adecuado para satisfacer las necesidades de una comunidad.
El Periodo de Disefio en general es menor que la Vida Util o sea que el tiempo que
razonablemente de espera que la obra airva a los propésitos sin tener costos de
operacién y mantemmiento elevados que hagan antiecondmico su uso © que requieran
ser elimnadas por nsuficientes. Rebasado el periodo de disefio, la obra continuara
funcionando hasta cumplir su vida Gtil en términos de una eficiencia cada vez menor.

la vida otil de las obras depende de miltiples factores, entre los cuales 105 mis
importantes son los siguientes son los siguientes:

a) Calidad de la construccion y de los matenales uvtilizados en la ejecucidn de la
obra.

b} Calidad de los equipos electromecénicos de control.

¢) Calidad del agva a manejar.

d) Disefio del sistema.

e) Operacién y mantenimiento.

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

|. La vida Gtil de las estructuras y equipos, tomando en cuneta el estado en que
se encuentran y lo obsoleto que lleguen a ser.

La facilidad o dificultad para ampliar las obras existentes o planeadas.
Prevision de las crecimientos urbanos, comerciales o industriales.

Tasas de interés sobre los adeudos.

Las condiciones propias del crédito en cuanto a la duracién del mismo.
Comportamiento de las obras durante los primeros afos, cuando no estaran
operando a toda su capacidad.

R Rl
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Se ha usado fyar le periodo de disefio con un criterio estdndar que depende de 1a
poblacién. Las recomendaciones en este sentido son las que se presentan en el
siguiente cuadro:

Tabla |.10 Periodo de disefio para diferentes poblaciones

I_ calidades Feriodo de Disefio

I . De hasta 4000 habitantes 5 afos

2. De 4000 a | 5000 habtantes i O afos

3. De 15000 a 70000 habitantes | 5 afios

4, Demds de 70000 habitantes 20 afos

En caso de ser posible, el disefio de las obras es conveniente hacerlo por los médulos
con el fin de diferr las inversiones el mayor tiempo posible, al msmo tiempo que se
logra disponer de infragstructura con bajos niveles de capacidad ociosa en el corto
plazo. De acuerdo con este criteno, se recomenda disefiar los componentes del
sistema para periodos de 5 afios o més.
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CAPITULO 2.
CALCULO HIDRAULICO DE REDES DE TUBERIAS

2.1 Clasificacién de los flujos

Un flyjo se puede clasificar de muchas maneras, tales como turbulento, laminar;
real, 1deal; reversible, irreversible; constante, inconstante; unforme, no uniforme;
rotacional, no rotazicnal o wrotacional. :

Las situaciones de flujo turbulento son més usuales en la prictica de ingemeria. En
el flujo turbulento las particulas del fludo (pequefias masas molares) se mueven en
trayectoras muy irregulares que causan un tercambio de cantidad de
movimiento de una porcién del findo a otra. Las particulas de un fludo pueden
variar en tamafio, desde uno muy pequeiio (de unos cuantos miles de moléculas)
hasta uno muy grande (miles de pies cobicos en un remolino grande de un rio o
una ventolera atmosférica). En una situacion en la que un flyo podria ser
turbulento o no turbulento (laminar), la turbulencia establece mayores esfuerzos
cortantes en todo el fluido y causa més rreversibilidades o pérdidas.

En flujo laminar, las particulas del fludo se mueven a lo largo de trayectoras
suaves en lamnas, © capas, con una capa deslizéndose suavemente sobre una
capa adyacente (Figura 2.1). El flyo lamnar es gobernado por la ley de
viscosidad de Newton, que relaciona el esfuerzo cortante con la rapidez de
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deformacién angular. En el flujo laminar, 1a accién de la viscosidad amortigua las
tendencias a la turbulencia. £l flujo laminar no es estable en situaciones en las que
hay combinaciones de baja viscosidad, alta velocidad, grandes avenidas de fludo,
y se descompone en flujo turbulento. Se puede escribir una ecuacién para flujo
turbulento similar, en forma, a la ley de viscosidad de Newton:

Figura 2.1 Esquema de flyjo laminar

El factor n, sin embargo, no sélo es una propiedad del fluido, sino que depende
del movimiento del fludo y de la densidad; se denomina viscosidad hedi.

En muchas stuaciones practicas de flyjo, tanto la viscosidad como la turbulencia
contribuyen al esfuerzo cortante:

4du
T={u+n)-——
{n n)dy

Se requiere de la experimentacidn para determinar este tipo de flyjo.

Un fludo 1deal no tiene friccion, es incompresible y no debe confundirse con un
gas ideal. La suposicién de un fluido ideal es Gtil en el andlisis de situaciones de
flujo que comprenden grandes extensiones de fludos. Un fluido sin friccién no es
VISCOS0 y sus procesos de flujo son reversibles.

La capa de fludo en el drea mmechata a una frontera de flujo real que ha wisto
afectada su velocidad relativa a la frontera por un corte viscoso se llama capa
limte. Llas capas limte pueden ser laminares o turbulentas, dependiendo
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generalmente de su longitud, la viscosidad, la velocidad del flujo cerca de ellas, y
la aspereza de la frontera.

Et flujo adiabético es aquel flujo de un fludo en el que no hay transferencia de
calor desde el fludo hacia éste. El flujo adiabético reversible (adiabdtico sin
friccidn) se denomina isentrépico. Para proceder de una manera ordenada en el

anélisis del flujo de fluidos se requiere de una comprensién clara de la termologia
empleada.

El flujo a régimen permanente ocurre cuando las condiciones en cualquier punto
del fudo no cambian con el tiempo. Asimismo, en flujo a régmen permanente no
hay cambio en la densidad p, presiéon p o temperatura T con el tiempo en
cualquier punto; asi

En flujo turbulento, debido al movimiento errdtico de las particulas del fludo,
siempre ocurren pequefias fluctuaciones en cualquier punto (Figura 2.23). La
defimcion para flujo a régimen permanente debe generalizarse un poco para incluir
estas fluctuaciones. Para ilustrar esto, una grafica de velocidad contra tiempo en
algin punto del flujo turbulento se da en la figura 2.2b. Cuando la velocidad
media temporal

v, = % _Evdt

(a) (b)
Figura 2.2 Flujo turbulento
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ncdicacla en la figura por la linea horizontal no cambia con el tiempo, se dice que el
fluyo es a réqimen permanente. La misma generahzacién se aplica a la densidad,
presién, temperatura, etc., cuando sustituyen a v en la férmula anterior.

El flyo se desarrolla a régmen no permanente cuando las condiciones en
cualquier punto cambian con el tiempo, dv/dt = O.

El fluyjo uniforme ocurre cuando, en todo punto, el vector de veloadad es
Idénticamente el mismo {en magnitud y direccidn) para cualquier instante dado. En
forma de ecvacion, 0vids = O en la que se mantiene constante y 8s es un
desplazamento en cualquer direccién. La ecuacién establece que no hay cambio
en el vector de velocidad en cualquier direccidn a través del fludo en cualquer
Instante. No dice nada acerca del cambio de velocidad en un punto con el
tiempo.

En el flujo de un fluido real en un conducto abierto o cerrado, |z defimicién de flujo
uniforme también puede extenderse en la mayor parte de los casos aunque el
vector de velocidad en la frontera siempre sea cero. Cuando todas las secciones
transversales paralelas a través del conducto son dénticas (es decr, cuando el
conducto es prismatico) y el promedio de la velocidad en cada seccién
transversal es el mismo en cualquer nstante dado, se dice que el flyo es
uniforme. El flujo en que el vector de velocidad varia de lugar a lugar en cualquer
nstante (dv/ds = O) es Huyjo no uniforme.

La rotacidn de una particula fluda en torno a un eje dado, por gjemplo el eje z, se
define como la velocidad angular promedio de dos elementos de linea
infintesimales en la particula que estédn en dngulo recto el uno con el otro y con el
eje dado. Si las particulas de fludo dentro de una regidén tienen rotacidn en
torno a cualquier eje, el flujo se llama flujo rotacional, o flujo de vértice. S el
fludo dentro de una regién no tiene rotacién, el flujo se llama irrotacional.

'b-—-"-—-l 1'_—-_——=r-—-v
e e s 0
— ! ] )
IR, — - o e — X e e —— e i
T2 S A
L _— e
 —-
b e— -
Figura 2.3a Flyjo irrotacional Figura 2.3b Flyjo rotacional
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El flyjo unidimensional no considera vamaciones o cambios en la velocidad,
presion, etc., transversales a la direccidn del flujo principal. Las condiciones en
una seccidn transversal se expresa en térmnos de valores promedio de
velocidad, densidad y otras propiedades. En el flujo bidimensional se supone que
todas las particulas fluyen en planos paralelos a lo largo de trayectoras idénticas
en cada uno de estos planos; de aqui que no haya cambios en el flujo normal a
estos planos. El fluyo tndimensional es el fluyo méds general en el cuval los
componentes de velocidad v, v, w en direcciones mutuamente perpendiculares
son funciones de coordenadas de espacio y tiempo x, vy, z y t. Los métodos de
analisis son en general matemdticamente complejos y sélo se pueden tratar
fronteras de flujo con geometria simple.

Una linea de corrente es una linea continua trazada a través del fluido en forma
tal que la direccién del vector de velocidad en cada punto. No puede haber flyjo
a través de una linea de cornente. Ya que una particula se mueve en la direccion .
de la iinea de corrnente en cualquer instante, su desplazamiento ds con
componentes Ox, Jy, 8z tiene la direccion del vector de velocidad g con
componentes u, v, w en las direcciones x, y, z, respectivamente. Entonces la
ecvacion

ox _dy oz

U v

w
establece que los componentes correspondientes son proporcionaies y por

tanto 8s y 4 tienen la misma direccion. Expresando los desplazamiento en forma
diferencial

ax _dy _dz
u v W

(2.1)

s¢ obtienen las ecvaciones diferenciales de un linea de cornente. Las ecvaciones
(2.1) son dos ecuvaciones independientes; cualguer linea continua que las
satistaga es una linea de cornente.

En flujo a régmen permanente, ya que no hay cambio en la direccion del vector
de velocidad en cualquier punto, 1a linea de corriente tiene una inclinacidon fia en
cada punto y esta por tanto fla en el espacio. Una particula se mueve siempre
tangente a la linea de corriente, por lo que, én flujo a régmen permanente, la
trayectoria de una particula es una linea de corriente. En flyjo a régmen no
permanente, ya que la direcaién del vector de velocidad en cualquier punto
puede cambiar con el tiempo, una linea de cornente puede desplazarse en ¢l
espacio de wnstante a instante. Una particula entonces sique una linea de
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corriente por un instante, otra en ei siguiente instante, y asi sucesivamente, de
tal forma que la trayectoria de la particula puede no tener semejanza con ninguna
linea de cornente instantanea dada.

Frecuentemente se inyecta , dentro de un fluido, un tinte o humo para rastrear su
movimento subsiguiente. Los rastros resultantes del tinte o humo se llaman lineas
de emision. En flujo a régimen permanente, una linea de emisién es una linea de
corrente y la trayectoria de una particula.

En la figura 2.4, se muestra un flujo mcompresible bidmensional, donde las lineas
de corriente han sido dibujadas de manera que, por unidad de tiempo, el volumen
que fluye entre lineas de corriente adyacentes es el mismo s la unidad de
profundidad se considera normal al plano de la figura. Por lo tanto, cuando las
lineas de corniente estan mas juntas la velocidad debera ser mayor, y viceversa.
Si v es la velocidad promedio entre dos lineas de corriente adyacentes en alguna
posicion donde la separacion es h, la tasa de flujo Aq es

Ag = vh (2.2)

Figura 2.4 Lineas de cornente para flujo a régmen permanente en torno de un cilindro
entre paredes paralelas,

En cualquer otra posicién en la grafica, donde la distancia entre lineas de
corriente es h,, la velocidad promedic es v, = Ag/h,. Al aumentar el nimero de
lineas de corriente dibujadas, es decr, al disminuir Aq, en el caso limte se
obtiene la velocidad en un punto.

Un tubo de cornente es el tubo formado por todas las lincas de corriente que
pasan a través de una peduefia curva cerrada, figura 2.7. Durante flujo a régimen
permanente estd fyo en el espacio y no puede haber flujo a través de sus
paredes, porque el vector de velocidad no tiene componente normal a la
superficie del tubo.
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2.2 leyes Basicas de la Mecinica de Fluidos

En la mecanica de fiudos los métodos de andlisis consideran la capacidad de un
flujo para transportar materia y el mecanismo por el que cambian sus propiedades
de un lugar a otro. Por ello los fluidos se deben satistacer l0s principios basicos
de la mecanica del medio continue, los cuales son:

Conservacién de la matera (principio de continuidad).
Segunda ley de Newton (impulso y cantidad de movimiento).
Conservacién de 1a energia (primera ley de la termodindmica).
Segunda ley de la termodinamica.

e\

Ademés de estas leyes generales existen numerosas leyes secundanas que se
aplican a tipos de medios especificos.

2.3 Volumen de control y sistemas

Al emplear las leyes bésicas y secundarias, pueden adoptarse cualesquiera de los
siguientes modos de aplicacidon:

Las actwidades de todas y cada una de las masas deben ser tales que se
satisfagan las leyes basicas y las leyes secundanias pertinentes. En este caso las
leyes se aplican a una cantidad de materia determinada conocida como sistema,
en donde un sistema puede cambiar de forma, posicién y condicidn térmica, pero
debe contener siempre la misma materia,

la ley de la conservacidn de masa afirma que la masa dentro de un sistema

permanece constante con el tiempo (haciendo caso omiso de los efectos de la
relatividad). En forma de ecuacidn

am _o (2.3)
dt
donde m es 1a masa total.

La sequnda ley del movimiento de Newton generalmente se expresa para un
sistema como
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>F = 4 ) (2.4)

en la que debe recordarse que m es la masa constante del sistema. I F se refere
a la resultante de todas las fuerzas externas que actlan sobre el sistema,

incluyendo fuerzas de cuerpo tal como la gravedad, y v es la velocidad del centro
de masa del sistema,

Otro modo es, donde las actividades de todos y cada uno de los volimenes en
el espacio deben ser tales que se satisfagan las leyes basicas y las leyes
secundarias pertinentes. En este caso un volumen definido, conocido como
volumen de control, se establece en el espacio, y la frontera de este volumen se
conoce como superficie de control'. La cantidad y la identidad de la matera en el
volumen de control permanece fija. El tamafio y forma del volumen de control son
totalmente arbitrarios, pero con frecuencia se hacen concidir con fronteras
s0lidas en partes; en otras partes se dibyjan normales a las direcciones de flujo
para simplificar.

Para formular la relacién entre ecuaciones apiicadas a un sistema y aquelias
aplicadas a un volumen de control, considérese alguna situacién de flujo general,
figura 2.5 (superficie de control) en que la velocidad de un fludo estd dada en
relacion a un sistema de coordenadas xyz. En el tiempo t considérese una clerta
masa de fludo dentro de un sistema, que tiene indicadas las fronteras con linea
punteada. Considérese también un volumen de control fijo, en relacidon con los
ejes xyz, que concide exactamente con el sistema en el tiempo t. En el tiempo t
+ 8t el sistema se ha mowvido, ya que las particulas de masa se mueven a la
velocidad asociada con su ubicacion.

Sea N la cantidad total de alguna propiedad (masa, energia, cantidad de
movimiento) dentro del sistema en el tiempo t, y sea n la cantidad de esta
propiedad, por unidad de masa, en todo el fludo. La rapidez de aumento de N
para el sistema se formula en términos de volumen de control.

En el tiempo t + 8t, figura 2.5b, el sistema consta de los volimenes I y i,
mientras que en el tiempo t ocupa el volumen Il, figura 2.5a. El aumento en la
propiedad N dentro del sistema en el tiempo 8t esta dado por

' En algunos textos de termodindmica el término cerrado corresponde al sistema y el término sistema
abnerto corresponde al volumen de control. Segin Shames, 1995,
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Noorige ~Naw, = (J‘Inpdv + J'"T]pdV Jt+§|: B (andv )t

En la que dV es el elemento de volumen . Reacomodando, después de sumar y
restar a la derecha y luego dwidiendo todo por 6t

Jupav ).,
conduce a
N3|5t+5t _Nsls _ (andV + InpdV )t+5t + (I”npdv )t+6t _ (IT’[pdV )t+8t (2 5)
5t - St 5t 5t '

f.v

A Volumen de control

Tismpo ¢ + &1
Vol {b)
olumen GB. dA
contl .«

v

v

Area con flujo hacia afuera intecior

{c) o

Figura 2.5 Sistema con volumen de control idéntico en el tiempo t en un campo de
velocidad.

El término a la izquerda es la rapidez promedio de aumento de N dentro del
sistema durante el tlempo 8t. En el limite cuando 6t se acerca a cero se convierte
en dN/dt. S el Iimite se toma cuando &t se acerca a cero cuando el primer
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término en el lado derecho de la ecvacion, las dos primeras integrales son la
cantidad de N en el volumen de control en el tiempo t. El limite es

5% andV

siendo necesaria la parcial cuando el volumen se mantiene constante (el volumen
de control) cuando 8t —0.

El siguiente térmno, que es la rapidez de flujo de N saliendo del volumen de
control, en el limte, se puede escribir

im0

\
(anadt )t;+8t npv -dA = Inpv cos adA {(2.6)

- _[rea conflyo
hacia afuera

en la que dA, hgura 2.5¢, es el vector que representa un elemento de area del
area de salda del finjo. Tiene una direccién normal al elemento de drea de
superficie del volumen de control, siendo positiva hacia fuera; a es el angulo
entre el vector de velocidad y el vector de édrea elemental.

En forma similar, el Gltmo término de la ecvacién 2.5, que es la rapidez de flyjo
de N entrando al volumen de control, es, en el iimite,

limg, o (j‘i]% = —_[mmﬂujo npv - dA = —Inpv cos adA (2.7)

ot

hacia adentro

Se necesita el signo de menos ya que v-dA (0 cosa) es negativo para flujo hacia
adentro, figura 2.5d. Los dos Gltimos términos de la ecuacién 2.5, dados por las
ecvaciones 2.3 y 2.7 se pueden combinar en un solo término, que es una integral
sobre la superficie completa del volumen de control (sc)

56



Capitulo 2. Célculo hidriulico de redes de tuberfas

(-[n npddv )t+5t (j‘quV )t+5t
St T st

im0

= anv -dA = an cosodA

Donde no hay flujo hacia dentro o hacia fuera, v - dA = O; de aqui, la ecuacion se
puede evaluar sobre la superficie de control total,?

Juntando los términos reacomodados de la ecuacién 2.5, se obtiene

dN 3
e andv + anv . dA (2.8)

En otras palabras, la ecvacién 2.5 indica que la rapidez de aumento de N, dentro
de un sistema , es exactamente \gual a la rapidez de aumento de la propiedad N
dentro del volumen de control (fijo relative a xyz), méas la rapidez neta de flyjo
neto de N a través de la frontera del volumen de control.

Ya que el marco de referencia xyz se le puede dar una velocidad constante
 arbitrama sin afectar la dindmica del sistema y sus alrededores, la ecvacién 2.6
es valida s el volumen de control, fijo en tamanio y forma, tiene una velocidad de
traslacion uniforme.

2.4 Ecuaciédn de Continuidad

Las ecuvaciones de continudad se desarrollan a partir del principio de la
conservacién de la masa, ecvacién 2.3, que afirman que la masa dentro de un
sistema permanece constante con el tiempo, es decrr,

dm
dt

2 Esta derivacion la desarrolié el profesor Wilkam Mirsky, del Departamento de Ingenieria
Mecinica y Mecanica Aplicada de la Universidad de Michigan.

— an
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En la ecuacion 2.6 sea N la masa del sistema m. Entonces n es la masa por
unidad de masa, o n= |

0=§iJMV+va4A (2.9)

En otras palabras, la ecuacién de continuidad para un volumen de control afirma
que la rapdez de aumento de la masa dentro de un volumen de control es
Justamente igual a la rapidez neta del flujo hacia adentro del volumen de control.

51 consideramos un flujo en régimen permanente a través de una porcién del tubo
de corriente de la figura 2.6. El volumen de control comprende las paredes del
tubo de corriente entre las secciones | y 2, mas las dreas en los extremos de
las secciones | y 2. Dado que el flujo es a régimen permanente, el primer
término de la ecuvacion 2.9 es cero; de aqui que

[ pv-aa=0 (2.10)

dA,

Figura 2.6 Flujo a régimen permanente a través de un tubo de cornente.

que afirma que la masa neta de flujo que sale del volumen de control debe ser
cero. En la seccién | la masa neta de flujo que sale es p, v, ® dA, =-p, v, *
dA;, y en la seccidn 2 es p, v, * dA; = - p, Vv, * dA,. Ya que no hay flyjo a
través de la pared del tubo de corriente,

P, v, *dA, =p,v, * dA, (2.11)
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—

es la ecuacién de continuidad aplicada a dos secciones a lo largo de un tubo de
corrente en flujo a régimen permanente.

Para un arreglo de tubos de cormente, como en la figura 2.7, s p, , es la
densidad promedio en la seccidn | y p,, es la densidad promedio en la seccion |
Y P2 la densidad promedio en la seccion 2,

Figura 2.7 Arreglo de tubos de corriente entre fronteras fijas.

mp,v *dA =p, v, * dA, (2.12)

en la que V,, V, representan velocidades promedio sobre las secciones
transversales y mes la rapidez de flujo de masa. La velocidad promedio sobre
una seccién transversal esta dada por

Si la descarga Q (lamada también gasto volumétrico o flujo) se define como

Q=AV (2.13)

La ecvacién de continuidad puede tomar la forma

m=p Q =p,Q (2.14)
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——— e —— S —— —

para flujo incompresible a régimen permanente
Q=AV, =AY, (2.15)

Es una torma 0til de la ecuacién.

Para flujo con densidad constante, a régmen permanente o no permanente, la
ecvacion 2.9 se convierte en

[g-dA=o (2.16)

que expresa que el flujo neto de volumen es cero (esto implica que el volumen de
control esta lleno con liquido en todo tiempo).

2.5 Ecuacién de la cantidad de movimiento

La sequnda ley de Newton para un sistema, ecuacion 2.4, se usa como base para
encontrar la ecuacion de cantidad de movimento lineal para un volumen de control
por medio de la ecuvacidn 2.8. Sea N la cantidad de movimento lhineal mv del
sistema y sea mn la cantidad de movimiento lineal por unidad de masa pv/p.
Entonces, usando las ecuaciones 2.4 y 2.6

_d{mv)
===

>F %vadV+ pr-dA (2.17)

Es decir, la fuerza resultante que actia sobre un volumen de control es 1gual a la
rapidez de aumento de la cantidad de movimiento hneal dentro del volumen de
control, més el flyjo neto de la cantidad de movimento hineal en el volumen de
control.

La ecvacién 2.17 es una relacidn vectonal, la cual se puede aplicar para cualquer
componente, por ejemplo en la direccién x, reduciéndose a

&0
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0
>F = P L pv,dV + va,v - dA (2.18)

Al seleccionar un volumen de control arbitranio, es generalmente ventajoso tomar
la superficie normal a la velocidad donde sea que atraviesa el flujo. Ademas, si la
velocidad es constante sobre la superficie, se puede despreciar de la superficie
integral. En la figura 2.8, con la superficie de control como se muestra, con flujo
a régmen permanente, la fuerza resultante F, que actla sobre el volumen de
control estd dada por la ecuacién 2.186

F, =P AVN-pAW, 6 T, = pQ(\/ xz"Vxl)

ya gue la masa que entra y sale por segundo es pQ = p,Q, = p,Q,.

Cabe mencionar que las Fy tiene la forma similar a Fx.

Figura 2.8 Volumen de control con flujos de entrada y salida umformes, normales a la
superficie de control.
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Cvando la velocidad varia sobre una seccién transversat plana de la superficie de
control, por introduccidn de un factor de correccién de cantidad de movimiento

B, llamado coeficiente de Boussinesq, se puede usar la velocidad promedio,
Figura 2.9

Figura 2.2 Flyjo no uniforme a través de una superficie de control.
va 24A = BpV 2A (2.19)

en la que B no tiene dmensiones. Despejando B resulta

2
[[VJ dA (2.20)
Y

2.6 Ecvacién de Energia

La primera ley de la termodindmica para un sistema afirma que el calor de Q,
agreqado a un sistema, menos el trabajo W por éste realizado, depende sdlo de
los estados inicial y final del sistema. La diferencia en los estados del sistema,
siendo independiente de la trayectoria del estado inicial al final, debe ser una
propiedad del sistema. Esta es llamada energia mterna E. La primera ley, en forma
de ecuacion, es

QH -~ W = E, - E, (2.21)
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La energla nterna por umdad de masa se llama e; por lo que, aplicando ia
ecvacion 2.6 N = E yn = pelp,

gd% = é% LpedV + Lpev - dA (2.22)

o bien, medante la ecuacidn (2.2 1)

dQy oW dE 0 [ [
-_—— T = —— + + dA ., 2

El trabajo realzado por el sistema sobre sus alrededores puede desglosarse en
dos partes: el trabajo W, realizado por fuerzas de presion sobre la fronteras en
movimento y el trabajo W, realizado por fuerzas cortantes tal como el par
torsional ejercido sobre un eje en rotacién. El trabajo realizado por fuerzas de
presién en el tiempo 8t es

W, =35t [pv -dA (2.24)

Por las defimciones de los términos de trabajo, la ecuacidn 2.23 se vuelve

8Q, &w, 0 4

Fn ausencia de efectos nucleares, eléctricos, magnéticos y de tensidn superficial,
la energia nterna e de una sustancia pura es la suma de las energias potencial,
cinética e “intrinseca”. La energia intrinseca u por unidad de masa se debe a las
fuerzas y al espaciamiento molecular (dependientes de p, p o T):

v
=gz +—+U 2.26
E=g+3 ( )

63




Capitulo 2. Céleulo hidriulico de redes de tuberias

Para el caso del volumen de control de una tuberia no se considera el cambio de
calor, (8Qy =0); ni el trabajo realzado por las fuerzas cortantes (BWs =0):;

tampoco se considera la energia nterna (€=0). De modo que el primer término
del lado derecho de la ecvacién 2.25 gueda:

% J‘vcepdv =0

Ahora, sustituyendo la expresion 2.26 en el sequndo término del lado derecho
de la ecuacion 2.25, se tiene:

2
Jx(ﬁ+e)pv-dA= J-[E+gz+!~+u]pv-dA
P <\P 2

2

2
= (9925 + Pv—é’ TPt pusjos - [P@Z. + PVE' Pt PU.JQ.

Para una tuberia de cidmetro constante Q,=Q,, entonces

2

2
[paz, + p%’ +p,t+ pU,J = (pfaz. + p%‘ +p o+ pU.] (2.27)

al dwidir la expresion anterior entre y =pg, y considerando que p0, =p 0 se
obtiene

2 2
z, + =i+E’l=z,+v—'+P'+hf (2.28)
29 v C

64



Capitulo 2. Calculo hdraulice de redes de tuberias

2.6.] Pérdidas de energfa

El movimuento del agua en cualquier conducto siempre se produce con una cierta
transformacién de energia, causada por la resistencia dque se presenta en
oposicion al movimiento. Tal resistencia se debe principalmente a dos efectos,
uno es el de la friccion entre sl de los filamentos liqudos con las paredes de los
conductos o al choque entre las particulas fluidas que se mezclan debido al
movimiento turbulento.

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

Pérdidas por esfuerzo cortante

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

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

Para analizar el problema de la resistencia al flujo resuita necesanc revisar los
tipos de flujo y poner especial interés en la diferencia del comportamiento entre
los flujos laminar y turbulento mencionados al principio de este capitulo.

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

La velocidad del fludo en cualquier punto de la tuberia para flujo laminar es
constante en el tiempo. 51 el fluyjo es turbulento, ocurre en el flindo una mezcla
muy viclenta y la veloaidad en un punto varia aleatoriamente con el tiempo.
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Llas diferencias entre los flyjos laminar y turbulento en una tuberia fueron
esclarecidos en primera instancia por Osborne Reynolds en | 883. Reynolds
condujo una serie de expermentos en los cuales myectéd un colorante en agua

que flula en una tuberia de widrio. La figura 2.5 ilustra las observaciones de
Reynolds.

Vs Inyeccién de colorante
\.Lémmmmmum’ﬁ'se.ws-:-:; Vi,

R< 2000

,me‘rﬂ (M EL’ « }/,

R > 4000

“ o % i hL 1

W Latate
R >4000 Fotograffa instantinea (flash)

Figura 2. 10 Representacién esquemitica de las observaciones de Reynolds de
los flyjos laminar y turbulento en tuberias

A bajas velocidades, el colorante permanecié uniforme y reqular a medida que
fluia aguas abajo. A velocidades mias elevadas, parecia que el colorante
explotaba, mezclindose rapidamente a través de toda la tuberia. Con una
fotografia moderna de alta velocidad de la mezcla del colorante, revelaria un
patrdn de flujo muy completo, no discernible en los experimentos de Reynolds.

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

Una medida de turbulencia es un término carente de dimensién, llamado nimero
de Reynolds:
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(2.29)

donde V es la velocidad promedio, D es el didmetro intermo de la tuberia, p es la
densiaad de masa y W la viscosidad.

El cociente entre py p se le denomina viscosidad cinematica:

v="~ (2.30)
p

Reynolds encontréd que =i el valor de R era menor que aproxmadamente 2000, el
flujo siempre era laminar, mientras que a ndmeros de Reynolds mayores, el flujo era
turbulento. El valor exacto del nimero de Reynolds que define el limte entre el flujo
lammar y turbulento dependia de las condiciones experimentales. Si el agua en el
depbsito de entrada permanecia totalmente en reposo y no habia vibracion en el
equipo, Reynolds encontrd que el flujo laminar se podia mantener a nimeros de
Reynolds mucho mayores que 2000. También encontré que i comenzaba con un
valor muy alto de R con flyjo turbulento en la tuberia y después lo disminuia, el
flujo se convertia en laminar a un valor de R alrededor de 2000.

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

R~2300 Mdaximo para flyjo laminar en una tuberia

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

R~ 4000 Minimo para flujo turbulento estable en una tuberfa
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Capitulo 2. Céicule hidraulico de redes de tuberias

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

2

=f - V_ 2.3
hs Zg ( )

Q|

donde f es el factor de friccidn (admensional), L la longitud de la tuberia (en m), d
es el ddmetro de la tuberia (en m), v la veloaidad del flujo en la tuberia (en m/s) y g
es la aceleracion de la gravedad (en m/s?).

El factor de friccion f depende del tamafio promedio de las protuberancias de la
pared interor de la tuberia (g, denominada rugosidad absoluta), el didgmetro de la
tuberia, la velocidad del tlujo y viscosidad del fludo que circula en la tuberia; estos
factores se resumen en la llamada rugosidad relativa (g/d) y el nimero de Reynolds.

Para la seleccion adecuada de la altura de rugosidad equivalente € se recomienda
usar tablas normalizadas aprobadas por alguna institucién o de fabricantes que la
especifiquen. Es necesario mencionar que al paso del tiempo en la tuberia se
presentan mcrustaciones y alteraciones en la composicidon del matenal que provocan
un aumento en la rugosidad absoluta de dicha tuberia. Para la revision hidraulica en
redes de tuberias que tienen algunos afios funcionando y gque no han cumplido su
periodo de vida Util es necesario considerar un ajuste en la rugosidad equwvalente g,

Cuando se utiliza la ecuacidn de Darcy - Weisbach, en téminos del gasto se tiene
que
h, =CQ? (2.32)

donde C corresponde a la siguiente expresion

L]

C=f-5——
A® d 2g

...{2.33)
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Capitulo 2. Célculo mdriulico de redes de tuberias

siendo f el factor de rugosidad (adimensional), L la longitud de la tuberia (en m), d
el didmetro de la tuberia (en m), v la velocidad de! flujo en la tuberia (m/s), g es la
aceleraciéon de la gravedad (en m/s?) y A? es el drea de la seccidn transversal de la
tuberfa (en m?),

Para obterer el factor de friccidn se puede vsar el diagrama universal de Moody,
figura 2.1 1, que se utiliza para determnar el factor de fnccidn £ en tuberias de
rugosidad comeraial que transportan cualquier liquido.

Pérdidas locales

Ademds de la continua liberacién de energia que ocurre con el movimiento del
agua en cualquier conducto, existen las pérdidas de energia hidrauvlica locales
(localizadas, accidentales © particulares). Como su nombre lo indica, estas
pérdidas ocurren en los conductos, en secciones muy préximas, entre las cuales
se encuentra cualquier dispositivo o causa perturbadora que provoca un aumento
en la turbulencia. Dichas causas perturbadoras son, principalmente, 1a vanacién de
la forma, direccidn o de la seccidon del conducto.

En la prictica de la ingeneria, ademads de que los conductos no son rectilineos,
vsualmente se emplean piezas especiales y conexiones que, en virtud de su forma
y disposicién provocan pérdidas locales; normalmente dichas piezas son vialwlas,
mecdidores y curvas diversas.

Todos estos componentes introducen perturbaciones que producen turbulencia y
pérdida de energia mecanica adicionales a las que ocurren en el flujo de la tuberia
principal. La pérdida de energia mecanica debido a dichos componentes que se
origina aquas abajo de dicho accesorio, muestra que la pérdida de energia ocurre
en una distancia finita; sin embargo, cuando se observa desde la perspectiva de
un sistema completo de tuberias, las pérdidas de energia se localizan cerca del
componente. A tales pérdidas se les denominan pérdidas locales. Su magnitud h,
es proporcional a la carga de velocidad aguas arrba de dicho sitio, su expresion
general (King, Wisler y Woodburn, 1248) es

h=K-— (2.34)
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Capitulo 2. Célculo hidréulico de redes de tuberias

El coeficiente K es adimensional y depende del tipo de accesoro que provoque la
alteracién en el flujo y del nimero de Reynolds.

Para calcular la pérdida de energia total en el sistema, las pérdidas locales se
suman a las pérdidas por esfuerzo cortante en la tuberia.

Enla tabla 2.1 se consignan valores de este coeficiente para distintas piezas.

Tabla 2.1 Valores del coeficiente de pérdida local (K)
FUENTE: Paschoal Silvestre, 1263

PIEZA K PIEZA K
Ampliacién gradval 0.30°  [Unién 0.40
Boquillas 2.75 Medidor Ventun 2.50""
Compuerta abierta .00 Reducadn gradual 0.15
Codo de 20 0.20 [Vilwla de dngulo aberto 5.00
Codo de 45 0.40 [Vilwla de compuerta abierta 0.20
Colador 0.75 | Viélwla de globo abierta '0.C0
Curva de 20 0.40 Salida de canalizacién .00
Curva de 45 0.20 Te, de paso directo Q.60
Entrada normal 0.50 Te, salida de lado 1.30
Entrada de Borda 1.00 Te, salda bisteral .80
Velocidad .00 Vilvula de pie .75
Vilwla de retencion 2.75

* Con base en la velocidad mayor y
** Con base en la velocidad en la canalizacién
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CAPITULO 3
METODOS PARA DISENO DE REDES DE AGUA POTABLE

Existen diversos métodos para el disefio de redes de distrbucion. Uno de los mas
vsados hasta hoy ha sido el método propuesto en | 936 por Hardy-Cross, que es
adecuado para célculos manuales y redes pequefias. Es un método de revision mas
aque de disefio, en virtud de gue se deben fijar los chdmetros de cada tuberia, los
gastos de demanda en cada nodo y estmar los caudales en cada tuberia que
permitan obtener las cargas piezométricas en cada nodo. La red es analizada con la
distribucién de gastos propuesta en la red, que es balanceada por las pérdidas
de carga resultantes. La solucion cumple las ecuaciones de continuidad y energia
para cada didmetro de tuberia dado. El método es un proceso iterativo con auxilio
de una férmula que permite el ajuste de gastos en cada linea.

Una red de distrbucién se puede esquematizar como un grupo de circuitos
cerrados. El método apsta cada circuto de la red de manera ndependiente, sin
que exista la interaccién directa entre las ecuvaciones basicas de la red. Cada
crcuito debe satisfacer dos condiciones: la pérdida total de carga en todo el
crcuto es cero, esto es Yh = O, y el gasto total de entrada y salidas en cada
nodo del circuito debe ser también 1gual a cero, esto es que 2. Q = 0.

Sin embargo, para cada combinacién de didmetros de la red se obtiene la solucién
hdraulicamente factible de modo que, es posible contar con tantas soluciones
como arreglo de didmetros se propongan. De esta manera, s1 se desea determinar
una solucidén menos costosa que otra, se debe efectuar un andlisis de sensibilidad,
proponiendo diferentes didmetros en los cirrcuitos, obtener los resultados,
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observar st cumple las restricciones impuestas de presién y gastos vy el costo
correspondiente. Este proceso iterativo es poco eficiente, lo cual mita a que, por
lo general, se efectie una simplificacién  de incio y se evalden sélo algunas
opciones. De esta manera, es posible aue la solucidn menos costosa de las
opciones analizadas no sea precisamente la  encontrada mediante este
procedimento.

Por ello, su aplicacién al problema de andhsis de redes ha sido estudiado por
muchos nvestigadores, buscando simplficar céiculos © aplicar modelos mas
adecuados para computadoras. Existen en la lteratura diversos métodos de
optimacion propuestos. El objetivo de esta seccidn es describir brevemente los
métodos mds conocidos y destacar sus ventajas y restricciones. Finalmente se dan
recomendaciones dependiendo del tipo de red y las condiciones de operacion.

3.1 Método de la longitud equivalente

El método de ia longtud equwalente estd basado en el concepto de que la
cantidad total de tuberia en un circuto dado es mimma si, para determinadas
condiciones hidravlicas y geometria de la red, la suma total de las longitudes
equwvaientes es también minima,

Tong (Tong, et.al.,, 1961) fue el primero en presentar el método de la longitud
equivalente en una red. El método consiste en un proceso iterativo para encontrar
la longitud equivaiente por gjemplo, de una tuberia de 8” de ddmetro con factor
de friccion C = 100. evidentemente, se pueden seleccionar otros valores base.
Para obtener el disefio mds econdémico de una red cerrada se propone que la suma
algebraica de las longitudes equivalentes de tuberia en cada circutto de una red
cerrada sea 1gual a cero, X L, = O, en el cual todas las longitudes de tuberia
equvalente son mimmas cuando se fijan o se conocen las presiones, cavdales de
entrada, demandas en los nodos y la confiquracién topografica. Esta consideracion
no tiene ningin fundamento matematico.

De esta manera, existen dos limitaciones del método. La primera resulta de no
poder demostrar matematicamente que X L, = O para asegurar el disefio mis
econdmico. La segunda observacion consiste en que se asume un coeficiente de
frcciéon C igual para todas las tuberias, independientemente del matenal de éstas y
del didmetro.

Un segundo modelo ha sido propuestc por (Raman y Raman, 1266€) en el cval se
propone obtener longitudes equivalentes mediante un algoritmo similar al de Cross.
En este caso, se demuestra matemiticamente que, a diferencia del cnterio de
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Tong, la cantidad de tuberia es minma o1 se cumple que X (L, / Q) = O alrededor
del crcutto, lo cual es vélido para tuberias de un mismo didmetro y con el mismo
valor del factor de friccion.

El andlisis esta basado en la siquientes ecuaciones:

2 H=0 alrededor del crcuito (3.1)

>Q =0 en cada nodo (3.2)

Hf = K, Q, ecvacion de pérdida de carga (3.3 a)

Hf = KL.Q, ecuacidn modificada que considera a Le (3.3 b)

2(./Q) =0  encadacircuto

donde:

K, : Constante de la ecvacion de pérdida de carga, seqin la férmula que se utilice.
Kz ¢ Constante de la ecuacion de pérdida de carga modificada, que resulta de
conaiderar D = 8" y C = | Q0.

El procedimiento es el siguente.

a)

b)

c)

e)

Se determinan las cargas piezométricas requeridas en cada nodo (pérdidas
de carga en cada tuberia) y se debe satisfacer la ec. 3. 1.

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

Se proponen los gastos miciales por cada tuberia y se debe cumplhr la ec.
3.2 de acuerdo a la convencién de signos

Se calcula L, despejando de la ecuvacién 3.3 b, considerando un valor de C

y D constantes, que bien pueden ser los propuestos por Tong, C = 100 y
D=28".
S 2 (L, / Q) = O alrededor de cada crcuto, entonces los gastos

supuestos son correctos. S no se logra X (L, / Q) = O, entonces se deben
corregr los gastos mediante un proceso iterativo, tomando en cuenta un
factor ‘de correccidén obtenido de utilizar la ec. 3.3 b y desarrollada en
senes de Taylor.

Zj_
d=-—9 (3.4)
2.855 <

2
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f) Finalmente, una vez obtenidos los gastos en cada tuberia y con base en las
cargas piezométricas en cada nodo, se obtiene mediante la ecuacidén de
pérdida de carga de Hazen-Willams, el didmetro de cada tuberfa que
garantice la condicion de balance de energia.

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

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

Es posible reafirmar io antenor mediante el uso de la ecuacidn de Hazen-Wilhams y
las consideraciones de Raman. Siguiendo el razonamiento de Raman, se pude
obtener una relacion matematica, que esta dada por

1.85 4.86
&)

donde

L. : longitud equivalente

L : Longitud real del tramo entre dos nodos

C. : Factor de friccién constante para obtencidn de la longitud equivalente,
pudiendo ser C_ = | 00.

C : Factor de friccién del didmetro requerido

D, : Didmetro constante para obtencidon de la longitud equivalente, pudiendo ser
8"

D = Didmetro requendo

Se observa que L, es mversamente proporcional a Cy D. Al mmimizar L, se pueden
incrementar los valores de C y D con respecto a los valores de C,y D,. For lo
anterior, este método no es recomendable debido a que su hipbtesis de partida
no asegura el disefio mas econémico; mas ain, difiere en la medida de que los
didmetros requeridos son mis grandes o peduefios con respecto al didmetro
constante utilizado para la obtencién de las longitudes equivalentes.
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3.2 Método del didmetro equivalente

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

De esta manera, la ecuacién del didmetro equwvalente se puede obtener de la

férmula de Hazen-Willams, considerando un valor constante en el factor de friccion
C vy la longitud L, pudiendo ser C = {00 y L = 100 m, quedando

QO-36"

f

donde

D, : Diégmetro equivalente (m)
Q : Gasto (m¥/s)

H; : Pérdida de carga (m).

Por su parte, se plantea una funcion de costos como una ecuacién basada en
regresion no hineal, de la forma

Y =MD.," (3.7)
donde
Y : costo por metro lineal ($/m)
M : Coeficiente de la regresién lineal

m : Exponente constante de la regresién lineal

Combinando ambas ecuaciones, se obtiene
Y =M 5 — (3.8)

donde
N : Constante, 1gual 2 0.728"
%1 se deriva Y con respecto a Q y se 1guala a cero, se obtiene un valor critico, con

la varable Q en el denominador. 5i se deriva nuevamente, la sequnda derivada es
negativa, lo que indica que se trata de un valor maximo de Y, o sea la opcién mas
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costosa. De esta manera, se busca que la pendiente dY/dQ sea la mas alta posible.
En una red cerrada, se tiene que:

dy D"
——=0.38MKE - = A ,
dQ Q (3.9

donde

Q, : Gasto por la tuberia 1 que une a dos nodos
A : Valor de la pendiente, tan alto como sea posible hasta que los gastos Q,
cambien drasticamente y no se cumplan las condiciones de continuidad.

de donde se obtiene

[-]

Q  038mK

D m
% A A' (3.10)

De esta manera, el procedmiento consiste en efectvar una distribucién inicial de
gastos en cada tuberia y especificar las longitudes de cada una y los gastos de
demanda en cada nodo. Fosteriormente se proponen, de manera ascendente,
valores de A" hasta donde sea posible y se obtienen los D,. Con este valor se
deben corregir los gastos en cada tuberia mediante el factor

Ar _ E(DBI ]
Q,
dQ, =

N (0.38m -l)z[[z;'mj

(3.11)

2
1

La convencidn de signos es, positwva en la direccién de las manecillas del relo) y
negatva en sentido contrario.

Después de obtener los gastos correctos Q, y los correspondientes D,, se
calcvlan los didmetros reales D, de los diferentes tramos de tuberias. La relacion
del didmetro equivalente de L = 100 my C = 100 con la longitud real L, y el
correspondiente didmetro D, se obtienen mediante la expresion:

4 86 | .85
[&} ) @_O[LJ (3.12)
D L 100
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Finalmente, este método puede ser ampliado considerando diterentes funciones de
costo simlares a la ec. 3.7, obtenidas mediante regresidn lineal, aphcadas a
costos de tanques de requlacion, energia eléctrica y otros.

En este método los didmetros obtenidos no son los comerciales. S bien pueden
seleccionarse los didmetros comeraiales inmediato a cada valor, el resultado global
ya no es, estrictamente, el éptimo. En otros casos, como se verd mas adelante, se
alcanza un disefio 6ptimo s se establecen como restriccidn los didmetros
comerciales en forma de vanables discretas. Existe un inconvemente adicional: la
funcién de costos ec. 3.7 que relaciona un costo con un didmetro equivalente y
no directamente con didmetros comerciales, lo cual carece de una justificacion
matematica y propicia que dicha relacion no lineal sea dudosa; por otra parte, el
valor imicial de A" se obtiene de gastos hipotéticos (Feathertone and El-Jumaily,
1983) y es la base de todo el andlisis.

3.3 Método combmado Cross — programacién lineal

Se ha propuesto una técnica para la obtencién del costo minimo en una red de
distribucion (Rally, 1971). Estd basado en una combiacidn de dos modelos.
Primero se calcula el comportamiento hidraulico de la red mediante el criterio de
Hardy Cross, proponiendo para ello los didgmetros de cada tramo, tal que se
cumplan las condiciones de balance de energia. Una vez obtenida dicha solucion, se
optima el resultado mechante programacion lineal, defendiendo la funcién objetivo
del modelo.

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

En una red cerrada, se puede establecer de manera aproximada que si se reduce el
didmetro de cualguer tuberia, el cavdal por ésta se reduce hacia el otro nodo
dado y, para mantener el balance de la demanda requerida, dicho gasto debe ser
suministrado indirectamente por otras tuberias que confluyen también a dicho
nodo. De esta manera, se plantea un nimero de ecuaciones Iineales 1qual al nimero
de nodos, de la forma siguiente:

H',~H, =P, (3.13)
donde ‘ e TR T i
RSTA TESIS NO SALT
2% 1A RIRLIOTECA
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H, : Carga piezométrica existente en el nodo “O” antes de los ajustes mediante
programacion lineal.

H, : Carga piezométrica requerida en el nodo “O”

Estas ecuaciones definen la dependencia entre el exceso o falta de presion en
cada nodo y en el cambio de didmetros en cada linea. Esta definicién es precisa en
redes abiertas y aproximada en redes cerradas.

En este caso, la funcién objetivo busca maximizar el ahorro o minmizar ei costo. Si

el costo de cambiar del chdmetro D” al didmetro D por unidad de longitud en la
tuberia | es Cp, se puede plantear:

Min OBJ = ¥ X, Co (3.14)
donde

Xp i tramo de tuberfa en la linea 1 con didmetro D
Cp : Costo por unidad de longitud del tramo de tuberia en la Inea \ con didmetro D

Las inecvaciones son

H, -H, 2 dF X, en cada nodo; (3.15 a)
dx|D
ZX, <L, en cada linea que une a dos nodos (3.15 b)

donde

dXp : Certa cantidad de X
dP, : Cambio en la diferencia entre H”, y H, debido a dX,
Li : Longitud total de la iinea 1 entre dos nodos

Durante el andlisis es preciso especificar un valor minmo del didmetro en cada
tramo entre dos nodos, puesto que el modelo tiende a desaparecer algunos
tramos, convirtiéndola red cerrada en una aberta, en wirtud de que ésta ditima es
mas economica pero a la vez menos segura, en términos de garantizar el caudal
demandado en los nodos.

En el caso de una red abierta, el modelo puede seleccionar la opcion més
econdmca de trazo de las tuberias y también determinar la dptima combinacion de
didmetros. En una red cerrada, donde las rutas son fijas y ninguna de ellas puede
ser ehminada, el modelo inchcard la mejor combinacion de didmetros en cada linea
que una a dos nodos.
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El método puede tambén ser aplicado para sistemas con bombeo en el sistema de
distnbucion. Kally efectud una comparacién de los resultados de dos giemplos de
redes cerradas, resueltos inicialmente con el crterno de Cross y después
optimados con el método de programacion Iineal, habiéndose logrado un ahorro en
el costo total del 1 7% en el primer gjemplo y del 25% en el sequndo.

S bien este método permite obtener un disefic econdmico, presenta algunos
inconvenientes. Medante este criterio se obtienen dos o mas tramos de tuberia
de diferentes didmetros en cada linea que une a dos nodos. De esta manera, el
modelo no sélo da importancia a las pérdidas locales de cada liga debido a los
cambios de didmetro, sino que también la combinacién de didmetros en cada linea
no seréd la mejor solucidn =1 existen, como realmente ocurre, diferentes condiciones
de operacion. Adicionalmente, la solucidn propuesta es poco practica desde el
punto de wista constructivo, en virtud de que se deben precisar las longitudes y
los correspondientes didmetros requeridos para cada tramo que une a dos nodos,
actividad que se complica conforme la red es més extensa.

3.4 Dos métodos basados en la tecria lineal

En el método Hardy Cross todo el conjunto de ecvaciones no lineales se resuelve
por un método iterativo en el cual cada ecuacidén nodal es lineahzada
separadamente, En el método lineal €l conunto de ecuaciones no lineales se
reemplaza por un conunto de ecuvaciones lineales simultdneas, que se resuelve con
los algortmos de Gauss-Seidel o de relajaciones suceswas. la solucidn del
conunto de ecuaciones hneales simultdneas brinda correcciones a la red entera,
que es mucho mejor que resolver para un circuito a la vez, y la convergencia es mas
rapida. Cabe destacar que no es un método de optimacion, basicamente es un
procedimiento de célculo mas veloz que el de Hardy-Cross y mas adecuado para
computadora, aspectos que cobran importancia conforme la red es mas grande y
resulta muy adecuado para la revisidn de una red existente cerrada o aberta.

Existen dos esquemas que permiten utilhzar la teoria lineal. El prnimer esquema ha
sido propuesto por Wood y Charles (Wood and Charles, 1972) que considera
como datos a los gastos de salida en cada nodo y las vanables por definir son los
gastos que circulan por cada linea.

Las ecuaciones gue deben incorporarse al sistema de ecuvaciones son las de

pérdida de carga. Por ello, es preciso Iinealizar la ecvacidn de pérdida de carga de
la linea 1 que une a dos nodos, de la siguiente manera.

Hh = K1Q|x = K‘Qlo""ol = KI'QI (3 I 6)
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donde

K : Constante que depende de la formula de pérdida de carga utilizada (ver ecs.
3.5, 3.6y 3.7) en la tuberfa |

Q, : Gasto aproximado en la linea 1 que une a dos nodos

Q, : Gasto real en la linea 1 que une a dos nodos

La consideracién bésica es que, cuando Q, se aproxima a Q, la ecvacién anterior
se convierte en solucion de la pérdida de carga.

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

Como K = f(L, D, f), el método es adecvado para efectuar la revisidn hidraulica de
una red existente y no para el disefio dptimo, pues se requere conocer los
didmetros de cada linea.

Cuando Q,, = Qi , se ha obtenido la solucién. A experiencia en diferentes redes
permite concluir que con este método se obtienen los gastos Qi en tres o cuatro
iteraciones.

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

Método Nimero de
iteraciones
Hardy-Cross 635
Newton-Cross 151
Newton-Raphson 24
Teoria lineal 4

De esta manera, se concluye que el método basado en la teoria lineal permite una
convergencia mucho mas rapida que los métodos tradicionales.

El segundo esquema (Isaacs y Mills, | 980) plantea un nimero de ecuaciones igual
al nimero de nodos n, existiendo una diferencia de ¢c-1 ecuaciones con respecto al
primer esquema y por lo tanto, éste es ain més rapido.
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En este modelo se requiere de una estimacién inicial del gasto en cada tuberia. Se
recomiendan gastos iniciales basados en la misma velocidad, pudiendo elegrse V

= 1.0 m/s, ya que las redes son disefadas generalmente para velocidades
cercanas a este valor.

El método permite determinar, s1 se conoce |a carga en los tanques, el caudal de
demanda de cada nodo, o bien, st se plantean como datos las demandas en los
nodos, permte saber la presién en cada nodo y el gasto que circula por cada
tuberia. En este Ultimo caso, el procedmiento se establece si se fya un presion
minima requerida en los nodos (barométrica), pudiendo ser de 10 o |5 m. De esta
manera, s la presion obtenida en cada nodo es menor a dichos valores, se pueden
efectuar reforzamentos en los circuitos.

El método es adecuado para la revisién hidrdulica de una red existente y para
proyectos de rehabilitacién de redes. En todo caso, al 1gual que el método de
Cross, puede uvtilizarse como método indirecto de disefio, pero no garantiza que el
dimensionamiento hidrévhico sea el dptimo. Wood (Wood, 196 1) ha indicado que a
diferencia del método basado en la solucién simultinea de las ecvaciones de
gasto, sl se resuelven las ecuaciones de carga de manera simultanea, el modelo
presenta problemas de convergencia en aquellas lineas de pequefia longitud,
puesto que la pérdida de carga es también pequefia y en el modelo, la ecvacion de
continuidad se expresa como la raiz cuadrada de la diferencia de cargas entre
nodos subsecuentes, y también el caudal de ajuste es funcién de la diferencia de
cargas.

3.5 Dos métodos de gradiente hidraulico — programacion lineal

El procedimiento de disefio a través de la programacién lineal estd basado en una
seleccion de las variables de decisidn.

Este método fue propuesto en 1977 (Alperovits y Shamir, 1277) y ublza la
programacion lineal como un paso intermedio en la bisqueda de un gradiente
hidrdulico éptimo que cumpla las condiciones de balance de presiones y gastos. El
método del gradiente mplica calcular la dervada parcial del costo total con
respecto a algunas o todas las vanables involucradas en el problema planteado.
Para ello se propone un grupo de didmetros probables para cada linea (como
vanables discretas) y las vanables por encontrar son las longitudes de cada liga
entre nodos, asociados como didmetros comerciales consecutivos.

51 X, €5 la longitud de tuberia de didmetro m dentro de la linea 1" que une a dos
nodos, se debe cumplir la restnccion:

X =L (3.17)
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donde

X 1 Longitud del tramo m en la linea | (m)
L, : Longitud total de la linea entre dos nodos adyacentes (m)

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

En dicho modelo es necesano proporcionar un distribucién micial de cavdales en
cada linea y conocer la carga hidrauvlica en el punto de inicio. También debe
especificarse un didmetro mimimo para cada linea, como varmable discreta, pues
cuando una red estd disefiada para una sola carga, la solucién mas econémica
siempre €5 una red abierta y en el proceso de optimacion el modelo tiende a
eliminar algunas tuberias.

Si se denomina al gradiente hidrauvlico por unidad de longitud como J,,, donde
Jll'ﬂ = KIMQID‘-

en el tramo m de la linea 1 entre dos nodos, la pérdida de carga en dicho tramo se
expresa como

Jn (3.18)

fim = im* M im
donde

H;,, : Pérdida de carga del tramo m en |a linea 1.
Jm + Gradiente hidravlico del tramo m en la linea 1.

Para aplicar el modelo se recomienda seleccionar el intervalo de didmetros posibles
para cada linea y definir los valores maximos y minimos del gradiente, pudiendo ser
J =0.025 y J = 0.0005, respectivamente.

Fartiendo de un nodo de carga conocida “o” (que puede ser un tandque de
almacenamiento), para un nodo “p” se debe cumphr que

Hunp Mo = 52Xy SHpg, (3.19)

min p

La primera sumatoria se aplica a los tramos m que conforman la linea 1; la sequnda
sumatona se aplica a todas las tuberias | que preceden en la trayectoria o ruta
hacia el nodo p.
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Para disminur el tiempo de célculo, la ec. 3.19 debe plantearse solo en cierto
nodos de la red donde se considere convemente y posterormente analzar la
solucion. 51 no se garantizan todas las cargas en los nodos, entonces se debe fijar
la ec. 3.19 en aquellos nodos en los cuales no se haya cumplido la condicion de
carga minima.

En la funcidn objetivo se busca mmmizar el costo de la tuberfa de didmetro
constante en el tramo m de la linea |, o sea:

MinOBJ = ZXC_X (3.20)

m- im

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

El sistema de inecuaciones se resuelve con programacion lineal, de acuerdo a las
restricciones de la funcién objetivo (ec. 3.20). Se efectian iteraciones probando
con los diversos didmetros comerciales propuestos para cada linea. Se obtiene |a
combinacion de tramos y didmetros consecutivos que asequran el mimmo costo.
Con base en estos resultados, se calculan los gradientes hidriulicos, se
determinan los nuevos gastos en cada tramo que liga dos nodos y se inicia de
nuevo. El proceso se repite hasta que los gastos en cada linea no difieren de los
resultados anteriores.

31 bien este método proporciona didmetros comerciales, es poco practico, pues
divide los tramos entre los nodos, con los inconvenientes antes sefialados para el
método de Kally. Tampoco contabiliza las pérdidas locales que se origiman al existir
cambios de didmetro en una misma linea. Finalmente, el modelo es iteratwo para
cada solucién y el tiempo necesario para obtener una solucidn de toda la red es
directamente proporcional con el tamafio de esta, siendo muy lento. Este método
obtiene soluciones locales y no garantiza una solucién global éptima (Walsk, et.al.,
1988). Ademis, estas técnicas tienden a elminar la configuracién de las redes
cerradas por esquemas abiertos, a menos que se restrinag y se obligue a la
conformacién de circuitos mediante alguna regla preestablecida. Finalmente, se ha
demostrado (Goulter et.al., 19866) que el modelo es muy sensible a la trayectoria
que se elija para definr las presiones minimas (ec. 3.19) y que los resultados, s
bien no cambian sustancialmente el costo total de la solucidn, difieren
significativamente dependiendo de la trayectoria elegida en la formulacion de las
Inecvaciones de la programacién lineal. Para evitar lo anterior, se ha recomendado
que para ¢l disefio se efectien andlisis considerando diferentes condiciones de
carga y se seleccionen los didmetros y longitudes de cada tramo de acuerdo con
los resultados mas favorables para uno. Lo anterior denota que el método
propuesto no es prictico y si muy laborioso,
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3.6 Dos métodos para redes abiertas

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

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

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

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

KLG,"
H,, = _D,?H (3.21)

siendo

K = l—%’,% en la formula de Hazen-Wilhlams (Sist. Int)

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

12.102

donde
K, : Constante de la férmula de pérdida de carga utilizada
L, : Longitud de la tuberia que une los nodos oy p (m)
Q, : Gasto que circula por la tuberfa que une oy p (m3/s)
D, : Didmetro interior en la tuberia | que une a o y p (m)
X : Exponente del gasto en la férmula de pérdida de carga x = 1.85 en H-W y x =

2 en D-W
r : Exponente del didmetro en la férmula de pércida de cargar = 4.687 en H-Wy
r =5 en D-W.

s1 se propone una funcién de costo total de la tuberfa Y = f (D, L)

Y, =MLD," (3.22)

&6



Capitulo 3. Métodos para disefio de redes de agua potable

donde

Y : Costo la tuberia 1| que une a dos nodos ()
M : Coeficiente de regresion no lineal
m : Exponente constante de la regresion no lineal

S se despeja el didmetro de la férmula de pérdida de carga y se sustituye en la
funcion de costo, se obtiene

_ M K, n'|ffroI xmjr L1 I+(mfr)

Y
' Hf ™

(3.23)

sl se define la pérdida de carga maxima admsible en el punto mas alejado del punto
de mnicio como H y se establece una relacidn entre las cargas como r, = Hf / H,
generalzando para todo el sistema se tiene la funcién de costo total Y.

M &K m,er m/rlﬁl+(m/r)
H mjr r mjr

Y = (3.24)

Para un sistema de tuberias en serie, en el que se conocen las longitudes de cada
lineca y se fyan la pérdida de carga total permsible en el sistema y los gastos de
demanda en cada nodo conocendo entonces los caudales en cada linea, la inica
variable sin conocer es r,.

El enterio de Cowan establece la proporcionalidad entre la pérdida de carga en una
tuberia y el costo de ésta con respecto a la pérdida de carga en el sistema y el
costo total, es decir

Ay

3.25
H ( )

<|=<

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

El método se basa en una proporcionalidad de cargas hidrdulicas y costos que no
estd ampliamente comprobada {(ec. 3.25). El proceso de céiculo es comphcado y
no parece ser el mis indicado toda vez que la red abierta se analiza desde los
ramales extremos hasta un nodo comun, formando un sistema, cuyo solucion se
conjuga con otro sistema y asi suceswamente, hasta analizar toda la red.
Finalmente, como los didmetros requeridos se obtienen a partir de las pérdidas de
carga optimas en cada tramo, no son comerciales y el redondeo al valor comercial
inmediato no garantiza que la solucion en conjunto sea la dptima.
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El segundo método esta basado en el concepto de ruta critica (Bhave, | 979) que,
como se verd mas adelante, ha sido mejorado para su aplicacion a redes cerradas.

En un modelo de programacion iineal, se seleccionan algunos didmetros de tuberia
en cada linea para restringir el tamafio del modelo. En realidad, para obtener la
solucion global éptima, ninguna linea debe estar restringida a ciertos didmetros.
Sin embargo, lo anterior ocasionaria que el modelo sea muy grande. Desde el
punto de vista de optimacion, se ha observado que, para redes abiertas, en una
linea que une dos nodos mediante varios tramos de diferentes didmetros, dichos
tramos estin conformados por didmetros comerciales que no difieren de una o dos
medidas entre si. Usando esto apropiadamente, si se seleccionan dos o tres
didmetros de tuberia por cada linea, el tamafic del modelo de programacidn lineal
puede reducirse considerablemente.

Sin embargo, el grupo de didmetros de tuberia elegido para cada linea deberia ser
tal que, adn asi la restriccién para reducir el tamafio del modeio, deberian ser los
mas adecuados; a este grupo se llamaran grupos optimos.

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

LC, <L,Coui P =heeuN-1 (3.26)

P
donde

L.C, : Longitud acumulada de la ruta critica hasta el nodo p
L.C,+, ¢ Longitud acumulada de la ruta critica hasta el nodo p+ |

Si se denomina a la carga en la fuente de abastecmiento H, y la carga minima
requiere en el nodo p como H,,.,, entonces la pendiente hidraulica se define como

Ho - Hmrnp
= — (3.27)
P L.C,
La carga disponible en el nodo p esté definida como
H, =H, -5, L.C, (3.28)
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la trayectoria hasta el nodo més algjado es llamada ruta critica y la pendiente
hidraulica asociada con dicha ruta es la pendiente minma S;,,. S el nodo p esta en
la ruta critica, entonces la ecvacién anteror se define como

H, =H, -5

L.C, (3.29)

fmin

de esta manera, todas las cargas en los nodos de la ruta critica estén calculadas
con Sy,El modelo no presenta una solucidn dnica, toda vez que para cada linea
propone los didmetros comerciales asoclados con el valor superior e inferior al
obtenido. Adicionalmente, cvando el mtervalo entre didmetros consecutvos es
pequefio, €5 necesario especihicar mis de dos didmetros, es decir, abrir el
intervalo de posibildades, lo que incrementa el tiempo y brinda mayor
incertidumbre sobre el valor éptimo. Pese a lo anterior, se considera adecvado
para el disefio de redes abertas, puesto que el algoritmo propuesto es
relativamente facil de programar e ncluso de efectuar los célculos manualmente.

3.7 Optimacién con programacién lineal

A diferencia del método de Kally o el de Alperovits, se han desarrollado modelos
que utihzan la programacién lineal tanto para la determinacidn de cavdales y
distnbucion de flujo como para la optimacion de |a red de agua. A continuacidn se
descrben brevemente y s comentan dos métodos.

£l primer método propone una solucidn dptima ain para los didmetros comerciales
(Cenedece y Mele, 1978). Parte de la base de que el sistema de distribucidn mas
economico es una red abierta. Sin embargo, considera que para asegurar las
presiones y caudales en los nodos, se deben introducir lineas de interconexiéon
entre éstos, ain sin ellas aumentan el costo total, formando asi redes cerradas.

Las ecuaciones que caracterizan el problema son:
I} Ecvacién de continndad en los nodos

2) Ecuacién de pérdida de carga; habiendo fijado el signo positivo para cada
ramal, puede escnbirse como

horry =Py =KD, ZQ/QL, =JlL, (3.30)

plr)
donde
h, ¢ carga piezométrica en el nodo o (m)

hp. : carga piezométrica en el nodo p (m)
K, : Constante de la pérdida de carga
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D, : Didmetro de la linea que conecta a o con p (m)
Q" : Gasto en la iinea que une a o con p (m%/s)
l.r Longitud de la linea que une a o con p (m)

: Indice del ramal

despejando el démetro D

Vs
K. Q'Q’
|:)r =|:h’[¢:| (3.31)

o(r) _hp(r)

3) La funcidn objetwo representa e costo total de las tuberias. Si se utiliza una
formula para definir el costo en funcién del didmetro y por unidad de
longitud, se puede expresar C = a D’. Los valores “a” y “07 pueden
obtenerse mediante regresién no ineal. La funcién objetwo queda como

MinOBJ = > aD, ’L, (3.32)

Si de manera andloga al criteno de Hardy-Cross para tuberias comunes a dos
crcuitos, se plantea al ajuste de cavdales entre un circuito (lldmese principal) v el
otro, llamado adyacente, se tiene

er =Qr +qm{r) —qa(r) (333)
donde

m(r) : indice de la red principal del circuito

a (r) : indice de la red del circuto adyacente

Q’r : gasto micial, congruente con la ec. De continudad

Q,(r) : gasto que circula en la linea comin por el circuito principal
Q,{r) : gasto que circula en la linea comin por el circutto adyacente

Introduciendo las ecs. 3.31 y 3.33 en la funcién objetivo (ec. 3.32), se tiene

MMOBJ = Z{ Q +qmtr) "um)z:| r[1+(5/5)]

las variables independientes son los gastos por cada circuto y las cargas
plezométricas en los nodos. Los valores minmos de carga piezométrica deben
especificarse para garantizar en cada punto la presidon necesana y hmitar el
intervalo de presiones para las diferentes condiciones de operacién.
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For otra parte, la direccidn del gasto debe ser congruente con la pérdida de
presion. Esta restriccidn debe ser introducida dentro de la funcidn objetwo,
sumando una penalidad cvando el gasto y la pérdida de carga estén en oposicion.

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

Por lo mismo, la funcién de costos sdlo considera costos de inversidn. S se
incluye bombeo, el costo anual debe ser optimado en soluciones que involucren
también los costos anuales de operacidén, los costos de energia y de
mantemmiento. Finalmente, si se parte de la consideracién de que una red abierta
€s mas econdmica, s€ genera que la red cerrada obtenida no sea mas que un
esquema de red abierta unida con didmetros minmos, lo cual no resulta
satistactorio.

Basado en la Programacion Lineal , se ha propuesto un segundo método (Quindry,
et.al.,, 19861). A dferencia del método de Alperovits y Shamir, la consideracion
basica es la siguiente. Considere que existe un disminucidn en el gasto de demanda
requerido en un nodo cualquiera, sea ) defimda como dO;. Este valor se puede
utihzar para que mediante la vanable dual 7 = d (Costo/dQ) se dismwuye el costo
total de la red . Resolviendo el sistema formado mediante programacion Ineal, se
obtiene una disminucion en el costo total. Sin embargo, en el nodo j existird una
deficiencia en el cavdal demandado. Este défict puede ser recuperado mediante un
cambio en las cargas hidrauvlicas de los nodos adyacentes 1, k que interactian con
el nodo en cuestion. De esta manera, se restablece el cauvdal demandado y se
obtiene una reduccién en el costo del sistema. Lo anterior se puede expresar
matematicamente como:

5Q, 5Q, .
S-tdh +ZT—L+dQ, =dQ, =0 (3.34)
sh, ° 8h, ! !

Por continuidad, se establece que

Equ - quk = QJ
donde
Q, : Gasto o caudal de demanda en el nodo )

h, : Pérdida de carga entre los nodos 1y |
hy : Pérdida de carga entre los nodos |y k
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De esta manera la ecuacién 3.54 se expresa como

Squ ank .
z gﬁah,J 2 dhy +dQ,=dQ, =0 (3.35)
. J

De la expresion de pérdida de carga de Hazen-Willams, i se despeja el gasto q, y
€ derva con respecto a la pérdida de carga h, se obtiene la siguiente relacion

8q, 0.54q,
 _ 49, (3.36)

U U

Por defimicion, hy = H —H vy dh, = dH, - dH; sustituyendo la ec. 3.36 en la ec.
3.55, se obtiene un balance entre el cambio en el gasto de demanda dQ," (que
permite disminuir el costo del sistema) y cambios en la carga del nodo | y de los
nodos aquas arriba y debajo de éste, que se expresa como

54qu

0.54q, 0. _
—2 aH, —ant,)- H—_T{(dHJ ~dH, )+dQ," =0 (3.37)

1 J J

z

1 la funcidn objetivo se expresa como

Min costo =Zal X
donde
a, : costo de tuberla por unidad de longitud y por unidad de X, ($/m)
L1J : Longitud de tuberia {m)
X, : Vanable inealizadas del didmetro, X, = D, 2.63 de la ecvacién de H-W,

habiendo despejado el gasto q,.

Mediante la regla de la cadena, se puede dervar un gradiente para que los
cambios en las cargas de los nodos tengan el mismo efecto en la funcion objetivo
que cambios en los cavdales de demanda. Considerando la varable dual 7 y la
ecuacion 3.37, se tiene

T
8H "H,-H, “H-H,  "'H-H “H, -H,

J ! ]

O. 0.5 0.5 0.54
S(COStO) s 544., L3 4qu Tt 4qu * (338)

La ecvacién 3.38 se puede usar para calcular el gradiente del cambio en el costo
debido a un cambio en las cargas de los nodos. Utiizando como guia, es posible
alterar las cargas de tal manera que la solucidn, medante programacién lineal,
tenga un mejor valor en la funcién objetivo. EL proceso se repite hasta lograr el
costo minmo. EL modelo ha sido probado en un sistema sin bombeo de la cudad
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de Nueva York y se ha concluido que, =1 se aumentan las demandas en los nodos en
un 20% més, la solucion es practicamente la misma.

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

Se ha reportado que el algortmo ha sido mejorado para considerar bombeos
drectos a la red (Bnll, Liebman y Han-Lin Lee, 19865); sin embargo, persiste la
consideracion basica de que para una sola condicidn de carga la solucién es una
red abierta unida con Iineas de didmetro minmo. Por otro lado, s se uvsan miltiples
condiciones de carga, entonces el modelo excluye la posibilidad de encontrar un
didmetro minmo, lo cual tampoco es satisfactorio.

3.6 Método de Cross- Gradiente hidriulico éptimo

El método establece el concepto bisico de que existe un gradiente hidraulico
hipotético para el balance de una red en particular, en el que el disefio imaal
puede ser corregido hasta alcanzar el disefio optimo (Featherstone y El-Jumally,
1983). En este caso se consideran los costos de capital (que se transforman en
costos anvales equwalentes mediante criterios microecondémicos) y los costos
anuales fjos y variables.

Se \dentifica la configuracion de la red y los valores niciales de diametros, bombas
y tanques y se define la presidn minma permisible.

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

Funcién de costos de la tuberfa: C =al*D?*®
Funcién de costos de instalacién de bombeo: C =bQ"H"?
O a1 se desconoce H, se puede expresar : C=cQ*
Funcién de costos operacionales de bombeo: = _QmTF
101 .B7Ef
Funcién de tanques de regulacion: C =dy*
Funcién de costos de mantenimiento: C =eQd*?
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Donde

a;, a2, a3, b,,b2,b3,d,, d2, ¢, €2 : Constantes de regresién no lineal

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

Q, QI, Qd : Gasto (m¥s), (/s) y (m*/d)

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

T, F : Ndmero de horas de operaciéon al afio (Wafo) y costo por kW-hora ($/kw-
hora)

Eff : Eficiencia total del sistema de bombeo

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

f O.ZQ 0.4 0.607{; 0.20 0.4
D = = 3.39
(12.1025)°2 502 (3-39)

s se sustituye el didmetro en la funcidn del costo de la tuberia, la funcién de
costos total queda expresada como

0.2~ 0.4 7?3
0.607 °4Q, ] ve@t 9P | vz ieque  (3.40)

Ct = Za|lqaz|: g 02 I_O—l—a—ﬁ

Ahora bien, la propuesta fundamental es sustitur el valor de la carga H en la ec.
3.40 por la expresiéon

H=95,d +RP + 2G +Hf (3.41)
donde

5S4 1 gradiente hidrédulico de la linea de flujo més corta desde el nodo de carga
conoclda hasta el nodo de carga mas baja

d : longitud desde el sitio de carga conocida hasta el nodo de presion mas ba)a

RP : carga residual minma por encima del nivel de terreno

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

Hf : pérdida de carga total

De esta manera, la funcién de costos total depende de las pendientes hdrauhicas
sl y sd, de la presion minima requerida RP y las pérdidas por friccién.

La consideracién bisica es que se obtiene el disefio dptima 1 se 1gualan las
pendientes hidraulicas de los nodos adyacentes con el hipotético. Este valor
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hipotético se define como el gradiente éptima artificial y se expresa como S, que
sustituye a los valores de s y s, en las ecuaciones anteriores. En efecto, si se
deriva la ec. 3.40 con respecto a S,, existe un valor mimmo s se 1guala dCt/dS,, =
O. De esta manera, despejando a S, se tiene

_0.2aK,2(L,%Q,%*?) |

S
° Kg (0.2a, +1)

(3.42)

donde
K; = a, 0.607 fo2

_ QUTF

* 101.87E
La solucidn no proporciona didmetros comerciales y el simple redondeo al
nmediato comercial no justifica que la solucidon en conunto sea la optima. En
realidad, el andlisis hidraulico se efectia mediante modelos de revisidn apoyados
en una funcidn generalizada de costos. De esta manera, el algoritmo planteado
puede codificarse como una subrutina de ayuda al modelo de Cross o de teorfa
lineal.

3.2 Dos métodos de ruta critica

El primer método de ruta critica es una ampliacidn del expuesto para el caso de
redes ablertas (Bhave, 1979), también propuesto por el msmo autor (Bhave,
1 9863). Existen dos criterios de partida: gasto minmo o bien, didmetros minmos.
Considera como premisa que las redes abiertas son el esquema mas econdmico y
por lo tanto, desagrega una red cerrada en una combinacion de redes abiertas por
cada una de las fuentes de abastecimiento que denomina esquema de distrbucidn
de qastos, y procede con el algortmo descrito anteriormente para redes abiertas.
Formula la funcién objetivo dependiendo del criterio de partida. En el caso de
gastos minmos, la funcidn objetivo se expresa como

Min(z) =3 3L,/ Hs, —Hd,™ )" (3.43)

donde

L., : Longitud entre la fuente s y el nodo de demanda n (m)
Hs, : carga en la fuente s (m)
Hd,™ : carga minma requerida en el nodo de demanda n
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Y : exponente en el didmetro en la funcidn no lineal de correlacidn entre el costo
de la tuberia con respecto al didgmetro; C = a L DY

r : exponente del didmetro en la férmula de Darcy-Weisbach (r = 5)

s : nimero del nodo fuente o con carga conocida

n : nimero del node de demanda

La primera sumatoria se aplica sobre todos los nodos de demanda con respecto a
un nodo conocida o fuente de abastecimiento y la sequnda sumatoria se realiza
sobre todas las fuentes. De esta manera, el nimero de variables de decision en la
funcién objetivo con s*n.

Las restricciones a las que estd sujeta la funcién objetvo son:

Zoa-i = qr""’zos—n = qn (344)
S

© sea una ecuacién por cada nodo de demanda y

2Q.,=Q-9,..2Q,, =Q, -4 (3.45)

una ecuacion por cada fuente de abastecmento y finalmente
Q,.,>0 (3.46)
Por cada fuente y nodo, o sea s"n inecuaciones de no negatividad.

De esta manera, si se cuenta con una red de 200 nodos, abastecido de 3 pozos,
se tendrd que la funcion objetivo depende de €00 vanables de decision, las
restricciones son 200 + 3 + 600 = 803. Resulta claro que este caso se torna
muy complejo de analizar.

Restriccidn: El modelo es impractico ya que descarga una red cerrada en tantas
redes abiertas como nimero de fuentes de abastecimiento existan; en general une
esquemas de redes abiertas dptimas a una cerrada mediante lineas de diametro
minmo o asociadas con gastos minmos. Lo anterior no garantiza que el modelo en
conunto sea el éptimo. En todo caso, tal parece que el avtor pretende adecvar
las redes cerradas a su modelo y no, como parece ldgico, que los modelos
reflejen un funcionamiento real.

Cabe destacar que el autor ha propuesto en otro trabajo un modelo para el
reforzamiento de redes existentes, que combina el modelo de ruta critica con el de
programacion ineal (Bhave, 19285). Con base en la literatura investigada, se puede
afirmar  que es el primer intento formal de modelar el disefio Sptmo de
reforzamientos en redes existentes, puesto que divide el caudal requendo en el
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caudal que circulard por la tuberia existente y el necesario para cubrir la presion y
el gasto del nodo de aguas abajo. A diferencia de otros modelos que admiten mas
de una linea paralela y que seleccionan su didmetro por aproximaciones sucesivas,
en el método seralado se hace la separacién de cavdales como parte del método
de optimacién. Sin embargo, el modelo no resulta practico en redes extensas, por
sUs aplicaciones inherentes.

Un segundo método ha sido propuesto por Jeppson (Jeppson, 1985). Se basa en
que el disefio de un red abierta es la mds econdmica. Se seleccionan las dos
fuentes de abastecimiento mis importantes, cuyo criteno es que tengan la mayor
carga;, posteriormente se define la ruta mas corta que las une, que se denomina
ruta fundamental o dominante. Se plantea rutas primarias a partir de las demis
fuentes de abastecimiento hasta el nodo mas cercano a éstas y que forma parte de
la ruta dominante. Se definen rutas secundarias desde los nodos que no formen
parte de las rutas dominante o primarias hasta el nodo mas cercano a éstas de la
ruta dominante. Los nodos no comprendidos en las rutas antes mencionadas se
unen con didmetros arbitrarios, que pueden ser los minmos.

Se establecen cargas hipotéticas en los nodos en proceso verso a la formacién
de las rutas, es decrr, se trabaja primero con las rutas secundarias. Considerando
las cargas minimas requeridas en los puntos extremos y despreciando el gasto en
los didmetros minmos de liga se obtienen los gastos hipotéticos en cada linea.
Con base en los gastos se determinan las cargas en los nodos y se compraran con
las propuestas inicialmente. El proceso es iterativo y se pueden modificar los
didmetros en las lineas que se consideren convenientes.

Una vez que se obtiene el balance de cargas astos en todas las rutas, se
q gas y
pueden despejar los didmetros y redondear los comerciales.

El modelo es 0t para redes abiertas. Fara redes cerradas no garantiza que el
disefio sea el dptima puesto que la diferencia entre un esquema cerrada y una
ablerto, bajo esta perspectiva, es la unién o liga de nodos mediante lineas de
didmetro minimo por donde circulan caudales también minmos. Por otra parte, los
didmetros obtenidos no son comerciales, que conlleva a las restricciones antes
enunciadas.

3.10 Dos métodos de Selecciédn Enumerativa

A diferencia de los modelos que buscan el costo minimo del sistema de redes
mediante algin algortmo matemético, los métodos de seleccion enumerativa siguen
el proceso convencional de tanteos y prueba-error para la seleccion de los
didmetros Sptimos. Sin embargo, si se considera que el nimero de valores
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posibles para cada tuberia que conecta dos nodos es mayor a |0, el nimero de
combinaciones posible seria astrondmicamente. Por ello, se han propuesto algunas
técnicas para obtener opciones que no tomen un tiempo computacional aceptable
(Walski, Gessler y Sjostrom, 1988 a), (Walsk, Gessler y Sjostrom, 1288 b). La
primera consideracion es que el didmetro de las tuberias a lo largo de uwna red
principal cambia sdlo en las principales intersecciones y en las zonas de vsuarios de
gran consumo. Por otra parte, se plantea que la seleccién de didmetros sea
chscreta, de acuerdo con los didmetros comerciales existentes. Un problema
fundamental del algortmo de enumeracidon se encuentra en la gran cantidad de
posibles combinaciones que se pueden obtener y que el tiempo de computacidn
crece exponencialmente con el nimero de tuberfas que conforman la red. Para
minimizar el nimero de combinaciones, se han propuesto cuatro pasos a sequir.

a) Agrupacion de tuberfas. Se propone que se asignen grupos de tuberias del
mismo didmetro, de acverdo a los requermientos de demanda en sectores,
bloques o circuitos.

b) Tamafio de los grupos. El nimero de combinaciones de diametros posible es
1gual al producto del nimero de los didmetros discretos propuestos por el
nimero de grupos seleccionados. Es recomendable verificar que el tamafio
mas pequeno en cada grupo pueda garantizar el requermiento de presion
mimma se combinen con l0s tamafios mas grandes de los demds grupos.

¢) Costo. El algortmo de bisgqueda de combinaciones interactia con funciones
de costos. Una vez que se haya definido una posible combinacion que
cumpla con las presiones minmas requendas, no tiene sentido buscar
combinaciones mas costosas y se limitard como maxmo a la combinacion
obtenida.

d) S alguna combinacién no cumple las condiciones de presion, ninguna
combinacién con didmetros 1guales o menores la cumple, y ésta es la
combinacién que sirve como base.

Se estima que une vez pasada la prueba del costo, las posibles combinaciones se
reducen a un 20% y que disminuyen a un | 0% cuando cumplen las condiciones de
presion minma.

Bajo esta metodologia, se ha disefiado el programa de coémputo WADISO,
accesible al mercado estadounidense desde | 986.

Un método similar ha sido propuesto por Tzatchkov (Tzatchkov y Alfonso, 1990).
Se restringe a que las condiciones hidrodindmicas en las tuberias sean
satisfactorias, e€s decr, que cumplan con las presiones minmas requeridas y no
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excedan las velocidades méxmas permisibles. De lo contrario, se selecciona el
chametro inmediato supenor o inferior, de acuerdo a la restrnccion por solventar.

Para lograr 1o anterior, se dispone de una base de datos con nformacién de
didmetros comerciales de diversos tipos de material, sus costos por metro hneal y
el factor de frccién asociado a ellos. En cada nodo se verifica que se cumpla con
la presidn mimma requerida; del mismo modo, se verfica que con los diametros
propuestos las velocidades en las lineas sean mayores a las minmas y menores a
las mdximas permisibles. Se proponen dos algoritmos: nicializar con didmetros
minimos en todas las lineas, o bien con didmetros maximos.

El algomtmo es similar en el caso de iniciar el andlisis con didmetros maximos. Los
avtores recomiendan mniciar con didmetros maximos.

El modelo es5 muy recomendable para el andlisis y disefio exclusivo de redes de
distribucién de aqua, en virtud de que el algontmo planteado es ingenioso, 16gco
y relativamente sencillo. Sin embargo, su mayor Imitacién reside en el hecho de
que parte de considerar que los puntos de alimentacion a la red estan previamente
definidos, sea mediante un tanque de almacenamiento con cierta carga hidrdulica y
capacidad, o bien con bombas que almentan directamente a la red. Bajo esta
consideracién, miciar con didmetros minmos seria, como afirman los autores, partir
de la opcion mas econdmica e miciar con didmetros maximos seria la alternativa mas
costosa,

Sin embargo, 1 se desea llevar a cabo una ampliacion de redes, lo deseable es
obtener €l disefio mas econdmico del sistema de distribucién en conjunto, que
conlleva a la interaccidn entre tanques de almacenamiento, cércamos de bombeo y
lineas de distribucion. De esta manera, en el caso de una red que se ahmenta con
bombeos drrectos, sequramente que la opcidn de iniciar con didmetros minmos
serd una de las opclones mds costosas, por los costos de operacidn que implica.
For lo anterior, seria deseable que en el modelo presentado se incorpore una
evaluacién de costos de inversién y operacidn a Valor Presente Neto, para evaluar
los efectos de ambos flujos de nversidn.

En todo caso, para el disefic de la amphlacidn de redes, los métodos de
enumeracién se consideran muy adecuvados, con la salvedad antes enunciada, que
puede ser eliminada. Asimismo, son también Utiles para el disefio del reforzamiento
o0 rehabilitacion de redes exstentes, aunque el proceso de aproximaciones
sucesivas €s todavia mayor.

Finalmente, existen otros métodos que a juicio personal son bastante simplistas en
sUs consideraciones de micio, o0 bien que plantean disefios muy complejos vy
academicistas que dificimente resuelven problemas reales. Pueden citarse métodos
en elementos finitos, en programacion dindmica y métodos graficos (Walski, 1985).
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CP:F’I’TULO 4,
METODO PROPUESTO

4.| Introduccién

Con base en las ecvaciones fundamentales del movmiento de fludos a presién, es
posible disefiar, revisar el funcionamento y establecer la operacion de redes de
tuberias empleadas en el suministro de agua potable.

El disefio hidraulico de una red consiste en seleccionar los didmetros de sus tuberias,
de tal modo que conduzcan el fludo hasta los sitios de demanda y con presiones
adecuadas en sus nudos. Se dice que la presidn es adecuada cuando en cualquier
nudo de la red su magnitud es mayor a una presién minma (h,.), suficiente para que el
agua llegue a los domicilios; y menor a una presion maxima (h,,) para ewtar la rotura de
tuberias y gastos exceswvos de fugas. En México, las normas establecen que estas
presiones extremas sean las mencionadas en el subcapitulo |.3. 1.

La revision hidravlica consiste en determinar la magnitud de los gastos que circulan en
las tuberias y los niveles piezométricos (cargas de presién) en varios puntos de una
red existente. Para ello se requiere conocer las caracteristicas fisicas de las tuberias,
sus conexiones, 1a magnitud de los gastos de demanda y su ubicacién, las elevaciones
de los tanques reguladores, etc.

Por su parte, la operacién de la red se rehiere a las maniobras de apertura y cierre de
valwlas, al control de niveles del agua dentro de los tanques y al arranque y paro de
bombas para disponer de cargas de presidn adecuadas en la red.
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En lo referente al disefio, el proceso de seleccién de los didmetros de las tuberfas de
la red no es smmple, ya que para llevar el agua a los sitios de consumo existen
numerosas opciones, cada una con un costo determinado, que satisfacen las
condiciones de operacion draulica eficiente, por lo que, para escoger la opcién que
tiene el minmo costo de adquisicidn e instalacién, se requiere conocer el costo de
todas las opciones que cumplen con las condiciones hidraulicas.

Se presenta el planteamiento de un método de disefio de redes desde un punto de
vista optimo, que no requiere fijar una distribucién nicial de los gastos en las
tuberias de la red, lo cual es una ventaja con respecto a la mayoria de los métodos

existentes y ademas, los didmetros propuestos para formar la red son didmetros
comerciales.

Considerando que en un proyecto se cuenta con |05 gastos de demanda y las
caracteristicas de la zona por abastecer, se procede a realizar el trazo, el cual
consiste en la unidn de los puntos de demanda por medio de lineas, de modo tal
que sigan la configuracién urbana y la topografia de la zona. Por 1o general, el trazo
se define formando circuitos y atendiendo a criterios de caracter no hidravlico, por
io que no suele incluirse dentro de los métodos de disefio de redes.

Es necesano asignar un mismo didmetro inicial para todas las tuberias de la red, una
vez propuesto dicho didmetro se tendrid que hacer un andhsis hidravlico de la
propuesta y revisar, que al menos el 20% de los nudos, proporcionen cierta carga
positiva a pesar de que no se cumpla con la mimma establecida por reglamento. En
el caso que este primer didmetro nmicial propuesto no cumpla con esta condicion, se
propondra para el proceso el siquiente didmetro comercial, de tal manera que =1 se
cumpla lo anteriormente descrito. Considerando esta recomendacidn para definir el
ddmetro con el cual se habrd de niciar el proceso de bisqueda de los démetros
de la red, se ewvitaran célculos innecesarios.

Una vez que se cuenta con los datos del trazo, la topografia, la ubicacién del punto
de almentacidn, el tipo de materal y el didmetro imicial en las tuberias y las
demandas en los nudos, es posible realizar un primer andlisis hidraulico de la red de
tuberias empleando el método propuesto por el Instituto de Ingenieria (Fuentes y
Sanchez, 1991).

Del andlisis antes mencionado, se obtendrd el gasto que circula a través de cada
tuberia asi como las presiones existentes en los nudos de demanda, por lo cual es
posible determinar otros pardmetros tales como: la velocdad, el nimero de
Reynolds, las pérdidas de caraa debidas al esfuerzo cortante, el déficit de gasto en
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la red', etc. Cabe sefalar que si los resuvitados de este primer analisis no son
satisfactorios desde el punto de wista hidrdvlico, es decr, sequramente, se
obtendran cargas negativas o bajas en algunos nudos, indicard que en €s05 puntos
no existe presidn o no la suficiente, y por consigquiente no sumimstran el caudal
requerido; de lo contrano se tendria la solucién.

Los nimeros de Reynolds obtemdos en este andlisis hidraulico, ayudardn a realizar
una seleccion por orden de prioridad de las tuberias a las cuales se aumentara el
didmetro, para megjorar las condiciones de funcionamiento del sistema.

En cada opcién, se propondrd un cambio en una sola tuberfa a la vez, se llevara a
acabo el respectivo andlisis hidrdulico y ademids se estimard para cada una el
benehciohnversién, de esta forma se seleccionara la opcion mas convenente desde
el punto de vista hidraulico y econémico para continuar con la siquiente iteracion. El
mismo procedimento se repetira hasta llegar a la solucidn dptima del disefio de la
red de tuberias.

A continuacién se hard una descripcidn detallada del método propuesto y se llevara
a cabo la aplicacidn de éste en la solucidn de algunos gjercicios.

4.2 Rewvisién hidraulica

Para cada una de las combinaciones factibles se calcula la red. Esto se hace de forma
expedita por medio del método estitico modificado del Instituto de Ingeneria de la
UNAM (Fuentes y Sanchez, 1921).

4.2.1 Método estitico modificado

Fn los métodos comvencionales empleados para disefiar o revisar redes de
distribucidn, es comin que las pérdidas de presidn generadas a partir del esfuerzo
cortante producido entre el flujo y las paredes de las tuberias, sean calculadas a partir
de una suposicién de los factores de fnccion.

A pesar de que la suposicidn antes mencionada considera las caracteristicas del
material como la rugosidad, no siempre se llega a una solucidn que se apegue a las
condiciones reales de funcionamento del sistema, pudiendo provocar un disefio de red
con tuberias de mayor capacidad de conduccidn a las requendas, o bien incapaces de

" El Instituto de Ingeneria propone un “Método Modificadeo para el Célculo de Redes de Distribucion
de Agua Potable”, que ayuda a determinar el déficit en los gastos de demanda, de acuerdo con las
presiones disponibles en los nudos (De Luna, 2000).
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satisfacer las demandas de aqua a los usuarios. Las consecuencias antes mencionadas
provocan un costo de inversién adicional en el sistema.

Cuando se disefia un sistema de redes de distnbucidn, es necesario conocer la carga
total requerida, lo que conlleva a determinar de manera precisa los factores de tnccién
que intervienen en el célculo de las pérdidas de carga. También uno de los objetivos
es contar con un sistema eficiente que summistre el agua a los usuarios en cantidad
suficiente, con la presion requerida en toda la zona por abastecer y con un servicio

continuo. Debido a eso, es mportante realzar un buen andlisis del funcionamento
hidrauhco del sistema.

En la solucidn del método para fluo permanente tradicional (estitico tradicional),
considera que aundue se tengan presiones menores a la carga minima requenda, el
sistema proporciona el gasto demandado por los usuanos, inclusive si las presiones
son negatvas por 1o que nunca se presenta un défict en €l servicio, condiciéon que no
se presenta en el funcionamento hidrdulico real de un sistema de distnbucidn. S la
carga es negatwva, significa que no hay presion disponible en ese punto, por lo que no
puede haber suministro de agua.

En el andlisis estatico modificado, cuando en un nudo la carga de presion es menor a
una minma (hmin) establecida previamente, no se puede extraer la cantidad total del
aqua demandada. Se acepta que el caudal sumnistrado es 1gual al de la demanda i la
carga es mayor a la mimma. O bien, el gasto es proporcional a la carga del nudo (en el
caso de que sea positiva).

Tiene gran importancia el caleulo para flujo permanente (estatico) modificado, ya que
considera que la demanda de los uvsuarios es satisfecha en funcién de la energia
hidrdulica gque se tenga en el nudo respectivo y el valor correspondiente a la
restriccién de 1a carga minma se puede modificar de acverdo a las condiciones de
cada caso. La metodologia se describe en el anexo A,

4.3 Pardmetros de jerarquizacion

Para obtener una primera propuesta de las tuberias, a las cuales se tendran que
realizar cambios, e€s necesario auxiharse de un pardmetro que ayude a hacer esta
seleccién, el método micialmente establece una relacién entre los nimeros de
Reynolds {ecuacién 1), con la finahdad de aumentar el didmetro en primer lugar a
aquellos conductos en donde el nimero de Reynolds sea mayor.
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Ei utilizar el ndmero de Reynolds para establecer un orden de los cambio a segurr,
se debe a que este pardmetro estd en funcidn de caracteristicas hidrauvlicas y
geométricas del conducto.

En el caso de un tuberia a presién, el nimero de Reynolds queda defindo como:

_ Fuerzadeinercia ¥V D

R (4.1

Fuerza viscosa Y

donde:

es la velocidad media del fivjo (en m/s);

es el didmetro de la tuberia (en m);

v es la viscosidad cnematica del agua en m%s. Es qual a la
viscosidad dindmica W (en kg s/m?)  dividida por la densidad de
masa ¢ (en kg s%m*).

O <

Un fluo es laminar s el nimero de Reynolds es pequeio (R< 2300) y es
turbulento cuando éste es grande.

Es correcto tener flujo turbulento en los conductos por tratarse de tlujo a presion y
al imciar €l andlisis con didmetros pequeiios, se garantiza que en todas las tuberias
exista este tipo de flujo, es decir, que se presenten nimeros de Reynolds grandes,
sin embargo, como este pardmetro es directamente proporcional a la velocidad (ver
ecuvacién 4.1), es mportante por otro lado, evitar velocidades grandes debido a
que éstas a su vez implican pérdidas considerables de energia por esfuerzo cortante
en las paredes de las tuberias.

Darcy y Weisbach, dedujeron experimentalmente una formula para calcular en un tubo
la pérdida por friccién para un flujo permanente en un tubo de diametro constante,
lo anterior se menciona amplamente en el subcapitulo 2.6.1 y la ecuvacién
mencionada es la siguiente:

Si existen pérdidas de energia grandes, las cargas disponibles en los nudos de la
red disminuyen, empeorando las condiciones en aquellos puntos mas desfavorables,
ya sea por distancia respecto al punto de ahmentacidn, o por condiciones
topograhcas.

Al disminuir el nimerc de Reynolds en una tuberia aumentandole el diametro,
implicitamente se disminuyen las velocidades, reduciendo asi, las pérdidas de
energia debidas a la friccion.

105




Capitulo 4. Método propuesto

Se propone entonces, de los datos obtenidos en el andhsis hidraulico establecer
una relacién de los nimeros de Reynolds de cada tuberia, entre el nomero de
Reynolds mayor de todos los conductos. Entonces en todos los casos se obtendra
el coeficiente

R,
Ci=—— (4.2}
donde:
R, es el nlmero de Reynolds de la tuberia 1;
R, €5 el nimero de Reynolds mayor en las tuberias de la red,;

\ es el coeficiente que establece un orden de andhsis para la
tuberia 1.

Este coeficiente C, establecerd un orden de andhsis en las tuberias, siendo el
nimero mayor, 1gual a la unidad y siendo el primer caso a estudiar, dentro de la
iteracion. Los valores de C, se ordenan de mayor a menor y se asocia ademds otro
coehciente n que se utihza para jerarquizar el andlisis hidravlico. A la tuberia de
coeficiente C= |, se le asignard n=1 que corresponde a la tuberia con nimero de
Reynolds mayor; a la tuberia con el siguente valor mevor de C, se le asignara n=2
y asi sucesivamente.

4.3.1 Inversién econdémica en el sistema

Por otro lado, con las longitudes de las tuberias y los costos respectivos para cada
didmetro, es posible determinar desde |a propuesta del didmetro inicial, cuanto sera
la inversion total del sistema.

4.3.2 Procedimento de céleulo

De acuerdo a un andlisis, es posible establecer que o1 se revisan hidravhcamente
menos del 50% de las tuberias en cada iteracion, se llegara a la solucidn dptima del
sistema, sin embarqo, para estar del lado de la segundad se llegard hasta este
porcentaje.

Una vez que se tiene el 50% de los tubos que se van a analizar en la primera
iteracién con su respectivo nimero asignado por medio del coeficente n, se
procede de la siguente forma:
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I. La primera opcién de cambio dentro de la iteracén mcial es la tuberia que
tiene asignado el coeficiente n=1, ya que es la que presenta el nimero de
Reynolds mas grande, a esa tuberia, se le cambia el didmetro por el siguiente
chametro comercial mayor. Este caso es el primero de la iteracidn uno.

2. Con el cambio antermor se hace un andlisis hidravlico, cuyos resultados
probablemente no satisfagan las condiciones hidravlicas del sistema, sin
embargo, en la mayoria de los casos, existird una mejoria que estard reflejada
en la disminucién del déficit del sistema, estimando el déficit con el volumen
total del gasto no proporcionado en los nudos de demanda.

3. Con esta misma opcién de cambio, también se lleva a cabo el célculo del
costo de inversion, ya que al haber un cambio de didmetro en una tuberia a
uno mayor, se incrementa el costo.

4. Como segunda opcién (sequndo caso en la primera iteracidn) se toma aquelia
tuberia a la cual se le asigno n=2, y ahora €5 a ésta a la que se le cambaré
el didmetro por el siguiente mayor. Es importante destacar que en este como
en los sucesivos casos a analizar, sélo se hard un cambio a la vez, es decrr,
todas la tuberias sequirdn conservando el didmetro inicialmente propuesto,
debido a que es la primera iteracion la que esta en andlisis; excepto la tuberia
de n=2. Hecho el cambio de didmetro sélo en una tuberia, se realiza un
analisis hidraulico con esas condiciones geométricas y se lleva a cabo una
evalvacion del costo.

Se repiten los pasos anteriores hasta contar con el 50% de las tuberias analizadas,
n = Numero total de tuberias{2, serd el maxmo coeficiente a asignar y su tuberia
correspondiente serd la Oltima en realizar el andhs1s hidraulico.

4.3.3 Estimacién del beneficio-inversidn en el sistema

Ya que se cuenta con las n opciones, de cada una de ellas, se estima la relacion
beneficio/inversién con la siguiente expresion

min,

¢, —-c,

beneficio finversidn =

donde:

Ahmin es el beneficio de la opcidn, considerado éste como el aumento
de la carga en el punto mds desfavorable del sistema, es decr,
el incremento de carga {(con respecto al andlisis hidrdulico nicial
de la iteracion} en el nudo que presentd a minima.
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c es el costo de nversidn de la opcidn en estudio
. es el costo de nversién de la combimacidn mnicial, en todos los
casos de la iteracién en estudio.

El ¢, en los casos de la iteracién uno, es el obtenido cuando todas las tuberias
tienen el msmo didgmetro inicialmente propuesto.

Seguramente la carga mimma del sistema® (h,,.), asi como 105 gastos de demanda en
los nudos todavia no han quedado satistechos con ninguna de las n opciones
obtenidas en esta primera iteracion.

De todos los casos estudiados en esta primera iteracion, se hace una comparacién
de los resultados y se elige una opcidn para contimuar con el procedmiento, dicha
opcidn serd aquella que implique el benehicio/inversion mas alto. La opcidn elegida ya
tiene un cambio y ahora serd ésta la que se mantenga constante en la sequnda
iteracion.

En el procedmento de la sequnda iteracion, los valores de los didmetros, los
resultacdos del andlisis hidraulico, asi como el costo de inversidén del caso que se
ehgié en la primera iteracién se mantendran constantes para el nuevo andlisis de las
n opciones. De los resultados del andlisis hidriulico para el caso elegido se
asignaran nuevamente los coeficientes C y n, en la mayoria de los casos la
correspondencia no serd la misma, incluso el 50% de las tuberias eleqidas no serdn
las mismas a estudiar en dicha iteracion.

En esta segunda iteracion se llevarad a cabo nuevamente el mismo procedimiento de
céleulo que permitird hacer otra comparacién de resultados y elegir una opcidn con
el beneficio/ nversion més alto. En los n casos que se estudiarén en la iteracion
tres, la opcidn con la que se compararén los resultados, tendrd dos cambios de
didmetro (en una misma tuberia o en dos tuberias diferentes), con respecto a la
inicial {en donde todas la tuberias tienen el mismo didmetro propuesto).

En cada iteracidn, existirdn n casos a analizar y el nimero de iteraciones, quedara
definido por €l proceso hasta llegar a la solucién; la Ultima iteracion, serd aquella en
donde se tenga el caso que no exista déficit en los gastos demandados y por
consiguente se cumpla con la carga minima para todos los nudes de la red.

A continuacién, en la figura 4.1, se presenta un diagrama de flujo que resume el
procedimiento de cilculo:

2 Por Normas existe una carga mimma (h,,) que se bebe satisfacer en todos lo nudos de la red de
tuberlas, con la finalidad de que el sistema sea eficiente, es decir, que garantice el abastecimiento
adecvado de los gastos demandados.
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DATOS

v

Analisis
Hidraulico
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50% tuberias
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Néafirit

Sl

n = bfi
mas alto

Figura 4.1 Diagrama de flujo para el disefio optimo
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CAPITULO 5.
EJEMPLOS DE APLICACION

5.1 RED ABIERTA

La figura 5.1 muestra una red abierta, la cual presenta el armado final propuesto
debido a la topografia del sitio. La red constara de |15 tuberias de fierro
galvanizado y 16 nudos, el gasto méximo horario es de 3.450 I/s; el tanque que
almenta a esta red tiene la capacidad suficiente para abastecer dicho gasto. Se
desea obtener el disefio dptimo de la red propuesta, para determinar el costo
total de la red se tomaran en cuenta los datos de la tabla 5.6.

En la tabla 5.1 se observan las elevaciones del terreno que corresponden a cada
uno de los nudos de la red asf como el gasto que demandan.

La tabla 5.2 presenta las caracteristicas de la configuracion de la red de la zona a
servir, esto es, la numeracién de las tuberias, la longitud, etc. El orden presentado
en las columnas es el que requere el modelo matematico del Instituto de Ingemeria
para el andhsis hidraulico.
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Tabla 5.1. Caracteristicas de los nudos de la red

Elevacién Gasto maximo Elevacion Gasto maximo
Nudo {msnm) horario (/s) Nudo {manm}) horario {Vs)
! 85656.04 0.465 9 893.39 0.154
2 863.60 0.095 1O 899.45 0.27 |
3 887.40 0.204 [ 1 893.27 0.215
4 890.77 0.188 |2 201 .91 0.672
5 £94.60 0.057 13 208.17 0.249
G H96.43 0.083 | 4 911.08 0.214
7 5958.43 0.199 15 912.67 0.000
fo) 201 .56 0.366 |6 D21.45 0.000

Es importante mencionar que para la aplicacién del métode y de acverdo a las
caracteristicas antes comentadas, se propone considerar (para este ejemplo)
todas las tuberias con un didmetro incial de dos pulgadas.

Tabla 5.2. Confiquracién de la red y caracteristicas de las tuberfas

No. Nude Nudo Longitud Didmetre Factor de
tuberia nicial final {m) Propuesto (in} | frncecidn supuesto

[ 16 15 43.68 2 0.02

2 IS 14 10.92 2 0.02

3 |4 13 57.68 2 0.02

4 13 12 I55.75 2 0.02

5 12 1O £2.90 2 0.02

& Ke] i 49.95 2 0.02
7 e] o) 54.95 2 0.02
[l [5) 9 35.71 2 0.02

g [} 7 46.29 2 0.02
10 7 G 12,19 2 0.02
I G 5 13.25 2 .02
|12 5 4 43.67 2 0.02
3 4 3 47.26 2 0.02
4 3 2 21.96 2 0.02
15 2 | 107.80 2 0.02
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Figura 5.1 Armado de la red propuesta para el ejercicio 5.1
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Solucién:

Para la red de tuberfas propuesta, se realiza un andlisis hidraulico; los resuitados
obtenidos se presentan en la tabla 5.3.

Como se puede observar en la tabla 5.3, la mayoria de los nudos las cargas
disponibles no cumplen con la carga minma establecida por norma (capftulo 1), es
decir, en estos puntos no existe presidn suficiente para satisfacer ios gastos de
demanda; lo anterior se pude observar con mayor clardad en la Gitima columna en
donde & de los | 6 nudos presentan el déficit en el gasto suministrado.

Por lo expuesto anteriormente, es necesario proponer cambios de los didmetros
propuestos a otros mas grandes en algunas de las tuberias, esto con la finalidad
de reducrr las pérdidas debidas al esfuerzo cortante.

Tabla 5.3. Resultados del anilisis hidraulico
(0 = 2" para todas las tuberias)

No |Gasto| h, |Velocidad| Nimero Nudo | Pesponvie Qom | Quen | Q som QR gom
tubo | (V) {m) (nvs) |Reynolds (m) (Vs) (/s) {/s)
0.460 | 0.200 0.229 | 1644 | 37.0 0.465 | C.465 0.000
3.070|0.700| 1.516 | 76996 | 15 8.9 0.000 | 0.o00 [ 0.000
2.8501] 3.230 1.409 71554 14 2.8 0.217 | 0.241 0.024

15
2
3
4 2.63017.460 1.300 66027 13 2.4 0.221 | 0.249 0.028
5
6
7
&

20801 1.8310 1.025 52080 |2 8.2 0.356 | 0.672 C.115
0.22010.020] 0.106 5400 10 8.8 0.232 | 0.27] 0.039

1.630| 1.620 | 0.804 40667 14.9 Q215 10215 0.000

I

0.150]10.010 0.076 366G | ) 5.0 Q.237 | 0.366 Q129

9 |.240 | 0.520 0.611 31062 9 13.2 0.154 | 0,154 0.000
10 1.086010.170 0.533 27067 7 7.7 0.159 | 0.199 0.040
il 1.010]0.100 0.497 25224 [ 2.5 0.074 | 0.083 0.009
12 10950]|0.300| 0.469 23845 5 1.2 0.055 | 0.057 0.002
13 0760 0.210 0.376 19124 4 | 4.8 0.1868 |1 0.188 0.000
14 0.560 | 0.060 0.276 14023 3 17.9 0.204 | 0.204 0.000

! 3.0701 1.9210 1.516 76923 2 21.7 0.095 | 0.095 0.000

Q * Gasto suministrado en el nudo 1 {en I/s) 16 2.0 0.000 | 0.000 0.000
Q1 ** Gasto demandado en el nudo 1 (en Vs) suma 3.07213.452| 0.386

Para la red propuesta se considera que abastecerd a una poblacidn en donde la
condiciones y normatividad requieren de una carga minma de 10 mca en todos los
ndos.

En la tabla 5.4 se presenta el valor del coeficiente Ci, que se obtiene con la
ecvacién 4.3, para cada tuberia y la asignacién de los valores de n, parametro que
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determina la priondad de |05 casos que se van a analizar, al 50% (n desde | hasta
7, ya que son | 4 tuberfas) de las tuberias, los cuales dependen de los nimeros de
Reynolds obtenidos para cada tuberfa y mostrados en la tabla 5.3 en la columna 5.

Tabla 5.4. Asignacién de los coeficientes C y n al 50% de las tuberias

n C No. Nimero n c No. Nimero n c No. Ndmero
' |tuberfa | Reynolds ' | tuberfa | Reynolds ' ltuberfa| Reynolds

o.151] 15 | 1644 0.070| & 5400 0327 11 | 25224

Ol 1000 2 76996 |[H&l o530 7 40867 0.309| 12 | 23845
tillooze] 3 71554 0050 8 386 | o248 13 | 19124
Mlo.es7] 4 ce027 ||BH|o0.403] o 31062 o182 14 | 14023
tello.c7e| s 52080 0351 | 10 27057 |lo2l] 09991 | 76993

La tabla 5.5 muestra la seleccién, de acverdo al valor de n, que fueron

considerados para la primera iteracion.

Tabla 5.5. Prioridad para realizar cambios en las tuberias seleccionadas

n C, No. tuberfa Ril;r:;rzs
Ol 1.000 2 76296
Q2 0.999 | 76993
03 0.922 3 71554
04 0.857 4 66027
05 0.676 5 52080
06 0.530 7 408667
o7 0.403 2 31062

En la propuesta nicial, donde todas las tuberfas tienen el mismo didmetro (¢ = 27)
se determina el costo de inversidn de la red de tuberias, lo anterior con base en
los costos especificados en la tabla 5.6.

Tabla 5.6. Costos de las tuberias en funcién del didmetro
y tipo de matenal por unidad de longitud

Didmetro | Costo/m Didmetro Costofm

(pulgadas) $/m {pulgadas) $/m
2.0 34.23 5.0 186.15
2.5 35.75 10.0 214.50
3.0 38.03 12.0 240.50
4.0 62.73 4 320.00
6.0 133.15 |G 400.00
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El costo total de la red de tuberias considerando un didmetro constante de ¢ = 2~
(propuesta original) es de $27,423.71, en base a este monto se estaran
calculando los incrementos en cada uno de los casos a analizar de la primera
iteracion.

La secuencia para encontrar el disefio dptimo de la red se mcia medhante un
proceso, en donde para la teracidn | se analizan los n casos presentados en la
tabla 5.5; tomando como referencia los resultados del andlisis hidraulico de la tabla
5.3 y el costo total de nversion (estimaciones realizadas con un mismo didmetro, ¢
= 2" en todas las tuberias).

En la tabla 5.7 se muestran los didmetros a considerar en el proceso de célculo
para cada uno de los casos a analizar en la primera iteracién. En-la columna | se
muestra el nimero de tuberla , en la sequnda columna se tienen los didmetros
asignados a cada una de las tuberias (propuestos inicialmente). Se observa que los
didmetros se mantienen constantes para los diferentes 7 casos a analizar en esta
primera iteracion, excepto en la tuberia corresponchente al parametro n asignado
de acverdo a la tabla 5.5. Este parametro es el que se observa en la tercer fila.

Tabla 5.7. Diametros de las tuberias para todos los casos a analizar
en la pnmera iteracidon

ORIGINAL ITERACION | (Duimetros en pulgadas)
CASQO
No-tuberia | ¢ () [ T =55 Tn = 03| n = 04 |n = 057 = 06|n = 07
| 2.0 20 | 25 | 20 | 20 | 20 | 20 | 2.0
2 2.0 25 | 20 | 20 | 20 | 20 | 20 | 2.0
3 2.0 20 | 20 | 25 | 20 | 20 | 20 | 2.0
4 2.0 20 | 20 | 20 | 25 | 20 | 20 | 2.0
5 2.0 20 | 20 | 20 ] 20 | 25 | 20 | 2.0
G 2.0 20 | 20 | 20| 20 | 20 | 20 | 2.0
7 2.0 20 | 20| 20| 20 | 20 | 25 | 20
) 20 | 20 | 20 | 20 | 20 | 20 | 20 | 20
9 20 | 20 | 20 | 20 | 20 | 20 | 20 | 25
o 20 | 20 | 20 | 20 | 20 | 20 | 20 | 20
X 20 | 20 | 20 | 20 | 20 | 20 | 20 | 20
B 2.0 20 | 20 | 20 | 20 | 20 | 20 | 20
13 2.0 20 | 20 | 20 | 20 | 20 | 20 | 20
14 2.0 20 | 20 | 20 | 20 | 20 | 20 | 20
15 20 | 20 | 20 | 20 | 20 | 20 | 20 | 2.0
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El primer caso a analizar (tercer columna) es cuando n = Q1, es decir, se tiene en
todos las tuberias el msmo didmetro ¢ = 27, excepto en la tuberia nimero 2 que
va del nudo 15 al nudo 14 (ver figqura 1), en la cual se propone emplear el didmetro
a 2.57(al siguente ¢ comercial). Con el cambio propuesto se realiza un andhsis
hidrdulico mostrando los resultados en la tabla 5.8.

Tabla 5.8. Resultados del andlisis hidravlico, del caso n=01, de la iteracién |

No |Gasto| h; elocidad| Nimero Nudo | Meseoniie [ Q sum Q g | @ som " Quem
tubo | (Vs) {m) (mys}) [ Reynolds {m) (Vs) (Vs) {Vs)
15 0.460 | 0.200| 0.229 I 1650 I 37.2 0.465 | 0.465 0.000
2 3.100]0.230| 0.980 62210 15 5.80 0.000 | 0.000 0.000
3 2.8680 | 3.220 1.42] 72201 1 4 10.20 0.222 | 0.241 Q.019
4 2.660 1 7.5860| t.310 66561 13 2.80 0.225 | 0.249 0.024
5 2.080| 1.230 .03 1 52390 12 5.50 0.565 | 0.672 0.106
6 0.220]10.0201 0.106 5324 10 9.00 0.235 | 0.271 0.03¢6
7 [.640 1 1.640 ] 0.809 41091 1} 15.20 0.215 | 0.215 ©.000
& 0.15010.010| ©.076 3861 & 5.30 0.243 | 0.366 Q.124
9 1.240]10.530| 0.613 31160 9 13.50 0.154 | G.154 Q.000
10 1.080 | 0.170| 0.533 27102 7 7.90 0.t62 | 0.199 0.038
1 1.010 | 0.100 | 0.497 25244 G 9.70 Q.075 | 0.083 0.0086
12 0.950 1 0.300| 0.469 235846 5 |1.50 0.056 | 0.057 0.001
13 0.760 1 0.220| 0.376 19124 4 15.00 0.188 | C. 1865 0.000
14 0.560 (1 0.0601] 0.276 14013 3 15,10 0.204 | Q.204 0.000
| 3.100]| 1.840 1.531 77757 2 21,90 C.095 | 0.095 C.000
Q * Gasto sumimstrado en el nudo 1 (en Ifs) = 2.00 0.000 | 0.000 0.000
Q ** Gasto demandado en el nudo  {en I/s) suma 3.104 [3.459 | 0.356

Se observa en la tabla 5.3, el nudo con carga mas baja es el nimero 8, el cual
presenta una carga disponible de 5 mca; comparando el armado orgnal propuesto
para el andlisis de la tabla 5.3 con el propuesto, para el caso | de la primera
iteracion, se observa que el nudo & sique siendo el mas bajo, aln presentando un
hgero aumento en la carga disponible, esto es, el cambio de didmetro repercutid
en un aumento de 0.30 mca para dicho nudo. Posteriormente se calcula la inversion
total en esas condiciones y se obtiene un costo de $27,440.31 generando un
aumento en el costo de $16.60 con respecto al ongnal.

Ahora, en la cuarta columna de la tabla 5.7, caso n = 02, se propone cambiar ¢ =
2”7 aun ¢ = 2.5 en la tuberia |, que va del nudo 16 al | 5. FPara cada uno de los
7 casos de la iteracion | se llevan a cabo los siguentes célculos: andlhsis
hidrdulico, costo de inversién total y con estos datos para los 7 casos se obtiene
un andlisis beneficioinversidn, escogiendo la opciébn que mplique el resultado mas
alto de esta vltima relacién
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En la tabla 5.9, se observa la comparacion de resultados de la primera iteracion,
especificando, en la (ltima columna el valor de la relacion beneficio/inversién y de la
cual se aprecia que el valor mas alto es el obtemdo para el caso |.

Tabla 5.2. Comparacién de resultados de los siete casos de la primera iteracion

Caso Costo Total ($) P A% Ah_. | beneficiohnversion
Oramal | $27,423.71 5.00 o) 0 -
(o]} $27,440.3 | 5.30 $16.60 0.30 0.0181
Q2 $27,490.40 5.70 $66.70 0.70 0.0105
03 $27,511.38 G.20 $87.67 1.20 0.0137
04 $27.660.45 8.20 $236.74 3.20 0.0135
05 $27.5192.31 5.0 $95.61 0.920 0.0094
06 $27.,552.83 5.20 $129.12 0.20 0.0070
o7 $27,494 .07 5.00 $70.36 0.00 0.0000

En la figura 5.2, se presenta la comparacion de los valores de la relacion
beneficio/inversién para cada uno de los casos, de la iteracion |, se observa
entonces, que el caso | es el que se debera elegr.

ITERACION |

0.0200
0.0180 -y~ e
00160 4| |---vrommmeo e
00140 | |- oo
oolzo {-| [---------1 T L
oowoo 4- |---m---4 |- |-

BENEFICIOMNVIRSION
tmeart)

coogo 1-| |---| |-- t---
coo40 1-| |---{ |--1 t---
coozo +-| |---| |--1 (- [
0.0000 —L 1 .

ol 02 03 04 ¢] 06 o7

?
—

Figura 5.2. Comparacién de los resultados beneficio/inversion
de los 7 casos analizados en la primera iteracion

Siguiendo el proceso, para iniciar la segunda iteracién ahora se€ mantiene como
propuesta original la seleccionada en la iteracion |, es decr, el caso n = Ol en
donde todas las tuberias tendran un didmetro de § = 2, excepto la tuberia No. 2
que tendrd un ¢ = 2.5". De los nimeros de Reynolds obtenidos en el andlisis
hidraulico de este caso, se asignaran nuevamente |os coeficientes C, y n al 50% de
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Capitulo 5. Ejemplos de aplicacidn

las tuberias. Para el resultado de la teracién 2, se generaran casos para los cuales
existan dos cambios de didmetros.

En la tabla 5.10, se observa los cambios de didmetros realizados para la sequnda
iteracion, los cuales se identifican en las celdas achuradas en forma vertical, siendo
las celdas de rayado en diagonal las que corresponden al armado seleccionado en
la iteracion | (ver tabla 5.9, figura 5.2), esto es, ahora se mantiene como armado
-onginal el caso seleccionado en la iteracidn |, el caso Ol .

Debe notarse para el caso 04, de la tabla 5.10, que no necesariamente el cambio
que se solicita en el didmetro deba ser en una tuberia en la que no se haya
realzado un cambio antenormente, es decir, la asignacién de casos en la iteracion
actual, solicita que el cambio se efectie en una tuberia que en la iteracién anteror
requiné un cambio de didmetro.

Tabla 5.10. Didmetros de las tuberias para todos los casos a analizar
en la sequnda iteracion

ORIGINAL ITERACION 2 (Dismetros en pulaadas)
CASCO

No-twberia) 4D 5 T =03 = 03[n = O4[n = O5[n = 06 [n = 07
i 20 (IEH]|I] 20 | 20 | 20 | 20 20 | 20
2 2.5 25 } 25 | 25 {IHBI 25 [ 25 | 25
3 2.0 20 |NRBIHI 20 | 20 | 20 | 20 | 20
4 20 20 | 2o [HHEI] 20 | 20 | 20 | 20
5 2.0 20 | 20 | 20 | 20 |2 20 [ 20
G 2.0 2.0 2.0 2.0 2.0 2.0 2.0 2.0
7 2.0 20 | 20 | 20 | 20 | 20 HIBH|] 20
8 2.0 20 | 20 | 20 | 20 | 20 | 20 | 20
9 2.0 20 | 20 | 20 | 20 | 20 | 20 [lIBB|H
10 20 20 | 20 | 20 | 20 | 20 | 20 | 20
Il 2.0 20 | 20 | 20 | 20 | 20 | 20 | 20
E 2.0 20 | 20 | 20 | 20 | 20 | 20 | 20
|3 2.0 20 | 20 | 20 | 20 | 20 | 20 | 20
14 2.0 20 | 20 | 20 | 20 ] 20 | 20 | 20
15 2.0 20 | 20 | 20| 20 | 20 | 20 | 20

119




Capitulo 5. Ejemplos de aplicacién

0.0160
0.0140
0.0120
0.0100

—~ 0.0080
0.0060 § -
= 0.0040
0.0020

ITERACION 2

BENEFICIOANVERSION
meald

0.0000 L
-0.0020 1 -
-0.0040

Figura 5.3. Comparacién de los resultados benehiciofinversién
de los 7 casos anahzados en la segunda iteracion

En la tabla 5.1 1a se resumen los 7 casos para cada una de las iteraciones
necesarias para llegar a la solucion optima, en esta tabla se observa que las
soluciones elegidas fluctian siempre en los primeros 3 casos de los siete que se
analizan en cada iteracidn y es posible determinar con base siempre en el critero
del beneficiofinversién, (tabla 5.1 I¢), la opcidn con la que se miciard 1a siguiente
iteracion (celdas sombreadas), presentando siempre en cada iteracién un
incremento en el didmetro de alguna tuberia.

Es importante notar que como una recomendacidn de sequridad se recomienda
analizar al 50% de las tuberias en cada caso porque €5 deonde se encuentra la
solucidn pero como s€ mencioné anteriormente es menor el porcentaje donde se
encuentra dicha solucion.

Tabla 5.1 la. Resumen de los resultados de ias iteraciones
(costos totales y h,;.)

Condicién CASO
lteracién nicial n=0i n=02 n=03 n =04 n=05 n=06 n =
Inversi6} h,,, (I N P (T P [
n (imea)l $ |mca)l $ |(mea)| $ |(mea)| b |(mea)| $  |(mca)| P |(mca)
! 27,423.71]1 500 |27,440.31 5.30 |27.420.40| 5.70 [27.511.38] €.20 |27.660.45| 820 |27.519.3¢ 5.90 |27,5%2.83] 5.80 | 27,494.07
2 27, 440.31] 5.30 |27,507.00) 590 |27,527.98| 6.50 [27.677.05] £.60 ]27.465.20| 5.30 |27.535.91| 6.20 |27.569.43] 6.10 | 27,510.67
3 27,677.05] B8.60 |27.743.74| 9.80 |27.764.72| 8.50 |27,7C1.94] £60 |28,032.16] A50 |27.772.65]| 850 |27.606.17] &.50 | 27.747.4!
4 27.743.74| 280 |27.83!.42] 1000 |27.843.72] 10.20 |27,768.64] 9.2C |258,028R5] 10.00 |27.839.35] 10.00 [27.672.67] 10.00 | 27.814.10
5 27.768.64| 220 |27.856.31| 10.00 |27.868.62] 10.30 |28,123.7%]| 8.60 |28.038.36| 850 [27.864.25]| 8.50 {27.897.76] 8.50 | 27.839.00
[ 27.868.69] 1030 |27.956.36| 10.40 | 268,223.80] 10.40 |28,252.52]| 10.50 |28,138.41] 10,40 |27.264.22] 10.40 [27,297.0]1] 10.40 | 27,939.05
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Capitvlo 5. Ejemplos de aphcacion

En la tabla 1 1b es posible observar que, al cambiar en cada caso elegido el
diametro de alguna tuberia, se incrementa automaticamente el costo total de
inversidn asi como también se presenta un incremento en la carga disponible minima
en cada caso.

Tabla 5.1 I b. Resumen de los resultados de las iteraciones
(iIncrementos en costos y h )

CASO
rracidn| n =0l n=02 n=03 n=04 n=05 n=06 n=07

Ah,, Ah . Ah. Ahnn Ah, . Ah, . Ah,,

AP [(mca) | AD |(mca)j AD | (mea) | A% | tmea) | AP [(mca)| A% |(imca) A% | (mca)

| 1660% 030 | 6670 | 070 | 87.67 | 1.20 } 236741 3.20 | 956t | 090 |129.12]| 020 | 70.36 | 0.00
2 6670 | 060 | 8767 | 1.20 | 236.74 | 330 | 2420 | o000 | 9561 | 090 li2e.12| 080 | 7036 | 0.0
3 6670 | 1.20 | 8767 | -0.10] 2490 | o000 |355.11 | -0.10 | 9561 | -0.10 |129.12] 0.10] 7036 | €00
4 87.67 | 0.20 | t00.05) 040 ] 2490 | 0.10 Jass.i |l o020 | esci | 020 |izsaz] 020 7036 | 000
5 87.67 | 040 110005 | 040 | 355.11 | -1.30 | 26972 | -1.40 | 9561 | 140 12912140 7036 | -1.30
3 87.37 | 0.10 | 355.11 | 0.10 11,083.84| 020 |26972| 010 | 9561 | 010 |i29.2] 0.10 | 7036 | 0.00

Como se menciond anteriormente en la tabla 5.1
resumen los valores del beneficio/costo para los
valor mas

observando

las celdas sombreadas el

lc se presenta a manera de

7 casos de cada

iteracion,

alto asociado a la iteracion
corresponchente, que es el indicador para selecaonar el caso que nos lleva al
disenio dptimo.

Tabla 5.1 | ¢. Resumen de los resultados de las iteraciones
(relacién beneficio-inversion)

lteracion CASO

n=01|n=02|n=03|n=04|n=05| n=06 |n=07

t 0.018) | 00105 | 0.0137 | 0.0135 | 0.0094 | 0.0070 | 0.0000

2 0.0090 | 00137 | 0.0139 | 00000 | 0.0094 | 00062 | -00014

3 0.0180 | -0.0011 | 0.0000 | -0.0003 | -0.0010 | -0.0008 | 0.0000

4 0.0023 | 0.0040 | 0.0042 | 0.0006 | 0.002] c.0015 | 0.0000

5 0.0011 | 0.0040 | -0.0037 | -0.0052 | -0.0146 | -0.0108 | -0.0185

6 0.00i1 | 0.0003 | 0.0002 | 0.0004 | 0.0010 | ©.0008 | 0.0000

A manera de justificar la eleccién marcada en la tabla 5.1 |, como la éptima,

que es

ia que corresponde al caso Ol de la iteracidn 6 se muestra la tabla 5.12, en
donde se citan todos los casos para esa iteracidn. En la parte inferior de la tabla
5.12 se observa que para dicho caso (O1) se tiene un déhat 1gual a cero, también
el valor de la relacién costo beneficio es la més alta que se presenta, por otro lado
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la carga mimma tiene un valor de 10.40 mca que se encuentran dentro del rango
establecido anteriormente, Es importante mencionar que ain no siendo la opciéon

més econémica de las presentadas es la que primero cumple con los requisitos
antes mencionados.

Tabla 5.12. Casos de la iteraciéon 6

ORIGINAL ITERACION 6 (Didmetros en pulgadas)
No. tubera| ¢ (pulg) CASO
n=0| n=02 [ n=03 { n=04 | n=05 [ n=0& | n=07
[ 3.0 3.0 3.0 4.0 3.0 3.0 3.0 3.0
2 3.0 3.0 3.0 3.0 4.0 3.0 3.0 3.0
3 2.0 2.5 2.0 2.0 2.0 2.0 2.0 2.0
4 2.5 2.5 3.0 2.5 2.5 2.5 2.5 2.5
5 2.0 2.0 2.0 2.0 2.0 2.5 2.0 2.0
6 2.0 2.0 2.0 2.0 2.0 2.0 2.0 2.0
7 2.0 2.0 2.0 2.0 2.0 2.0 25 2.0
8 2.0 2.0 2.0 2.0 2.0 2.0 2.0 2.0
9 2.0 2.0 2.0 2.0 2.0 2.0 2.0 2.5
10 2.0 2.0 2.0 2.0 2.0 2.0 2.0 2.0
11 2.0 2.0 2.0 2.0 2.0 2.0 2.0 2.0
E 2.0 2.0 2.0 2.0 2.0 2.0 2.0 2.0
13 2.0 2.0 2.0 2.0 2.0 2.0 2.0 2.0
14 2.0 2.0 2.0 2.0 2.0 2.0 2.0 2.0
i5 2.0 2.0 2.0 2.0 2.0 2.0 2.0 2.0
Costo ($) | 27,8¢8.7 27856744 28,223.8] 28,9525 | 28,138.4 | 27,964.3 [ 27.997.8 | 27.939.0
 haa{mca) | 10.30 4] 10.40 10.50 10.40 10.40 10.40 10.30
mca/$ . el 0.0003 | 0.0002 | 0.0004 | 0.0010 | 0.0008 | 0.0000
Déficit 0.04 e 0.02 0.03 0.04 0.02 0.02 0.04

La tabla 5.1 3 muestra una comparacién entre cada una de las iteraciones, es decrr,
se observa el cambio de didmetro que se propone para cada una de elias; también
al final de la tabla se presenta la carga minma disponible, el défict y el costo total
de nversidn para cada armado propuesto en la iteracién correspondiente. En la
columna de la iteracién & se observa que el armado presenta un déficit \gual a cero
y la carga minma disponible es la requerida por norma. Por lo tanto el proceso
iterativo se detiene.
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Tabla 5.1 3. Resultados de la combinacién de didmetros
En cada una de las teraciones.

ORIGINAL lteracién
No. tuberfal & (pulg) | 2 4 5 c
| 2.0 2.0 \%\5\\\ ey H 3l 310
2 2.0 M\\W&\\\\W\ N3 310
3 2.0 2.0 2.0 2.0 NN
4 2.0 2.0 \\\\V\‘&&\X\ \\\\\‘?&\\\\ T Y
5 2.0 2.0 2.0 2.0 2.0 2.0
3 2.0 2.0 2.o 2.0 2.0 2.0 2.0
7 2.0 2.0 2.0 2.0 2.0 2.0 2.0
& 2.0 2.0 2.0 2.0 2.0 2.0 2.0
9 2.0 2.0 2.0 2.0 2.0 2.0 2.0
10 2.0 2.0 2.0 2.0 2.0 2.0 2.0
Il 2.0 2.0 2.0 2.0 2.0 2.0 2.0
IE 2.0 2.0 2.0 2.0 2.0 2.0 2.0
I3 2.0 2.0 2.0 2.0 2.0 2.0 2.0
14 2.0 2.0 2.0 2.0 2.0 2.0 2.0
15 2.0 2.0 2.0 2.0 2.0 2.0 2.0
| hnefmea) | 5.00 5.30 8.60 9.80 9.90 10.30 D
Déficit 0.386 0.356 0.118 0.06 0.050 0.040 G lood
Costo($) | 27.423.71 | 27.440.31 | 27.677.05 | 27,743.74 | 27.768.64 | 27.868.62 ||B1lasHE

Finaimente, en la tabla 5.14 se muestran los resultados del andlisis hidriulico del
armado de la solucidn dptima, presentado en la octava columna de la tabla 5.13,
en estos datos se puede observar que la red propuesta atiende los gastos
demandados sin presentar déficit alguno y cumple con las cargas mimmas
establecidas por norma. Asi es como se termina el proceso iterativo.

Tabla 5.1 4. Resultados del disefio dptimo

No [Gasto| h |Velocdad) Nomero |\ . | Hosonne | Q s | Qe | Q sun~Q iom
tubo | (Vs) (m) (m/s)  [Reynolds (m) (Vs) (Vs) (Vs)

15 |0.460] 020 ]| 0299 | 116ac | | 448 | 0.465 | 0465 | 0.000

2 [3.46c0| 0.11 | 0.758 | 57754 VAB 04 e e s /ot
3 |a3.2z0] 129 106 leasii | 14 11.9 | 0241 |0.241 | 0.000

4 [2970] 229 | 0937 | sos2s | 13 135 | 0249 |0.249 | 0.000

5 [2.300] 231 | 1.133 [s7s72 | 12 c.e | o672 [0672| o0.000

6 |o220] 002]| 0106 [ 5395 | io | 170 | o271 o271 | o0.000

7 [1810] 198 0893 [ 4as37¢ | 11 231 | 0215 |0.215] 0.000

& [o0.150]| 0.01 | 0.07¢ | 3zesz 8 129 | 0366 |0.3c6| o0.000

2 |1.2900| 057 0637 | 32345 | o 21.0 | 0.154 [0.154 | 0.000
10 [1.090] 0.17 | 0538 | 27343 | 7 154 | 0199|0199 | 0.000

It [1.oi0] c1o]| 0498 | 25278 | ¢ 17.3 | 0.083 | 0.083| 0.000
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No |[Gasto| b [Velocdad| Nomero ] | Husostie | Qam | Qaen | QoumQsem
tubo | (Vs) (m) {mvs) |Reynolds (m} (Vs) {Vs) (/s)
12 0.950| 0.30 0.469 23842 5 19.0 0.057 | 0.057 0.000
13 0.7601 0.21 0.37¢ 19122 4 22.5 0.1856 1 0.188 0.000
14 0.560| 0.0¢6 0.276 14020 3 25.7 0.204 | 0.204 Q.000
| 3.460 | 0.34 0.758 57759 2 29.4 0.095 | 0.0895 0.000
Q * Gasto suministrado en el nudo 1 (en /s) 16 2.0 0.000 | 0.000 0.000
Q ** Gasto demandado en &l nudo 1 (en I/s) suma 3.459 (3.459| 0.000C

En la figura 5.4 se presenta el armado que corresponde al disefic optimo
propuesto por el método, donde se observan [os diferentes didmetros para cada
una de las tuberias, siendo los tramos de tuberia comprendidos entre el nudo 16 y
12 los que presentan un cambio en su didmetro inicial. Lo anterior debido a que el
gasto que deben conducir es el que debe satisfacer la demanda de todos los
nudos aquas abajo.

PN
[6<8 04}
0 Escala Grifica & \aag/
e e =mgoNy B
O T T &
5 2% s 106m
* = A
| 883 cc)
NEEE VY

Figura 5.4. Armado final. Disefio éptimo

Cabe mencionar que el rango de presiones requerido por norma tiene como maximo
el valor de 50 mca por lo que es mportante revisar los resultados para tomar las
precauciones pertinentes en la red propuesta.

Por otro lado, es importante realizar una comparacién entre el nimero de
combinaciones de didmetros y tuberias que esté método genera para llegar a la
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solucion éptima, donde son 42 combinaciones para este eemplo, y las
combinaciones que se tendrian que realizar si utihzdramos un método normai o
convencional, lo anterior se refiere a que se tendrian que ejecutar 143, 489, 907
de combinaciones para buscar la solucién éptima, esto es, eficiente hidréulicamente
y con el mimmo costo; asf una ventaja mis de este método es la rapidez con que
s¢ liega a la solucién dptima.
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5.2 RED CERRADA

En la figura 5.5, se propone el armado de una red tomando en cuenta las
caracteristicas del terreno. Esta red consta de 20 tuberias y 15 nudos, el gasto
maximo horano demandado es de 22.498 I/s y es almentada por un solo tanque

de almacenamento. Se desea encontrar el disefio Sptimo para el armado
propuesto.

En las tablas 5.15 y 5.16 se muestran las caracteristicas del armado de la red, es
decir, elevacion de nudos, numeracidn de nudos y tuberias y gasto maximo horario
para cada nudo .

Tabla 5.15. Caracteristicas de los nudos de a red

Elevacién | Gasto miximo Elevacidn | Gasto méumo Elevacidn | Gasto miximo |
Nudo Nudo Nudo
(manm) horaro (/s) {msnm) horario (Is) {msnm) horaro (is)
| 49.0 |.004 G 54.0 |.607 I 43.0 1.406
2 43.0 2.210 7 1.0 1.607 |2 44.0 2.210
3 3390 1.607 & 2.0 1.004 13 4.0 2.210
4 46.0 1,205 9 57.0 2.002 1 4 42.0 0.000
5 49.0 1.205 10 46.0 1.808 15 100.0 | .406

Como se explcd anteriormente, para imcar la aplicacién del método, se propone un
diametro inicial para todas las tuberias de la red y en este caso se considera un
didmetro incial de dos pulgadas, lo anteror se observa en la tabla 5.1 6.
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Capitulo 5. Ejemplos de aplicacién

Tabla 5.1 6. Configuracién de la red y caracteristicas de las tuberias

No. Nudo Nudo Longitud Didmetro Factor de
tuberfa imcial final {m) Propuesto (in} | fmccidn supuesto
| 15 J 400 2 0.02
2 I 2 200 2 0.02
3 2 3 300 2 0.02
4 | 4 50 2 0.02
5 4 5 200 2 0.02
G 2 5 50 2 0.02
7 4 & 50 2 0.02
5 & 7 50 2 0.02
2 7 8 50 2 0.02
10 5 & 50 2 0.02
I & 2 | 50 2 0.02
|2 2 10 150 2 0.02
13 3 10 100 2 0.02
I4 & I 200 2 0.02
15 7 12 200 2 0.02
G 2 13 200 2 0.02
|7 10 t4 200 2 0.02
18 N 12 150 2 0.02
19 |2 13 200 2 0.02
20 13 | 4 150 2 0.02

Solucidn:

Para el armado propuesto en la tabla 5.16, se realiza un andlisis hidrauhico donde
los resultados se observan en la tabla 5.17. Es mportante notar que
aproximadamente el 50% de los nudos tienen cargas negativas, lo que significa que
en esos puntos no existe presidon, luego entonces no pueden satisfacerse las
demandas reflejédndose esto en el défiat, el cual es el més alto para estos nudos
{ver dltima columna de la tabla 5.17).

Asi el paso siguiente es proponer un cambio en el didmetro de algunas tuberias con
la finalidad de reducir el déficit mencionado.

Tabla 5.1 7. Resultados del andlisis hidravhico
(¢ = 2” para todas las tuberias}

No [Gasto| h |Velocidad| Nomero |\ | Masonie Qo | Quaen | Q som=Q dem
tubo | (V) (m) {mys) |Reynolds {m) (V=) {s) Vs)
20 Q.6l 0.46 0.303 15414 14 | .4 0714 | .406 0.692
2 .93 5.29 0.955 48490 | 1.3 0.495 |.004 0.509
3 .89 | .84 Q.442 2243 2 2.0 1.356 | 2.210 0.554
4 3.24 3.59 1.599 51236 3 4.2 1,421 1.607 0.186
5 .05 .66 0.519 26361 4 0.7 0.44 1 1.205 0.764
G 0.32 | 0.05 Q.156 7940 5 -3.9 0.002 | 1.205 1.196
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Capitulo 5. Ejemplos de aplicacion

No |Gasto| h, [Velocdad| Nomero Nudo Naapontic | Qo | Fdem | Q sum"Qem
tubo | (Is) (m) (m/s)  |Reynolds (m) (/=) {Vs) {Vs)

7 .75 .09 0.8663 13625 G -5.4 0.000 |.607 |1.607
5 0.61 Q.76 0.400 20305 7 -16.1 0.000 1.607 1.607
o .17 0.0l 0.082 4176 8 -17.2 0.000 1.004 1.004
10 Q.73 021 0.356 185192 2 -13.1 0.000 | 2.009 2.009
1 .89 0.91 0.440 223658 10 -2.6 0.042 | .808 |.766

| 2 0.67 | 0.53 0.329 16736 | ! 1.3 0.691 . 406 0715
I3 .53 | 0.23 0.260 13190 12 0.2 0.427 | 2.210 1.763

1 4 0.24 1.34 0.463 23513 13 -2.2 g.074 | 2.210 2.136
15 0.64 C.ce 0317 16128 15 2.5 0.000 | 0.000 0.000
ic | 022|010 ]| 0111 5632 suma 5.67 |22.498| 16.628
17 Q.10 1 0.02 0.049 24869

1 & 0.25 0.09 0.122 6202

1S 0.46 | 0.36 0.229 11635 Q * Gasto suministrado en el nudo 1 (en s}
| 5.67 | 52.21 2798 | 142123 Q** Gasto demandado en el nudo 1 (en s)

Fara el tipo de poblacidn que abastecera esta red se requiere de una carga minima
de 5 mca y como maxima 50 mca,

En la tabla 5.18 se presenta la asignacién del coeficiente C y n al 50% de las

tuberias; como antenormente se menciond la asignacidn es funcidn del nimero de
Reynolds obtenido para cada tuberia.

Tabla 5.18. Asignacion de los coeficientes C, y n al 30% de las tuberias

n c No. Nomero h C No. Nomero
' tuberfa | Reynolds ' tuberfa |  Reynolds
0.1085 | 20 15414 RNOBY 0.1574 X 22368
NN 0.3412 2 48490 0.1178 E 16736
N 0.1578 3 2243 0.0928 13 13190
N 05716 | 4 81236 No&Y] O.1654 14 23513
N 0.1855 5 26361 021135} 5 16128
0.0559 6 7940 0.0396 16 5632
NN 0.3084 7 13625 0.0175 17 2489
N0 0.1422 | & 20305 0.0436 B 6202
0.0294 9 4176 0.0819 19 | 1635
RO 0.1280 | 10 18192 RO | J 142123

A continuacion la tabla 5.19 muestra la priondad, en funcidén de n, de los casos
que s€ analizaran y con las cuales se trabajara para la primera iteracién, siendo n =
O} an = 05, que corresponde sélo al 25% de las tuberias . Lo anterior debido a
que en el proceso de blisqueda se observd que la solucién fluctia en ese rango
para este ejemplo.
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Capitulo 5. Ejemplos de aplicacion

Tabla 5.19. Priordad para realizar cambios en las tuberias seleccionadas

Nimero

n CI No. tuberfa Reynolds

o1 1.000 | 142123
o2 Q0.5716 4 81236
03 0.3412 2 48490
04 0.3084 7 438625
o5 0.1855 5 2636 |

Para seguir con la secuencia de bisqueda del disefio optima, en la tabla 20 se
presentan los diametros a considerar en cada caso para la iteracidn |. Se observa
gue los cambios propuestos se encuentran en las primeras 7 tuberias, las cuales
estan situadas muy cerca del tanque de alimentacién (ver figura 5.5)

Tabla 5.20. Didmetros de las tuberias para todos ios casos a analizar

{iteracién 1)
ORIGINAL iteracién | (Didmetro en pulgadas)
CASO
No- tuberia| - ¢ (i) n=0| n=02 | n=03 | n=04 | n=05

] 2.0 2.5 2.0 2.0 2.0 2.0
2 2.0 2.0 2.0 2.5 2.0 2.0
3 2.0 2.0 2.0 2.0 2.0 2.0
4 2.0 2.0 2.5 2.0 2.0 2.0
5 2.0 2.0 2.0 2.0 2.0 2.5
G 2.0 2.0 2.0 2.0 2.0 2.0
7 2.0 2.0 2.0 2.0 2.5 2.0
& 2.0 2.0 2.0 2.0 2.0 2.0
= 2.0 2.0 2.0 2.0 2.0 2.0
10 2.0 2.0 2.0 2.0 2.0 2.0
X 2.0 2.0 2.0 2.0 2.0 2.0
2 2.0 2.0 2.0 2.0 2.0 2.0
13 2.0 2.0 2.0 2.0 2.0 2.0
| 4 2.0 2.0 2.0 2.0 2.0 2.0
=) 2.0 2.0 2.0 2.0 2.0 2.0
16 2.0 2.0 2.0 2.0 2.0 2.0
| 7 2.0 2.0 2.0 2.0 2.0 2.0
| & 2.0 2.0 2.0 2.0 2.0 2.0
19 2.0 2.0 2.0 2.0 2.0 2.0
20 2.0 2.0 2.0 2.0 2.0 2.0

Enlatabla 5.21, se muestran los resultados del andlisis hidraulico para el caso n =
Ol de la teracion |; el cambio propuesto en este caso es para la tuberia de un
didmetro de 2" a 2.57, el cual va del nudo |5 al nudo | (ver figura 5.5).

130



Capitule 5. Ejemplos de aplicacion

Tabla 5.2 1. Resultados del andlisis hidrauhco, del caso |, de la teracidn |

No |Gasto| h [Velocdad| Nimero Nudo | asronme | Q am | Qaem | Q som - dem

tubo | (is) (m) (m/s)  |Reynolds {m) (V=) {Vs) {Vs)
20 |o0.6e0| 0.55 0.336 1 7069 14 2.40 0.951 |.406 0.455
2 2.9201 12.25 1.476 74962 | 10.8 1.004 1.004 0.000
3 1.190]| 3.12 0.585 29702 2 4.5 2.039 | 2.210 Q.171
4 5.200| 9.0! 2.565 130325 3 5.4 1.607 |.607 0.000
5 1420 3.21 0.736 37386 4 4.6 1,141 |.205 0.064
G 0.2301 0.03 0115 5837 5 -1.4 0.074 1.205 1.131
7 2.570| 2.28 1.267 64349 G -5.5 0.003 |.607 1.604
& 1.140] 1.45 0.563 26619 7 -4 0.000 I.607 1.607
S 0.0601 0.00 0.031 1591 ) -15 0.000 1.004 1.004
FO 1. 180 0.52 0.584 2969 9 -11.7 0.000 | 2.009 2.009
! 1.250| .72 0616 312861 10 -1.4 O.112 | .8086 |.696
12 0.600| 0.75 0.397 20147 I} 2.6 0.975 .406 0.431
13 0.4201 C.15 0.206 10575 |2 1.3 1.095 | 2.210 1.115
i 4 1.420 | 2.94 0.702 35646 13 -i1.0 0.194 | 2.210 2016
15 1.080 | 1.74 0.532 27022 15 2.5 Q.000 | 0.000 0.000
16 |0.440| 0.34 0.219 bl133 suma 9.195 |22.498{ 13.303
|7 0.2701 0.14 0.133 759

1& 10450 0.2¢6 Q.22 11210

12 j0.430 | 0.32 0.213 10786 Q * Gasto suministrado en el nudo 1 {en is)
| 92.180 | 42.71 2.203 18436 | Q ** Gasto demandado en el nudo 1 {en Vs)

En la tabla 5.17, se observa que el nudo més desfavorable es en No. &, con una
carga cisponible negativa de —17.2 mca, recordando que una carga negativa se
nterpreta como presidn nula en el nudo en cuestidn.

Ahora bien, en la tabla 5.2 se observa que la carga en el nudo & es de —15 mca
para este caso, lo que implica que el haber aumentado el didmetro de 27 a 2.57 en
la tuberia |, repercutié en un aumento de 2.2 mca para dicho nudo.

Como se menciond en el gjemplo 5.1, de la primera propuesta en donde todas las
tuberias tienen el mismo didmetro (¢ = 27) asi como para cada uno de los casos,
se calcula el costo de mversidn de la red de tuberfas, con base en los costos
especificados en la tabla 5.6.

Posteriormente para los 5 casos se reahzaron sus respectivos cdlculos: andlisis
hidrdulico, costo de mversidn total y el andlsis beneficio/inversidn, Asi pues, en la
tabla 5.22 se observan los resultados obtenidos en la iteracién |; en la dltima
columna se aprecla que el caso Ol presenta el valor mas alto de la relacion
beneficiofinversion por lo que esa es la opcidn que se elige para inicaar la teracién
2.

131




Capitulo 5. Ejemplos de aplicacion

Tabla 5.22. Comparacién de resultados de los cinco casos de la primera iteracién

Caso | Costo Total ($) hmfn AP Ah_ | beneticioinversién
Onginal 109,536 -17.2 0 (o] -
Ol 110,144 -15.0 &08 2.20 0.0036 |
02 109,612 -17.0 76 0.20 0.00263
03 109,840 -16.8 304 0.40 0.00131
04 103,612 -17.1 76 0.10 0.00131
05 109,840 -17.0 304 0.20 0.00065

En la figura 5.6 3¢ observa

la comparacién de

resultados del andlisis

beneficiofinvers1én para los 5 casos corroborando la eleccidn antes mencionada.

0.00400

Q.00350

0.0015¢

RELACIGN BENEFICIOINVERSION
(meath)

0.00100

0.00050

0.00000

TERACION O

0.00300 4

0.00250

$.002006 -

o

oz

o3
CASD

05

Figura 5.6. Comparacion de los resultados beneficio/inversion
de los 5 casos analizados en la primera iteracion

la tabla 5.23a presenta una comparacién a manera de resumen todas las
iteraciones en donde se observa que los casos elegidos fluctian en los primeros 5
(que corresponden al 25% propuesto en la tabla | 9).
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Capitulo 5. Ejemplos de aplicacidn

Tabla 5.23a. Resumen de los resultados de las iteraciones

(costos totales y h_,)

CASQ
Condiciédn
lteracién incial n=0l n=02 n=03 n=04 n = 05

P hn B Prun Firun Pun

Inversion |(mea)l & [meadl b limea)]l $ |imca)l $  |(mca)l & |(mca)

| 109,536 |-17.20{ 110,144 |-15.00| 109.612]-17.00| 109,840]-16.80] 102,612}-17.10] 109,840]-17.00
2 110,144 |-15.00| 111056 |-11.70| 110.220]-14.60| 1 10,448 |-14.40] 110,220]-14.80] 1 10,448]-14.80
3 110,220 |-14.601 111,132 ]-11.00] 110,334 |-14.40| 1 10.296 |-14.50] 1 10.524 |-14.30] 110,524 |-14.40
4 1,13z |-oolizioiz] g0 ii.246]-10.70) 111,208]-1100] 11 1.43¢ | -9.90 | 111,43¢]-10.30
5 111,436 |-9.90 121316 -370 | 111,550 980 |1 512].1000]111,882]-9.10] 111,512 -2.50
G 111,512 | -9.50]121,392] -3.50 ) 111,626] 230 ] 111.5088] .9.70 ) 111,968 .6.60] 111,816) -8.60
7 11,816 |-8e0fi121,696]-3.10|1/1.930|-8.60 [ 111.892] 210 ]112272| 6.10]| 1 12,044] -2.60
8 111,930 | -8.c0 |121.810|-1.801112006| -8.80[113,165| -840 | 112,386] -8.00 | 112,38¢] -8.10
9 112,386 | -8.00]122,266] 0.10 [112,462]| 820 |1 13621 | -800]|117,326] -7.60 | 112,614] -8.90
10 122,266 | 0.10 | 122,342| 0.30 | 150,434 5.60 | 123,501 | 0.30 | 122,380 0.10 | 127.206] 0.70

En la tabla 5.23a se observa que para cada iteracién el incremento de la carqga
mimma disponible es positivo para todos los casos seleccionados hasta llegar a la
que cumple con la requenda por norma.

Tabla 5.23b. Resumen de los resultados de las teraciones

(incrementos en costos y h,;,)

CAS0
lteracién n= 0l n=02 n=03 n=04 n =05

ah,, aAh,,, ah, Ah,, Ah,.

A | (mca) | A$ |(mcay| A$ (mca) ad (mca) A$ | (mca)

1 &086 2.20 76 0.20 304 .40 76 C.10 304 0.20
2 912 3.30 76 Q.40 304 0.60 76 0.20 304 0.20
3 212 3.60 |14 0.20 76 0.10 304 0.30 304 Q.20
4 2880 | 4.290 114 0.30 76 -0.10 304 1,10 304 0.70
5 2880 | 6.20 114 .10 76 -0. 10 456 0.80 76 .40
G 2880 | 6.00 |14 .20 76 -0.20 456 0.90 304 0.70
7 2880 | 5.70 114 0.20 76 -0.30 456 0.70 228 | -0.80
& 9880 | 6.80 76 -0.201 1235 0.20 456 0.60 456 0.50
o 9880 | 6.10 76 -0.201 1235 0.00 4240 0.40 228 | -0.90
10 76 0.20 | 28168 | 5.50 1235 .20 | 14 0.00 4940 | 0.60
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La tabla 5.23c nos presenta los valores de la relacion beneficio/inversion, el cual
nos indicard el caso a seleccionar en cada iteracién. Es importante observar que,
en la iteracidn 10 el caso eleqgido no es el que presenta el valor mas alto de la
relacion beneficiofinversién, esto es, aunque presenta la relacién més alta el caso
Q! no cumple, ver tabla 5.23a, con la condicién de carga minma disponible; asi el
caso 2 de la iteracion 1O presenta la condicién de carga minima.

Tabla 5.23c. Resumen de los resultados de las iteraciones
(relacidn benehcio/inversion)

lkeracidn CASO
n=0l n =02 n =103 n =04 n=05

I 0.0036184 | 0.002631¢ 0.0013158 | 0.00131586 | 0.0006579
2 0.0036184 | 0.0052632 0.0018737 | 0.0026316 | 0.0006572
3 0.0039474 | 0.0017544 0.0013158 | 0.0002868 | 0.0006579
4 0.0004960 | 0.0026316 | -0.0012158 | 0.0036184 | 0.0023026
5 0.0006275 0.0006772 -0.0013158 | 0.0017544 0.0052632
G 0.0006072 0.0017544 | -0.0026316 | 0.0019737 | 0.0023026&
7 0.0005762 0.00i7544 -0.0032474 0.0015351 -0.0035085
8 0.0006883 | -0.00263!6 | C.0001619 | 0.00/3!58 | 0.0010965
2 0.0008198 | -0.0026316 | 0.0000000 | 0.000081C | -0.0039474
10 0.0026316 | ©.0001953 0.0001619 | 0.000000C | 0.0001215

En la tabla 5.24 se presentan todos los casos para la iteracion 10, en esta se
observa que el caso seleccionado, caso n = 02, tiene como carga minima
disponible un valor de 5.60 mca, por otro lado no presenta el costo mas bajo de
todos los casos y tampoco es el caso que tenga asignado el mayor valor de la
relacion beneficio/costo, en cambio es el caso que presenta un déficit 1gual a cero;
por lo anterior se ha seleccionado este caso como el que presenta el armado de
una red éptima.

Tabla 5.24. Casos de la iteracidon 1O

ORIGINAL Iteracién | O (Dismetro en pulaadas)
CASO
No- twberia | 4 {pulgl T T =02 [ n=03 | n=04 [ n=05
| 4.0 4.0 .0 4.0 4.0 4.0
2 3.0 3.0 3.0 3.0 3.0 4.0
3 2.0 2.0 2.0 2.0 2.0 2.0
4 3.0 3.0 3.0 4.0 3.0 3.0
5 2.5 2.5 2.5 2.5 2.5 2.5
[ 2.0 2.0 2.0 2.0 2.0 2.0
7 2.0 2.5 2.0 2.0 2.5 2.0
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ORIGINAL Iteracién 1 O (Didmetro en pulgadas)
CASO
No-tuberia| 4 P I T T 7 =02 [n=03 [n=04 | n=05
8 2.0 2.0 2.0 2.0 2.0 2.0
9 2.0 2.0 2.0 2.0 2.0 2.0
10 2.5 2.5 2.5 2.5 3.0 2.5
1 2.0 2.0 2.0 2.0 2.0 2.0
12 2.0 2.0 2.0 2.0 2.0 2.0
13 2.0 2.0 2.0 2.0 2.0 2.0
I 4 2.0 2.0 2.0 2.0 2.0 2.0
15 2.0 2.0 2.0 2.0 2.0 2.0
16 2.0 2.0 2.0 2.0 2.0 2.0
17 2.0 2.0 2.0 2.0 2.0 2.0
I8 2.0 2.0 2.0 2.0 2.0 2.0
E 2.0 2.0 2.0 2.0 2.0 2.0
20 2.0 2.0 2.0 2.0 2.0 2.0
Costo ($)| 122,266 | 122,342 VH4074347] 123501 | 122,380 | 127,206
[ hog(mea) | 0.10 0.30 [satz]  o0.30 0.10 0.70
mcald - 0.00263 V060267] 0.00016 | 0.00000 { 0.00012
Déficit 2.092 1.581 VB0 | .47 |.843 | 387

Asi, al final de ia tabla 5.24 se aprecia el motwo por el cual se llegd, en la iteracion
10, ala eleccidn del caso 2 y no del caso |; se observa que el déficit es 1gual a
cero para esa opcion lo que nos indica que se satisface el gasto demandado.
Finalmente el proceso rterativo termna bajo la condiciéon de défict cero para toda
la red.

Tabla 5.25. Resultados de la combimacién de didmetros
En cada una de las iteraciones

ORIGINAL lteracién

No. tuberid | ¢(pulg) | 2| 3| 4|5 ]|e| 7|86 ] 9|0
I 2.0 |TEBITEBIZZBZ /304 20 30 a8 =] 6.0
2 20 | 20 [ 20 | 20 [IRIsIIIEBN]I[2EN2[|[72e 72671720
3 2.0 2.0 2.0 2.0 2.0 2.0 2.0 2.0 2.0 2.0 2.0
4 2.0 [ 2.0 (TAHIIEHEINBSEBI[[[ElH] By k7 3678 307
5 20 |20 | 20 | 20 | 2.0 | 2o [[[MENHEEEBIITERITTIZE
& 2.0 2.0 2.0 2.0 2.0 2.0 2.0 2.0 2.0 2.0 2.0
7 2.0 2.0 2.0 2.0 2.0 2.0 2.0 2.0 2.0 2.0 2.0
& 2.0 2.0 2.0 2.0 2.0 2.0 2.0 2.0 2.0 2.0 2.0
9 2.0 2.0 2.0 2.0 2.0 2.0 2.0 2.0 2.0 2.0 2.0
10 20 | 20 [ 20 | 20 | 2.0 [[IHB[IIAH|{RIHHEBSI{TEE{Ti2i5
|1 2.0 2.0 2.0 2.0 2.0 2.0 2.0 2.0 2.0 2.0 2.0
|12 2.0 2.0 2.0 2.0 2.0 2.0 2.0 2.0 2.0 2.0 2.0
13 2.0 2.0 2.0 2.0 2.0 2.0 2.0 2.0 2.0 2.0 2.0
14 2.0 2.0 2.0 2.0 2.0 2.0 2.0 2.0 2.0 2.0 2.0
15 2.0 2.0 2.0 2.0 2.0 2.0 2.0 2.0 2.0 2.0 2.0
16 2.0 2.0 2.0 2.0 2.0 2.0 2.0 2.0 2.0 2.0 2.0
17 2.0 2.0 2.0 2.0 2.0 2.0 2.0 2.0 2.0 2.0 2.0
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ORIGINAL lteracién
No. tuberfa |

dlpid 2| 3| 4} 51 ¢ 7 | 81 9 | 0

18 20 2ol 20 20 20| 20 20 20 20 | 20 | 2.0

E 20 |20 | 20| 20 20| 20 20 20 20| 20 | 20

20 20 2o 20 20l 20 20| 20 201 20 | 20 [ 20

hnu (mca) -17.2 150 | -146 ) -11.0] -990 | -950 | -8860 | -8,60 | -8.00 Q.10 H.80

Déhicit 16,862 13.30 ] 1291 9.45 B8.78 8.73 855 8.20 7.92 2.09 0.0oe
Cost0($) 108,536 1110,144]110,220]i1 1,132} 1 1,436])11,5t2}111,816}111,230]112.386]122,266] | 01484

Con respecto a la tabla 5.26 es wmportante mencionar que en el nudo | se
presenta una carga mayor a 50 mca por lo que se recomendard nstalar un
accesono reductor de presidn para evitar dafios a la red de tuberias.

Tabla 5.26. Resultados del andlisis hidraulico de la solucion de disefio dptimo

.45 2.25 0.715 36312
1.67 | 4.93 0.920 46745 Q * Gasto sumnistrado en el nudo 1 (en V/s)
22.5 | 3.20 1.233 1879¢2 | Q ** Gasto demandado en el nudo t {en Us)

No |Gasto| h |Velocidad| Nomero |\ 1 Haone | Q wn | Qaem | Q som~Q dem
tubo | {Vs) (m) (mys)  [Reynolds (m) (/s) {Vs) {Vs)
20 0.61 0.45 0.302 I 5360 |4 18.7 1.406 | 1.406G 0.000
2 &£93 | 12.67 [.956 1491923 | 50.3 I.004 1.004 0.000
3 3.34 | 22.75 |.645 83714 2 43.6 2.210 1 2.210 0.000
4 12.57] 6.18 2.755 209954 3 24,9 1.607 | 1.607 Q.000
5 4.97 | 10.37 1.568 2959 4 471 1.205 1.205 0.000
G 3.36 | 3.686 1.667 84685 5 33.86 1.205 |.205 0.000
7 6.39 | 13.52 3.154 160232 G 25.6 1.607 | 1.607 0.000
5 .23 | 3.95 0.953 48410 7 14.6 1.607 | 1.607 0.000
9 2.30 .85 1.136 57691 & 15.5 |.004 1.004 Q.000C
10 7.14 | 5.26 2.255 143178 =) 5.60 2002 | 2.009 0.000
! 3,83 | 14.91 1.892 296118 10 15,70 1.8608 | 1.608 0.000
|12 Q.87 | 0.67 0.4256 21759 1 25.40 1.406 1.406 0.000
13 1,73 | 2.14 Q.855 43437 12 22.10 221012210 0.000
14 285 | 11.20 1.409 71552 13 15.20 2210 | 2.210 C.000
15 2.63 | 9.52 1.296 65823 15 2.50 0.000 | 0.000 C.000
|G 0.96 | 1.39 0.473 24006 suma 22.498|22.428| 0.000
17 0.72 | 0.98 0.391 | 98860
186
19
|

Posteriormente, en la figura 5.7 se muestra el armado final que corresponde al
disefié éptmo, en donde se presentan para cada nudo cardas disponibles para
cada nudo, mismas que se pueden observar en la tabla 5.6.
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Figura 5.7. Armado final. Disefio éptimo

Como se menciond al principio de este

ejemplo, la red propuesta nicialmente

consta de 20 tuberias y considerando sdlo 5 diferentes didmetros, que son los
que ntervinieron en la solucién éptima, se generan 9.5367 x 10’3 combinaciones
que se tendrian que analizar para llegar a la solucién éptima, con un método normal;
ahora el método en cuestion realizé un total de 50 combinaciones para llegar a la
solucibn Sptima buscada, las cuales son insigmficantes compardndolas con el

nomero citade nicialmente.
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5.3 RED COMBINADA

Para la red propuesta en este gjemplo (ver figura 5.8) se presenta en la tabla 5.27
y 5.28 las caracteristicas necesarias para iniciar el andlists.

Tabla 5.27. Caracteristicas de los nudos de la red

Nudo Elevacién | Gasto maximo
(msnm) horario (s}

I 192.5 0

2 168.5 290
3 175.3 310
4 167.2 320
5 158.4 270
[ 165.5 | 50
7 156.4 | 30

En la tabla 5.28, se observa que el didmetro propuesto micial, para todas las
tuberias, es de | 2”.

Tabla 5.28. Configuracién de la red y caracteristicas de las tuberias

No. Nudo Nudo Lonaitud Didmetro Factor de
tuberia micial final {m) (pulgadas) | fncecidn supuesto

! | 2 549 |2 0.02

2 2 3 305 12 0.02

3 | 3 &7 1 12 0.02

4 | 4 163 12 0.02

2] 4 5 549 12 0.02

G 3 5 305 P2 0.02

7 5 7 210 12 0.02

8 e G 170 12 0.02

Solucién:

La tabla 5.29, muestra el resultado del andlhesis hidrauvlico para el armado inicial
propuesto, asi en el nudo 3 se presenta la carga minma mas desfavorable con un

valor de -3.3 mca asociado al déficit mas aito en el andlisis {(ver gltima columna,
tabla 5.29)
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CAS0O
Iteracion| n = O} n=02 n=03 n = 04 n = 05
4 0.0000273 | 0.0000200 | 0.0000228 |-0.0000082 | 0,0000137
5 0.0000342 | 0.0000237 | 0.0C0032 1 {0.00000137}-0.0000123
G 0.0000546 | 0.0000419 | 0.0000351 | 0.0000228 | -0.00001 64

En este gjemplo es importante mencionar lo que se observa en la tabla 5.36 (ver la
ltima filla), en donde se presenta para la Gltima iteracion, que es la 6, en los casos
Ol, 02, 03 y 04 un déhat de cero y también revisando las cargas mimmas
dispombles exceden a la minma requerida por norma. Para situaciones como estés
se debe realizar una comparacién de costos totales ya que el valor de la relacién
beneficio/costo no es ya de importancia, asi para esta rteracion se opta por el caso
Ol de un costo total de $230,560.00.

Tabla 5.36. Combinaciones de didmetros para cada caso de la teraciéon 6

ORIGINAL Iteracidn 6 (Dismetros es pulgandas)
CASO

No.tuberia | ¥l M T T =02 [n=03 | n=04 | n=05

i 16 G 18 6 G 1

2 12 IE E E B 12

3 16 G G 8 16 T3

4 | 4 G 14 14 14 14

5 B B 12 E 12 G

3 12 12 E E 14 B

7 12 12 12 12 B [

8 12 12 12 B 12 12
Costo ($) | 915.920 R930.560:| 970.620 | 963.020 | 940.320 | 959.840

| _hne (Mea) 530 |\&x0.8] _ 7.60 9.00 4.90 6.30
mca/$ 20:00005:| 0.00004 | 0.00005 | -0.00002 | 0.00002

Daficit 0.8 ooty 0o 0.0 1.5 0.0

En la tabla 5.37 se observa que en la iteracién & se cumple con el déficit 1gqual a
cero y la carga minma se encuentra dentro del rango establecido por norma.

Tabla 5.37. Resultados del andlisis hidraulico de la solucién de disefic éptimo

ORIGINAL lteracitn

No. tuberia | ¢ (pulg) | 2 3 4 G
! 12 12 lIJH!HiHIWG\\\\\\\\?‘\Q\\&\\\\E‘N\\\\‘? NN
2 |2 12 |2 |2 12 12
3 12 12 2 12 14| ‘\\\\\1‘5\\\\\\\‘@3&\‘%
4 I HE P RN AT NN
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ORIGINAL lteracién

No. tuberia ¢ (PUIg) | 2 3 4 5 G

5 12 12 |12 12 12 12 I 2

G |12 |12 12 |2 | 2 12 12

7 12 |12 12 |2 |2 |2 |2

& |12 12 | 2 12 12 12 12
| hn {mea) | 330 | -2.20 0.30 .60 3.20 5.30 1o
Defeit 3855 | 339.4 | 234.4 1398 | 69.20 0.80 0.00!

Costod | 70e.080 | 720,720 | 764,640 | 808,560 | 8c2.240 | 915,920 ||930/560]

A manera de corroborar lo anterior se oObserva, en la tabla 5.35, que en el andlisis
hdréulico se cumple con el déficit y las cargas minmas en todos los nudos, por lo
cual se llega a la solucion del disefio éptimo.

Tabla 5.38. Resultados del andlisis hidraulico de la solucidn de disefio dptimo

531.35| 6.19 4.096 1664705 suma I,470.00]1,470.00 0.0
* Gasto suministrado en el nude | {en I/s) Q ** Gasto demandado en el nude 1 (en Ifs)

No | Gasto | h, | Veloadad | Noimero Nudo Pasponse | QR oum | R dem | Q sum =R em
tubo | (Us) {m) {m/s) Reynolds {m) Vs) (V's) (V=)
& 165.67 | 5.23 2.586 788126 G 15.2 150.0 | 150.0 0.0
2 82.06 | 1.37 1.221 372024 2 14.3 290.0 | 290.0 0.0
7 129961 1.97 1.751 542875 3 &.l 310.0 | 310.0 0.0
& 14998 2.1 | 2.055 626513 4 2.6 230.0 | 230.0 0.0
5 211.31113.33 2.896 882701 5 17.1 270.0 | 270.0 0.0
I 5292.02112.23 4.078 1657407 7 17.1 130.0 | 130.0 0.0
3 409.65[13.60( 3.1586 1263428 i 2.5 0.0 0.0 0.0
4
Q

Para este gjercicio se gjecutaron 30 combinaciones con el método propuesto, asi
con un método normal se reahzarian 1 00,000,000 de combinaciones para llegar al
resultado deseado.

Es importante mencionar que a manera de resumir tablas. para presentar la
informacién en este ejemplo se presentan como inicio las iteraciones a partir de un
didmetro de 127 para todas las tuberfas siendo que ongmalmente se reahzaron
més, imciando el método de biusqueda con un didmetro de 27 para toda la red
propuesta. Se tomé la lbertad de hacer lo anterior debido a que a lo largo del
desarrollo de la busqueda se observd que los cambios de didmetros requeridos
por el sistema empezaban a causar efectos positivos en el andhisis hidrauvlico a partir
del didmetro de |2” para toda la red, esto es, los resultados numéricos
empezaron a tener coherencia a partir del didmetro mencionado.
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Por lo anterior, no significa que el usuario necesite hacer estas observaciones en el
momento de realizar un disefio con el método propuesto, ya que el programa de
cémputo lo ejecutard mediante una sencilla secuencia de bisqueda. A continvacion
en la figura 5. 10 se muestra el armado correspondiente al disefio éptimo
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Figura 5.10 Armado final del disefio optimo
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CAPITULO 6. CONCLUSIONES

Como se menciond en un principio el método propuesto tiene como objetivo el
encontrar un disefio dptimo, esto es, un disefio que sea eficiente hidraulicamente y
el mas econdmico para cualquier red de tuberias que se le proponga, asi pues,
para iniciar esa bisqueda y a modo de agotar todas las opciones de menor costo
se debe mcar dicho método con el menor didmetro comercial que se tenga
disponible.

Para venficar que no se revise ninguna opcidn que puede ser solucion, el método
propuesto revisard el 100% de los casos a analizar, aln cuando se haya observado
en el desarrollo de los ejemplos de aplicacién que en la mayoria es suficiente
revisar el 50% de los casos (No. de tuberias/2) y en otros rewvisando hasta un
porcentaje menor a éste se llegd a la solucidn dptima. La revisidn de todos los
casos (100% de tuberias) no implica mayor trabajo para el disefiador ya que el
calculo se hara medhiante un programa de cdmputo y en un tiempo minimo.

El método en cuestién tiene la virtud de encontrar la solucién éptima realizando un
minmo de combinaciones, entre No. de tuberias y No. de didmetros disponibles, en
relacién con cualquier otro método existente. Como se comenté, al final de cada
giemplo, se realizé una comparacién numérica entre el nimero de combinaciones
totales que se tendrian que ejecutar con otros métodos y el método expuesto en
este trabajo.
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Esto se presenta la siguiente comparacién:

Red (ejemplo) No. Combinaciones No. Combinaciones
Método convencional Método Propuesto
Abierta 143,469,907 42
Cerrada 9.5367 x 10'? 50
Combinada 1 00,000,000 37

Es importante hacer notar, que s bien para una red aberta no se necesita
estrictamente un método de disefio, se presenta en este trabajo, un gjemplo
(subcapitulo 5.1. Red abierta) a manera de lustrar el procedmiento de célculo del
método propuesto; asi también, como una forma de comprobar que este método
puede ser utihzado como método de revision.

Eil método se debe miciar siempre con el didmetro minmo comercial que se tenga,
no importando el nimero de iteraciones que se deban hacer para llegar a la
solucidn, ya que el programa de coémputo realzard el nimeros de célculos
necesarios, en un tiempo minmo. Lo anterior con la intencién de asegurarnos que la
solucion dptima sea la mas econémica.

El método expuesto puede ser utilizado por personas que no tengan mucha
experiencia en el disefio de redes de agua potable ya que no necesita del
conocimiento hidriulicos avanzados, atendiendo solamente al criterio del parametro
beneficio/inversidn y costo total de 1a red.

Finalmente, el método propuesto imcialmente es mangjado como de disefio, pero
deja abierta una linea para la aplicacién de éste en la rehabilitacién y amphacion de
redes de distmbucién de agua potable.
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Anexo A

FUNDAMENTOS

Ecuaciéon de la energla

la ecvacidn de la energia planteada en dos secciones transversales de una tuberia de
longitud L funcionando a presién (figura 1), en flujo permanente queda establecida asi:

2 2
v v
z|+-Pi+oL,‘‘—=zz+&+mg—2—+§hr (1)

La deduccidn de la ecvacidn anterior puede ser consultada en el ibro de Hidraulica
General de Sételo (1921).

Cada uno de los términos, de la ecuacion | corresponden a una longitud de carga. El
término z medido desde un plano horizontal de referencia, se llama carga de posicién;
donde p/y es la carga de presién; a v’ /29 la carga de velocidad (siendo o el
coehciente de Coriolis, que toma en cuenta la vamacidn de la velocidad real con

2
respecto a 1a velocidad media, de la seccidn transversal en estudio); Zhr la pérdida de
|

carga entre las secciones | y 2.
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Figura |. Cargas en los extremos de un tubo
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La ecuvacién | establece las relaciones entre las diferentes transformaciones de la
energia mecanica del liquido, por unidad de peso del msmo [FL/L]. La carga de posicion

€s la energia potencial; la carga de presidn es la energia correspondiente al trabajo
mecamco ejecutado por las fuerzas debidas a la presion; la carga de velocaidad es 1a
energia cinética de toda la vena liquida; la pérdida de carga es la energia transformada
en otro tipo de energia (transferencia de calor) que, en el caso de los liquidos, no es
vtihzable en el movimento.

2
De la ecuacion | el término Zhr estd constituido por la pérdida debida a la fnccién
|

2 2
(Xh; )y las pérdidas menores (D h, ), esto es:
|

|
2 2 2
Yho=>h+>h (2)
| I t

Para el andlisis del funcionamento hidravlico de una red de distribucidn de aqua en
régmen permanente (red estética), es necesario contar con las cargas en los extremos
de sus tubos y los gastos que fluyen en los mismos. Para determinarlas analiticamente,
se emplean para cada tuberfa de la red los principios de conservacidon de la energia y
conservacion de la masa (ecuacion de continuidad). Ademds, se requiere establecer la
ecvacion de continunidad donde se unen dos © méas tubos.

Retomando la ecuacion | se tiene

2 2
z,+&+asy~1v=z,+ &m, v;Jrhf (3)
Y 29 ¥
considerando que
hy =z, +F> )
Y
h =2 +F0 (5)
Y
la ecuacion 3 se puede escribir como
2 2
h, ot 2-=h, 4, +h, ©)
29
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para una tuberia con drea de seccidn transversal constante A, = A la ecuacién de
continuidad define que A, v, = A v, , por consiguente v, = v, . S al msmo tiempo, se
acepta que a,=a,=1,la ecvacion & se reduce a

he = h, - h (7)

De acuerdo con esta expresion, la pérdida de carga es 1gual a la diferencia de cargas
que se presenta en la tuberia entre las secciones s e 1.

la pérdida de carga estd en funcién de las caracteristicas de flujo (velocidad y
viscosidad cinematica) y caracteristicas de la tuberia (didmetro, longtud y rugosidad
absoluta € ). La férmula de Darcy-Weisbach se puede utihzar para calcular dicha pérdida.
Se sabe que

v=0Q/A (8)

sustituyendo la ecuacion anterior en la ecuacidon de Darcy-Wesbach tendremos

2
g
si ademas
. L | [0
C=t5 sar (10)
donde
A=m D2/4 (1)

como C es un parametro que depende de las caracteristicas geométricas de 13 tuberia,
la ecvacibn de Darcy-Weisbach se puede escribir como

h =¢ g lq (12)
donde C, se calcula con los datos del tubo J y, Q, es el gasto que fluye por €l.

Por otra parte, o1 se sustituye el primer membro de la ecuacién | 2 por el sequndo de la
ecuacion 7, tenemos

h -h =C lq lq (13)
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Despejando el gasto Q

cuya solucion se plantea de la siguiente manera

k (h.—h }/2sih,>h
{ J(s u) 5'9 1 (|4)

" b, ) 2aih,<h

El coeficiente kJ esta defindo como

] L 1 ”5)
J CJ

PLANTEAMIENTO DEL PROBLEMA
Si en la red por analizar se conocen en los nudos los gastos que entran o salen de éstos y
al menos una carga, es posible calcutar las cargas y los gastos en toda la red. Para lograrlo

se tiene que resolver un s1stema de ecuaciones no lineales como se mostraré adelante.

El principio de continuidad para flujo permanente establece que la suma de los gastos que
llegan a un nudo es I1gual a la suma de los gastos que salen del msmo.

Al aplicar este principio en cada nudo de la red se establece una ecvacidn lneal en
términos de los gastos. For gjemplo, para el nudo | 5 de la red de la figura 2 se tiene que

Q|7+Q|5‘Q19‘Q20=G|5 (16)

donde Q, es el gasto que fluye dentro de la tuberla jy G, el gasto de salda de la red
desde el nudo n.

En general para cualquier nudo n de la red se plantea una ecuacion de la forma siguente:

>Q =6, (17

)=l
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donde la suma se hace para todos los tubos | conectados al nudo n.

51 ahora se sustituye cada uno de los gastos que circulan dentro de las tuberias en

términos de los niveles plezométricos (segin la ecuacién | 4), se forma un sistema no lineal
de ecuvaciones.

Asi para el nudo |5 de la figura 2 se tendra que

kAR - hls)”2 + kiglhs - hls)uz -kig(hys - hs)uz - kaolh s - h7)”2 = dis (18)

G
G
® 1 @ 1 ¢ @ i/ Gasto que fluye
R | - o @ Q Q dentro de la tuberia.
Q \Ql! Q @) 4
® \ 13 //, Qs \\\ ®%® e
12 5 Nomero de tuberia.
G \Q., Qu @ / LN e ®
2 / G Gu
@) w Qs - Gaste de  salda
1" ———— — @ Q Gn desde et nudo n.
Qs @ o
Gu @wl © \‘ Gis k 6 Qo —™  Sentido del gasto
G ) o Gs que fluye dentro de
G 10 \3” Q O @ la tuberia.
- — ~—m  (Gasto de salida de la
9 8 @ 7 red.
@ n Nimero de nudo.
Gr
Gs G

Figura 2. Red de tuberias

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

SF (h)=G, (19)

En la expresién anterior la suma se efectia para todos los tubos j conectados al nudo n'y

F(h) es una funcién no lineal que Incluye a las cargas piezométricas en los extremos de
todos los tubos .
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La solucion a la red consiste en encontrar las cargas h que satisfacen simultaneamente el
sistema de ecuaciones | 2. Una vez obtenidas las cargas de presidn, con la ecvacion | 4
se calculan los gastos que fluyen dentro de las tuberfas.

METODO DE SOLUCION DESARROLLADO EN EL INSTITUTO DE INGENIERIA

Para resolver las ecuaciones de una red de tuberias se puede utilizar un procedimiento
apoyado en el método de Newton-Raphson (Fuentes y Sanchez, |991).

Considerando la sene de Taylor
Fix +Ax)=F(x)}+F"{x)A x +‘—;—lf"(x)A x%+ ... +llf“(x)Ax"
n

Sea la funcién f(Q), sustituyendo en la ecuacién antenor y considerando hasta la
primera derivada se tendra

fFQ+AQ)=F(Q+f'(QAQ (20)

de la ecvacion | 2 se obtiene
fQ)=C,|Q, |Q, 1)
F'@Q)=2C,Q, (22)

Si tomamos en cuenta que Q = Q “, donde k representa una condicién conocida y
-k _ )k
AQ=0, ", entonces

fQ)=fQ"=C, Q)7
FU@=%(Q*)=2¢ Q")
(23)

FQ+AQ)=£(@Q,")=C, Q")

fFQ+AQ)=hr"-h*
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sustituyendo las ecuaciones anteriores en la ecuacién {(20)
hsk+|_hlk+|=c‘] (QJk)2+2CJ (QJE)(QJ k+H _QJ k) (24)
despejando Q' se tendra

h¥_p Q k
Q == 4 (25)
'o2c|arl 2

Si se considera
|

o = (26)
" 2¢,|ay]
entonces la ecuvacion 25 se puede escribir
+ + + l
Qr*'=o (hy-ht 'HEO} (27)

A medida que k aumenta, Qf y Q' tenden a ser iguales y la ecuacién 27 se hace
similar a la ecuacién 14, La expresion 27 es la ecvacidn fundamental del método.

31 fos gastos (en el entendido que corresponden a los valores de gasto de la iteracidn k)
de cada tuberia de la red se expresan en térmmos de las cargas piezométricas de acverdo
con la ecuacidn 27 y luego, se sustituyen en las ecuaciones de continuidad (ecuacion |7),
se obtiene una ecuacion Iineal en términos de las cargas. Por gjemplo, al nudo 15 de la red
de la figura 2 le corresponde la expresién algebraica 16. Al sustitur los gastos que
aparecen en esta ecvacion (Q,, Qs Qs ¥y Qpp ) por las expresiones que resultan al
considerar la ecuacién 235, se encuentra

K+l k41 k+1 K+l k+1
(- 7 - Qg - Qg - Qo ) 5 +o i +a hi™ +a g hy +0l0h;

Qk Qk Qk Qk
{550 o

(28)

En la ecuacion anterior se aprecia que, s1 se prescinde del superindice k, €l término entre
paréntesis del membro derecho es precisamente -G,5 /2 (de la ecuacién 16). Por lo cual
la ecvacién anterior se puede escribir

k+! k+H k+l k+ k+
(07 ~04 5 =0t g 0o g 0L, 04 +0 g0t 37 0L N5 T HOL 0N =G5 /2 (29)
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En general, se afirma que se requiere resolver un sistema de ecuaciones lineales del tipo
AR =b (30)
donde las mcognitas son las cargas h en la iteracion k+ 1.

Los coeficientes de la matrz A dependen de los pardmetros o; y el vector columna b de
los gastos de demanda G, y algunos parametros o, cuando se relaciona con una carga
conocida {por ejemplo, de un tanque).

Como en la iteracion k, las vanables Q@ * y h * son conocidas, con la ecvacion 26 es
posible calcular los pardmetros o y luego, es sencillo formar el sistema de ecvaciones
lineales, 30.

La solucién del  sistema 30 proporciona los valores de las cargas piezométricas h*'.

A partir de estas cargas, con la ecvacién 25 se calculan los gastos Q. Cuando en

todas las tuberfas los gastos entre dos iteraciones consecutvas Qj" ij"” s0n

aproximadamente guales, se obtuve la solucion de la red. Cuando se llega a esta situacién

se afirma que los gastos que fluyen en la tuberias tienen los valores Q}‘” y que en sus

nudos las cargas piezométricas son h*"'. De otro modo, se asignan a las variables en la
iteracion k 1as de la iteracidn k+i  y se repite el proceso a partir del cdlculo de los
parametros a.

En el diagrama de bloques de fiqura 3 se puede observar la secuela de célculo a sequr,
y con base en el cual se podria realizar un programa de computo que faciitard la
aplicacion del método para el andlisis estatico de una red de tuberias.
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1

( Leer datos de la red
2

3

Asignar a todos los gastos de
los tubos un valor constante Q"

{ 4

Calcular para cada tubo

11
k—k+1

NO

ok
t 5
Formar la matriz de coeficientes
A
! 6
Obtener los tUrminos independientes
b
{ 7

Resolver el sistema de ecuaciones
lineales y asY conocer

hk+|
{ 8
Calcular los gastos
k+l
i
{ 9

f Son muy parecidos los gastos

Qk+l y Qk ?

18I 10

Los gastos en las tuberYas

K+ .
soQ ¥ los niveles
piezomUtricos en los nodos

son hk+|

Figura 3 Diagrama de bloques del método
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