CAPITULO | (INTRODUCCION)

1.1 Titulo del Proyecto:
“Disefio Hidraulico de un sistema de agua potable para la comunidad de Alto Lajas”.

1.2 Problema actual

El agua potable un servicio béasico e indispensable para el desarrollo de los pueblos,

es considerada como la principal demanda de las urbes.

Es en este sentido; que Bolivia, un pais tercermundista en proceso de desarrollo, se ha
dado a la tarea de incrementar la cobertura de este servicio, aumentando
considerablemente desde 1990 con altas inversiones en el sector. Sin embargo, la
realidad refleja que la cobertura y la calidad de servicio siguen siendo las méas bajas
del continente. La inestabilidad politica e institucional ha contribuido a la debilitacion

de las instituciones del sector a nivel nacional y de muchas organizaciones locales.

Segun Director ejecutivo de la autoridad de Fiscalizacion y Control Social de Agua
Potable y saneamiento basico (AAPS), las coberturas de agua potable en el 2010

eran:

Cuadro 1.1 - Coberturas del agua potable en Bolivia

% total
Agua poblacion urbana 68%
potable poblacién rural 44%

Fuente: http://www.eabolivia.com/economia

Elaborado por: AAPS, mediante un monitoreo general (2010).
Observando el cuadro 1, vemos gran deficiencia entre las conexiones urbanas y
rurales hecho que al pasar de los afios se han ido agravando por un crecimiento

poblacional desmedido y la falta de financiamiento.



No debemos olvidar que el agua potable es una necesidad, las localidades que
actualmente cuenten con los servicios de agua potable ya no necesitardn que sus
habitantes (principalmente mujeres y nifios) caminen largas distancias para llevar a su
vivienda uno o dos cantaros de agua, que escasamente cubrian las necesidades de
consumo y asi como la preparacion de alimentos de su familia. Como también podran
contrarrestar infecciones intestinales como diarrea, colera y tifoidea, al mismo tiempo
lograran satisfacer otras necesidades como el aseo personal y lavado de ropa dentro

de sus viviendas.
1.2.1 Planteamiento del problema

La falta de agua potable en la comunidad de Alto Lajas se ha ido en estos ultimos
afios incrementando considerablemente, volviéndose un tema de preocupacion de sus

habitantes.

En la actualidad lo pobladores de la comunidad, se abastecen de agua superficial de
diferentes fuentes: Quebradas, arroyos y manantiales, mediante micro sistemas de

tuberias.

Estos microsistemas no llegan a abastecer a la totalidad de la poblacion, siendo la
parte mas baja la afectada, como también estan sujetas a las variaciones de caudal de
las fuentes, que en su mayoria se secan en épocas de estiaje, ocasionando molestias

en esta poblacion.

Este es quizés el principal problema por el cual, la comunidad no se ha desarrollado

mas, tomando en cuenta la cercania del mismo a la ciudad.
1.2.2 Formulacion del problema

¢Hace falta un sistema de agua potable en la comunidad de Alto Lajas, que

suministre agua apta para el consumo humano en la cantidad y calidad necesaria?

Un sistema de agua potable para esta comunidad es de evidente necesidad, y que
conlleva una alta inversién econdémica, que no podra ser pagada por parte de los

comunarios por tanto deberan buscar financiamiento del estado.



Mediante el disefio hidraulico de un sistema de agua potable, se pretende encarar el
problema situado, ofertando a los comunarios de Alto lajas las facilidades que
conlleva el servicio, de esta manera crear la conciencia de la salud e higiene que

eleven su calidad de vida.

1.2.3 Sistematizacion del problema

¢Qué problemas conllevan la falta de un sistema de agua potable, para la comunidad
de Alto Lajas?

¢El sistema de agua potable, reducira las enfermedades gastrointestinales por el

consumo de aguas no tratadas?

¢Qué perspectivas hacia el aprovechamiento del agua potable se creara en la
poblacion favorecida?

1.3 Objetivos del proyecto

1.3.1 Objetivo general

El objetivo fundamental del proyecto es de: Mejorar las condiciones de vida,
bienestar y salud de los pobladores del municipio de Alto Lajas, mediante la
implementacién de un sistema de agua potable que llegue a disminuir el riesgo de
enfermedades de tipo gastrointestinal y otras que se pueden propagar por la escasez

de este elemento.
1.3.2 Objetivos especificos

La realizacion del presente disefio hidraulico apuntara a:

o Garantizar un suministro de agua potable, apta para el consumo humano.

o Distribuir el agua de manera domiciliaria, de tal forma que se elimine la

inversion del tiempo para conseguir el liquido elemento.



o Suministrar el agua potable, de modo permanente sin crear molestias ni

desconformidad por el sistema de agua potable.

s Disminuir las enfermedades gastrointestinales, provocadas por el consumo de

aguas no tratadas.

s Aportar condiciones de habitabilidad en la comunidad, a manera de reducir

la migracion de los pobladores de la zona.

1.4 Justificacion del proyecto

“El saneamiento basico es considerado un importante indicador para medir la
pobreza, por incluir al acceso adecuado al agua y a los servicios de saneamiento. La
escasez nace de la desigualdad, la pobreza y el poder y no en la carencia de la

disponibilidad fisica del agua”.!

De acuerdo con el informe del Ministerio de Medio Ambiente, en el area urbana de
Bolivia hay una cobertura del 68 %, y en el porcentaje del area rural, se tiene en total
de 44 % de personas con acceso al agua potable en el pais.

Estas cifras alarmantes, también se plasman en la realidad que vive la comunidad:

o En el bajo nivel de vida, por la falta de higiene y una salud adecuada.
o La alta vulnerabilidad ante enfermedades gastrointestinales.
o El retraso econdémico, que incide el invertir tiempo en acarrear agua desde

puntos lejanos.
1.4.1 Justificacion académica

Aplicar los conocimientos adquiridos en el disefio de sistemas de agua potable, a
manera de interactuar el campo tedrico con la aplicacién practica que con lleva el

“disefio hidraulico de un sistema de agua potable para la comunidad de Alto Lajas”.

1 INFORME SOBRE DESARROLLO HUMANO 2006 - M4s alla de la Escasez: Poder, pobreza y la crisis mundial del agua, Publicado para el Programa de las Naciones Unidas para el Desarrollo (PNUD) 2006.



Razones que argumentan el deseo de verificar, rechazar o aportar aspectos tedricos

referidos al objeto del perfil.
1.4.2 Justificacion técnica

Realizar el “Disefio hidraulico de un sistema de agua potable para la comunidad de
Alto Lajas”, determinando la ubicacion de los componentes del sistema como el
calculo correspondiente al dimensionamiento de los mismos, buscando que el sistema

sea econdmico Yy técnicamente aceptable.
1.4.3 Justificacion social

El agua potable es un servicio basico de dependencia humana, que toda poblacién
necesita para llevar un buen desarrollo de vida saludable. Es en este sentido, el
“disefio hidraulico de un sistema de agua potable para la comunidad de Alto Lajas”,
servira a la mencionada comunidad, como una propuesta técnica para buscar

financiamiento.
1.5 Alcance del proyecto
El presente proyecto de grado contemplara:

La obtencion y recopilacion de toda la informacion necesaria por parte del
proponente, el disefio hidraulico de todo el sistema de agua potable desde su obra de
captacion, el proceso de aduccion hasta la red de distribucion y una planificacion de
obra que nos proporcione el costo y tiempo necesarios, para invertir en la

materializacion de esta propuesta.

s Recopilacién de toda la informacion necesaria.- este sera el primer paso antes
de entrar al disefio hidraulico, buscar una buena informacion que garantice

buenos resultados sera lo primordial, para ello se plantea conseguir:

= Datos de la poblacion.- que nos permitira conocer el nimero de habitantes
de la comunidad, su edad, ocupacién o actividad econdmica y sus mas

frecuentes enfermedades.



El

Datos que serén contrastados con los obtenidos tanto del INE en el 2001
como los PDM levantados por el municipio, lo cual nos asegurara una buena

calidad de estos.

Un levantamiento topografico.- necesario para el disefio hidréulico,
buscando el mejor trazo en consenso con la comunidad, de modo que no se

tenga ningln problema para su posterior construccion.

Andlisis de la cantidad de agua.- para asegurar el suministro se contrastara
el caudal de disefio requerido por el sistema, con el caudal minimo de la
fuente de captacion, de esta manera se garantizard su funcionalidad en

épocas de estiaje.

Anélisis de la calidad del agua.- se tomard una muestra de la fuente de
captaciéon y se la llevara a un laboratorio especializado. EI mismo
proporcionard datos confiables acerca de la calidad del agua y al mismo

tiempo si requiere de algin tratamiento para su consumo.

disefio hidraulico.- en base a toda la informacién se procedera al

dimensionamiento de las estructuras comprometidas al sistema:

La obra de toma

El tren de potabilizacién, segin sea necesario de acuerdo al resultado de los
andlisis de laboratorio.

El sistema de aduccion y todas sus obras complementarias que se requieran
en su recorrido.

El tanque de regulacion.

La red de distribucion.

La planificacion de obra.- una vez concluida la etapa de disefio hidraulico, se

procedera a la planificacion de obra que comprendera:



= Un presupuesto de obra.- el mismo permitiré saber el costo que se requiere
para la construccion del sistema de agua potable, presentando en detalle los
precios unitarios, computos métricos, como un resumen de materiales

necesarios.

= Un cronograma de actividades.- que mostrara el tiempo necesario para la

culminacién de la obra como la ruta critica de actividades.

= Documentacién final.- todo el trabajo serd debidamente documentado vy
representado graficamente por planos del disefio hidraulico:
= Plano de la obra de toma
= Planos de la aduccién
= Plano de obras complementarias
=  Planos de la red de distribucion

1.6 Aspectos metodoldgicos

El “disefio hidraulico de un sistema de agua potable para la comunidad de Alto

Lajas”, sera realizado por fases:

o Fase | - Levantamiento y recopilacion de la informacion

o Fase Il - Procesamiento de la informacion (ingenieria del proyecto)

Los mismos se detallan a continuacion:

Fase | - Levantamiento y recopilacion de la informacion
Al-Datos de la poblacion

Se efectuara un censo de la poblacion beneficiaria, recabando el nimero de
habitantes de la comunidad, su edad, ocupacion o actividad econémica y sus

frecuentes enfermedades.



Datos que serén contrastados con los obtenidos tanto del INE (censo PV 2001),
como los datos PDM levantados por el municipio, lo cual nos asegurara una

buena calidad de estos.
A2-Levantamiento topogréafico

Se daré paso al levantamiento topografico tomando en cuenta la opinién de los
comunarios que mas conozcan el lugar, para demarcar el trazo de la aduccion

desde el punto elegido para la obra de toma, hasta la red de distribucion.
A3-Cuantificacion del agua

Se recabaran los datos necesarios para un anlisis hidroldgico del servicio
nacional de meteorologia e hidrologia (SENAMHI), los mismos seran
procesados para obtener los caudales de la fuente como: Su caudal méaximo,
caudal minimo y caudal medio. Caudales que nos permitiran cuantificar el
recurso hidrico de manera que podamos disefiar las obras civiles del sistema
dandoles servicialidad y seguridad. Ademas, se validara los resultados con

aforos que se haga a la fuente de captacion.
A4-Estudio de la calidad del agua

Se empezara con la toma de muestras en la fuente de agua cuidando que esta
sea lo mas representativa posible, tomando tres veces en distintos tiempos en el
mismo lugar para tal efecto. Estas seran llevadas a un laboratorio de andlisis de
la calidad del agua pertinente que nos proporcione un informe de calidad del

agua.
Fase Il - Procesamiento de la informacion (ingenieria del proyecto)
Al-Disefio de estructuras del sistema

Se procedera al disefio de las obras civiles como: Obra de toma, desarenador,
tanque de almacenamiento, y otras que en el disefio se requieran. En el proceso

de disefio se adoptaran los criterios vertidos por las normas NB689 (regula el



disefio de sistemas de agua potable), NB512 (regula la calidad del agua), como
de la bibliografia citada.

A2-Disefno de la red de distribucién

Con datos ya conocidos por los estudios mencionados lineas arriba, se
procederd al céalculo de la red de distribucion, adoptando la metodologia de
acuerdo a la distribucion de la poblacion buscando siempre que todo el disefio
tenga funcionalidad adecuada. Para el disefio se tomaran los procedimientos y

sugerencias de la bibliografia citada en el presente proyecto.
A3-Elaboracion de planos a detalle

Mediante el uso del software AUTO-CAD, CIVIL 3D vy otros, se procedera a la
documentacién grafica del disefio: De las obras civiles, la red de distribucion,

tanque de almacenamiento, red de distribucidn, etc. (ver ANEXO 7)
A4-Presupuesto del sistema

Se elaboraran los cémputos métricos en base a los planos del disefio final, los
cuéles relacionados con el analisis de precios unitarios, que seran levantados
buscando la mayor realidad del mercado, los mismos proporcionaran el costo y

presupuesto final de la obra. (ver ANEXO 3)
A5-Cronograma de actividades

Para la materializacion de la obra se requerird hacer una programacion del
mismo de acuerdo a las caracteristicas de la zona; para tal efecto, se emplearé el
diagrama Gantt. Como un cronograma PERT CPM para determinar la ruta
critica (ver ANEXO 4)
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CAPITULO Il (DIAGNOSTICO DEL AREA DE INFLUENCIA DEL PROYECTO)

2.1 Ubicacion geogréfica del proyecto:

La comunidad de Alto Lajas, se halla situada en el distrito quinto del municipio de San
Lorenzo, primera seccién de la provincia Méndez del departamento de Tarija.

Se encuentra entre las siguientes coordenadas:

Figura 2.1 — Coordenadas de ubicacién de la comunidad Alto Lajas

PUNTOS| LATITUD | LONGITUD
P1 21°22'2.77"S | 64°47'5.03"0
P2 21°21'18.19"S | 64°46'15.25"0
P3 21°22'23.40"S | 64°46'49.94"0
P4 21°21'50.78"S | 64°45'48.86"0

Fuente: elaboracion propia mediante el software google Earth Win 2011

Altura promedio: 2.131 m.s.n.m.
2.2 Acceso a la zona del proyecto

La comunidad de Alto Lajas donde se desarrollara el proyecto de disefio hidraulico de agua
potable, se ubica a 24 km de la ciudad de Tarija de los cuéles 22 km esta asfaltado y 2 km

de camino vecinal (tierra).

Cuadro 2.1- Distancias al area del proyecto

Tramo Distancia| Tipo Tiempo
Tarija-San. Lorenzo 15 km | Asfaltado | 20 minutos
San Lorenzo — cruce alto Lajas 7 km | Asfaltado | 10 minutos
Cruce alto Lajas — alto lajas 2 km Tierra | 5 minutos
TOTAL 24 km 35 minutos

Fuente: plan de desarrollo municipal “Honorable Alcaldia de San Lorenzo”
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Para ubicar la obra de toma de agua, es necesario entrar de unos 2 a 3 km hasta la ultima
casa, luego por ser zona de acceso dificil y erosionado, se debe caminar a pie por la serrania
unos 3km. (Ver ANEXO 9; Figura A-9.2).

2.3 Descripcion de la zona:

La comunidad de Alto Lajas se sitla a los pies de la cordillera de Sama, por lo que
fisiograficamente pertenece a los valles altos y cabeceras de valles, distribuidos entre los
rangos de 2100 a 2300 m y los 3000 a 3200 m de altitud presentando las siguientes

caracteristicas:

Topografia: escarpada de fuertes pendientes con montafias se caracterizan por mostrar
fisonomia de aspecto masivo, cimas variables, divisorias de aguas poco discernibles y
con grado de diseccion de ligero, mesurado y fuerte. En muchos sitios se presentan
movimientos en masa y vestigios de accion glaciaria. La litologia es variable, se

encuentran rocas sedimentarias: Areniscas, arcillita y lutitas.

Suelo: En las montafias son generalmente superficiales, solo en lugares en procesos
de acumulacién de material coluvial, algo profundas. Generalmente muestran signos de
erosion laminar a medida y en algunos sectores severa con carcavas. El drenaje
varia de bien a moderadamente bien drenado y los colores de suelo varian de pardo
oscuros en los horizontes superficiales a pardo amarillento oscuro en los horizontes a
mas profundidad. La textura es predominantemente franco arenosa, con muy pocos
a abundantes fragmentos gruesos. Los suelos no son calcéareos, con estructura en
bloques sub-angulares, pH entre 4,8 y 7,9 y no son salinos ni sédicos, los contenidos de
materia organica son bajos a medios y la disponibilidad de nutrientes generalmente es

baja.

Clima: segun datos extraidos del PDM (plan de desarrollo municipal del Municipio de
San Lorenzo) la comunidad de Alto Lajas se clasifica en una zona Templada semi
arida. La clasificacion climatica se determind, por el método Schaufelberguer quién
establece la union de dos metodologias como la clasificacion de Caldas y Lang. (Ver
ANEXO 9; Figura A-9.1)
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Flora: La vegetacion que caracteriza a este piso son manchas de bosques xerofiticos
espinosos con presencia de arbustales, con flora rica en elementos andinos

endémicos y subendémicos.

Fauna: La fauna estd constituida por mamiferos carniceros, mamiferos herbivoros,
aves, reptiles entre los mas importantes de la fauna terrestre. Actualmente se encuentra
dispersa a causa de las profundas intervenciones del hombre, ya sea por la
explotacion forestal sin control, lo que estd ademés ocasionando cambios en la
estructura de la vegetacion, destruyendo de esta forma su habitat natural. La fauna y vida

silvestre, constituye una alternativa alimentaria de la poblacion.
2.4 Aspectos sociales.-
2.4.1 Poblacién beneficiaria.-

Actualmente se cuenta con una poblacién de 116 personas en la comunidad de Alto Lajas

que se distribuyen de la siguiente manera:

Cuadro 2.2 - Numero de beneficiarios segun censo 2011

MUJERES HOMBRES TOTAL
62 54 116
53,45% 46,55% 100,00%

Fuente: censo de elaboracion propia
Fecha del censo: 14 de agosto del 2011

Figura 2.2 — Distribucion de género

=1 MUJERES
E HOMBRES

Fuente: censo de elaboracion propia
Fecha del censo: 14 de agosto del 2011
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2.4.2 Actitud de los comunarios ante el proyecto.-

El proyecto “Disefio hidraulico de un sistema de agua potable para la comunidad de Alto
Lajas” es una propuesta de solucion a la necesidad de agua potable que esta poblacion

requiere.

Por parte de la comunidad, esta iniciativa es respaldada por los pobladores, esperando
contar con el servicio por los grandes beneficios que traerd para ellos. Con una alta
expectativa por parte de los comunarios que con este proyecto se podra solicitar

financiamiento para la etapa de ejecucion.
2.5 Actividad econdmica de la poblacion.-

De acuerdo a los datos recopilados se puede apreciar:

Cuadro 2.3 - Actividad socioeconémica por nimero de familias segin censo 2011

AGRICULTURA 20 80%
EMPLEADOS 5 20%
TOTALES: 25 100%

Fuente: censo de elaboracion propia
Fecha del censo: 14 de agosto del 2011

Segun el cuadro 2.3 se puede apreciar que la principal actividad de la comunidad de Alto

Lajas es la agricultura, constituyéndose en su principal fuente econémica.
Aunque se evidencia actividades menores como:

o La crianza de animales como: Vacas, chivos, cerdos, caballos entre otros.

o Elaboracion artesanal de pan y queso.
2.6 Servicios basicos
2.6.1 Salud

En el tema de salud, segun los datos recopilados mediante censo y encuestas realizadas, se

puede comprobar que los comunarios de la zona no presentan problemas de salud graves,
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siendo la enfermedad més recurrente la respiratoria. Como también la carencia de un

centro de salud.
2.6.2 Vivienda

Conformado por 25 viviendas construidas en un 90% de materiales de piedra, adobe y teja.
Con un promedio de 5 personas por vivienda.

2.6.3 Educacion

La comunidad de alto lajas no cuenta con un centro educativo, los estudiantes de la zona se
trasladan por medios propios a centros educativos mas cercanos como Canasmoro 0 San

Lorenzo.
2.7 Organizaciones

La comunidad de Alto Lajas esta representada por el corregidor, que ejerce la autoridad en
forma anual apoyandose en personas elegidas a través del voto, las mismas van
informando y consensuando actividades en la comunidad, mediante una reunion que se

realiza a cabo cada segundo domingo del mes.
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CAPITULO 11l (ESTUDIOS PRELIMINARES)

Para disefiar un sistema de agua potable se debe tomar en cuenta que el suministro sea
constanste en la cantidad y calidad requeridas para consumo humano. Por tanto en el
presente acapite se desarrollara los estudios preliminares que vayan a validar esta

condicionante.

Se trabajara sobre:

s Un estudio topografico, sobre el cual se emplazara el disefio del sistema.

s Un estudio de la calidad del agua, que valide la aptitud de la misma para consumo
humano.

s Un estudio hidrologico, para validar la continuidad del servicio en la cantidad
necesaria.

3.1 Estudio Topografico

El mismo consistio en un levantamiento topografico a partir de las coordenadas
referenciales tomadas mediante GPS (Global Positioning System), barriendo toda la
superficie considerada para la aduccion desde la seccion adoptada del rio para la obra de
toma hasta la red de distribucion. Para tal efecto se consensuo con los comunarios para

evitar problemas posteriores de invasion de predios particulares.

El informe topografico se encuentra disponible en el ANEXO 5, sobre el cual se trabajo.

3.2 Estudio de la calidad del agua

El término calidad del agua es relativo, referido a la composicion del agua en la medida en
que esta es afectada por la concentracion de sustancias producidas por procesos naturales y
actividades humanas.

Como tal, es un téermino neutral que no puede ser clasificado como bueno o malo sin hacer
referencia al uso para el cual el agua es destinada.

Por tanto la condicionante de potabilidad hace referencia a la calidad del agua, cuyos

parametros se encuentran estandarizados, en nuestro pais por la norma Boliviana NB — 512.



cuadro 3.1 - parametros de control y técnicas de analisis para agua potable

PARAMETRO

TECNICA

VALORES MAXIMOS
PERMITIDOS
SEGUN NB 512-2004

PARAMETROS FISICOS Y ORGANOLEPTICOS:

Olor Organoléptico Ninguno
Sabor Organoléptico Ninguno
Turbiedad Espectrofotométrico 5 UNT
Sélidos totales disueltos Gravimétrico 1000 mg/I
PARAMETROS QUIMICOS:
Alcalinidad total Volumetria 370 mgCaCOs/|
Antimonio Absorcion atdmica 0,005 mg/I
Arsénico Absorcion atdmica 0,05 mg/I
Boro Absorcién atdmica 0,3 mg/l
Nitrégeno amoniacal Volumetria 0.5 mg/l
Cadmio Absorcién atdmica 0,005 mg/I
Calcio Volumetria 200 mg/I
Absorcion atdmica
Cloro residual Sensorial comparativo (DPD) 0,2-1mg/l
Cloruros Volumetria 250 mg/I
Cobalto Absorcion atdmica 1,0 mg/I
Cobre Absorcion atémica 1,00 mg/I
Color Espectrofotometria 15 UCvV
Conductividad eléctrica (20°C) Potenciometria 1500 uS/cm
Cromo Absorcién atbmica 0,05 mg/I
Dureza total Volumetria 500 mgCaCOs/|
Fluoruros Volumetria 1.5 mg/l
Hierro total Absorcién atbmica 0.3 mg/l
Indice de Langelier Nomografico (-0.5)a(+0.5)
Magnesio Célculo 150 mg/I
Absorcion atémica
Manganeso Espectrofotometria 0.1 mg/l
Absorcion atémica
Mercurio Absorcion atémica 0,001 mg/l
Niquel Absorcion atdmica 0,05 mg/l
Nitratos Espectrofotometria 45 mg/I
Nitritos Espectrofotometria 0.1 mg/l
pH Potenciometria 6.5-9.0
Plomo Absorcion atémica 0,01 mg/l
Sodio Absorcion atémica 200 mg/Il
Sulfatos Espectrofotometria 300 mg/I
PARAMETROS MICROBIOLOGICOS:
Coliformes totales Namero mas probable 0 UFC/100 ml
Membrana filtrante
Escherichia Coli Namero mas probable 0 UFC/100 ml

Membrana filtrante

Heterdtrofos

Recuento en placa fluida

500 UFC/100 ml

Fuente: Norma Boliviana (NB - 512)

bacterioldégico mediante un laboratorio especializado en el tema.
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Para tal efecto se sometié una muestra de agua de la fuente a un analisis fisico, quimico y
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El informe de la calidad del agua, se encuentra disponible en el ANEXO 6.

3.3 Estudio hidrolégico

En cuanto al estudio de la hidrologia, a continuacion se mostrara el calculo empleado para
la determinacion de los caudales de disefio: Caudal minimo para garantizar el suministro y

el maximo para garantizar la obra de toma.

Tomando en cuenta la cuenca de aporte a la quebrada de Pajchani (ver Fig. 3.1), para la

deduccion del caudal méximo se empleard el método racional.

_CxixA (3.1)
36
Donde:
Q:  caudal méximo, en (m%s).
C: coeficiente de escorrentia, que depende de la cobertura vegetal, la
pendiente y el tipo de suelo, sin dimensiones.
i intensidad de lluvia, para una duracion igual al tiempo de concentracién, y
para un periodo de retorno dado, en (mm/hr).
A: area de la cuenca en (km?).

Figura 3.1 - Cuenca del proyecto

PERIMETRO: 9.47 (km)
AREA: 5.39 (km?)

H = 4376m-2461m =1915 m
L=6.785m

S=27%

Donde:

H: diferencia de alturas

(cota sup.- cota inf.)
L: longitud del cauce principal
S: pendiente media de la cuenca

Fuente: elaboracion propia mediante software (Google Earth 2011)
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3.3.1 Precipitaciones

Dentro la cuenca determinada no existen estaciones meteorologicas, por lo cual se emplean

estaciones cercanas a la comunidad:

o Estacion de Trancas
o Estacién de Sella

o Estacién cerrada de Canasmoro

Figura 3.2 - Estaciones cercanas a la cuenca del proyecto

N
ESTACION:
TRANCAS

Lat. S.: 21°18'29" o,
Long. W.: 64° 48' 57" e : N :
T o 27, S i ESTACION: QDA.

SELLAS

Lat. S.. 21°23'11"
Lona. W.: 64° 40' 52"

okde S U
ESTACION:
CANASMORO

Lat. S.: 21°32'00"

[ SRR e YA \ : Bt &e

Fuente: elaboracién propia mediante software (Google Earth 2011)

Los datos proporcionados por el Senamhi, de estas estaciones meteoroldgicas se encuentran
a disposicion, (Ver ANEXO 9; Cuadros A-9.1, A-9.2 y A-9.3)
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Para la siguiente informacion seleccionada de lluvias maximas, en mm, en el rango de afios

dado (1992-2003), se calcula:

Cuadro 3.2 — Precipitaciones maximas en 24 h

ARO | TRANCAS | CANASMORO %EDLAI\_?_ : Cal_culo ;Iiel promedio:
1992 50,0 207,5 40 X=N
1993 91,2 189,6 63 o Célculo de la desviacion :
1994 49,0 145,6 80,5 ,
1995 704 240,6 52,1 . ZN (Xi - Xy’
1996 49,3 120,5 52 N N-1
1997 100,5 265,8 110 )
s Célculo de la moda:
1998 41,4 80,8 40
1999 48,4 142,5 62,5 Ed =X — 0,45 * Sx
2000 95,2 124,3 2,4 s Célculo de la caracteristica:
2001 56,6 180,9 49,5 Sx
2002 60,7 172 55,6 Kd = 0557« Ed
2003 60,5 97,9 63,4
RESUMEN
v
N 12,0 12,0 12,0
X 64,4 164,0 61,8
SX 20,3 56,2 19,4
Ed 55,3 138,7 53,0
Kd 0,7 0,7 0,7
Los mismos son ponderados, deacuerdo al numero de datos que presentan en la serie:
» Edp=82.3
» Kdp=0.7

Con estos estos valores se calcula la altura de lluvia méxima horaria, segun el valor del
tiempo de concentracion se aplicara la ecuacion (3.2) para tiempos de concentracion entre
(2 h<Tc<24 h).

Donde:

t\B
htT = Edp * (E) * (1+ Kdp *logT) (3.2)

htT: altura de lluvia maxima horaria (mm)
tiempo de lluvia (h)
gradiente de precipitacion, exponente que varia 0.2 y 0.3
equivalente de lluvia diaria (h)

- R = ~+

periodo de retorno (afios)



20

Como la ecuacidn (3.3) para Tc <2 h.

yej
htT = hdT *[tj
24

(3.3)
Donde:
htT: altura de lluvia maxima horaria (mm)
hdT: altura de lluvia méxima diaria (mm)
t: tiempo de lluvia (h)
B: gradiente de precipitacion, exponente que varia 0.2 y 0.3
Nota:

v' “t” debe ser igual al “T¢” tiempo de concentracion de la cuenca, en el caso que se
analicen lluvias maximas.

v' “a” dispone valores de acuerdo al tamaifio de la cuenca:
Para cuencas pequefias < 20 km? (2 h)
Para cuencas grandes >20 km? (12 h).

v “B” se define como la gradiente de precipitaciones en la curva h-D-T, mediante

estudios elaborados en base a estaciones patrones en Bolivia se ha determinado que

el valor de “ #” varia entre 0.2 a 0.3 razon por la cual se asume un valor de g =0,2

para la obtencidn de resultados del lado de la seguridad.
3.3.2 Caudales
3.3.2.1 Caudal méaximo
s Calculo del tiempo de concentracion:

Se calcula por medio de expresiones empiricas, las cuales dependen de las caracteristicas

fisicas de la cuenca:

- Férmula de Kirpich

0.871%1° )"
Te= (TJ . Tc=0472 h.
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- Férmula de Basso, E

L 0,77
- Formula de Pizarro
2 0.77
Tc= 13,548*(b} : Tc =0.768h.

Donde:

Tc: Tiempo de concentracion (h)
Longitud del cauce principal (km)
Diferencia de alturas de la cuenca en (m)

Area de la cuenca (km?)

@ > I r

Pendiente media del cauce principal
Adoptando un Tc de 0.472 h, por ser un valor conservador entre las tres formulas citadas.

Para luego evaluar segun el caso la ecuacion (3.2) o (3.3), como el Tc es menor a 2 h se
aplicara la ecuacion (3.3):

t B
htT =hdT *(J
24

Donde la altura de lluvia méxima diaria sera:

hdT = Edp* 1+ Kdp*logT) (3.4)
Donde:

hdT: altura de lluvia maxima diaria (mm)
Edp: moda ponderada

Kdp: Caracteristica ponderada

T:  periodo de retorno (h)
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Aplicando la ecuacién (3.3) y (3.4), para diferentes tiempos de duracion de lluvias en horas

y tiempos de retorno se tiene:

Cuadro 3.3 — alturas de lluvia maxima horaria

periodos de duracién de lluvias en horas (t)

T(afios) 0 0.25 0.5 1.03 2 3 4 5
5 0 32.38 | 45.33 | 64.75 | 73.94 80.19 84.94 88.81
10 0 36.87 | 51.62 | 73.74 | 84.21 91.32 96.73 101.15
20 0 41.37 | 57.91 | 82.73 | 94.48 102.46 | 108.53 | 113.48
25 0 42.81 | 59.94 | 85.63 | 97.78 106.04 | 112.32 | 117.45
50 0 4731 | 66.24 | 94.62 | 108.05 | 117.18 | 124.12 | 129.78
Figura 3.3 —curvas htT — D -T
140
. =X
t - M I ( 9—Seriesl
£ 100 =
E .
= [__‘—I—Serlesz
5 80 .
S Series3
S |8 60
S o =é=Seriesd
2 40
IS | == Series5
20 1
0 : T T T 1
0o i 1 2 3 4 5

Tiempo (h)

Determinandose una altura de precipitacion horaria de: htT: 56,2 mm para un T de 20 afios

o Calculo de la intensidad maxima de lluvia:

T
P= (3.5)

Mediante la evaluacion de la ecuacién 3.5, se tendra:

Cuadro 3.4 — intensidades de lluvia

periodos de duracion de lluvias en horas (t)

T(afios) 0.25 0.5 1.03 2 3 4 5
5 129.50 90.65 62.86 | 36.97 | 26.73 | 21.23 | 17.76
10 147.49 103.24 | 71.59 | 42.10 | 30.44 | 24.18 | 20.23
20 165.47 115.83 | 80.32 | 47.24 | 34.15 | 27.13 | 22.70
25 171.26 119.88 | 83.14 | 48.89 | 35.35 | 28.08 | 23.49

50

189.24 | 132.47 | 91.87 | 54.03 | 39.06 | 31.03 | 25.96




Con estos datos se graficara y obtendra una ecuacién para Tc: 20 afios del proyecto.

Presipitacion (mm)

200.00

180.00

160.00

140.00

120.00

100.00

80.00

60.00

40.00

20.00

0.00

Figura 3.4 —curvas I-D-T

Imax = 71.599 t - 0673
R? =0.9896

=&=—TR=5 afios
== TR=10 afios
TR=20 afios
=>&=TR=25 afios
=i=TR=50 afios

Tiempo (h)

De donde se obtiene:

i =71.599 % T¢c~0673
i = 71.599 % 0.47270:673
i =118.67 (mm/h)

o Célculo del coeficiente de escorrentia:

(3.6)

La determinacion del coeficiente de escorrentia se la realizard por medio de la siguiente

ecuacion:

Donde:

FA:

FP:

FV:

FA+FP +FV
c = 3

Factor de escorrentia por el area de la cuenca

factor de escorrentia por la precipitacion media anual

factor de escorrentia por cubierta verde de la cuenca.

Estos factores son propuestos, (Ver ANEXO 9; Cuadro A-9.4).

(3.7)

23
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Adoptando:
FA: 0.2 (para cuencas de area < 10 km?)

FP: 0 - 0.05 (para precipitaciones medias anuales menores a < 800 mm), como la estacion

mas cercana (Est. Canasmoro) tiene una Pmed anual de 582 mm se adopta FP: 0.05

Deacuerdo al factor por cubierta verde se tiene:

TERRENO CONSTITUIDO CON PASTO |20 % | 0,01 A 0,30
TERRENO CUBIERTO CON BOSQUE | 0% | 0,05 A 0,20

TERRENO SIN CULTIVAR 80 % 0,25 A 0,50
0.01+0.3 0.25+0.5
FV = 20% = (—) + 80% = (—)
2 2
FV =0.40

Luego mediante la ecuacion (3.7), se tiene:

FA+FP +FV
c =
3
0.20 + 0.05 + 0.40
Cc =
3
c=0.22

= Evaluando la ecuacion (3.1), método racional obtenemos:
CxixA
36

_ 0.22%118.67 * 5.35
N 3,6

Q =38.8 m®s

3.3.2.2 Caudal minimo

El caudal minimo se calculard mediante el método de las pérdidas, aplicado a la cuenca

Guadalquivir para posteriormente extrapolar los resultados a cuenca del proyecto (cuenca
Pajchani).



Se parte de datos de alturas de precipitacion de la cuenca con datos de aforos trabajando
con las estaciones que formen parte de la cuenca o estén proximas a ella, entre estas:

- Estacion Sella Qdas.
- Estacién de Trancas
- Estacién cerrada de Canasmoro

Figura 3.5 - Estaciones proximas a la cuenca patrén (Guadalquivir)

PERIMETRO: 9.47 (km)

AREA: 245 (km?)

H = 4526m-1961m =2565 m

L=6.785m

S=38%

Donde:

H: diferencia de alturas
(cota sup.- cota inf.)

L: longitud del cauce principal
S: pendiente media de la cuenca

, EST-SELLA

Fuente: elaboracion propia mediante software (Google Earth 2011)
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= Se parte de datos de alturas de precipitacion de la cuenca que presenta datos de aforos.
Ademas de estaciones que pertenezcan a la misma o estén proximas a ella.
Cuadro 3.5 — Altura de precipitacion anual (mm)

SELLA

ARIO CANASMORO QDAS, TRANCAS
1992 5325 584 826.4
1993 643.1 640.8 858.6
1994 504.2 780.4
1995 690 665.5 923.3
1996 586.6 603.3 845.5
1997 817.1
1998 338.6 5215
1999 625.8 664.9
2000 644.1 833
2001 606.9 658.8 889.6
2002 542.4 607

Fuente: Datos extraidos del SENAMHI.



s Evaluando para cada estacion sus parametros

Los mismos seran ponderados para unificar los parametros de acuerdo al nimero de datos:

o Para determinar las precipitaciones minimas medias anuales se aplica la siguiente

ecuacion:

Donde:

ESTACIONES| M(h) s(h) | N°datos
1 |CANASMORO| 566.283| 123.491 6
2 |SELLA QDAS.| 607.656] 55.065 9
3 TRANCAS 778.845| 126.229| 11

ESTACIONES| M(h)p | S(h)p CV
1 |CANASMORO
2 |SELLAQDAS.| 703.82 | 125263 | 17.8%
3 | TRANCAS

Probabilidad o frecuencia

1
P=1-(1-7)N

Riesgo con el que se calcula el proyecto

Vida util del proyecto

Periodo de retorno

(3.8)

Se calcula las probabilidades para diferentes valores de N y r asumidos:

Para el presente proyecto se tomara la probabilidad para N=20 afios y un r de 20%

N
(ANOS) | r=20% | r=30% | r=40% | r=50%
0.20 0.30 0.40 0.50
10 221% | 350% | 4.98% | 6.70%
20 111% | 1.77% | 252% | 3.41%
30 074% | 118% | 1.69% | 2.28%
50 045% | 0.71% | 1.02% | 1.38%




o Se gréfica y ajusta una recta en papel probabilistico

1000.00

PRECIPITACION MINIMA (mm)

100.00

Figura 3.6 — probabilidades de precipitaciones minimas

Hp =367,02*P + 520,32

RZ=1

0%

10%

20% 30%

40%

50% 60%

PROBABILIDADES (%)

70%

80%

90%
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s Con los valores de probabilidad y aplicando la ecuacion calibrada se calculan las alturas

de precipitacion minima anual para la cuenca:

Donde:

HP:

P:

Precipitacion minima anual en (mm) para la cuenca para diferentes afios y riesgos:

Hp = 367.02 % P + 520.32

altura de precipitacion (mm/afio)

Probabilidad calculada.

(3.9)

N
(ANOS) | r=20% | r=30% | r=40% | r=50%
0,20 0,30 0,40 0,50
10 528 533 539 545
20 524,39 527 530 533
30 523 525 527 529
50 522 523 524 525




Luego partiendo de la ecuacion del balance hidrico:

P=E+I+R
Donde:
E: Pérdidas por evapotranspiracion
I: Pérdidas por infiltracion
R: Escurrimiento superficial

28

(3.10)

Ya que no se disponen de caudales aforados en la cuenca de interés, se trabajara con los

datos existentes de una cuenca vecina (Guadalquivir). (Ver ANEXO 9 Cuadros A-9.5y A-

9.6)

Cuadro 3.6 — Resumen precipitacion anual — caudales medios anuales

Donde el area involucrada es: A: 214 km?

P. Anual Q1 med. |CAUDAL(Q>)
PERIODO (mm) (m°fs) (mm)
86-87 986,60 1,90 279,75
87-88 603,20 1,93 284,84
88-89 680,00 0,72 105,86
89-90 785,90 0,82 120,60
92-93 721,30 1,03 151,69
93-94 858,80 1,42 209,16
94-95 879,60 1,04 153,46
02-03 688,40 1,13 166,76
03-04 732,50 0,54 79,78
04-05 640,40 0,65 96,21
05-06 780,20 2,04 300,73
06-07 729,40 1,73 25&
CONVERSION:
_Qq * 86400 365
2 A
DONDE:

Q,: Caudal medio anual (mm)
Q,: Caudal medio anual (m%/s)
A: Areade la cuenca (m)




Luego aplicando la ecuacion (3.10):

Donde:

E+I=P—R

E+I: equivalen a las pérdidas.
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En los datos del cuadro 3.6, se calculan las pérdidas correspondientes a los afios tomados en

cuenta:

Cuadro 3.7 — Valores de las pérdidas

periodo precipitacion| Caudal perdida
(mm) (mm) (mm)
86-87 986,60 279,75 706,85
87-88 603,20 284,84 318,36
88-89 680,00 105,86 574,14
89-90 785,90 120,60 665,30
92-93 721,30 151,69 569,61
93-94 858,80 209,16 649,64
94-95 879,60 153,46 726,14
02-03 688,40 166,76 521,64
03-04 732,50 79,78 652,72
04-05 640,40 96,21 544,19
05-06 780,20 300,73 479,47
06-07 729,40 255,50 473,90

De los datos del Cuadro 3.7, se calibra una ecuacion de (pérdidas vs precipitaciones):

Pérdidas(mm)

800

700

600

500

AJUSTE DE DATOS

///.
T ‘J///
P y = 1.3862x0-9245]
T/ R2=0.997 [
EEEEEEEEE
600 650 700 750 800 850

precipitacion anual (mm)

900
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Obteniendo la siguiente ecuacion:

Per = 1.3862 x p9-9245 (3.11)

Donde:

Per: pérdidas de evaporacion transpiracion e infiltracion (mm)

P:  precipitacion media anual (mm)

Reemplazando a esta ecuacion con la precipitacion minima hallada para una N=20 afios y
un r=20% de 524.4 mm se adquiere una pérdida de 453.1 mm.

Luego mediante la ecuacion del balance hidrico se determina el caudal minimo:

P =Per+R
R =P — Per

Rmin=71 mm

Transformando a (m*/s): Rmin=0.484 m®/s

Como este caudal es calculado para la cuenca Guadalquivir se extrapolaran los datos segun
las caracteristicas hidrolédgicas de las dos cuencas:

Calculando un coeficiente de area:

_ AL

C -
POA 2

(3.12)

Donde:

Al:  Areade la cuenca en estudio (Pajchani)
A2:  Areade la cuenca patron (Guadalquivir)
il: Pendiente de la cuenca en estudio (Pajchani)

i2:  Pendiente de la cuenca patron (Guadalquivir)



Cuadro 3.8 — Caracteristicas de las cuencas

S s Cuenca con Q Cuenca sin Q
aforados aforados

Cuenca Guadalquivir Pajchani

Departamento | Tarija Tarija

Provincia Méndez Méndez

a.s.n.m. 2198 m.s.n.m. |2080 m.s.n.m.

Prec. Med. A. | 793.4 mm 582.4 mm

Pendiente 38 % 21 %

A 245 km? 5.39 km?

Fuente: Elaboracion propia.

Aplicando la ecuacién (3.12), se tiene:

Ca=0.016

El mismo se le adaptard al caudal minimo de la cuenca Guadalquivir para extrapolar el

caudal minimo de la cuenca del rio Pajchani

Q (m*/s) = C** Rmin
Q (m%/s) = 0.016 * 0.484 m*/s
Q (m®/s) = 0.008 m%/s
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El cual se distribuira de acuerdo a los coeficientes de los caudales medios mensuales del rio

Guadalquivir, obteniendo de esta los porcentajes de distribucion de caudales respecto al

promedio anual:

OCT. | NOV. | DIC.

ENE. FEB.

MAR

ABR

MAY.

JUN.

JUL.

AGO.

SEP.

| % | 9.32 | 49.07 | 88.58

357.91 | 223.74

371.50

163.39

40.36

22.84

15.46

9.11

8.32

Los mismos seran multiplicados por el caudal minimo para la cuenca Pajchani:

Qmin (m3/s)

7*10™

0.004

0.007| 0.028

0.017

0.029

0.013

0.003 | 0.002

0.0012

7*10* | 6*10™

Qmin (I/s)

0.722

3.801

6.861| 27.72

17.33

28.78

12.66

3.126 | 1.769

1.1976

0.706 | 0.644

Determinandose: un caudal minimo de 0.64 I/s para una N=20 afios y un r=20%




Estos datos son contrastados con datos de aforo realizados:

Figura 3.7 — fotografia del aforamiento

El tipo de aforo que se empled, es el volumétrico, que con una cubeta graduada cada litro,

se midi6 el tiempo de llenado en esos intervalos arrojando los siguientes resultados:

Cuadro 3.9 - Datos primer aforamiento

FECHA: 23 DE JULIO DEL 2011
HORA: 1:55 p.m.
OBSERVACIONES TIEMPOS | CAUDALES

(s) (I/s)

1 1.83 0.55

2 1.77 0.56

3 1.96 0.51

4 1.60 0.63

5 1.64 0.61

6 1.52 0.66

7 1.24 0.81

8 1.13 0.88

9 1.42 0.70

10 1.25 0.80

11 1.38 0.72
PROMEDIO 1.52 0.68

Fuente: elaboracion propia




Cuadro 3.10 - Datos segundo aforamiento

FECHA: 24 DE AGOSTO DEL 2011

HORA: 11:30 a.m.

TIEMPOS | CAUDALES
OBSERVACIONES (s) (I/s)
1 1.82 0.62
2 1.79 0.56
3 1.88 0.58
4 1.85 0.59
5 1.81 0.57
PROMEDIO 1.83 0.59

Fuente: elaboracion propia

Con lo que se valida los resultados obtenidos del caudal minimo.

3.3.2.3 Caudal Ecoldgico
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El caudal explotado de 0.275 I/s de la fuente de captacion equivale al 43% del caudal

minimo (0.64 1/s), siendo el limite permitido por norma del 20 % del mismo.

Ante esta situacion cabe aclarar que aguas debajo del cauce se encuentra la presa Pajchani,

el mismo ha sido disefiado para suplir de riego en época de estiaje, almacenando el agua en

tiempo lluvia y usarla en secano por lo que no influiré la explotacién del caudal por nuestro

sistema. Ademas se debe sefialar que la fuente de agua potable para la comunidad vecina

(Pajchani) es la Qda. Samarina, por tanto se considera que aguas abajo del cauce no se

crearan problemas ante la explotacion del mismo.
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CAPITULO IV (INGENIERIA DEL PROYECTO)

Para la etapa de disefio del sistema se empleara los criterios de disefio y sugerencias
vertidas por la norma Boliviana NB-689, que establece su uso obligatorio sobre el
territorio nacional en marco al articulo segundo de la resolucion ministerial N° 230

emitida el 7 de septiembre del afio 2004.

4.1 Parametros de disefio
4.1.1 Indice de crecimiento poblacional

El indice de crecimiento poblacional se la evalta de acuerdo a los datos obtenidos
por el censo realizado en el presente afio (2011) versus el censo verificado en el 2001,

de esta manera se tendra un indice de crecimiento veraz.

Segun censo nacional ejecutado el afio 2001, en la comunidad de Alto Lajas se
contaba con 95 personas y segun el censo efectuado el 2011, en la actualidad se

cuenta con 116 personas.

Existiendo un crecimiento de 21 personas en 10 afios, lo cual indica un crecimiento

de 2.1 personas por afio. Entonces:

Si 95 > 100%

212> X%
X=22,1% en diez afios

X=2.21 % por cada afio.

Siendo el indice de crecimiento poblacional anual de: 2.21 %.
4.1.2 Poblacion horizonte

La poblacion futura es el crecimiento histérico de la poblacion o crecimiento que ha

sido observado para diferentes periodos de tiempo.



La poblacién futura se la puede calcular con los siguientes métodos:

o Crecimiento aritmético:
Pf = Pax|14+t (4.1)
100

s Crecimiento geométrico:

. t
Pf =Pa * (1+ Lj (4.2)
100

= Meétodo de Wappaus:

szpa*[200+|*t]

200—i =t (4.3)

= Método exponencial:
it
Pf =Pa * e100 (4.4)
Donde:
Pf:  poblacién futura (hab.)
Pa: Poblacion actual (hab.)
t: Periodo de disefio (afios)

i indice de crecimiento anual (%)

Aplicando las ecuaciones (4.1), (4.2), (4.3) y (4.4) se tiene para N=20 afos se tiene:

Cuadro 4.1 - Crecimiento poblacional

Afos | Tiempo | Aritmético | Geométrico | Wappaus | Exponencial
2011 0 116 116 116 116
2012 1 119 119 119 119
2013 2 121 121 121 121
2014 3 124 124 124 124
2015 4 126 127 127 127
2016 5 129 129 130 130
2017 6 131 132 132 132
2018 7 134 135 135 135
2019 8 137 138 138 138




2020 9 139 141 142 142
2021 10 142 144 145 145
2022 11 144 148 148 148
2023 12 147 151 151 151
2024 13 149 154 155 155
2025 14 152 158 158 158
2026 15 154 161 162 162
2027 16 157 165 166 165
2028 17 160 168 170 169
2029 18 162 172 174 173
2030 19 165 176 178 177
2031 20 167 180 182 180

Fuente: Aplicacion de las ecuaciones (4.1), (4.2), (4.3) y (4.4)

Figura 4.1 — Gréfico de crecimiento de la poblacién
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Fuente: Cuadro 4.1

Adoptando los resultados del método exponencial para el disefio del proyecto.

4.1.3 Dotacion media diaria

Para determinar las necesidades de agua potable en zonas habitadas, se deben

considerar los siguientes factores:

o

o

o

Nivel econdmico de la poblacion y tamafio propiedades.

Clima del lugar.

Capacidad de las fuentes
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El primer factor es importante, ya que la capacidad econdmica condiciona las
necesidades de las familias. En consecuencia, los consumos en los sectores de nivel
econdmico elevado son mayores. Conviene recordar, que la dotacion debe cubrir las
necesidades de la poblacion en cuanto a los servicios domésticos, aseo personal,

limpieza, riego de jardines y perdidas en el sistema.

En cuanto al factor clima, su influencia se refleja en los grandes consumos registrados
en poblaciones con clima calido, en relacion con los templados y frios. En muchos

casos la disponibilidad de agua en la fuente limita la dotacion.

Cuadro 4.2 - Dotaciones medias

DOTACION MEDIA (I./hab./dia)
Zona POBLACION (habitantes)
Hasta 500 | 500 — 2000 | 2000 — 5000 | 5000 — 20000 | 20000 — 100000 | >100000
Altiplano | 30-50 30-70 50 -80 80 -100 100 - 150 150-200
Valles 30-70 50-90 70-100 100 - 140 150 - 200 200-300
Llanos 70-90 70 - 110 90 - 120 120-180 200 - 250 250-350

Fuente: Norma Boliviana NB 689

Para la zona de los valles con una poblacién hasta 500 los habitantes varia entre 30 y
70 (I/hab/dia). Se adoptara el valor de 70 (I/hab/dia), por las expectativas de

desarrollo de la comunidad.

4.1.4 Dotacidn futura
El valor de la dotacién futura la podemos obtener de la siguiente ecuacion:
d n
Df = Di = [1+ j (4.5)

100
Donde:

Df:  Dotacién futura

Di:  Dotacion inicial

d:  Variacion anual de la dotacion (0.5 — 2 %)
t: periodo de disefio




Aplicando la ecuacion (4.5) se tiene:

Cuadro 4.3 — Dotacion futura

- . ... | Dotacion Futura
Ano | Tiempo [ Variacion (I/hab./dia)
2011 0 2 70
2012 1 2 71
2013 2 2 73
2014 3 2 74
2015 4 2 76
2016 5 2 77
2017 6 2 79
2018 7 2 80
2019 8 2 82
2020 9 2 84
2021 10 2 85
2022 11 2 87
2023| 12 2 89
2024 13 2 91
2025 14 2 92
2026 15 2 94
2027| 16 2 96
2028 | 17 2 98
2029| 18 2 100
2030 19 2 102
2031 20 2 104

Fuente: Aplicacion de la ecuacion (4.5)

Figura 4.2 — Comportamiento de la dotacion futura
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4.1.5 consumo medio diario

Es el consumo durante 24 horas obtenido como promedio de los consumos diarios
observados en el periodo de un afio.
Podemos establecer el caudal medio diario con la siguiente ecuacion:

Pf * Dot f (4.6)

medio =
Q 86400

Donde:

Qmedio:  caudal medio diario (l/s)
Df:  Dotacidn futura (I/hab/dia)
Pf:  Poblacion futura (hab.)

4.1.6 Consumo maximo diario

Es el consumo maximo durante 24 horas observado durante un periodo de un afio sin
tomar en cuenta los gastos producidos por los incendios.

Se lo determinard multiplicando el consumo medio diario por un coeficiente k1 que
varia entre 1.2 a 1.5 segun las caracteristicas de la poblacion.

Qmax diario = Qm * K1 4.7

Donde:

Qmax diario: caudal méximo diario (/)
Qmedio: caudal medio diario (I/s)
Ki: Factor de variacion diaria (1.2 a 1.5)

Nota: el coeficiente K1 para poblaciones pequefias debe ser mayor que para las grandes.
4.1.7 Consumo méaximo horario

El consumo maximo horario se calculara multiplicando el consumo méximo diario

por un coeficiente k2 que varia entre 1.5 y 2.2 seguin el nimero de habitantes.

Qmax horario = Qmax diario * K2 (4.8)
Donde:
Qmax. h: Caudal maximo horario (I/s)
Qmax. d: Caudal maximo diario (I/s)

K2 : Factor de variacién horaria (1.5)



Cuadro 4.4 — valores de K2

Tamario de poblacion K2
hasta 2000 hab 2.20 - 2.00
2001 - 10000 2.00-1.80
10001 - 100000 1.80 - 1.50

mas de 100000 hab 1.5

Fuente: Norma Boliviana NB 689

Aplicando las ecuaciones anteriores: (4.6), (4.7) y (4.8) se tiene:

Cuadro 4.5 - Distribucién de consumos en el tiempo

~ . ., .. | Qmed | Qmaxd | Qmaxh
ANOS | Tiempo | Pablacién | Dotacion (m3/ dia) (m3/ dia) (m3/ dia)
2011 0 116 70 8.12 10.56 20.06
2012 1 119 71 8.45 10.98 20.87
2013 2 121 73 8.83 11.48 21.82
2014 3 124 74 9.18 11.93 22.66
2015 4 127 76 9.65 12.55 23.84
2016 5 130 7 9.93 12.91 24.53
2017 6 132 79 10.43 13.56 25.76
2018 7 135 80 10.8 14.04 26.68
2019 8 138 82 11.32 14.71 27.95
2020 9 142 84 11.84 15.40 29.25
2021 10 145 85 12.24 15.91 30.23
2022 11 148 87 12.79 16.63 31.59
2023 12 151 89 13.35 17.36 32.97
2024 13 155 91 13.92 18.10 34.39
2025 14 158 92 14.35 18.66 35.45
2026 15 162 94 14.95 19.43 36.92
2027 16 165 96 15.55 20.22 38.41
2028 17 169 98 16.27 21.15 40.18
2029 18 173 100 16.9 21.97 41.74
2030 19 177 102 17.65 22.94 43.59
2031 20 180 104 18.3 23.80 45.21

Fuente: Aplicacion de las ecuaciones (4.6), (4.7) y (4.8)

Siendo los coeficientes:

Se tiene para N=20 afios:

K1:1.3
K2:1.9

Qmaxd: 23.80 (m®/dia)> 0.275 (I/s)
Qmaxh: 45.21 (m®/dia) > 0.523(l/s)

40
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Figura 4.3 — Distribucion de los consumos en el tiempo
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4.2 Componentes del sistema

4.2.1 Fuentes de abastecimiento y captacién (obra de toma)

o Fuentes de abastecimiento.- dentro las posibles fuentes de captacion
convencional de agua que se conoce:

= Fuente superficial (rios 0 quebradas)

= Fuente sub superficiales (vertientes)

» Fuente subterraneas (Acuiferos)

Se hizo el reconocimiento de los lugares de mayor potencial hidrico de la zona
tomando en cuenta los rios, quebradas y vertientes mas cercanos. Las mismas que
segln el relato de los comunarios de la comunidad (Alto Lajas) gran parte de los
mismos se secan en épocas de estiaje. Asegurando como Unica alternativa de

captacion la quebrada de Pajchani. La cual se valida mediante:

= Un analisis de caudales minimos, respaldando este estudio con aforos

realizados en (julio y agosto) versus el caudal maximo diario.
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»= Un andlisis de la calidad del agua a captar, el mismo se encuentra en el
ANEXO 6 que certifica que cumple los requisitos exigidos por la norma
Boliviana NB 512

» la buena ubicacion de la obra de toma que se halla a menos de 2 km de la

primera casa como a una altitud mayor a la poblacion.

s Obra de toma.-La obra de toma es la estructura mas importante de un sistema de
agua potable, es la que define la disposicion de los demas componentes del sistema
ademas de abarcar un buen porcentaje del presupuesto.

La finalidad béasica de las obras de captacion es asegurar de manera continua y bajo

cualquier condicion de flujo la captacion del caudal de disefio previsto.

Se debe tomar en cuenta que la intervencion sobre el recurso hidrico (rio o
quebrada), origina alteraciones en el régimen de caudales, por lo que su aplicacion
deberad considerar al mismo tiempo la satisfaccion de la demanda definida por el

proyecto y la estabilidad de la misma.

Para el presente disefio se optara por el tipo de obra toma con vertedero lateral con

azud derivador.
4.2.2 Linea de aduccidn

La aduccion serd a gravedad por conductos cerrados a presion, en la que el agua se
conduce a presiones superiores a la atmosférica. Por efectos sanidad y evitar la
contaminacion del agua la norma nos sugiere este tipo de aduccién, el material a

emplear sera poli (cloruro de vinilo) - PVC.

El mismo conectara la obra de toma con el tanque de regulacion del sistema. Por
tratarse de una zona montafiosa con fuertes desniveles, de tiene previsto el uso de

camaras rompe presion en el trayecto.
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4.2.3 Tratamiento

En cuanto a la calidad del agua se refiere, en el ANEXO 6 se tiene un informe del
mismo donde se pueden apreciar que los parametros evaluados tanto: fisicos-

quimicos y bacteriologicos estan dentro de los rangos propuestos por la norma.

Excepto por el indice de langelier que deberia estar entre un rango de -0.5 a 0.5 pero
este pardmetro se encuentra en -3.35. Lo cual nos indica que el agua es corrosiva

debiendo en lo posible evitar el uso del hierro en los componentes del sistema.

Para la desinfeccion del agua, utilizaremos un hipoclorador por goteo cuyo disefio fue
extraido de los planos tipo de la” Guia Técnica de Disefio de Agua Potable y
Saneamiento” publicado por el ministerio de servicios obras publicas, que serd

ubicado encima del tanque de regulacion.
o Dosificacion del cloro:
Deacuerdo al balance de masas se tiene:
Q*D =qs=*Cs (4.9)
Donde:

Q: caudal de entrega al tanque [I/s]
D: dosis de cloro [mg/l]
gs: caudal de la solucion [I/s]

Cs: concentracion de la solucion

El caudal de entrega al tanque sera el caudal maximo diario del proyecto: Q: 0.275
[1/s], con una dosis asumida de 0.7 [mg/I] y con un caudal de la solucion que sera
suministrado por un tanque de50 litros de capacidad enl5 dias de operacion de:
3.86*107 [I/s].
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De la ecuacion (4.9) se evaluara la concentracion de la solucion:

Cs = @D
gs
oo 0275%07
5= 386%10-5

Cs = 4990 [mg/l]

Con el que se calculara el cloro activo necesario:

W =V *Cs (4.10)
W =501 *0.00499 kg/!
W = 0.25 Kg CL,

Como la dosis se valué para una concentracion de 70%:

W= g—jz = 0.36 kg de hipoclorito de calcio (HTH) al 70%.

En sintesis se requieren 360 gramos de hipoclorito de calcio en un volumen 50 litros
de agua limpia para una operacion de 15 dias.

Es aconsejable que esta dosificacion sea planificada por el operador del sistema de
manera que se tengan buenos resultados en el analisis de cloro residual cuando el

sistema se encuentre en funcionamiento.
4.2.4 Tanque de almacenamiento

La capacidad del tanque de almacenamiento debe ser mayor o igual que el volumen

de regularizacion, volumen contra incendio o volumen de reserva. Es decir:

Volumen de regulacion
Capacidad > < VVolumen contra incendios
Volumen de reserva

s Volumen de regulacion.-

Vrg = 30 % del Qmaxd (4.11)
Vrg =0.3 *23.80
Vrg =7.14 m*/dfa
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o Volumen contra incendios.-
Vi=Qi*t (4.12)
Qi=3.86 ,/p(1-0.01 /p)
Qi =3.86. +/0.176(1-0.01,/0.176)

Qi =1.61 m*/min

t=2h =120 min
Vi=1.61* 120
Vi=19351m°

Como se puede apreciar el volumen sugerido para contra incendios es excesivo
frente al volumen de regulacién, en ese sentido y tomando en cuenta que se trata de
una comunidad rural donde la viabilidad econémica incide mas, se optard por

desechar este volumen de almacenamiento sugerido.
s Volumen de reserva.-

Vrs = 4h * Qmaxd (4.13)
Vrs = 4h *1dia/24h*23.8 m®/dia
Vrs=3.97 m?

7.14

Capacidad del tanque >
3.97

Siendo el volumen mayor, la aconsejada para la regulacién de 7.14 m®, por motivos
de practicidad y seguridad se adoptara para disefio por las caracteristicas de la zona
los planos tipo de la” Guia Técnica de Disefio de Agua Potable y Saneamiento”
publicado por el ministerio de servicios obras publicas del tanque semi enterrado de

hormigén ciclépeo para 10 m°.

Capacidad del tanque = 10 m®
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4.2.5 Red de distribucion

Es un sistema integrado por una serie de tuberias generalmente enterradas y sus
piezas de unidn y accesorios necesarios para operarla, cuya funcién principal es
conducir agua en forma continua para la prestacion del servicio a los consumidores en

cantidad y con presion adecuada.
4.2.5.1 TIPOS DE REDES
4.2.5.1.1 Red abierta o ramificada

La red esta constituida por tuberias que forman ramificaciones a partir de una linea
principal. La red abierta puede superponerse en poblaciones semidispersas y dispersas
0 cuando por razones topograficas o de conformacion de la poblacion no es posible

un sistema cerrado.
4.2.5.1.2 Red cerrada o anillada

La red esta constituida por tuberias que forman circuitos cerrados o anillos. La red
cerrada puede aplicarse en poblaciones concentradas y semi-concentradas mediante

redes totalmente interconectadas o redes parcialmente interconectadas.

La red puede estar compuesta por una red de tuberias principales y una red de

tuberias secundarias.
4.2.5.1.3 Red mixta o combinada

De acuerdo a las caracteristicas topograficas y distribucion de la poblacion, pueden

aplicarse en forma combinada redes cerradas y redes abiertas.

El tipo de red abierta o ramificada se ajusta mejor a las condiciones de la zona
(comunidad de alto lajas). EI mismo que sera disefiado con el caudal maximo horario
de la poblacion futura tomando las siguientes consideraciones extraidas de la norma
boliviana NB 689.
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4.2.5.2 Presiones de servicio

Durante el periodo de la demanda maxima horaria, la presion dinamica minima en

cualquier punto de la red no debe ser menor a:

o poblaciones iguales 0 menores a 2 000 habitantes 5,00 m.c.a.
o poblaciones entre 2 001 y 10 000 habitantes 10,00 m.c.a.
o poblaciones mayores a 10 000 habitantes 13,00 m.c.a.

Las presiones arriba mencionadas podran incrementarse observando disposiciones
municipales o locales de politicas de desarrollo urbano y seguin las caracteristicas
técnicas del sistema de distribucion.

4.2.5.3 Velocidades

La velocidad minima en la red principal de distribucion en ningun caso debe ser
menor a 0,30 m/s para garantizar su auto limpieza. Para “Poblaciones pequefias”, se
aceptaran velocidades menores, solamente en ramales secundarios. La velocidad

maxima en la red de distribucién no debe ser mayor a 2,00 m/s

4.2.5.4 Didmetros minimos
Los diametros minimos de las tuberias principales para redes cerradas deben ser:

o En poblaciones menores a 2 000 habitantes 17
s En poblaciones de 2 001 a 20 000 habitantes 1 1/2”
o En poblaciones mayores a 20 000 habitantes 2”

En redes abiertas, el didmetro minimo de la tuberia principal debe ser de 17,
aceptandose, en poblaciones menores a 2 000 habitantes, un diametro de 3/4” para

ramales.

4.2 5.5 Pendientes

En este Gltimo caso la pendiente no debe ser menor que la pendiente de la linea

piezometrica de ese tramo.
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4.3 Disefio de obras civiles

4.3.1 Obra de toma

La toma del caudal de disefio se la hara mediante una galeria de infiltracion, ademas
comprenderd de obras complementarias que garanticen la captacion del caudal de
disefio. En la Figura 4.4 se puede apreciar la disposicion de las estructuras planteadas
para la obra de toma:

Figura 4.4 — Esquema de la obra de toma

Fuente: elaboracion propia

La misma sera desarrollada en la siguiente secuencia:

o disefio del azud derivador

o disefio de la tuberia filtrante

= disefio de la tuberia de admision
o desarenador

@ camara de presion
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4.3.1.1 Disefio del azud derivador:

Para su dimensionamiento es necesario, conocer el tirante maximo del cauce para tal
efecto nos apoyamos en el software “HEC-RAS” v 4.0. Que a base de la topografia

de la seccion transversal del lecho y el caudal maximo nos calcula el tirante maximo:

Figura 4.5 — Tirante maximo mediante el software “HEC-RAS V. 4.0”

Fuente: elaboracion propia

Donde para un caudal de 38.8 m%s (Qmax) con un periodo de retorno (T) de 20 afios le
corresponde un tirante de 1.8 m.

DATOS HIDROLOGICOS

Qmax : 38.8 m*/s
Qmin : 0.64 I/s
Qd : 0.275 I/s --> Qmaxd

4.3.1.1.1 Célculo de la socavacion:

Figura 4.6 — socavacion

\ . Profundidad
e de socavacion
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o Primero calcularemos el caudal unitario:

g = Imax (4.14)
B max

q= 208
135

q = 2.864(m*/s*m)

s Luego deduciremos la profundidad Dsa, mediante la siguiente ecuacion:

Dsa=Ds-Ksa (4.15)
Donde:
Ds:  factor (ecu. 4.16)
Ksa: factor de ajuste por la geometria del rio (Ver ANEXO 9; Cuadro A-9.7).
1
q’ )
Ds=1.35- = (4.16)
Donde:

F: factor de Lacey (Ver ANEXO 9; Cuadro A-9.8).

s Aplicando la ecuacién (4.16) con un factor Lacey de 38 para (rocas), se tiene:

1
233
Ds :1.35-(4'149 j

Ds = 0.812(m)

= Luego mediante la ecuacién (4.15) con un factor de ajuste Ksa de 2 (4ngulos
rectos y curvas pronunciadas), se tiene:

Dsa=0.812-2
Dsa=1.623(m)

= Siendo la profundidad de socavacion de:

ds = Dsa—Y max (4.17)
ds =1.623-1.8
ds =-0.177
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El valor negativo nos indica que no existe socavacion o es despreciable, esto se debe

a que el lecho esté constituido por roca.

4.3.1.1.2 Célculo de la carga hidraulica sobre el azud:

Figura 4.7 — carga hidraulica sobre el azud

VZ
Ho -
Hd
| A vy
A
P

= Donde Ho equivale a:
1.3-Yc<H0<15-Yc
Donde:

Yc: tirante critico (m)
Ho:  carga hidraulica disponible (m)

1
2\3
Yc = a
g
1
2\3
Vo - 2.874
9.81

Yc = 0.944(m)

(4.18)

(4.19)



s Aplicando la ecuacion (4.18) con un coeficiente de 1.4 se tiene:

Ho =1.322(m)

De acuerdo a la Figura 4.7 se tiene:
2

Ho=Hd + v
2.9
s Por otra parte por continuidad:
Q=V-A
Q=V-(B-(Hd+P))
Luego combinando las ecuaciones (4.20) y (4.22):

QZ
Ho=Hd+_, 5
B2.(Hd+P)?-2.g

Donde

caudal maximo (m?/s)

ancho del lecho del rio correspondiente al Ymax. (m)
altura del azud derivador (m)

d: carga hidraulica neta (m)

I9WO

(4.20)

(4.21)

(4.22)

(4.23)
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Reemplazamos todos los datos disponibles y adoptando una altura de azud (P) de 1.5
(m) en la ecuacion (4.23), de donde por proceso de iteracion se resuelve:

Hd =1.27(m)

4.3.1.1.3 Célculo del coeficiente de descarga:

Para determinar el coeficiente de descarga se emple6 el cuadro (Ver ANEXO 9; Cuadro

A-9.9).donde mediante la relacion:

P
Ho

P 15
Ho 1322
P

—=1.135
Ho

(4.24)



correspondiendo un coeficiente de escorrentia:
C=3091

Ahora se verifica que el caudal vertido sea mayor al caudal méximo por seguridad:

Quax 2 QV (4.25)
3
Qv=C-L-Ho? (4.26)
Donde:
L: ancho del cauce (m)

3

Qv=23.82-13.5-1.3222

Qv =80.235(m*/s)

Comprobando mediante la ecuacion (4.25):

80.235(m*/s) > 38.8(m*/s) Ok!!!

4.3.1.1.4 Célculo del perfil aerodinamico Creager:
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Sobre la base de los datos del U.S. Bureau of Reclamation, el cuerpo de ingenieros de
los Estados Unidos ha desarrollado varias formas Standard las cuales se representan

por la siguiente ecuacion:
Formula general para el perfil tipo CREAGER

X" =K -Hd" .Y (4.27)
Donde:

Ky n: factores que dependen del paramento aguas arriba (Ver ANEXO 9; Cuadro A-9.10).

K: 2 [Para paredes verticales]
n: 1.85 [Para paredes verticales]

Reemplazando los datos y despejando la ecuacién obtenemos:

X =""Y2 %Y * HJ085 (4.28)



Donde para un desnivel de Y se obtiene una distancia X, a partir del cimaceo:

Y X Figura 4.8 — Perfil Creager agua abajo
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2.500

Aguas arriba la geometria del perfil tipo Creager se basa en radios en funcién a la

carga neta Hd:

Xc= 0,283 Hd R2 =
Yc= 0,126 Hd R2-R1=
R1= 0,530 Hd

0,234 Hd
0,296 Hd

- (%)

Figura 4.9 — Perfil Creager agua arriba




Aplicando las ecuaciones (*), se tiene:

Xc = 0.358812
Yc = 0.159754
R1 = 0.67198
R2 = 0.296686
R2-R1 = 0.375295

Siendo la base del azud: Lgasg = Xc+2.02 = 2.378(m) ~ 2.4 (m)
4.3.1.1.5 Disefio del cuenco de disipacion:

Para el disefio del cuenco de disipacion nos apoyaremos sobre la figura 4.10, donde
se analizaran las secciones correspondientes a: Yc, Y1, Y2 e Y3.

Figura 4.10 — Tirantes de disefio aguas debajo del azud derivador

Y2 Y3

Y1 L
- —_—

Calculo de la velocidad aguas abajo:

V1=./2-g-(Hd+P) (4.29)
V1=./2-9.81-(1.27+1.5)
V1=7.369(m/s)

Para calcular el tirante aguas abajo, tomaremos la ecuacion (4.21):
Q=V1.A

Donde:
Q: caudal maximo de la quebrada (m?/s)

Al: area de la seccion 1 (ver figura 4.10)
V1: velocidad agua abajo (m/s)

55
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También se puede decir que el area en esta seccion es:

Al=Y1*B (4.30)
Luego reemplazando la ecuacion (4.30) en la ecuacion (4.21), despejando el tirante se tiene:
Q
Yl=_"_
V1B (4.31)
Sustituyendo los datos, se tiene:
3838
7.369-13.5
Y1=0.39m

Clasificando al flujo mediante el nimero de Froude:

V1

\ g 'Yl
_ 1369
~/9.81-0.39

F=

(4.32)

F =3.767 > 1 - (flujo supercritico)

Por tirantes conjugados, se obtiene el tirante en la seccion 2:
T{i _ ; (\m _1) (4.33)
Y2=1.892 (m)

Siendo la tirante en la seccion 3:
Y3 =Y max (4.34)
Y3=1.8(m)

La longitud del colchén disipador, se determinara deacuerdo a:

Ls=5-(Y2-Y1) (4.35)

Ls=5-(1.892-0.39)

Ls ~ 7.50(m)
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El espesor de la loza se adoptard en funcion a la experiencia recopilada y
proporcionada por la Cooperacion técnica alemana (gtz) en otros disefios, el mismo
generalmente varia ente 0.3 a 0.5 m, acordando para el presente disefio un espesor de
0.3 m tomando en cuenta que la superficie de fundacion es roca:

e=03m
4.3.1.1.6 Calculo de la estabilidad del azud derivador:

Figura 4.11 — Fuerzas actuantes sobre el cuerpo del azud derivador

1 1
'0.36 " 202 '

____________________

Se comprobara la estabilidad del azud derivador por el método de los esfuerzos
admisibles a vuelco y al deslizamiento adoptando los coeficientes de seguridad para

ambas verificaciones del.4, valor de referencia deacuerdo a la norma venezolana

“‘COVENIN-MINDUR 1756- 98 (Rev. 2001)”

Las fuerzas actuantes seran evaluadas analiticamente, ademas se aplicara la teoria de
Macquorn Rankine para determinar empuje pasivo como activo por parte de los

sedimentos:

o Fuerzas verticales:
= Peso propio > gyHC°= 2400 Kg/m®
P1=2400*0.36*1.5

P1=1291.72(kg/m)

oo _ 2400+ 202*15
2

P2 = 3635,28(Kg /m)
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P3 = 2400* (0.35* (0.36+ 2.02))
P3=1712.45(kg/m)

= Cargade agua > yw= 1000 kg/m’
W1=1000*(0.36*1.27)
W1=454.93(kg/m)
w2 :1000*(1'2720'39)*(0.36Jr 2.02)
W2 =1971.58(kg/m)

= Supresion > vysuelo= 1800 kg/m®

C= 0.5

81=1800*o.5*(036+22'02)*(3.12—0.74)

S1=2545.01(kg/m)
S$2=1800*0.5*%0.74*(0.36+2.02)
S2 =1477.01(kg/ m)

Sumatoria de fuerzas verticales:
FV = P1+P1+P3+W1+W2-S1-S2  (4.36)

FV =5043.95(kg/m)

o Fuerzas horizontales:
= Empuje del agua

2
El= 1000*%

E1=4798.802(kg/m)
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= Empuje activo del sedimento >  ysuelo= 1800 kg/m’
yw = 1000 kg/m?®
¢= 35° ang. Int.rozamiento

Hp® ) PV= Porcentaje de vacios
E2=(kx 5 )xtg°(45—-¢/2) Hp=1m altura de azolves activo

Donde K: K_(l_ﬂ)x )
100 7/5 }/W
K= (1—£)><1.8><1
100
K =1.26
Luego
12
E2= (1.26><?)xtg2(45—35/2)
E2=170.724(kg/ m)

= Empuje pasivo del sedimento

HZ
E3:(k><7p)><tgz(45+¢/2)

2
E3= (1.26x12)><tg2(45+35/2)
E3 = 2324.801(kg/m)

Sumatoria de fuerzas horizontales:
FH =E1+E2-E3
FH =1676.52(Kg /m)
4.3.1.1.6.1 Verificacion al deslizamiento

CSD = LFY =14 (4.37)

> Fh

Donde:
pu= 0.8 [Coef. de friccion ] concreto sobre roca

5043.95
1676.52

CSD=235>14 Okl

CSD = 08=>1.4




60

4.3.1.1.6.2 Verificacion al vuelco

CSV = 2 Me >14 (4.38)

D> Mv

Donde:

Z Me : Sumatoria de momentos estabilizantes (kg*m/m)

D Mv: Sumatoria de momento volcanes (kg*m/m)
3 Me= P1*(036+ 2_02J+ P2*(2*2.02j+ PS*((O'36+ 2'02)j+vv1*(0'36+ 2.02)+w2*(2'02)+ E3*(1*1J
2 3 2 2 2 3
D Me=13615.22(Kg*m/m)

S M= El,{(1.27;1.5) +1j+82*((0.36;2.02)j +Sl*(((0.36+§.02)*2))Jr EZ*[;*lJ

> Mv=9326.49(kg*m/m)

Aplicando la ecuacion (4.38), se obtiene:

CSV =147>14 Ok!!!
4.3.1.2 Dimensionamiento de la tuberia filtrante:

La longitud de la tuberia filtrante puede ser calculada en funcién al caudal unitario
mediante la siguiente ecuacion:

_Q 4.39
L o (4.39)
2*r*k*a
Qu= (Z*aj (4.40)
In ;

Donde:

L Longitud de la tuberia de infiltracion (m)

Q: Caudal a captar (I/s)

Qu: Caudal por unidad de longitud (l/s*m)

k: Coeficiente de permeabilidad (I/s*m?)

a Profundidad a la que se encuentra el conducto respecto al
nivel de agua (m)

r: Radio del conducto (m)
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_2*7*600*1
2*1
In
(0.038)
Qu=11.017(1/s*m)

Por efectos de colmatacion del filtro se considera mayorar el caudal, en nuestro caso
se tomara 10 veces el caudal maximo diario.

Qu

Luego: Lo 275
11.017
L = 0.25(m)

La velocidad de escurrimiento en la tuberia colectora no debe ser menor a 0.50 m/s

para lograr su auto limpieza ni mayor a 1.0 m/s para limitar las pérdidas de carga.

Vo 4*Q (4.41)
Bl 7*D?
_ 4*0.0075
7*0.075°

V =0.53(m/5s) okl

Luego se determinara el numero de oficios necesarios para captar el caudal de

demanda, mediante:

A
A (4.42)
Donde:
n: namero de orificios por metro
A:  éreade flujo en (m?
A=_QU (4.43)
Ve*Cc
a:  éareade cada orifico (m?)
* D2
a=", (4.44)

Qu: caudal unitario (m%/s*m)

Ve: velocidad de entrada en los orificios (0.05 a 0.10 m/s)
Cc:  coeficiente de contraccion (0.55)

d: didmetro del oficio (m)
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Ademaés se deberé verificar que el porcentaje de area abierta no sobre pase el 2% del

tubo, para conservar sus caracteristicas de su estructura.

Aplicando las ecuaciones (4.42), (4.43) y (4.44), calcularemos el nimero de orificios

y el porcentaje de area abierta para varios diametros de orificios:

Cuadro 4.6 — numero de orificios tuberia de infiltracion (a)

Orificios Tuberia
d orif. a n=Ala a-n D tuberia | Areatuberia | Area abierta
A n-D-L

(m) (m%) (orif./m) (m*/m) (m) (m?) (m/m)
0.005 | 0.000020 10201 0.2003 0.076 00.239 83.7%
0.010 | 0.000079 2550 0.2003 0.076 0.239 83.7%
0.020 | 0.000314 638 0.2003 0.076 0.239 83.7%
0.025 | 0.000491 408 0.2003 0.076 0.239 83.7%
0.040 | 0.001257 159 0.2003 0.076 0.239 83.7%
0.050 | 0.001964 102 0.2003 0.076 0.239 83.7%

Se puede ver que no cumple con la condicion de area abierta permisible, exigiendo
gran cantidad de orificios. Por tanto se alargara la tuberia hasta cumplir con la
condicion, encontrando solucién para 45 veces la longitud de la tuberia de

infiltracion:

Cuadro 4.6 — numero de orificios tuberia de infiltracion (b)

Orificios Tuberia
d orif. a n=n/F a-n> D tuberia | Areatuberia | Area abierta
A n-D-L

(m) (m) (orif./m) (m’/m) (m) (m?) (m/m)
0.005 | 0.000020 227 0.0045 0.076 0.239 1.9%
0.010 | 0.000079 57 0.0045 0.076 0.239 1.9%
0.020 | 0.000314 14 0.0045 0.076 0.239 1.9%
0.025 | 0.000491 9 0.0045 0.076 0.239 1.9%
0.040 | 0.001257 4 0.0045 0.076 0.239 1.9%
0.050 | 0.001964 2 0.0045 0.076 0.239 1.9%

Por tanto la longitud de la tuberia de infiltracion sera: 11.23 (m), si lo disponemos en
cuatro tramos las longitudes de cada tramo serd: 2.81 (m) constructivamente

adoptaremos 3 (m) por tramo.
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Adoptando un diametro del (cuadro 4.6) de 2 cm del para los orificios, necesitaremos

hacer 14 orificios por metro de la tuberia de infiltracion (PVC 3”)

Figura 4.12 — distribucion de los orificios de la tuberia de infiltracion

(] ! (] () I
1
EI' PTE, > © lp- 0w m
: & e ¢
Ve ! [ (-] () |
...... L=1m --—-

El material filtrante por recomendaciones debera ser a mas del doble del didmetro del
orificio:
D85
D

<2

orif

Por tanto la grava debera tener como minimo un Dgs de 4 cm. Disponiendo las

siguientes capas:

Numero | Espesor
de capa (cm)

Capa 1l 30 60-70
Capa 2 30 50 - 60
Capa 3 20 40 - 50

D(mm)

4.3.1.3 Dimensionamiento de la tuberia de admisién:

Figura 4.13 — tuberia de admision
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La tuberia de admision que se calculard como orificio para derivar el caudal hacia la
camara de presion.

Q=CxAorx*,/2+xg*H (4.45)

Q: 0.000275 caudal maximo diario (m*/s)

C: 0.8 eficiencia

D 0.381  didmetro de tuberia (m)

g: 9.8 aceleracion de la gravedad (m/s?)
H: 0.46  carga hidraulica de trabajo (m)

Jugando con la carga hidraulica y asignandole un didmetro comercial iteramos hasta
cumplir con el caudal de demanda:

Encontrando solucion, para:

D=0.038100 (m) = equivalente a D=1.5"
Se requiere una:
H=0.46 (m) ~ 0.50 (m) més D/2

Para poder captar el caudal maximo diario.

Figura 4.14 — dimensiones de la tuberia de admision

0.5 (m

I
D=1.5 ”i

4.3.1.4 Desarenador.-

Primero determinaremos el diametro de la particula a decantar, que por examen visual

se establecid que la particula promedio en més cantidad es de: 1.5 mm
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A base del didmetro conocido de la particula, se determina la velocidad de
sedimentacion necesaria, (Ver ANEXO 9; Cuadro A-9.11).

Como también la velocidad de decantacion:
vd=a--/D (4.46)
Donde:

a: coeficiente (Ver ANEXO 9; Cuadro A-9.12).
D: didmetro de la particula (mm)

vd =36--/1.5
Vd =0.44(m/s)

Luego se calculara la altura de la camara de sedimentacion, mediante:

Qd
H=_ %" 4.47
vd B (447)
03
0.44-05
H =0.14(m)

Verificamos con la siguiente condicion:

0.8<E<1
H

0.8< E <1
0.14

0.8<3.6742<1

Como no cumple el valor, se asume 0.9 a la relacion y se despeja H para que cumpla
la condicion:

)
0.9
405
0.9

H =0.56(m) ~0.60 (m)



Ahora se calcula el tiempo de sedimentacion, en base a:

_H
Vs
5 0.56
12.36
ts = 4.04s.

(4.48)

Con este tiempo, se determinaré la longitud de la cAmara:

L=K-Vd-ts

Donde:

(4.49)

K: coeficiente de seguridad (Ver ANEXO 9; Cuadro A-9.13).

Vd: velocidad de decantacion (m/s)

ts: tiempo de sedimentacion (s)

L=1.85-0.44-4.04
L =3.3(m) = 3.5(m)

Figura 4.15 — dimensiones del desarenador
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0.50

3.50

0.5

.60

4.3.1.5 Cémara de presion:

El tanque de presion se dimensiona para cumplir con las condiciones de parada y

partida bruscas, como evitar que ingresen burbujas de aire a la tuberia y reducir la

posibilidad del ingreso de elementos flotantes o0 en suspension.
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Figura 4.16 — Esquema de dimensiones de la cAmara de presion

N

N maximo

Para el dimensionamiento de la camara de presion sera necesaria la siguiente

informacion:

= El caudal de disefio seré el caudal maximo diario: Q=0.000275 m®/s
» El desnivel y la longitud de la tuberia a presién hasta la cAmara rompe presién
donde la presion se hace nula:
Hc=51.3 (m) L=1392 (m)
= Como el didmetro de aduccion: D=0.038 (m) - D=1.5”

o Se fija un valor de altura que evita el ingreso de posibles sedimentos a la tuberia
de presion:
0,3<a, <0,5(m) (4.50)
a:=0.3 (m)
o Se toma de altura equivalente al didmetro de la tuberia de presién:
a,=D (4.51)
a,=0.038 (m)

o Para que el torbellino por el flujo del caudal no genere cavitacion debe dejarse un

nivel minimo equivalente a:

05D <a, <15D (4.52)
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3m|n =0 30(m) (453)
s Tomando: a3 = D, se aprecia que es menor que nivel minimo por lo tanto:
a3=0.3 (m)

o Por defecto del golpe de ariete se crea una elevaciéon del nivel del agua en el
tanque de presion, como seguridad se toma el siguiente valor:

4m|n 0 30(m) (454)
a4=0.3 (m)

s En funcién de la altura del canal hl, de la topografia local, se admite un valor
para la altura de la camara h2 (m) tentativa:

h,=0.7 (m)
= Se fija los valores posibles para la velocidad media de la cAmara de presion:
V, =(0,6-1.0)(m/5s) (4.55)
Adoptando:
V,=0.6 (M)

= Se establece el ancho del tanque de presién:

4.56
b, = v, *h (m) (4.56)
~0.000275
> 0.6%0.7

b, = 0.00065(m)

Dado que la cdmara es menor que el ancho del canal se opta por el ancho de este
ultimo, esta condicion que no se requiere transicion horizontal:

b,=0.5 (m)
o Se determina la altura del volumen de agua en el tanque para el arranque

hyg = 7*b* () (4.57)

L _ 0000275
207 7%05*%./0.7
h,, =0.000094 (m)



o

]

la profundidad hasta el nivel de referencia, sera:
h,e=a, +a, +a; +h,, (4.58)
h’,.=0.3+0.038 + 0.3+ 0.000094
h*,.=0.64(m)

Luego comprobando que la acotacion asumida h2 sea mayor a la calculada:
h, >h7, (4.59)
0.7>0.64

69

Dado que se cumple la siguiente condicion, el nivel de referencia de la cAmara de

presion estard a 0.7 (m) del piso.

o

o

[u]

La longitud de la cAmara de presion es:
Q*L*./n,

|_2 = 0,304*7H *D? (m) (460)
L — 0304 0-000275*1392* 0.7
27 51.3*0.038?

L, =1.3(m)

Se calcula la altura de nivel maximo:
*
= 22279 (m) (4.61)
b, \/72
~0,25*0.000275 (m)
2 0.5*./0.7

h,, =0.125(m)

Siendo la altura total de la cAmara:

h,, =h, +h,, +a, (4.62)

h,, =0.7+0.125+0.3
h, =1.125(m) ~ h, =1.20(m)
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Figura 4.17 —dimensiones de la camara de presion

AN

1.20 m”

y

4.3.2 Linea de aduccion y red de distribucion

Para la aduccién, tanto para la red de distribucion se adoptaran las consideraciones dadas en

la norma boliviana NB-689 para su disefio.

4.3.2.1Linea de aduccion

Para el disefio de la aduccion se trabajara con la ecuacion de Darcy-Weisbach:

hf =hu*L (4.63)
*\/2
hu = f *V
D*2*g

Donde:

hf: perdida de carga por friccion (m)

hu:  perdida de carga unitaria (m/m)
longitud de la tuberia (m)

coeficiente de friccion de Darcy (adim)

-

0.25

f:
oo €10, 5:74 ? (4.64)
9375 " Re
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V: velocidad del flujo en la tuberia (m/s)
4*Q
V= 7*D? (4.65)
D: diametro de la tuberia (m)
g: aceleracion de la gravedad (m/s?)

& rugosidad del material de la tuberia (mm)
Re:  ndmero de Reynolds (adim)

*
Re=_ +Q (4.66)
r*D*visc
Q: caudal del tramo de tuberia analizado (m*/s)
visc:  viscosidad cinematica del flujo (m?/s)

Como dato comudn se tiene el caudal; Para sistemas de aduccién con tanque de
regulacion, se adoptara el caudal maximo diario: 0.000275 (m*/s).Ademés de calcular
el coeficiente f, para cada tramo.

Lo que se hara, es ir variando diametros de manera que en funcion a la perdida
generada por la longitud de la tuberia se condicione el funcionamiento de la misma.
Buscando que en zonas de baja presion dinamica pase el agua por los picos sin
problemas, como también se tomara en cuenta las presiones estaticas en las zonas
bajas para la seleccion del material.

Por recomendacion de la norma, se disefiaran las tuberias con el 80% de la presion de
servicio, tratando en todo momento de uniformizar la clase de tuberia.

= Metodologia:

Se dimensionara por tramos de 100 m aplicando la ecuacion (4.63) para resolver las
pérdidas por friccion en cada tramo, En base a las pérdidas generadas, se iran
variando los diametros cuidando que en los picos la presion dinamica sea mayor a 2
mca, ademas de verificar la presion estatica que determinara la clase de tuberia a
emplear.

Nota:

o se trabajara con una viscosidad cinematica del agua de 1.02*10° m?/s para un
temperatura promedio de 20 °C.
o larugosidad del material seré de 0.0015 mm, para pléasticos y PVC.

El desarrollo de la metodologia de célculo se puede apreciar en el cuadro 4.6



Cuadro 4.7 — planilla de célculo de la aduccion.
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Tramo Longitud | Caudal Diametro Velocidad | # Reynolds f Pérdidas de Carga
Ni Nj (m) (1/s) D(?:)g. D (ai.:;m D(mm) | (m/seg.) adim fr‘i:::i:;n Unitaria | Parcial | Total
0+000 | 0+100 100 0.275 0.737 15 38.1 0.241 9009.85 0.032 0.002 0.249 0.249
0+100 | 0+200 100 0.275 0.737 15 38.1 0.241 9009.85 0.032 0.002 0.249 0.497
0+200 | 0+300 100 0.275 0.737 1.5 38.1 0.241 9009.85 0.032 0.002 0.249 0.746
0+300 | 0+400 100 0.275 0.737 15 38.1 0.241 9009.85 0.032 0.002 0.249 0.995
0+400 | 0+500 100 0.275 0.737 1.5 38.1 0.241 9009.85 0.032 0.002 0.249 1.243
0+500 | 0+600 100 0.275 0.737 1 254 0.543 13514.78 0.029 0.017 1.695 2.938
0+600 | 0+700 100 0.275 0.737 1 254 0.543 13514.78 0.029 0.017 1.695 4.633
0+700 | 0+800 100 0.275 0.737 1 25.4 0.543 13514.78 0.029 0.017 1.695 6.328
0+800 | 0+900 100 0.275 0.737 1 254 0.543 13514.78 0.029 0.017 1.695 8.023
0+900 | 1+000 100 0.275 0.737 0.75 19.05 0.965 18019.70 0.027 0.066 6.647 14.670
1+000 | 1+100 100 0.275 0.737 0.75 19.05 0.965 18019.70 0.027 0.066 6.647 21.317
1+100 | 1+200 100 0.275 0.737 0.75 19.05 0.965 18019.70 0.027 0.066 6.647 27.964
1+200 | 1+300 100 0.275 0.737 0.75 19.05 0.965 18019.70 0.027 0.066 6.647 34.611
1+300 | 1+400 100 0.275 0.737 0.75 19.05 0.965 18019.70 0.027 0.066 6.647 41.258
C.R.P.-01
1+400 | 1+500 100 0.275 0.737 0.75 19.05 0.965 18019.70 0.027 0.066 6.647 6.647
1+500 | 1+600 100 0.275 0.737 0.75 19.05 0.965 18019.70 0.027 0.066 6.647 13.294
1+600 | 1+700 100 0.275 0.737 0.75 19.05 0.965 18019.70 0.027 0.066 6.647 19.941
1+700 | 1+760 76 0.275 0.737 0.75 19.05 0.965 18019.70 0.027 0.066 5.052 24.993
Tramo Cota Terreno Cota Tuberia Presion Estatica CLASE I?re'sic'?n
Dinamica
Ni Nj Entrada Salida | Entrada | Salida | Entrada Salida TUBERIA | Entrada | Salida
0+000 0+100 2400.86 2401.32 2400 2397.82 0 2.44 CLASE 6 - 2.19
0+100 0+200 2401.32 2400.01 2398 2397.71 2.44 2.55 CLASE 6 1.94 2.05
0+200 0+300 2400.01 2400.01 2398 2397.51 2.55 2.75 CLASE 6 1.80 2.00
0+300 0+400 2400.01 2399.48 2398 2397.18 2.75 3.08 CLASE 6 1.76 2.09
0+400 0+500 2399.48 2397.35 2397 2395.55 3.08 4.71 CLASE 6 1.84 3.47
0+500 0+600 2397.35 2383.15 2396 2382.55 4.71 17.71 CLASE 6 1.77 14.77
0+600 0+700 2383.15 2369.54 2383 2368.94 17.71 31.32 CLASE 6 13.08 26.69
0+700 0+800 2369.54 2367.9 2369 2367.3 31.32 32.96 CLASE 6 24.99 26.63
0+800 0+900 2367.9 2365.92 2367 2365.32 32.96 34.94 CLASE 6 24.94 26.92
0+900 1+000 2365.92 2363.01 2365 2362.41 34.94 37.85 CLASE 6 20.27 23.18
1+000 1+100 2363.01 2353.35 2362 2352.75 37.85 47.51 CLASE 6 16.53 26.19
1+100 1+200 2353.35 2358.49 2353 2357.89 47.51 42.37 CLASE 6 19.55 14.41
1+200 1+300 2358.49 2352.79 2358 2352.19 42.37 48.07 CLASE 9 7.76 13.46
1+300 1+400 2352.79 2349.29 2352 2348.69 48.07 51.57 CLASE 9 6.81 10.31
C.R.P.-01
1+400 1+500 2349.29 2322.79 2349 2322.19 0 26.5 CLASE 6 - 19.85
1+500 1+600 2322.79 2271.85 2322 2271.25 26.5 77.44 CLASE 12 13.21 64.15
1+600 1+700 2271.85 2230.8 2271 2230.2 77.44 118.49 CLASE 15 57.50 98.55
1+700 1+760 2230.8 2237.42 2230 2236.82 118.49 111.87 CLASE 15 93.50 86.88
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4.3.2.2Red de distribucién

De acuerdo con los datos de la red, (Ver ANEXO 9; Cuadros A-9.14, A-9.15). Se
calculard el factor de célculo, de acuerdo a:

QMAxh

FC = 4.67
D L (4.67)
Donde:
Qmaxh: caudal maximo horario (1/s)
Li: longitud de tuberia del tramo i (m)

Aplicando los datos conocidos a la ecuacion (4.67), se tiene:
c 0.523 ¢,
3478 m

|
FC = 0.0001504{}]eg

El mismo representa un consumo uniforme por unidad de longitud en el sistema, del

mismo se derivara los caudales en cada tramo deacuerdo al esquema de la red:

Figura 4.18 — Esquema de la red de distribucion

N
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Para la eleccién de diametros de la red de distribucién, se aplicaran dos metodologias
de perdida de carga para comparar entre estos el funcionamiento del disefio.

s Metodologia Hazen Williams:

10.643 * L + Q1852
Hf = Q (4.68)
(1852 4 D487

Doénde:

longitud de la tuberia

caudal (m®%/s)

coeficiente de rugosidad, para el PVC: 140
didmetro de la tuberia (m)

CoQor

s Metodologia Darcy-Weisbach:
Se aplicaran las ecuaciones (4.57) — (4.60), descritas en el disefio de la aduccion.

hf =hu*L (4.69)
*\/ 2
hy = f*v
D*2*g

Donde:

hf: perdida de carga por friccion (m)
hu:  perdida de carga unitaria (m/m)

L: longitud de la tuberia (m)
A coeficiente de friccién de Darcy-Weisbach (adim)
3 0.25
(g/D 574) i (4.70)
3.75 Re*

velocidad del flujo en la tuberia (m/s)
didmetro de la tuberia (m)

aceleracion de la gravedad (m/s?)

rugosidad del material de la tuberia (mm)

e:  numero de Reynolds (adim)

caudal del tramo de tuberfa analizado (m*/s)
visc:  viscosidad cinematica del flujo (m?/s)

O Pa UL
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4.3.2.3 Puentes colgantes en el proyecto

De acuerdo con el levantamiento topogréafico, se considera la aplicacion de puentes

colgantes en las depresiones que se presentan en el trazo:

Cuadro 4.10 —Puentes en el trazo

PUENTE | PROG. INICIO | PROG. FINAL | LONGITUD | D (in)
PUENTE - 01 0+516 0+533.6 17.57T m 1
PUENTE - 02 1+055.5 14129.2 73.711m 1
PUENTE - 03 1+654 14724 70 m 1
PUENTE - 04 1+863.5 1+937.2 73711m | 1.75
PUENTE - 05 2+251 2+262.9 11.91m 1.5
PUENTE-06| 2+716.5 2+744.7 282m 1.5
PUENTE - 07 2+972 2+990.4 18.35m | 1.5
PUENTE-08 | 4+013.5 4+088.4 7494m | 05

Para el disefio de los puentes colgantes se basard en planos tipo proporcionados
por..., que van de acuerdo a la longitud del puente: 20, 30, 40, 50, 75y 100 m

Uniformizando las dimensiones, se tiene la aplicacion de los disefios para:

DISENOS TIPO
PUENTE-01
puENTE07 | 2™
PUENTE-06 | 30 (m)
PUENTE-02
PUENTE-03
PUENTE-04| ™
PUENTE-08

Parar el puente — 05, se hara un disefio propio por no entrar en el rango disponible de

disefios:

DISENO PROPIO
PUENTE-05 | 12(m)




4.3.2.3.1 Disefio del puente - 05:

PENDOLONES

Q
yor)
-<
:I:S:Zm

Y1l

% X

| L=12 m |

s Mediante la siguiente ecuacion se determina la geometria del puente:

4% f
2

y=—pz *Lxx—x% (4.71)

De flecha f: 2m y longitud L: 12 m se tiene:

X Y Y1
0 0.00 2.00
2 1.11 0.89
4 1.78 0.22
6 2.00 0.00
8 1.78 0.22
10 1.11 0.89
12 0.00 2.00

o Cargas

» Carga muerta:
Tuberia de PVC 1 %7 = 4.16 kg/m
Agua tubo lleno -1,104 kg/m

Cables y tirantes (asumido) = 0.510 kg/m



Obteniendo una carga muerta:

CM=5.774 kg/m

= Cargaviva:

Determinando una cara viva, de:

Determinacion de la combinacion de cargas:

Sobre carga: > 50 kg/m

Viento:

CV: 80 kg/m

Q=1.2*CM+1.6*CV
Q=1.2*5.774+1.6*80

Q=134.93 kg/m

s Disefio de los pendolones

Tension admisible del cable: a4, 4080 kg /cm?

Separacion de los pendolones: 2 m

2m

P=0Q+*S
P=135%2
P = 270 [kg]

(4.73)

- 30 kg/m

(4.72)
Ogdm = (4.74)
P
A=
Oadm
)
~ 4080

A =0.0661 [cm?]
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4 % 0.0643
D(cm) = — 0.296

D(in) = ”2(—5’2) = 0.116 [in]

Adoptando un D comercial de %4”.

o Diseflo del cable

El esfuerzo maximo en el cable:

12 2
Tc = %; x (1 + 1 )2 (4.76)

1
. 135 * 202 16 * 32\2
= —x%
cT 7T 8+3 302

Tc = 2623.93 [kg]

(4.75)
T
Oadm =~ (4.77)
_ 262393
4080

A = 0.643 [cm?]

(4.78)

D(cm) = /4*0:43 — 0.905

D(in) =252 = 0.356 [in]

Adoptando un D comercial de 2”.
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o Disefio de columnas

Donde el esfuerzo sobre la columna sera:
N =Tc x sena + Tc * senfs (4.79)
N = 2623.93 x sen53.7 + 2623.93 * sen79.22
N = 4692.32 [kq]

fck = 210 kg/cm?  (hormigon)
fyk = 4200kg/cm?®  (acero)

= Calculo de la seccion:
Se partird, asignando dimensiones a la columna: L: 2.5 (m), b: 25 (cm), h: 25 (cm).

Figura 4.19 — dimensiones de la columna

N

e b 9
v
— b+6
7, =20>1.15 (4.80)
Donde:
bw: lado menor de la seccion transversal de la columna (cm)
Aplicando la ecuacién (4.80), se tiene:
7, =256=124>115 Okl

v, =1.24



Verificando al pandeo:

—py_— h
ry=rxX= N (4.81)
Donde:
h: lado de la seccion transversal (cm)
rx = «F = <L =7.22cm
— b _ —
ry= ;= @ =7.22cm
A=11<35
1*250
A=257<35
A=34.6<35
Siendo una columna que verifica al pandeo.
fck*0.9
fcd = 22 = 21009 = 126kg/cm?
fyd = 21 =420 3652kg/cm
= Calculo de laarmadura
v, *Nd —0.85* fcd *bw*h
As ="
fd (4.82)
* _ * * *
As = 1.24*4693-0.85*126*25*25 _ _16.74cm?

3652

82

El “As” (area de acero) negativa, significa que la columna no necesita armadura por

lo que se pondréa la armadura minima recomendada por la norma boliviana:
AS minima :4*®10 ” (483)

AS minima =4*0.785=4.52 cm?
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=  Verificacion

_ 0.85* fod *bw*h

Nc (4.84)
Vn
NG = 0.85*126*25*25 _ 53981.8kg
1.24
Nc > Nsolicitante
53982>4693.... OK
= Célculo del espaciamiento (s)
< =
S <bw S =25cm (4.85)
S<15*¢ S=15*1.2=18cm
Adoptando una separacion de los estribos de 18 cm
= Calculo de los estribos (¢ )
1
4, = Z(10): 2.5mm
4, =6mm (4.86)
Adoptando para los estribos un
@, =6mm

o Disefio de la zapata

Inicialmente para el disefio de adoptara una seccion para la zapata (ver figura 4.20), la
misma sera verificada. Como los ambos lados son iguales, el andlisis se hara solo
para el lado “a”, siendo el disefio similar para el lado “b”.

Figura 4.20 — Base de la zapata

/

z

Y| //

/

* b a=70cm

b=70cm
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= Datos para el disefio de la zapata:

N: 5083 kg Carga centrada de servicio

6aam . 1.3kg/cm?  Esfuerzo admisible del terreno arcilla

fck : 210 kg/lcm®  Resistencia caracteristica a la compresion del H°
fyk : 4080 kg/cm® Resistencia caracteristica de a la traccién del acero
Tro: 2500 kg/m®  Peso especifico del H

ao: 25cm

bo: 25cm

= Célculo de la altura de la zapata:

Primero se determinaran factores de caculo:

Fod =05+ L8 (487) k= _+rfvd  (4.88)
1, 1,6 * O
210 4%5.92
F d = 0,5 - R ———
v * 15 K=16+13
Fvd = 5.92 K =11.38

Luego, se determinara la altura de la loza requerida para soportar el punzonamiento y

el corte:

» punzonamiento:

_|ag * by axb ag + by 4.89
d_\/ 2 T2ek-1 4 (4.89)
_ 25*25+ 70 % 70 25+ 25
B 4 2%11.38—1 4
d =7.03 (cm)
» Corteenayb:
g=2r@=a) (4.90)
44+ K
2% (70 —25)
441138

d = 5.85 (cm)
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Siendo la altura de la zapata: dmayor + 3¢m, para recubrimiento:
h=7.03+3
h =10.03 (cm)

Por norma la altura de una zapata debera ser mayor a 15 cm, por tanto se adoptara la

altura minima recomendada.

= Verificacion del esfuerzo maximo generado:

o _N+Pp
MAX=="75 (4.91)

Donde:
N: carga de servicio (kg)

Pp: peso propio de la zapata: a*b*h*Y poac

5083+4(2500%0.7%0.7%0.15)

o
MAX 70%70

<o

OMAax=1.07 adm=13

De esta manera se puede observar que la capacidad de soporte del suelo, absorbera las

solicitaciones de las zapatas.

= Determinacion del momento y cortante maximos en la zapata

Por norma se determinard a aun distancia de:

b—>b
4 015+ b, (4.92)

y:

7025
Y=

+ 0,15 % 25

y = 26.25(cm)



2

M = omax *y? (4.93) V =omax*y (4.94)
M= 1.07*26'25 v=1.07 % 26.25
M = 368.65 kg*cm /cm v = 28.08 kg/cm

Mayorando estos valores:
Md=16«Mxa (4.95) Vd=16+V=*a (4.96)
Md = 1,6 * 368.65 * 70 Vd = 1,6 * 28.08 * 70
Md = 41288.6 kg*cm Vd = 3145.8 kg

=  Determinacion de la armadura

Determinaremos la cuantia:

Md

T bhwrdZ« fed
41288.6

T 70+ (15— 3)2 # 210

ud (4.97)

ud
ud = 0.029
w=pux*(14+u) (4.98)

w = 0.029 * (1 + 0.029)
w = 0.03

Luego, el area de careo necesaria:

fcd
As =bwx*wx*d * p
A, > fy (4.99)

Asmin = Wnin * bw x d

fcd
fyd

Ag =70 %0.03 (15 — 3) *

(4.100) | Agnin = Wmin *bwxd (4.101)

As =bw*wxd *

1.15 %210

1.5 * 4080
Ag=1 cm? Agmin = 1.51cm?

Agmin = 0.0018 * 70 * (15 — 3)

Distribuyéndose en 4 barras de 70 cm, diametro 8 mm cada 23 cm.



= Verificacion por adherencia

vVd
— 3/ 2

3145.8
b 2 % 3/2102

T09+(15-3)%4+1+08

IA

IA

th = 28.97 kg/cm? < 53.92 kg/cm?
o Disefio de anclaje
» Fuerza de rozamiento:
Fr=p*w (4.103)

Donde:
pn=0.6: Coeficiente de rozamiento:

w: Peso del bloque

= Fuerza horizontal:

Fh=Tc*cosa (4.104)
= |gualando las ecuaciones, para generar el equilibrio:
1.2*Fr= Fh (4.105)

1.2*0.6*w= 2623.93*c0s53.7

De donde se obtiene:

W=2157.5 kg
VoI=W/ Y
\Vol=2157.5/ 2200
Vol=0.98 m®

= Adoptando una seccion de 1 x 1 (m), se tiene una altura:
h=0.8m

87
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4.3.2.4 Cadmaras rompe-presion en el proyecto

Cuando existe mucho desnivel entre la captacion y algunos puntos a lo largo de la
linea de conduccion, pueden generarse presiones superiores a la maxima que puede
soportar una tuberia. En esta situacion, es necesaria la construccién de camaras
rompe-presion que permitan disipar la energia y reducir la presion relativa a cero
(presion atmosférica), con la finalidad de evitar dafios en la tuberia. Estas estructuras
permiten utilizar tuberias de menor clase, llegando a reducir considerablemente los

costos.

Para el presente proyecto, debido a la topografia y la obligatoriedad de uso de la
tuberia PVC, se establecieron cuatro camaras rompe presion, una en la aduccion y
tres en la red de distribucion buscando siempre de uniformizar las clases de tuberia.

Para determinar la altura de la cAmara rompe presion, es necesario conocer la carga
requerida (H) para que el gasto de salida pueda fluir. Este valor se determina

mediante la ecuacién experimental de Bernoulli:

2
H=1.56%-— (4.106)

Donde:

H: Carga de agua (m.).
V: Velocidad del flujo de entrada en (m/s).

g:  Aceleracion gravitacional (9.8 1 m/s?).

Ademas de la carga hidraulica, en el disefio se deben tomar las siguientes
consideraciones para hallar la altura total de la cAmara (HT):

A: Altura minima sobre la base de 10 cm.

B.L.. Bordo libre minimo 40 cm.
Resultando:

HT=A+H+B.L (4.107)
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Por facilidad, en el proceso constructivo y en la instalacion de accesorios, se

considerara una seccion interna de 0.60 por 0.60 m.

El calculo de las camaras de presion se presenta en la siguiente planilla, elaborada en
base a las ecuaciones (4.106) y (4.107).

Cuadro 4.11 — Planilla de dimensionamiento de las cAmaras de presion

C.RP.
)

PROG.
(m)

D.
ENT.

(in)

D.
SAL.

(in)

CAUDA

L
Q(I/s)

\%
SALIDA
(m/s)

CARGA
HIDRAULICA
H™ (m)

CARGA
HIDRAULICA
asum (m)

ALTURA
MINIMA
A(m)

BORDO
LIBRE
B.L. (m)

ALTURA
TOTAL
HT(m)

SECCION
(m)

CRP-01

1+ 392

1

1

0.275

0.5

0.0199

0.1

0.1

0.4

0.6

0.6x0.6

CRP-02

2+488

15

15

0.398

0.3329

0.0088

0.1

0.1

0.4

0.6

0.6x0.6

CRP-03

3+110

15

15

0.275

0.241

0.0046

0.1

0.1

0.4

0.6

0.6x0.6

CRP-04

3+714

15

0.75

0.184

0.5539

0.0244

0.1

0.1

0.4

0.6

0.6x0.6

4.3.2.4 Véalvulas de aire

El aire acumulado en los puntos altos provoca la reduccion del area de flujo del agua,

produciendo un aumento de perdida de carga y una disminucién del gasto. Para evitar

esta acumulacion es necesario instalar valvulas de aire pudiendo ser automaticas o

manuales. Debido al costo elevado de las valvulas automaéticas, en la mayoria de las

lineas de conduccidn se utilizan valvulas de compuerta con sus respectivos accesorios

que requieren ser operadas periodicamente.

4.3.2.5 Valvulas de purga

Los sedimentos acumulados en los puntos bajos de la linea de conduccidén con

topografia accidentada, provocan la reduccion del area de flujo del agua, siendo

necesario instalar valvulas de purga que permitan periddicamente la limpieza de

tramos de tuberias.
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