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P R O L O G O 

Por el aumento en la demanda de energla eléctrica debida 

al crecimiento demográfico e industrial de la Ciudad de 

Guadalajara, la Comisión Federal de Electricidad ~e ha dado a 

la tarea de buscar y estudiar posibles fuentes 

hidroeléctricas, que permitan satisfacer las necesidades de 

energía eléctrica. Dentro de las obras contempladas, está el 

Proyecto Hidroeléctrico Agua Prieta, Jalisco, el cual 

aprovechará los escurrimientos de agua residual de la zona 

metropolitana y el desnivel topográfico aproximado de 500 m., 

que existe entre la zona de almacenamiento y el Río santiago. 

Parte de las aguas residuales se captarán por el lado 

oriente de la ciudad, desde los arroyos Osario y san Andrés, 

hasta la confluencia del Ria san Juan de Dios y el Arroyo 

Atemajac, lugar donde se captará la totalidad de las aguas. 

El Proyecto Hidroeléctrico se construirá en tres etapas, 

dentro de las cuales se tiene contemplado el desarrollo 

urbano e industrial que aportará cada vez mayores volúmenes 

de escurrimiento susceptibles de aprovechar en la generación 

de energía. 
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En el presente trabajo se desarrollan los estudios y 

análisis hidráulicos necesarios de las obras de captación de 

los volúmenes escurridos en la zona de confluencia de los 

arroyos mencionados. 



e A P I T U L O I 

ANTECEDENTES 

Para aprovechar las descargas del agua residual de la 

zona metropolitana de la Ciudad de Guadalajara, la Comisión 

Federal de Electricidad lleva a cabo el Proyecto 

Hidroeléctrico Agua Prieta, ubicado en la zona norte de la 

ciudad. 

Este proyecto ayudará a satisfacer la demanda de energía 

eléctrica en horas pico ocasionado por el crecimiento urbano 

e industrial de la zona metropolitana. 

Parte de las aguas residuales se captarán por el lado 

oriente de la ciudad, desde los Arroyos Osario y San Andrés 

mediante presas derivadoras, siendo dirigidas por medio de 

una conducción a lo largo de 8 km. aproximadamente, hasta ser 

descargadas en el Ria San Ju~n de Dios. 

En la confluencia del R1o San Juan de Dios y el Arroyo 

Atemajac se captará la totalidad de las aguas residuales 

mediante presas derivadoras interconectadas entre si; estas 

aguas se transportarán por medio de conductos cerradoz en una 

longitud de 6 km. aproximadamente. 

Los conductos serán construidos en zanja y túnel y dos 

sifones invertidos, hasta un tanque artificial donde se 
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regularán las aguas para ser extraídas diariamente en un 

tiempo aproximado de 5 horas, a través de un túnel a presión 

que posteriormente se bifurcará en la proximidad de casa de 

m.'iquinas, para sumunistrar su flujo a cuatro turbinas tipo 

Pelton. 
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r.1.- rNTRoouccroN 

En el desarrollo del proyecto se recopiló información 

disponible, para realizar varios estudios básicos que nos 

proporcionaron los datos necesarios en el análisis del 

trabajo aqu1 presentado. 

La información utilizada fue la siguiente: 

Planos esquemáticos del uso del suelo p~ra la .zona 

metropolitana de Guadalajara ese. 1:75,000 

Planos d··· lJE't'ENAL ese. 1: 50, 000 

Planos Topográficos ese. 1:50,000 

Proyecto de Abastecimiento de Agua Potable 

Los estudios que se realizaron son: 

Estudios Geológicos 

Estudios Hidro.lógicos 

Estudios Topográficos 

Asi como también estudios complementarios como son: 

Estudios de Población 

Estudios Socioeconómicos 
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I.2.- ESTUDIOS BASICOS 

Estos estudios se llevaron a cabo con la finalidad de 

conocer todas las características generales de la región en 

la cuál se ubicará el proyecto, además dichos estudios se 

utilizaron en la selección de posibles alternativas del 

proyecto. 

Estudios Geológicos.- Estos estudios contribuyeron a 

conocer los perfiles estratigráficos, los tipos de suelo que 

c>c.:i.sten, los tipos de fallas, etc., a lo largo de la zona del 

proyecto, sirviendo para garantizar ln estabilidad de las 

estructuras del proyecto y obtener materia le::> de 

construcción. 

P.stud ios llidrológicos. - Estos se realizaron con el 

objeto de proporcionar datos, como son: volúmenes escurridos, 

niveles, capacid.J.des, gastos, y su distribución en el tiempo 

para dimensionar adecuadamente las estructuras hidráulicas. 

Estudios Topográficos. - Nos indican corno se encuentra la 

morfoloqía del lugur, es decir, conocer los lugares donde se 

e11cuentran, valles, mesetas, desniveles, planicies, etc. 
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Estudios de población.- Debido a que en el proyecto se 

trabajará con aguas residuales, estos estudios nos permitirán 

conocer la población actual y futura para cada cuenca y poder 

determinar los gastos de saturación. 

Asi mismo, los estudios de población, se obtuvieron 

en base a los tipos de zonas, densidades y uso del suelo. 
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I.2.1.- Estudios Geo16gicos 

El área de estudio se localiza en la provincia 

fisiográfica del eje neovolcánico, la cuál tiene una altitud 

promedio de 2200 metros, y se caracteriza por la presencia de 

llanuras, lomerios y gran cantidad de volcanes. 

Los eventos tectónicos de esta región (fracturas y 

fallas) y el volcanismo modificaron la fisiografia previa, 

dando lugar a la formación de grandes lagos: Chapala, 

Pátzcuaro, Cuitzeo, Zirahuén, etc. 

Prácticamente el Estado de Jalisco se localiza entre dos 

provincias fisiográficas; la del eje neovolcánico y la 

porción comprendida dentro de la zona montañosa de :!..a costa 

del sureste que junto con la de Guerrero-oaxaca, constituye 

la Sierra Mildre del Sur. 

LLI andesita y andesita basáltica, constituyen la base de 

la columna estratigráfica observada en el área. 

La andesita y andesita basáltica, es una roca masiva, 

algunas veces seudoestratificada cuyo color por intemperismo 

es gris oscuro, negro o 

ampliamente distribuida en 

pardo violáceo; se 

la región, aflora en 

encuentra 

la margen 

izquierda del vaso y parcialmente en la margen derecha y en 

la margen izquierda del R1o Santiago. 
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Las rocas que se encuentran cubriéndola resultan ser: 

toba riolltica lacustre, riolita y basalto, siempre con 

contactos discordantes. 

La toba andesitica se presenta encima de la andesita y 

andesita basáltica y suele estar cubierta por riolita, como 

sucede en la parte central de la margen derecha del vaso y en 

ocasiones ocurre cubierta por la toba riolitica lacustre. 

En las proximidades al cuñen del Ria Santiago y en otros 

cortes que conducen a este, puede observarse como la tobu 

arenosa-arcillosa se encuentra graduando haciu su cima a 

depósitos lacustres, este material presenta estratificación 

graduada y en algunos casos una ligera cstratif lcación 

cruzada. 
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I.2.2.- Estudios Hidrológicos 

El objetivo de este estudio, es obtener los gastos de 

disefto actuales y futuros, derivados de las descargas del 

sistema de alcantarillado constituído en fOrma combinada de 

drenaje sanit~rio- y d~ ·aguas ·-p"iuviales. 

Paru efcctua-r· los estudios hidrológicos se tuvieron que 

determinar- lns .cuencas naturalCs, lo cuál fue dificil, ya que 

delimitar el parteaguas en zona urbana es problemático, pero 

los resultados globales aproximados dieron valores adecuados. 

Posteriormente se definieron lns cuenc;;is artificiales, 

las cuales se realizaron mediante el trazo de los partcaguas 

nrtificialcs que se obtienen con base en el sistema de 

colectores del drenaje urbano. 

Los estudios hidrológicos se basaron en lns mediciones 

efcctuad~s en las entaciones hidrométricas que se cnlistan a 

continuac.ion: 

Estacjón 

La Experiencia 

La Experiencia 

Atemajac 

san Andrés 

corriente 

Canal de la Experiencia 

Río San Juan de Dios 

Arroyo Atemajac 

Arroyo San Andrés 

Debido a que las mediciones con lirnnígrafos y mediante 

fijación de escalas, se realizan de manera esporádica e 
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irregular, se tuvo que complementar con aforos en ~el Arroyo 

Atemajac, san Andrés, osario, Arroyo Hondo, Río Blanco y Rio 

san Juan de Dios. 

Con ayuda de boletines climatológicos se encontraron las 

estaciones pluviométricas para la zona en estudio. 

Las estaciones consideradas son: 

Estación 

El Salto 

Guadalajara (FCSP) 

Guadalajara (Obs) 

Guadalajara (Rayón} 

I. del Rio 

La Solednd 

Tlaqucpaque 

Za popan 

Años de registro 

J2 

19 

15 

40 

10 

19 

28 
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I.2,3,- Estudios Topográficos 

Localmente el área estudiada presenta rasgos 

morfológicos de grandes planicies y pronunciados escarpes en 

el cauce disecado de el Río Santiago. 

La topografía también se caracteriza por la presencia de 

pequeñas mesetas, lomQs de erosión suave, planicies 

aluviales, asi corno altos escarpes (de 125 a 200 m); con un 

drenaje que tiende a ser dendrítico y subsecuente. 

Los levantamientos y cartograf ia de la zona que fueron 

recopilados, son los siguientes: 

1.- Cartografia ese. 1:so,ooo 

2.- Levantamientos topográficos ese. 1:50,000 

J.- Bancos de nivel ese. 1:10,000 

4.- Vértices de posición ese. 1:10,000 

s.- Poligonal base de triangulación ese. 1:5,000 
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I.3.- ALTERNATIVA DE APROVECHAMIENTO 

En base a la información disponible y a los estudios 

desarrollados de topografía, geología e hidrología y en los 

reconocimientos efectuados en la zona de estudio, se procedió 

a formular los planteamientos alternativos de las obras. 

La planeación general se llevó 

totalidad de las alternativas 

a cabo contemplando la 

factibles con sus 

correspondientes variantes para que posteriormente y en base 

a los resultados de la evaluación se seleccione la o las 

alternativas más favorables. 

Los trabajos ejecutados para llevar a cabo la planeación 

general son los siguientes: 

a) Localización de los sitios más adecuados para la 

instalación de la Plantñ Hidroeléctrica. 

b) Determinación de 

almacenaje 

los vasos de regulación y 

e) Obras de Captación, Derivación y Conducción de las 

aguas negras del área metropolitana de Guadalajara 

desde la obra de toma, hasta el vaso de 

almacenamiento. 

d) Localización de las conducciones desde los vasos de 

almacenamiento, en los cuales se iniciarán las 

rampas a presión, hasta la casa de máquinas. 
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e) Determinación y localización de los sitios en donde 

se alojan las estructuras complementarias de la 

Planta Hidroeléctrica tales corno, obras de toma, 

válvulas, rampas, casa de máquinas, desfogues, cte. 

f) Determinación preliminar de las caracter1sticas 

hidráulicas de las diferentes obras que integran la 

Planta Hidroeléctrica. 

g) Determinación de la capacidad instalada. 

h) Determinación de la generación que proporcionará el 

desarrollo hidroeléctrico. 

i) Determinación pr~liminar de las diversas etapas en 

que deberán entrar en operación cada una de las 

obras. 

Una vez realizada la planeación general, se llegó a las 

siguientes alternativas: 

ALTERNATIVA I.- El Caballito 

ALTERNATIVA II.- Rio Blanco 

ALTERNATIVA III.- Agua Prieta 

ALTERNATIVA IV.- Agua Zarca 

ALTERNATIVA v.- Milpillas 

ALTERNATIVA VI.- Santa Rosa 

18 



Posteriormente se analizó la factibilidad y facilidad de 

construcci6n de cada una de las alternativas, asi como un 

análisis económico de ellas~ 

Además del análisis económico se toman en consideración, 

los problemas de carácter social y politices que podrán 

presentarse al pretender 

Asi · mismo se toman en 

construir alguno de los proyectos. 

cuenta los problemas de carticter 

ecológico que acarrea al hecho de almacenar aguas negras. 

Una vez considerados todos lo~ aspectos antes 

mencionados se llegó a la conclusión d~ que la alternativa de 

aprovechamiento más conveniente, es la alternativa No. III 

llamada 11 Agua Priet<l", la cuál recibe ese nombre porque el 

tanque regulador se encuentra cerca del Arroyo Agua Prieta. 
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I.3.1.- Localización y vías de acceso 

La zona del proyecto se localiza en las inmediaciones de 

la Ciudad de Guadalajara, Jalisco, entre los meridianos 

103º15' y 103º21' de longitud oeste y los paralelos 20°42' y 

20º48' de latitud norte, en los municipios de Zapopan y 

Guadalajara. 

El limi.te entre los municipios de Guadalajara y el de 

Zapopan es el Arroyo Atemajac; dentro de este último quedarán 

ubicadas las obras correspondientes a las captaciones del Río 

San Juan de Dios, la del Arroyo Aternajac y parte de la 

captación principal correspondiente a este rlo. El resto de 

las obras del proyecto están ubicadas dentro del municipio de 

Guadalajara. 

El acceso a la zona se real.iza por la carretera 

Guadalajara-Zacatecas-Saltillo, hasta el cruce con el Río 

Santiago por el paso de Guadalupe, por la margen izquierda 

del Río Santiago se tiene una brecha que es transitable todo 

el tiempo. 

A la parte central de la zona en estudio se tiene acceso 

por el camino empedrado que sale de la carretera Guadalajara

Zacatecas-Saltillo y llega a Copala, pasando por San Esteban 

y San Miguel Tatepozco. 

A la parte oeste y norte del área en estudio, se tiene 

acceso por la carretera Zapopan-Tesistán y siguiendo por el 
20 



camino que va a San Cristóbal de la Barranca (en la margen 

derecha del R1o Santiago), pasando por la Magdalena, la 

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

21 



I.J.2.-Descripción,g~~er~l ~e_las_obras 

a) 

La captación-pri_ncipal se localiza en la co~fluencia del 

Arroyo At~majac. y el: Ria_ san ,J"uan _de Dios, agua_s abajo del 

puente Canal de la Experiencia en el A~royo Atemajac y aguas 

abajo de la estación hidrométrica en el Río San Juan de Dios. 

LaS obras de capta e i.ón consisten en: La construcción de 

una presa derivadora en el R.io San Juan. de Dios, un canal 

desarcnador lateral, con el fin de retener las salidas de las 

aguas re5idti.-1lcs y aprovechando las de lluvia en limpiar esta 

zona continuando su flujo hasta el Río Santiago; un conducto 

de comunicilción hdcia el Arroyo Atemajac, conteniendo en su 

toma, rejillos y equipo de limµiczu. La entrada de este tubo 

está ubicada estratégicam!O!nte con el fin de provocar que la 

mayor cnntidad de los sólidos se depositen, para que en su 

oportunidad sean desalojados por el desarenador; y una presa 

derivadora de iguales características a la mencionada antes, 

para mantener la carga necesaria en la obra de toma de la 

conducción en el Arroyo Atemajac. 

Dentro del proyecto se ha considerado el captar las 

aguas residuales provenientes de las cuencas de los Arroyos 

San Andrés y Osario, ubicados en las cercan1as de la barranca 

de Oblatos. Cada una de las captaciones de estos arroyos 
22 



consistirá de una presa derivadora con desarenador .. lateral y 

obra de toma con rejillas equipadas con éÍ1spd~1-ti_V6 de 

limpieza y compuerta deslizante. 

La conducción partirá desde unos 2 kms. aguaS, abajo de-
·- - --º 

la presa Osario, pasando por el fraccionami~n-t.C/-Santa C~ci-li.a 
recogiendo las aguas del Arroyo San Andrés y d_escargáhdolas 

aguas arriba en la confluencia del Ria ~an Jua~_· ~_e_· Dio~ y el 

Arroyo Atemajac. 
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b) Conducción 

Esta obra conduce las aguas desde la presa derivadora 

Atemajac, hasta el tanque regulador. 

La bocatoma, se encuentra ubicada en la margen izquierda 

del arroyo Atemajac siendo de sección rectangular, con una 

caja previa de mayores dimensiones donde van alojadas las 

rejillas. 

Existen dos compuertas, una de servicio y una auxiliar 

con unn lumbrera de ventilación circular, con tapa de rejilla 

metálica. 

En el sentido del flujo existe una transición de 

rectangular a herradura, en una longitud de 10 m., 

continuando con sección de herradura, pasando por dos sifones 

localizados, uno en el Arroyo Hondo y otro en el Arroyo El 

Cab~llito, hasta llegar a descargar el agua en el tanque 

regulador. 
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e) Tanque de Regulación 

El tanque de regulación se construirá en dos etapas, la 

primera tendrá una capacidad útil de 1' 280, 000 m3 y 

funcionará hasta el año 2000 en que se terminará la segunda 

etapa, ampliándose su capacidad hasta 1' 900, 000 m3 • En esta 

obra se buscó aprovechar la topografía para minimizar las 

excavaciones, sin que resultaran muros muy altos en las zonas 

bajas. 

En la zona noroeste del tanque, se alojará un vertedor 

de cresta libre que funcionará cuando se encuentre fuera de 

operación la planta. 

En el noroeste del tanque, irá la toma de la tuberia a 

presión aprovechando una depresión natural para dar la 

sumergencia necesaria. 

En la toma se alojarán compuertas de servicio y 

auxiliares para cada tubo, con s·· respectivo tubo de 

ventilación. 

Geológicamente, el tanque estará alojado en riolita 

fluidal de buena calidad, sin embargo, el fondo y las paredes 

del tanque estarán expuestas a filtraciones, siendo 

necesario recubrirlos. 
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d) Tuberia a presión 

A partir de la obra de toma, saldrá un túnel de 5 m. de 

diámetro que _-se_~ifurca a· das tuberias de acero de 3.40 m. de 

diámetro, irán alojadas en ·~na_ rampa_ superficial hasta la 

plataforma de transf~rnladores en c~sa de máquinas. En la 

primera etapa, sólo se construirá una de las tuberias 

interrumpiéndose la otra- a la salida del túnel inicial. 

El ramal de la primera etapa bajará por la rampa hasta 

la vecindad del poblado El Tempisque, donde se bifurca en dos 

tubos de 2.40 m. de diámetro, continuando hasta la plataforma 

de;. transformadores donde sufre cambios de dirección en un 

plano horizontal para dar la separación entre las dos 

unidades. 

En una segunda etapa (año 2000), será construido el 

correspondiente trnmo rle tubería de J.40 rn. hasta la vecindad 

del poblado y lñ bifurcación, a partir de alli sólo se 

construir~ un ramal de 2.40 m., quedando interrumpido el otro 

hustu unr:t terccr.:i ctap~1 que podrá ser en el año 2005. 
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e) Casa de Máquinas 

La casa de máquinas será de tipo exterior y se 

construirá en tres etapas: Alojará dos unidades de 120 MW, en 

una primeril etapa con un edificio desplantado en una 

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

creciendo en módulos de 19 x 25 m. para cada unidad 

posterior, para fines prácticos de construcción es 

conveniente llevar a cabo en un sólo paso la excavación hasta 

el fin de la segunda etapa, siendo necesario decidir para 

entonces, si conviene hacer la de la t~rcera etapa. 
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C A P I T U L O II 

CUENCAS DE CAPTACION 

rr.1.- DESCRIPCION y CARACTERISTICAS GENERALES 

En primer lugar se consideró un razonamiento a 

posteriori, para evaluar los volumenes globales de aguas 

negras en las cuencas naturales de aportación y estimar los 

volumcnes pluviales y su ocurrencia. 

P.sto permite en primera instancia, identificar aquellas 

cuencus de escaso potencial hidráulico o cuya lejania de 

aportación no se conslderan rentables para el tipo de 

aprovecharniento que se va a desarrollar. En cuanto al agua 

p.luvj a 1, ~e determinará si por su ocurrencia temporal y 

volumen es adecuado plitnear obras pura su aprovechamiento o 

evacuación. 

En el estudio de las cuencas naturales, se tuvo que 

determinar el parteaguas, siendo esto difícil por tratarse de 

Z?nas urbanas; aunque los resultados globales dieron valores 

adecuados (ver figura II.a). 

cuenca Natural Osario 32.20 km2 

cuenca Natural San Andrés 22.28 km2 

cuenca Natural San Juan de Dios 141.46 km2 

cuenca Natural Atemajac 74~41 km2 
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Después de establecer el potencial hidráulico de las 

cuencas tributarias, ahora se pretende afinar las 

caracteristicas de las cuencas de aportación elegidas, 

partiendo de que por estar en zonas urbanas, los colectores 

modifican los parteaguas y crean cuencas artificiales, además 

de poder verificar su comportamiento al presente y al futuro. 

se parte de un análisis por cuenca y después se agrupan 

los resultados. 

Las áreas de las cuencas estudiadas son las que se 

indican a continuación: 

Cuenca Artificial Osario JJ.40 km2 

cuenca Artificial San Andrés 22.28 km2 

cuenca Artificial san Juan de Dios 7J.OO km2 

Cuenca Artificial Atemajac 141. 60 km 2 

cuenca San Juan de Dios 

La descarga troncal de la parte central do la ciudad de 

Guadalajara la constituye el Ria San Juan de Dios que se 

encuentra entubado actualmente, hasta el vaso de la Presa 

Rancho Nuevo. 

La cuenca tributaria de las estaciones, San Juan de Dios 

y canal la Experiencia, ha quedado reducida a una superficie 

de 7300 ha., por la segregación que han conseguido los nuevos 

colectores. 
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Cuenca Arroyo Atemajac 

Este arroyo es afluente al Rio San Juan de Dios, pero su 

confluencia tiene lugar dentro de la barranc·a que ambos 

forman, por lo que en la altiplanicie del valle constituye 

una corriente independiente. 

La superficie total de la cuenca tributaria de estiaje 

de esta corriente es de 14, 160 ha. de las .cuales .. _7,939 ha. se 

encuentran habitadas y/o urbanizadas·~-

A continuación se anotan 

naturales y artificiales. 

Osario Sn. Andrés 

Cuenca 
Natural 

Km2 32.20 22.28 141.. 60 74.41 

Cuenca 
Artificial 

km2 33.40 22.28 73.00 14 l. 60 

Comparando los valores se observa que las cuencas 

naturales y artificiales Osario y San Andrés, son casi 

iguales, la cuenca natural San Juan de Dios es mayor que su 

cuenca artif i.cial, centrar iamente a la cuenca Atemaj ac, que 

es mayor la artificial que la natural. 
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xx.2.- ANALXBXB DE POBLACXON 

según los tipos de zonas, las densidades y uso de sue~o, 

se determinaron las poblaciones respectivas para cada cuenca; 

a ésta se le denominó población de saturación. 

En base al plan de desarrollo para la Ciudad de 

Guadalajara, se obtuvieron los valores de las áreas totales 

de los tipos de zonas para cada una de las cuencas, 

asignándose la densidad de población correspondiente. 

A continuación se presentan los datos para cada tipo de 

zona y sus densidades. 

Tipos de e A p T A e I o N E s 

zona osario San San Juan A.temajac 
Andrés de Dios 

Zona Urbana l8.09km 2 14.85km2 20. BOkm2 25. 30km2 

Zona semi urbana 11. Olkm2 7. 27km 2 35.00km 2 B3.22km2 

zona suburbana ----- ----- l. 90km2 5.GOkm 2 

Zona industrial 0.89km2 ----- B.8lkm2 12. 40km2 

Zona natural 3. 45km2 o. 16km2 6. 49km2 15.0Bkm2 

cuenca 
Artificial 33.44km2 22.2akm2 73.00km2 141. 60km2 
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Densidades de saturación dé población 

De acuerdo a datos proporciona~os por el Ayuntamiento de 

la ciudad de Guadalajara~ Jalisco, las densidades de 

población según el tipo.de zona,- son: 

Densidad Zona Hab/ha 

Alta Urbana 450 

Media Semi urbana 360 

Baja Suburbana 250 

Minima Industrial 90 

Obtención de la población de saturación er.. relación a 

las áreas de lus zonas y las densidades. 

Cuptnción Snn Juan de Dios 

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

Urbana 2080 450 936,000 

Semi urbana 3500 360 1'260,000 

Suburbana 190 250 4 7 1 500 

Industrial 881 90 79,290 

Población total de saturación 2'322,790 
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Captación Atemajac 

zona Are as Densidades Población 
(ha) (hab/ha) (hab) 

Urbana 2530 450 1 1 138,500 

Semiurbana 8322 360 2'995,920 

Suburbana 560 250 140,000 

Industrial 1240 90 l.11,600 

Población total de Saturación 4'386,020 

Captación Osario 

Zona Are as Densidades Población 
(ha) (ha/hab) (hab) 

Urbana 1809 450 814,050 

Semi urbana 1101 360 396,360 

Suburbana ---- 250 ---
Industrial 89 90 8,010 

Población total de Saturación 1'218,420 
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Captación San Andrés 

Zona 

Urbana 

Semi urbana 

suburbana 

Industrial 

A reas 
(ha) 

Población tot_al: de Sa1:uraci6~ 

Poblnclón de Saturación 

Captación San Juan de Dios 

Captación Atemajac 

Captación Osario 

Captación San Andrés 

Total Habitantes 

Para comprobar esta población 

929,970 

2 1 322,790 

4'386,020 

1'218,420 

929,970 

8'857,200 

de saturación, 

utilizaremos uno de los métodos analiticos para conocer la 

población a futuro. 
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El método utlizado, es el geométrico. 

De acuerdo a los últimos censos de población, de la 

Ciudad de Guadalajara, tenemos: 

AÑO POBLACION 
(hab) 

1930 309,962 

1940 396,718 

1950 637,661 

1960 1'241,686 

1970 2 1 01.1,451 

1980 2'727,153 

Para conocer el porcentaje anual teórico de poblaci6Í1, 

se divide la población de 11 n" años, entre la población tle 

(n-1) años. 

Pn 
%= 

P(n-1) 

396,718 
1.- = l. 28 28% 

309,962 

637,661 
2.- = l. 61 61% 

396,718 

1 1 241,686 
3.- 1.95 95% 

637,661 
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2 1 011,45 
4.- 1.62 62% 

1 1 241,686 

2 1 727I15J, 
5.- ·-= ·1·~-35c-_ 35% 

2-' 011, 451._ 

281% / 50 años 5.62% anual· proniedio 

Para conocer la población - a ---fUt'tir-o, se utilfza la 

siguiente fórmula: 

Pf = Pa + n % Pa 

donde: 

n = No. de años 

Pa Poblilción actual 

Pf Población a futuro 

% Porcentaje anual teórico 

Pf 1990 2'727,153 + (10(0.0562)2'727,153) 

Pf¡990 4'259,813 habitantes 

Pf2000 4'259,813 + (10(0.0562)4'259,813) 

Pf2000 G'G!JJ,028 habitantes 

Pf2006 6'65J,B28 + (6(0.0562)6'653,828) 

Pf2006 8'897,499 habitantes 
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- Población de·saturación 

- Población mediante el método 
analitico 

8'857,200 habitantes 

8, 897 r,499 'habitantes 

Comparando los resultados podemos cOrlC1Uír ---.que la 

población de saturación se prer>entará aprox:im~danlenb:! para el 

afio 2006. 



II.3 ANALISIS HIDROLOGICO 

El análisis hidrológico comprende conocer la dotación de 

agua potable, lámina de lluvia media anual y seguidamente, 

gastos medios de aguas negras. 

II.3.1.- Análisis Pluvial 

El análisis pluvial se realizó mediante boletines 

climatológicos de las estaciones pluviométricas que se 

encuentran en las cuencas San Juan de Dios y Atemajac. 

Para la cuenca San Juan de Dios, las estaciones 

pluviométricas son: 

- Guadalajara 

- Guadalajara (FCSP) 

- Guadu. lajara (Obs) 

- Guadalajara (Rayón) 

Para lñ cuenca Atemajac, las estaciones pluviométricas 

son: 

- Zapopan 

- Tlaquepaque 
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Se observa en forma clara, ~,a difer_~ncia ~nt_r_e _ épo:~a _ d_e 

avenida (J ,J ,A, S) y la época de estiaje (resto ·del .año), por 

lo que se enfocó el e"studio sólo ~ la_ época de av~nlclas. 

En general, los valores son muy similares; la desviación 

más alta ocurre en el segundo mes más lluvioso, lo que no 

resulta rele'lante y en cambio para diciembre .la disp~rsión es 

muy alta, lo que significa que las lluvias inve:Cn6.TeS-~~pa:l:-te 

de no ser abundantes, son muy variables. 

Considerando la ubicación de las. 

climatológicas y sus valores medios, so tiene.que: 

- Dada la uniformidad en los promedios de l~s cuatro 

estaciones de Guadalajara en la cuenca San Juan- de Dios; 

estas pueden indicar la lluvia media para dicha cuenca. 

- Para la cuenca Atemujac, se consideraron los valores 

de las- esta-cienes Tlaquepaque y Zapopan como representativos. 

Mes Junio 1~-_i~- Agosto Scpticnbrc 
e-------· ·-·- Vol 

hp vol hp vol hp vol hp vol 
cuenca 

m3 mm mm m) mm m3 mm m3 mJ 

S.J. 
de 183.5 16.63 252.9 22.92 208.6 18.91 158.2 14.34 72.8 
Dios 

A te-
ma- 172.0 5.644 225.B 7.218 197.5 6.752 129.1 4.569 24.1 
jac 

Vol. = millones de rn3 45 



Si considerarnos un promedio para' cada .cuenca natural, 

los gastos medios oscilarán entre -2~30,ºY. -6;8.9 iñ3 /S. 

Sin embargo, al estudiar' ias 'l.fá,i<ls'; se'~ ob¡,ervari estas 

características: 

- Ocurren en la tarde y:. rlocl1e-

- Corta duración 

- En la época de avenidas, casi a diario llueve 

Con b<lSe en esto, se estimó que el coeficiente de 

uprovechamicnto resulta muy bajo, por lo cual, para la etapa 

de pr-oyecto, mediante un funcionamiento, de vaso se 

determinar[\ el volumen real de aprovechamiento pluvial, sin 

incrementar las obras por este concepto, además de 

dimensionor las obras p~ra evacuar Jog excedentes y prevenir 

lo.s duños. 
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II.3.2.- Dotación de agua potable 

El consumo varia según el clima, costumpres, actividades 

socioeconómicas, etc. 

Dado que el consumo de agua se destinará en la gran 

mayor1a de los casos únicamente para satisfacer necesidades 

de carácter doméstico, las tlo1·mas de ProyeCto Para Obras de 

Agua Potable, recomiendan los siguientes valores para la 

dotación: 

Tipo de Clima 

Población Cálido Templado Frie 

2,500-15,000 150 125 100 

15,000-30,000 200 150 125 

30,000-70,00ll 250 200 175 

70,000-150,000 JOO 250 200 

150,000 ü mtis 350 300 250 

Dado que la ciudad de GundalcJjara cuenta con un clima 

templado y la población es de más dn 150, 000 habitantes, la 

dotación considerada es de 300 lts/hab/día. 
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De acuerdo a la Normas de Proyecto para obras de 

Alcantarillado Sanitario, la Aportación de aguas negras es 

del 75% al 80% de la Dotación de agua potable, considerando 

que el 25% o el 20% restante se pierde antes de llegar a los 

conductos, por lo que se considera un 80% de la dotación para 

la aportación de aguas negras, siendo el coeficiente de 

retorno igual a o.a 
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II.J.J.- Gastos medios de aguas negras 

Con objeto de predecir temporalmente la ocurrencia de 

los gastos de aguas negras para las épocas de estiaje y 

avenidas se estudiaron los datos reportados en forma mensual 

para cada una de las cuencas. 

Primero se recopilaron y e·1aluaron los datos medios 

mensuales reportados (la época de avenida incluye las aguas 

negras y las pluviales). Después en los meses pluviales se 

determinó en forma aproximada, sólo la aportación de aguas 

negras bajo las sigulentes hipótesis: 

a) Existe una Murcada diferencia entre las épocas de 

avenidas y estiaje. 

b) En la época ele avenidas, en general se sufre un 

incremento en todos los aspectos: nivelen 

freáticos, gastos medios de abastecimiento y 

droenaje, esto es, ol disponerse de más agua se 

reparte un poco más y en consecuencia 

aportaciones de aguas neqras también se 

incrementan. 

e) La media anual de a0ua~ ncgrc1s, será l.<J. media real 

pa~a nuestros intereGes, sin considerar el efecto 

aleatorio de la lluvia en los últimos meses 

respectivos. 
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Tomando las consideraciones anteriores, es decir, 

dotación de JOO lts/hab/dia, y un coeficiente de retorno 

igual a o.a, se obtienen los siguentes valores de aportación 

de aguas negras para la población de saturación. 

cuenca San Juan de Dios 

Población de Dotación Coef. de Qan .. Qan 
saturación retorno 

(m3 /s) (hab) (lt/hab/día) (lt/dia) 

2'32?.,790 300 o.a 557 1 469,600 G.45 

Población de Dotación Coef. de Qan Qiln 
saturación retorno 

(hab) (lt/h~b/diu) ( lt/dia) (m3 /s) 

4 1 386,020 300 o.a 1052 1 644,800 12.18 

-

Los gastos medioG de aguas negras son: 

cuenca San :ruan de Dios Qan 

Cuencu. Atcmujac Qan 12.18 m3 /s. 

50 



rr.4.- ETAPAS DE APROVECHAMrENTO 

Se tendrán tres etapas de aprovechamiento, para las 

cuales se calcularán los diferentes gastos de diseño de cada 

una de ellas. 

La primera etapa será en el año 1990, la segunda en el 

afta 2000 y la tercera etapa en el año 2006. 

II.4.1.- Gastos de diseño 

a) la. etapa 

cuenca San Juan de Dios 

.... 

Población Dotación Coef. de Qan Qan 
retorno 

(m 3 /s) (hab) ( 1 t/trnb/dia) (lt/dia) 
0----·----

2'300,000 300 o.a 552'000,000 6.39 

cuenca Atemajac 

Población Dotación Coef. de Qan Qrin 
retorno 

(hab) (lt/hab/dia) ( lt/dla) (m 3 /S) 

2 1 005, 210 300 o.a 481'250,400 5,57 
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cuenca San Juan de Dios 

cuenca Atemajac 

cuencas osario y San Andrés 

Gasto de diseño la. etapa 

b) 2a. etapa 

Cuenca San Juan de Dios 

Población Dotación coef. de 
retorno 

(hab) (lt/hab/dla) 

2 1 300,000 300 o.a 

Cuenca Atemajac 

Población Dotación Coef. de 
retorno 

(hab) ( lt/hab/dla) 

3'391,220 300 o.a 

Cuenca san Juan de Dios 

cuenca Atemajac 

cuenca osorio y San Andrés 

Gasto de diseño 2a. etapa 

6.39 m3/s 

5.57 m3/s 

2 .-93 m3 /s 

14. 89 m~ /s ~'--,_ 

Qan Qan 

(lt/dla) (m3 /s) 

552 1 000,000 6.39 

Qan Qan 

( lt/dla) (m3 /s) 

a13•s92,ooo 9.42 

6.39 m3 /s 

9.42 m3 /s 

4.46 m3 /s 

20.27 m3 /s 
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e) Ja. etapa 

Cu~nca San Juan de Dios 

Población Dotación Coef. de Qan Qan 
retorno 

(m3 /s) (hab) (lt/hab/dia) (lt/dia) 

2'300,000 300 o.a ss2 1 000,ooo 6.39 

Cuenca Atemajac 

Población Dotación Coef. de Qan Qan 
retorno 

(m3 /s) (hab) (lt/hab/dia) (lt/dia) 

4 1 190,000 300 o.a 1008 1 000,000 11. 64 

cuenca San Juan de Dios 6.39 m3 /s 

Cuenca Atemajac 11.64 m3 /s 

Cuencas osario y San Andrés 5.97 m3 /s 

Gasto de diseño Ja. etapa 24.00 m3 /s 
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La cuenca del Rfo san Juan de Dios, presenta actualmente 

un alto grado de desarrollo en su urbanización por lo que, 

casi llega teóricamente a su nivel máximo de población, entre 

el bienio de 1988 a 1990. Esto significa que posterior a esta 

fecha no aumentará el gasto permaneciendo constante. 

El gasto total se preve que se presentará durante el 

lustro 2005 a 2010, no pudiendo precisar un año en especial. 

Los gastos de diseño para las diferentes etapas son: 

1a. etapa 

2a. etapa 

Ja. etapa 

J.4.89 m3 /s 

20.21 m3 /s 

24.00 m3 /s 
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CAPITULO III 

OBRAS DE DESVIO 

Una obra de desvlo es una estructura provisional que se 

utiliza durante la construcción de una estructura alojada en 

una corriente. 

Su finalidad es desviar las aguas del rio que escurren 

por el sitio de acuerdo con un ciclo hidrológico anual. Los 

escurrimientos extraordinarios de diseño para estas obras se 

determinan con periodos de retorno pequeños. 

III.1.- OBRA DE DESVIO ATEMAJAC 

Obtención del gasto de diseño, para un periodo de 

retorno de 5 años, por el método de Gumbell, Elegido de 

entre los tres métodos estadísticos). 

El método de Gumbell recomienda formar una tabla de 

cálculo, donde las dos primeras columnas se jntegran con 

datos registrados en la estación en estudio, los que a su vez 

se obtienen de los boletines hidrológicos. 

Años de Gasto máximo Qi2 
Observación anua~ (Qi) 

(m /s) 

1980 13.40 179.56 

1981 15.20 231. 04 

1982 19.50 380.25 

s u M A 48.10 790.85 56 



Se toman tres afias de observación, porque anterior a 

1980, los estudios que se realizaron fueron hechos con poca 

precisión haciéndolos no muy confiables. 

Ecuación para calcular el gasto máximo 

6-Q 
Qmáx Qm - ( Yn - lag n Tr) 

1) n 

siendo: n = número de años 
n 

Qm t=i_ Qi/n (gasto medio m3 /s) 

Qi gastos máximos anuales 

Qmáx = Gasto máximo para un periodo de retorno 

determinado (m3 /s} 

Tr = Periodo de retorno 

U-n,Yri =constantes en función de n 

G~ = Desviación estándar de los gastos 

a}.- Cálculo del gasto medio. 

L Qi 
i=l 

Qm 
n 

48.10 
sustituyendo: Qm 

Qm 16.03 m3/s 
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b).- Cálculo de los coeficientes de Ón, Yn de la tabla 
III.l 

Para n=J 

Yñ 0.4843 

lín 0.9043 

c).- Cálculo para la desviación estándar 

fíQ =~ Qi2 - N(Qmed) 

sustituyendo: 

=~ 790.85 - 3(16.03) 
(ÍQ 

2 

ÍQ 19.27 

d).- Obtención del gasto máximo 

Qmáx 

Qmáx 

Qmáx 

Qmáx 

Qmáx 

Qm -
G"Q 

IÍn 
( Yn - logn Tr) 

19.27 
16.03 - (0.4843 - logn 5) 

0.9043 

40.00 m3/s 

38.75 m3/s 

41.05 m3/s 

(Método de Levediev) 

(Método de Nash) 

Nota: Se cuenta con pocos datos de años de observación, 

pero como la obra es para un periodo de retorno de 5 añ.os, 
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• Yn n • Yn n 
·. 

03 0,46"30 0.90430 '9 o.54810 1.15900 
09 0.49020 0,92860 50 0,54854 1.16066 

·10 0,49520 0.94970 51 0.54890 1.16230 
11 0,49960 0.96760 52 0.549]0 1.16380 
12 0.50350 0,98330 53 0.54970 1.16530 

13 0.50700 0.99720 " 0.55010 1.16670 
14 0.51000 1.00950 " 0.55040 1.16810 
15 0,51280 1.02057 56 o.ssoao t.16960 
16 0.51570 1.03160 57 0.55110 1.17080 
17 0,51810 1.04110 58 0.55150 1.17210 
18 a.s2020 1,Q49JO 59 0,55180 1.17340 
19 0.52200 1.05660 60 0.55208 l.17t.67 
20 0.52355 1.06283 62 0.55270 1.17700 
21 0.52520 1.06960 64 0.55330 T.179]0 

22 0.52680 1.07540 66 0.55380 1.18140 
23 0.52830 1.08110 68 0.55430 , .18340 
24 0.52960 1.08640 70 o.55477 1.18536 
25 0.53066 1.09145 72 0,55520 1.18730 
26 0.53200 t,09610 7,, o.sssro 1.18900 

" 0.53320 1.10040 76 0.55610 1.19060 
28 0.53430 1.!0470 78 0.55650 1.19230 ,. 0.53530 1.10860 80 o.SS6es 1.19382 
30 0.53622 1.11238 82 o.55720 1.19530 
31 0.53710 1.11590 ., o.55760 1.19670 
32 0.53800 1.11930 86 0.55500 1.19800 
J3 0.538BO 1.12260 88 0.55830 1.19940 
34 0.53960 1.12550 90 0.55860 1.20073 
35 0.54034 1. t2B47 ., 0.55890 1.20200 
36 0.54100 1.13130 94 0.55920 1.20320 
37 0.54180 1.13390 96 o.55950 1.20440 
38 0.54240 1.13630 98 0.55980 1.20550 
39 0.54300 1.13680 IDO 0.56002 1.20649 

" 0.54362 1.14132 150 0,56461 1.22534 

" 0.54420 1.14360 200 0,56715 1.23598 

" 0.54480 1.14580 250 0.56878 1.24292 
43 0.54530 1.14800 300 o.56993 1.24766 

" 0.54580 1.14990 400 0,57144 1.25450 
45 0.54630 1.15185 500 o.57240 1.25880 
,6 0.54680 1.15380 750 0.57377 1.26506 
47 0.54730 1.15570 1000 0.57450 1.26851 
46 0.54770 1.15740 

TABLA J:'.U.1 
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los datos obtenidos se toman como válidos. Se toma el gasto 

máximo, como el promedio de los tres métodos. 

Una vez obtenido el gasto máximo, se procede al análisis 

hidráulico de la obra de desvio a fin de obtener la altura de 

ataguias en función de las geometrias propuestas para el 

canal de desvio. 

CONDICIONES HIDRAULICAS AGUAS ARRIBA 

Datos generales del desvlo 

1.- Elevación inicial del canal de desvío. 1480 MSNM 

2.- Elevación final del canal de desvlo. 1475 MSNM 

3.- Longitud del canal hasta el cambio de 

pendiente 65 m 

4.- Longitud total del canal de desvío 201.14 m 

s.- Elevación de desplante de la atagula 

aguas arriba. 

6.- Elevación de desplante de la ataguía 

aguas abajo 

7.- Sección del canal 

1479 MSNM 

1476 MSNM 

Trapecial 
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Cálculo de la pendiente 

Elev. 1480 

Elev. 1479 

l 
X = 0.01538. 

65 

So 0.01538 

_CálculQ_~el tirante critico 

Para conocer el tirante critico del canal trapecial se 

debe satisfacer la siguiente ecuación: 
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Para simplificar los cálculos se presenta la curva 

(Fig. III. l.) que relaciona los términos de dicha ecuación. 

Esta figura permite hacer una determinación suficientemente 

precisa del tirante critico, cuando se conoce el gasto y la 

geometr1a de la sección. 

Datos: 

n = 0.035 (Por tratarse de canal con plantilla de concreto y 

taludes de mamposter1a seca) 

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

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

Proponiendo: 

b 3. oo m 

k 0.25 

De acuerdo con los datos anteriores, se obtiene: 

40 (0.25) 3 12 
= 0.10 

Con este valor entrarnos a la figura III.l, obteniendo: 

Ye 

Ye 

Ye 

Ye 
k -- = 0.205 

b 

0.205 b 

k 

0.205 (3. O) 

0.25 

2.46 m 
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.OI 0.1 10 100 

Qk''}t;'" .íg k E.:. /b 

Fig.Ilr.1. Curvas para determinar el tirante crítico y energía específico- mínimo en secciones trapezoidales. 



Para obtener un valor más preciso de Ye, es necesario 

resolver la siguiente ecuación, por aproximaciones sucesivase 

Q2 (40 m3 /s) 2 

m/s2 
163.09 

g 9.81 

Q2 Ae3 

g Be 

Siendo el área hidráulica critica: 

Ae (b + kYe) Ye 

Ae (3 + 0.25Ye) Ye 

y el ancho critico de la superficie libre: 

Be b + 2kYe 

Be 3 + 2 (O. 25) Ye 

Por lo cuál se debe cumplir que: 

Ae3 

Be 3 + 2(0.25)Ye 

Utilizando la siguiente tabla: 

Ye Ae Ae 3 Be 

2.460 8.89 703. 28 4.23 

2.450 8.85 693.30 4.22 

2.446 8.83 689.33 4.22 

Por lo tanto 

Ye= 2.446 2. 45 rn 

163.23 

Ae 3 /Be 

166.26 

164. 09 

163.23 = 163.09 
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Cálculo del tirante normal: 

Por Manning 

Qn = A Rh2/3 
8 1¡2 

donde: A = (b + kYJ_Y 

p b + 2Y l'"k""'2,--+-1~2.-
____ A. 

Rh---
-- p_ 

40 (0.035) Qn 

8 1¡2 
-----~~ = 11.289 

(0.01538) 1 12 

Procediendo por iteraciones se obtuvo: 

Yn = 2.755 m 

Por lo tanto el tirante normal es: 

Yn = 2.755 = 2.76 m 

Perfil hidráulico del canal de la sección 1-2 

CD ® 0 
~-----
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En el punto 2 existe una sección· de- cont~?l-i ·-: :d~~·ido :- ~ -· 

que hay un cambio de pendiente, por lo t~nt~,.-~tj-'.·~~~~-;· punto 

se presenta el tirante critico. 

- Cálculo del perfil hidráulic.o método 

Graficamos valores para f(y) compreñdi~OS entre el 

tirante critico (2.45 m) y el tirante normal (2.76 m). Ver 

tabla III. 2. 
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En donde 

A= (b + k'i)'i 

f(y) = 
1 -.Fr2 

·so - Sf 

A 
Rh 

p 

c&lculo de !::>. x 

·a b +·2k'i Fr2 

p b + 2'i ~ k 2 + 1 2 

Q 
V 

A 

-0.39 

[

-14. 00-60. ºº] (0.10) -3.70 
2 . 

[

-60.00-274.11] 
(0.10) 

2 
-16.70 

-201.94 

~ -222.73 m 

v2 

g T 

A 
T 

B 

V n 2 

Sf 
Rh2/3 
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- C6lculo del régimen 

Q 40.00 m3 /s 

A 10.17 m2 

K 0,25 

Q =V A 

V 

V= 
Q ~40. 00 ~ 

J.94 m/s 
A 10.17 

A 
F T~ de donde 

ygT B 
B = ancho de la superficie 

libre del agua 

l:0.25 

2,76: X 

~ ,¿276 : Aº": x~ o.69 

B J,00 + 2(0,69) 

B 4. JB m 

3.94 m/s 
F 

VC9.Bl m/s2) (2.32 m) 
O.BJ 

F < 1 se presenta un régimen subcritico 
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De acuerdo a los resultados anteriores y a la 

clasificación de los perfiles de flujo gradualmente variado 

(fig. III.2), se presenta un perfil M2 con un régimen 

subcrítico. 

- Cálculo de la altura de ataguia aguas arriba. 

El desplante de la ataguía aguas arriba se encuentra en 

el nivel de terreno 1479 MSNM y el r1o se encuentra en la 

elevación 1480, por lo tanto: 

A Yn + diferencia de niveles + bordo libre 

A 2.76 + 1.00 + 0.74 

A 4.50 m 

Elev. 14BJ.5 

Elev. 1479 

l 
terreno natural Acot: m 
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1 

CONPICIONES HIDBAULICAS AGUAS ABAJO 

CAL.CULO 
~ULO 

0 

I~ 

'~ 

En la sección 2 se presenta un cambio de pendienteª 

Datos 

Q 40.00 m3 /s 

n = O.OJS 

k 0.25 

b J.OO m 

L 136.14 m 
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Cálculo de la pendiente 

Elev. 1479 

Elev. 1475 
136.14 

4 
X 0.02938 

136.14 

So = 0.02938 

- Cálculo del tirante critico 

El tirante critico es constante a lo largo del canal, 

por lo tanto es el mismo calculado aguas arriba. 

Ye= 2.45 m 

- Cálculo del tirante normal 

Por Manning 

Qn 

5 1¡2 
A Rh2/3 donde: A 

p 

Rh= 

(b + kY)Y 

b+2Y~ 
A 

p 74 



Qn 40 (O. 035) 

~ (0.02938) l/ 2 
8.17 

Procediendo por iteraciones se llega: 

'ln = 2.23 m 

75 



- Cálculo del perfil hidráulico aguas abajo, tramo (2-J) 

Graf icamos valores para f (Y) comprendidos entre el 

tirante critico (2.45 m) y el tirante normal (2.2J m). 

Ver tabla III. J. 

En donde: 

A= (b + k'l)'l B b + 2k'l Fr2 
v2 

g T 

l. - Fr2 

p = b+ 2'{~ 
A 

f(y) T 
So - Sf B 

A Q 
Rh V Sf 

p A 

Cálculo de/:; X 

[ 155.38 + ·<J (O.OS) 2.88 
2 

[ 190.9]. + "'·'~ (0.10) 15.Jl 
2 

[ 200.00 + ''"·'~ (0.07) = lJ.68 
2 

[ Jl.87 m 
76 
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- Cá.l.Q.\.Ü..Q_del régimen 

Pendiente critica 

Se 

Se 

Qn 

sl/2 

0.02218 

A Rh2 / 3 

So= 0.02938 

Como Se < so se presenta un régimen supercr1tico. 

De acuerdo a los resultados anteriores y a la 

clasificación de los perfiles en flujo gradualmente variado 

(figura III.2) se presenta un perfil 52 con régimen 

supercritico. 

7¡¡ 

ESTA 
SALIR 

TESIS 
DE LA 

NO DEBE 
BIBLIOTECA 



- Cálculo d~ la altura de ataquia aguas abajo. 

El desplante de la ataguia aguas abajo se encuentra en 

el nivel de terreno l.476 MSNM y la salida del canal se 

encuentra en la elevación 1475, por lo tanto: 

A Yn - diferencia de niveles + bordo libre 

A 2,23 - ~.oo + o.57 

A 1.80~ m 

Elev. 1477.80 

Elev. 1476 

9.40 

terreno natural Acot: m 
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III.2.- OBRA DE DESVIO SAN JUAN DE DIOS 

Siguiendo el mismo procedimiento del método de Gumbell 

para el cálculo del gasto de diseño de ataguía, se llegó al 

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

Q diseño= 75.00 m3 /s 

CONDICIONES HIDRAULICAS AGUAS ARRIBA 

Datos generales del desv1o 

1.- Elevación inicial del canal de desvío 

2.- Elevación final canal de desvio 

3.- Longitud del canal 

4.- Elevación de desplante de la ataguia 

aguas arriba 

5.- Elevación de desplante de la ataguia 

aguas abajo 

6.- Sección del canal 

1480 MSNM 

1475 MSNM 

173.33 m 

1480 MSNM 

1476 MSNM 

Trapecial 
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Cálculo de la pendiente 

Elev. 1480 

~ ~··.--.--· ..•. · ... ·· •··. · .. ·····•····.·. -·~, ... . . -. 

Elev. 1475 
173.33 

5 
X 0.02885 

173.33 

so = 0.02885 

Cálculo del tirante critico 

Para conocer el tirante critico del canal trapecial se 

debe satisfacer la siguiente ecuación: 

83 



Para simplificar los cálculos se presenta la curva 

(Fig. III. l) que relaciona los términos de dicha ecuación. 

Esta figura permite hacer una determinación suficientemente 

precisa del tirante critico, cuando se conoce el gasto y la 

geometría de la sección. 

Datos: 

n = 0.035 (Por tratarse de canal con plantilla de concreto y 

taludes de mamposteria seca) 

L 173.33 m (Longitud del canal) 

Q 75.00 m3/s (Promedio de métodos estadisticos) 

Proponiendo: 

b 4. oo m 

k 0.25 

De acuerdo con los datos anteriores, se obtiene: 

75 (0.25¡ 312 

("9:8i. (4. O) 5/2 
0.094 

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

'le 
k 0.19 

b 

0.19 b 
'le 

k 

0.19 (4. O) 
'le 

0.25 

'le ~.04 l!l 84 



Para obtener un valor m&s preciso de Ye, es necesario 

resolver la siguiente ecuación, por aproximaciones sucesivas. 

y el 

Q2 (75 m3/s) 2 

m/s2 
573.39 

g 9.81 

Q2 Ac3 

g Be 

Siendo el área hidráulica critica: 

Ac = (b + k'lc)'lc 

Ac (4 + 0.25'lc)'lc 

ancho critico de la superficie libre: 

Be b + 2k'lc 

Be = 4 + 2(0.25)'lc 

Por lo cuál se debe cumplir que: 

Be 

[(4 + 0.25Yc)'l~
3 

4 + 2(0.25)Yc 
573. 39 

Efectuando iteraciones, el tirante critico es: 

Ye = 3.082 m 

B5 



cálculo del tirante normal: 

Por Manning 

Qn 

8 1¡2 
A Rh2 / 3 donde: A (b+ kY)Y 

b+2Y~ 

75 (0.035) 

(0.02885) 1 / 2 

p 

Rh = 

15.45 

Procediendo por iteraciones se obtuvo: 

Yn 2.73 m 

- Cálculo de la pendiente critica 

Se 

Qn 

81/2 

Qn =--i 2 

Ae Rh2 / 3=.J 

Se = O. 01998 

A 

p 

Yn < Ye 

Como Se < So se presenta un régimen supercritico. 
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Como la pendiente no varia y existe un régimen rápido, 

lo más desfavorable que se presenta es el tirante critico, ya 

que el tirante normal es menor, por lo cual el diseño de la 

ataguia aguas arriba, se realiza con el tirante critico. 

B7 



- Cálculo de la altura de atagu1a aguas arriba 

La ataguia será desplantada en la misma curva de nivel 

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

tanto: 

A Ye + bordo libre 

A 3.082 + 0.918 

A 4. 00 m 

Elev. 1484 f-- 4.00 ---+-

¡ \ T 
' 4.00 

Elev. 1480 \ 1 _L ~ r 
__ , 

15.10 

terreno natural Acot: m 

ee 



CONDICIONES HIDRAULICAS AGUAS ABAJO 

Realizando un perfil hidriflulico, se obtienen los 

diferentes tirantes a lo largo del canal, para conocer el 

tirante a la salida del mismo. Y ya con este dato procedemos 

a conocer la altura de ataguía finalmente. 

- Cálculo del perfil hidráulico utilizando el método 

Graficarnos valores para f(y) comprendidos entre el 

tirante critico (3.082 m) y el tirante normal (2.73 rn). Ver 

tabla III. 4. 

En donde 

A= (b + kY)Y B b + 2kY Fr2 
v2 

g T 

l - Fr2 

b + 2Y ~ k 2 + i 2 
A 

f(y) p T 
So - Sf B 

A Q V n2 
Rh V Sf 

Rh2/3 p A 
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Clilculo de Ax 

. ["::-· ; '"""}·'"" 
[

59.22 +2 63.98] 
• (0.10) 

59.22] 
(0.10) = 

+ 56.20 

2 }·'"' 

5.51 

5.77 

J.SB 

Z:: 21.32 m 

Ya que partimos con el tirante critico, y de acuerdo al 

cálculo anterior se observa que el tirante a la salida del 

canal aguas abajo es igual a 2. 73 rn, coincidiendo con el 

tirante norrna.1. 

De esta manera, graficando obtenemos. 

g¡ 
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- ~lculo de la altura de ataguía aguas abajo, 

El desplante de la ataguía aguas abajo se encuentra en 

el nivel de terreno 1476 MSNM y la salida del canal se 

encuentra en la elevación 1475, por lo tanto: 

A Yn - diferencia de niveles + bordo libre 

A 2.73 - 1.00 + 0.27 

A= 2.00 rn 

Elev. 1478 !---- 4. 00 ---+ 

Elev. 1476 

1 
10.00 

terreno natural Acot: m 
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CAPITULO IV 

PRESA DERIVADORA SAN JUAN DE DIOS 

CONSIDERACIONES GENERALES 

Una presa derivadora es un obstáculo que se opone al 

paso de la corriente para elevar el nivel del agua en 

relación con alguna de las márgenes, de tal modo que se 

facilite su derivación y su conducción hacia otros sitios 

donde será aprovechada. 

En una presa der i vadera son notables tres partes que se 

consideran como escenciales para cumplir. con sus fines. En 

ocasiones también se tienen otras que se pueden considerar 

como complementarias q':.le dependen de las características o 

usos de la corriente. 

Partes que integran una presa derivadora: 

a).- Cortina 

b).- Bocatoma u obra de toma 

e).- Estructura de limpia 

a) . - Cortina 

Con la cortina se represa el agua hasta una elevación 

suficiente que permita derivar el gasto por la bocatoma y se 

diseña para que la corriente vierta sobre ella ya sea parcial 

o totalmente en su longitud; por lo que siempre se tienen 

cortinas vertedoras. 



Generalmente las presas derivadoras no son construidas 

con el fin de aprovechar el agua retenida con la cortina, 

pero pudiera suceder que dadas las características fisicas de 

la derivación , se propiciara un almacenamiento que convenga 

aprovechar aumentándola ademá.s con la instalación de 

compuertas o agujas en la cresta; estos dispositivos permiten 

controlar el almacenamiento y el paso de los excedentes de 

agua, teniendo entonces lo que se llama cortina con cresta 

m6vil. 

Fig.IV.1 Presa derivadora de materiales cementados 



La sección t1pica de las cortinas r1gidas es de forma 

trapecial con cimacio en la corona. 

:::leva~· 
e o ron::. 

Eje 

Fig. IV.2. Presa derivadora de materiales cementados 

La geometria del cimacio se aproxima a la forma 

parabólica de un chorro de agua con calda libre. El objeto de 

diseñar as1 los vertedores en general, es no propiciar 

presiones bajas entre la lámina vertiente y el paramento de 

aguas abajo, con lo cuál se evitan fenómenos de cavitaci6n o 

corrosión y además ciertos tipos de esfuerzos en la cortina. 

CJ7 



Elev.cres~•~ª<,,,-~~
; 

Fig. IV.3. Presa de cresta móvil 

Fig. IV.4. Presa de cresta m6vil 

98 



b).- Bocatoma u obra de toma 

Es la obra que permite extraer el agua del vaso de una 

presa de derivación segOn una ley de demandas; la capacidad 

de almacenamiento no existe o es despreciable para efectos de 

regulaci6n. La bocatoma, es un orificio situado en el muro 

que sirve de división entre el desarenador y las laderas del 

cauce. 

El paso del agua por el orificio, se controla mediante 

compuertas deslizantes que se operan 

elevadores, desde la corona de dicho muro. 

Fig. IV.5. Bocatoma típica 

con mecanismos 
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Compuerta radial 

?lantilla del cla3aren".lior 

Fiq. IV.6. Perfil longitudinal de un canal desarenador 

100 



1 o) 

lb) 

Fig. IV.7. oesarenadores muy amplios 
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e),- Estructura de limpia 

Para tener un adecuado control de la captación y 

derivación, son recomendables bajas velocidades del agua, 

esto origina que los materiales acarreados en suspensión por 

la corriente se sedimenten, ocasionando el azolvamiento en la 

obra de toma. 

En las presas de derivación, se construyen estructuras 

con el objeto de proveer una limpieza periódica a la obra de 

toma. 

Es recomendable que el desarenador sea paralelo al eje 

del ria y la obra de toma perpendicular al mismo para evitar 

el paso del azolve hacia los canales de conducción. 

El funcionamiento del canal desarenador es el siguiente: 

si se cierran las compuertas del desarenador, se impide el 

paso del agua hacia abajo, entonces abriendo las compuertas 

de la obra de toma el agua se encauza hacia el canal de 

derivación (en nuestro caso, canal intercomunicador), esto 

traerá como consecuencia que los materiales se decanten aguas 

arriba del sistema de control del desarenador y dentro del 

canal de acceso, debido a la baja velocidad del agua. Para 

desalojar el azolve, se cierran las compuertas de la obra de 

toma, se abren las del desarenador y se produce el flujo del 

agua de manera que su velocidad sea suficiente para arrastrar 

el azolve y depositarlo en el r1o aguas abajo de la 

derivación. 102 



PRESA DERIVADORA SAN JUAN DE DIOS 

La presa derivadora San Juan de Dios, es del tipo 

descrito anteriormente y se encuentra ubicada a la salida del 

colector del mismo nombre, el cuál atravieza la ciudad de 

Guadalajara, Jalisco aproximadamente por el centro. Esta 

presa almacenará las aguas provenientes de las cuencas Osario 

y San Andrés, asi como las aguas del mismo colector, para 

posteriormente derivarlas hasta la obra de captación 

Aternajac. 

1v.1.- CONSIDERACIONES HIDRAULICAS EN la., 2a., y 3a. 

ETAPAS 

De acuerdo a los estudios realizados en el capitulo II, 

(Cuencas de captación), tenemos que los gastos acumulados con 

los que se analizarán las tres etapas son: 

la. Etapa 

Gasto cuenca San Juan de Dios 

Gasto cuencas osario y san Andrés 

Gasto acumulado 

6.39 m3 /s 

2.93 m3 /s 

1011 



2a. Etapa 

Gasto cuenca san Juan de Dios 

Gasto cuencas Osario y San Andrés 

Gasto acumulado 

3a.- Etapa 

Gasto cuenca San Juan de Dios 

Gasto cuencas Osario y San Andrés 

Gasto acumulado 

6.39 m3 /s 

:4-;46 m3 /s 

10.85 m3 /s 

6.39 m3 /s 

5.97 m3 /s 

El gasto máximo acumulado que se presenta en la cuenca 

San Juan de Dios es de 12.36 m3 /s. 

En base a estos datos se procede al diseño hidráulico de 

las distintas estructuras que componen la derivadora San Juan 

de Dios para las tres etapas. 
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J:V.2.- VERTEDOR 

Puesto que la función de la presa derívadora será 

aumentar el tirante de agua de la fuente de aprovechamiento 

para derivar un determinado gasto, la elevación de la cresta 

vertedora dependerá de las necesidades de carga hidráulica 

que se requieren para operar la bocatoma. 

En la fig.IV.8 se observa el caso tipico de la 

disposición de la cortina, bocatoma y canal principal de 

conducción. 

De esta figura se puede deducir que· la elevación de la 

cresta 11 c 11 es igual a la elevación de la plantilla del canal 

"P", más el tirante "d", más la carga hidráulica del orificio 

de la toma "h", esto es 

Elev. e Elev. P + d + h 

La elevación de la plantilla del canal principal 

generalmente estará determinada por la topografía del lugar. 
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L.:·.: 

1 

:::ortirm 

Fig. IV.a Disposición t!pica de una derivación 
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Análisis hidráulico del vertedor de la la. Etapa 

Del plano general de la derivadora San Juan de Dios, 

anexo al final, se tienen los datos que se citan enseguida: 

Elevación P = 1477.00 (Desplante de la presa) 

- Cálculo de 11 y 11 

El tirante normal de un canal se calcula, mediante la 

expresión de continuidad y la fórmula de Manning. 

La fórmula de continuidad es: 

Q = V A 

Y la fórmula de la velocidad, según Manning: 

V= sl/2 Rh2/3 
n 

siendo: 

V Velocidad del agua en el canal (m/s) 

n = Coeficiente de rugosidad 

Rh= Radio hidráulico (m) 

s = Pendiente hidráulica 

sustituyendo (2) en (1), tenemos 

Q sl/2 Rh2/3 
n 

- 1 

- 2 
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Agrupando términos conocidos: 

Qn = A Rh2/3 
51/2 

La sección del canal analizado es: 

Para la la. etapa los datos son: 

Q 9.32 m3 /s 

n = 0.015 

5 0.015 

(Gastos cuencas SJD,Osorio y sn.A) 

(Para concreto bien acabado) 

(Canal intercomunicador) 

sustituyendo valores tenemos: 

(9.32) (0.015) 

(0.015) 1 12 
1.14 

mediante iteraciones se obtiene: 

y = o.614 m 
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- Obtención de "H" 

La carga hidráulica sobre el orificio de la torna es: 

H = 0.27 m 

La elevación de la corona será: 

Elev. 1411.00 + 0.61 + 0.21 

Elev. 1477.88 MSNM 
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Análisis hidráulico de la 2a. etapa 

Elevación P = 1477.00 

-Cálculo de "Y" 

Q 10.85 m3 /s 

n = 0.015 

sustituyendo valores tenernos: 

(10.85) (0.015) 

(0.015) 1 / 2 
1. 329 

mediante iteraciones tenernos: 

y = 0.680 m 

- Obtención de 11 H11 

H = 0.27 m 

- Elevación de corona 

Elev. 1477.00 + 0.68 + 0.27 

Elev. 1477.95 
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Análisis hidráulico de la 3a. etapa 

Elevación P = 1477.00 

-Cálculo de 11 y 11 

Q 12.36 rn 3 /s 

n = 0.015 

s 0.015 

sustituyendo valores tenemos: 

(12.36) (0.015) 

(0.015¡ 1 / 2 
= 1. 51 

mediante iteraciones tenemos: 

y= o.73 rn 

- Obtención de "H" 

H = O. 27 rn 

- Elevación de corona 

Elev. 1477.00 + 0.73 + 0.27 

Elev. 1478.00 
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apegarse lo más posible al-~ lab.i,q ,_:(~f~;i_;;~. 'dS_j ~-~f.:_i~-j~ ~-ª"7 ·. o:~g~~, 

por lo que el procedimiento es el ~~-¡'-;_u·i~~.~:~%'-· -.;:-
Se obtiene el perfil 

Sciememi. 

Creager3~\;,.df~;~h.'rt~ ·:i6rmula de 
::,, ·.":". _.,_;~; ~':--~~:v~~'· i.~:-: -¿_ -,; 

;-~ r•~)..¿;;;:=--~?';'.;;~ ' .:_•;'-,jf_::_ O : 

~ ·.;,¿_:: ~~-~:~~~\. 
,:;:; 

·-"-''--"""-"""''-•·..,al!.r.d.ba 

G~vmelr1Ó del perfil 01J1Jos arriba delo cr~·sto ve 1 !-?dora 
paro un poramenlo vertical o t:Onlolud 1 3 
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Punto de tangencia para K 2 

fórmula: 

para X l..20 y 0.766 
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DATOS 

P = l. oo m 

Hd = 0.90 m (dato) 

Cálculo del perfil aguas arriba 

sustituyendo valores: 

Xc 0.255 m 

Ye 0.113 m 

Rl 0.477 m 

R2 0.211 m 

Rl - R2 o. 266 m 

Cálculo del perfil aguas abajo 

Fórmula de sciememi 

xl.85 
y 0.5 Hd carga de diseño 

tabulando 

X y 

O.JO 0.059 
0.60 0.213 
0.90 0.450 
1.00 0.547 
1.20 0.766 
l. 50 1.158 114 
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Análisis del salto hidráulico 

Datos: 

Ancho del canal 

Long. de la cresta 

42.00 m 

42.00 m 

n = 0.015 (concreto bien acabado) 

Hd = o.90 m (Carga Hidráulica) 

K = 2 

Obtención del gasto de diseño 

Para conocer el gasto que pasa por el vertedor utlilizamos la 

siguiente fórmula: 

Q = ( C ) ( L ) ( H ) 3 / 2 

para conocer e usamos la figura IV.11 

p l.00 
= 1.11 de la figura IV. 11 e 2.15 

H 0.90 

sustituyendo en la fórmula 

Q = (2.15) (42.00) (0.90)2/3 

Q = 77. 10 m3 / s 

Cá.lculo del tirante critico 

3 (77.10) 2 

Ye 
(9.81) (42) 2 

Ye 0.70 m 116 



Obtención de la velocidad crítica 

ve Q/A 

Ve (77.10) (42.00) (0.70) 

Ve 2.62 m/s 

Realizando Bernoulli entre la sección (O) y (l), tenemos: 

Zo + Ye + hvc = Zl + Yl + hVl 

sustituyendo: 

1.00 + 0.70 + (2.62 2 /29) 'íl + 0.17/2g 

2.07 Yl + 0.17/2g 

Mediante iteraciones obtenemos: 

'íl=O.JOm 

Obtención del tirante conjugado Y2 

V 
Fr = ---

fgYI 

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

V 6 .12 m/s 
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sustituyendo: 

Frl 

Frl 

'{2 

'{2 

4.07 
Yl 

Y2 l.37 m 

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

'i2 = Yn 

despejando la pendiente de la fórmula de Manning 
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A 42.00 ( 1.37) 

A 57.54 m2 

p 2(1.37) +c42. 00 

p = 44.74 m 

57.54 
Rh 

44.74 

Rh 1.29 

2 

[(77.10) (0.015) 1 
So 

(57.54) (1.29) 2 / 3 

So 0,0003 

Yc:0.70 

1.00 
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Longitud de revestimiento 

Esta longitud corresponde al salto, usando .el criterio 

de scieñchin. 

Talud K o 0.5 0.75 l. 50 

A 5 7.9 9.20 15.00 

Para K o Canal rectangular 

tenemos 

A = 5 

L A Y2 - 'il ) 

L 5 ( 1.J7 - O.JO) 

L 5. 35 Il1 

Esta longitud es también la longitud del tanque amortiguador. 
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IV.3.- DESARENADOR 

Para determinar las caracterlsticas geométricas del 

desarenador, de tal manera que se tenga un funcionamiento 

hidráulico eficiente se consideran fundamentalmente, dos 

formas de operación. 

la. Condición.- cancil -cies-~~!3rl~~or;._;~e-~~~d0_ y o.bra de toma 

abierta 

2a.- Condición.- Canal cÍesar~nador abierto y bocatoma 

cerrada 

la. Condición de funcionamiento. 

Para esta primera condición, el tramo del desarenador, 

frente a las compuertas de la bocatoma, funciona como tanque 

de sedimentación, por lo que su geometría deberá permitir 

velocidades bajas del agua para dar oportunidad, a que los 

acarreos se depositen en ese sitio. 

La sección del canal adquiere la forma rectangular, 

porque se aprovechan las paredes de los muros laterales y 

porque dicha sección facilita instalar los controles de 

apertura y cierre. 

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

es inferior a la del umbral de las compuertas de la misma, 
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con el propósito de contar con un espacio para ·el depósito de 

los sedimentos, evitando as1, su paso al canal de conducción. 

De acuerdo con lo anterior el diseño del canal, se 

reduce a determinar su ancho, una vez que se haya.elegido la 

velocidad del agua dentro de él y considerando que la 

superficie libre del agua corresponde con la elevación de la 

cresta de la cortina vertedora. 

2a. Condición de Funcionamiento 

cuando los azolves se hallan acumulado frente a la toma, 

las compuertas de ésta, deberán cerrarse y abrirse las del 

desarenador para establecer un escurrimiento cuyo principal 

fin es desalojar los materiales acumulados en ese sitio, es 

decir, efectuar la operación de limpieza. Para lograr lo 

anterior es fundamental que el flujo que se establezca, sea 

con régimen rápido y con velocidad suficiente de arrastre. 

Por otro lado, la velocidad no debe ser tan alta, para 

no ocasionar erosión a lo largo de~ canal o socavaciones al 

pie de la descarga que pudieran dañar seriamente la 

estructura. 

Para fijar la pendiente que garantice la velocidad de 

arrastre suficiente se pueden considerar dos casos para esta 

condición de funcionamiento. 
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a) Como primera tentativa puede considerase corno gasto 

rninimo, el gasto de deri vaci6n y este caso, en cierto modo, 

es el más desfavorable para el análisis de esta condición de 

funcionamiento, ya que para gastos mayores el escurrimiento 

será más favorable para lograr el desazolve. 

b) Se tiene un gasto mayor que el normal de derivación 

o que corresponda a un tirante igual al del orificio del 

desarenador. 

En ambos casos, el análisis se reduce a calcular la 

pendiente adecuada y en verificar las velocidades de 

escurrimiento, para lo cuál se deberá contar con los 

siguientes datos: 

Q Gasto normal de derivación 

b Ancho de la plantilla 

V Velocidad adoptada para producir el arrastre 

Para el primer caso (a) se tiene: 

Q =V A 

y para sección rectangular A b d 

luego Q 

de donde: 

d 

V b d 

Q 

Vb 
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A b d 
y también Rh 

Aplicando la fórmula .de ·.Mamling para el. cá_lculo de la 

pendiente, se tfene": 

1 
V = 

n 

de donde: 

s = [-Rh-v 2-~-3-] z 

Para el segundo caso (b) tenemos: 

A = b d, siendo 11 d 11 la altura del orificio en el canal 

desarenador 

p = b + 2d 

A 
Rh = --

p 

y la velocidad valdrá: 

b d 

b + 2d 

V sl/2 Rh2/3 
n 

La pendiente calculada en el caso anterior será la 

correcta, cuando esta velocidad quede entre los valores 

limites de las velocidades que se adopten como máximas y 

minimas del flujo en un desarenador. 
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VELOCIDADES RECOMENDADAS 

Los valores llrni tes de velocidad que se han encontrado 

para arrastrar los azolves depositados y no producir erosión 

en los materiales que forman el canal desarenador revestido 

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

cuando los gastos de derivación normales son 

relativamente pequeños, los tirantes en el canal desarenador, 

para esta segunda condición, resultan ser también pequeños y 

es probable que no se efectúe con eficiencia la limpieza o 

arrastre de materiales, y por lo tanto la operación de 

desazolve deberá efectuarse en época de lluvias. Se puede 

calcular en forma aproximada el gasto a partir del cuál es 

aconsejable operar el canal desarenador, a fin rte obtener un 

funcionamiento adecuado. 

Esto se hace considerando una pendiente para el canal, 

alrededor de O. 01 a O. 02, u otro valor al que se adapte el 

perfil del terreno y un ancho de plantilla conveniente. 

Para obturar el canal desarenador se emplean 

preferentemente las compuertas radiales (fig. IV.9), por ser 

éstas de mayores dimensiones que las de otro tipo; además de 

que se facilita la abertura y cierre. 
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Fig. IV.9 Instalación de la compuerta radial 

Una vez expuesto lo anterior, se procede al diooño 

hidráulico. 

A!1ª.l.1qis Hidráulico la. Et.<\Rq 

~ndición: Canal desarcnudor cerrado y obra de toma 

abierta. 

Datos: 

Gasto 11ormal de derivación 

- Elev. plantilla dcsarcnador 

- Elcv. umbra 1 toma 

- Elev. cresta del vertedor 

- Vcl. mttxima adoptada 

9.32 m3 /s 

1473.50 MSNM 

1475.50 MSNM 

1478.73 MSNM 

l. O m/s 
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de acuerdo con la f6rmula de continuidad se tiene: 

Q = V A 

de donde - · 

A= ---= 
V: 

pero 

A= b d 

A 9.32 m2 
b 2 .89 rn 

d 3.23 m 

d elev. 1476.73 - elev. 1475.50 

d J.23 m 

b ancho de compuerta 

d diferencia de niv~les 

1\ju:3tdndo el ancho 11 b 11 a 4. 00 rn. para instalar una 

compuerta tipo <le .J. oo X 4. JO ( ver tabla IV .1) 

Q 9.J2 
V o. 7?. m/s 

A 4 (J. 23) 

Por lo tanto 

o. 72 < 1.00 ( velocidad máximn adoptada) 
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2a. Condición: Canal desarenador abierto y bocatoma 

cerrada. 

Datos: 

Q 9.32 m3 /s 

b 4. oo m 

V entre 2.44 y 4.07 m/s 

Caso a) se tiene gasto normal en la derivación. 

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

Q = V A 

y para sección rectangular A b d 

luego: 

Q V b d 

de donde 

d 

d 

Q 

V b 

9.32 

2. 5 (4.0) 

sustituyendo: 

0.932 m 
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Y también 

A b d 4.0 (0.932) 
Rh 0.64 

p b + 2d .. 4.0 +·:2(0 .• 93.2)' 

-·---- ---- - -·· -
Aplicando la fórmula dE!: Manning,·-· para·~.-.er· ·cálculo de la 

pendiente se tiene: 

1 
V 51/2 Rh2/3 

n 

de donde 

S=[-Vn ]2 
Rh2/3 

Sustituyendo 

s =[2.5(0.035]

2 

0.64 2 13 

s = 0.01 

Caso b) Gasto mayor que el normal de derivación. 

En este caso, se presentan: 

d Altura de entrada del canal desarenador 

A b d 

A 4(4.50) 129 



A 18 m2 

p b + 2d 

p = 4.0 + 2(4.50) 

P 13. oo rn 

A ~19. 00 
Rh l. 38 

p 13. ºº 
La velocidad valdrA: 

l 
s1/2 Rh2/3 V= 

n 

V (O.Ol)l/ 2 (l,38)2/ 3 
0.035 

V 3.54 m/s 

La velocidad se encuentra dentro de las velocidades 

recomendadas para el material que se tiene en el canal 

desarenador (ver tabla IV.2), por lo tanto, la pendiente de 

0.01 nos asegura el arrastre de sólidos. 

Aunque hemos indicado que la operación óptima del 

desarenador es para el gasto mínimo se efectuarán revisiones 

hidráulicas para las demás condiciones. 
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AnAlisis Hidráulico 2a. Etapa 

la. Condición: Canal desarenador cerrado y obra de toma 

abierta. 

Datos: 

- Gasto normal de derivación 

- Elev. plantilla desarenador 

- Elev. umbral toma 

- Elev. cresta del vertedor 

- Vel. máxima adoptada 

10.85 m3 /s 

1473.50 MSNM 

1475.50 MSNM 

1478.73 MSNM 

1.0 m/s 

de acuerdo con la fórmula de continuidad se tiene: 

Q =V A 

de donde 

Q 
A 

10.85 m3 /s 
10.85 m2 

V l. oo m/s 

pero 

A b d 

A 10.85 m2 

b 3.36 m 
d 3.23 m 
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d elev. 1478.73 - elev. 1475.50 

d 3.23 m 

b ancho de compuerta 

d diferencia de niveles 

Ajustando el ancho "b" a 4. 00 m. para i·nstalar una 

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

V 
Q 

A 

10.85 

4 (3. 23) 

Por lo tanto 

0.84 m/s 

0.84 < 1.00 ( velocidad máxima adoptada) 

2a. Condición: Canal desarenador abierto y bocatoma 

cerrada. 

Datos: 

Q 10.85 m3 /s 

b 4.00 m 

V entre 2.44 y 4.07 m/s 
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Caso á) Se tiene gasto normal en la de~ivación. 

Suponiendo 

Q =V A 

y para sección rectangular 

luego: 

Q =V b d 

de donde 

Q 
d sustituyendo: 

V b 

10.85 
d l. 085 rn 

2.5 (4, O) 

'l también 

A b d 4.0 (1. 085) 
Rh 0.703 

p b + 2d 4.0 + 2(1.085) 

Aplicando la fórmula de Manning, para el cálculo de la 

pendiente se tiene: 

V sl/2 Rh2/3 
n 
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de donde 

S =[-V n ]

2 
Rh2/3 

Sustituyendo 

s =[ 2.5(0.035)]

2 

0.703 2 / 3 

s o. 01 

Caso b) Gasto mayor que el normal de derivación. 

En este caso, se presentan: 

d Altura de entrada del canal desarenador 

A b d 

A 4(4.50) 

A 18 m2 

p b + 2d 

p 4.0 + 2(4.50) 

P 13.00 m 

A 18.00 
Rh 1.38 

p 13.00 
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La velocidad valdrá: 

1 
8 1¡2 Rh2/3 V 

n 

V= l (0,0l)l/ 2 (l.38)2/ 3 
0.035 

V 3.54 mis 

La pendiente de esta segunda etapa, es igua 1 que la 

obtenida en la primera, por lo que también nos asegura el 

arrastre de sólidos ya que las velocidades de 2.5 y 3.54 m/s 

se encuentran entre las permisibles. 
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Análisis Hidráulico 3a. Etapa 

la. condición: Canal desarenador cerrado y obra de toma 

abierta. 

Datos: 

- Gasto normnl de derivación 

- Elev. plantilla desarenador 

- Elev. umbral toma 

- Elev. cresta del vertedor 

- Vel. máxima adoptada 

12.36 m3 /s 

1473.50 MSNM 

1475.50 MSNM 

1478.73 MSNM 

1. o m/s 

de acuerdo con la fórmula de continuidad se tiene: 

Q = V A 

de donde 

Q 
A 

12.36 m3 /s 
12.36 m2 

V 1.00 m/s 

pero 

A b d 

A 12.36 m2 

b 3.83 m 
d 3.23 m 
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d elev. 1478.73 - elev. 1475.50 

d 3. 23 m 

b = ancho de compuerta 

d diferencia de niveles 

Ajustando el ancho 11 b 11 a 4. 00 !11• __ pa~~ instalar una 

compuerta tipo de 4. oo X 4. 30 ( ver tabla IV .1L 

V 
Q 

A 

12.36 

4(3.23) 

Por lo tanto 

= 0.96 m/s 

0.96 < 1.00 ( velocidad m~xima adoptada) 

2a. Condición: Canal desarenador abierto y bocatoma 

cerrada. 

Datos: 

Q 12.36 m3 /s 

b = 4.00 m 

V entre 2.44 y 4.07 m/s 
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: . . . . . . 

suponiend_o u~~ vel;,cida~ ~~X2 .. s_ mf~. , .. tenemos: 

Q =V A 

y para sección rectangular A= b d 

luego: 

Q V b d 

de donde 

Q 
d sustituyendo: 

V b 

12.36 
d 1.24 m 

2.5 (4. O) 

y también 

A b d 4.0 (1.24) 
Rh 0.765 

p b + 2d 4.0 + 2(1.24) 

Aplicando la fórmula de Manning, para el cálculo de la 

pendiente se tiene: 

V 51/2 Rh2/3 
n 

136 



de donde 

s-[~vn ]
2 

Rh2/3 

sustituyendo 

s =[ 2.5(0.035)]

2 

0.765 2 / 3 

s o. 01 

Caso b) Gasto mayor que el normal de derivación. 

En este caso, se presentan las mismas condiciones que 

para el de las etapas ~nteriorcs, por lo que la velocidad es 

igual a 3.54 m/s. 

Por lo tanto la pendiente obtenida en esta etapa se 

considera como óptima, ya que nos asegura un arrastre de 

sólidos para cada uno de los gastos que se presentan en las 

diferentes etapas de aprovechamiento. 
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zv.4.- OBRA DE TOMA 

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

encuentra ubicada en la rnárgen izquierda del ria del mismo 

nombre, desplantada en la elevación 1475.50 m.s.n.m. y 

consiste en: 

a) canal de acceso 

b) Bocatoma 

e) Agujas 

d) Rejillas 

El canal de acceso conduce las aguas residuales hasta la 

bocatoma. 

La bocatoma cst5. dividida en tres claros por dos pilas 

entre las cuales se encuentran colocadas ranuras para las 

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

Al final de la bocatoma se encuentra una transición que 

reduce la entrada para conectarse con el canal 

intercomunicador. 
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Análisis hidráulico de la obra de toma 

la. Etapa 

Datos 

Q 9.32 rn 3 /s 

b = 17.00 m (ancho de la bocatoma) 

Teniendo una velocidad de: 1.00 m/s 

A 

A 

Q 

V 

9.32 

l. 00 

A = 9. 32 rn 2 

Y como: 

A= b Y entonces y A / b 

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

y = o. 54. rn 
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2a. Etapa 

Datos 

Q 10.85 m3 ¡s 

b = 17.00 m 

Teniendo una velocidad de: 1.00 m/s 

A 

A 

Q 

V 

10.85 

l.00 

A = 10.85 m2 

Y como: 

A = b Y entonces y A / b 

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

Y o. 63 m 
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Ja. Etapa 

Datos 

Q 12.36 m3 /s 

b = 11.00 m 

Teniendo una velocidad de: 1.00 m/s 

A 

A 

Q 

V 

12.36 

1. 00 

A = 12.36 m2 

Y como: 

A = b Y entonces y A / b 

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

Y 0.71 m 
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IV.5.- CANAL CONECTOR 

El canal conector que conduce las aguas de la presa San 

Juan de Dios a al presa Atemajac, tiene una sección trapecial 

con las siguientes características: 

base = 3. o m 

talud = 0.25:1 

n = 0.015 para concreto bien acabado 

L 135 m 

~,,,, v I 

""'\..----__ ¡ I 

A continuación y de acuerdo a la sección hidráulica se 

obtendrán los diferentes perfiles hidráulicos que se 

presentan a lo largo del canal conector para las diferentes 

etapas de aprovechamiento. 
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Análisis hidráulico la. etapa 

Datos: 

Q 9.32 rn 3 /s 

n = 0.015 

s 0.015 

De acuerdo con Manning: 

A Rh2 / 3 

sustituyendo 

9.32 (0.015) 

co.015¡ 1 12 
1.14 

L 135~ rn 

K = O. 25 

b 3.0 rn 

Mediante iteraciones obtenemos el tirante normal: 

Y = o. 614 m 

Obtención del tirante critico 

Siguiendo el procedimiento, se obtiene el valor del 

parámetro: 

9.32 (0.25) 3 12 

35/2 {9:81 

De la figura IV.13, resulta: 

K Ye 

b 

0.024 

o.os 
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o.os b 
Ye 

K 

o.os (3) 
Ye = Ye = 0•96 m 

0.25 

Para obtener un valor más preciso de Ye se resuelve la 

siguiente ecuación, por aproximaciones sucesivas: 

Q2 Ae3 

g Be 

9.32 2 
S.85 

9.Sl 

Ae (b + K Ye) Ye 

Ae (3 + 0.25Ye)Ye 

Be b + 2 K Ye 

Be 3 + 2(0.25)Ye 

l\e3 ( (3 + 0.25 Ye) Ye) 3 

Ele + 2(0.25) Ye 

Utilizando la siquiente tabla: 

Ye l\e Be Ac 3 /Be 

l. o J.25 J.50 9.SO 

0.9 2.90 J.45 7.07 

0.95 J.OS J.4S S.39 

0.965 J .13 J.4S s.s1 8.85 

Ye 0.965 rn 'in < Ye 
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Obtención del perfil hidráulico 

Cálculo de tirantes-distancias, por el método de 

incrementos finitos (ver cuadro IV.1). 

De donde 

L =:!: lix 98.5 m y, 

vi2 
Ei Yi + 

2g 

6. l< 
E2 - El 

So - Sf 

so = 0.015 

Sfi + Sfi+l 
Sf 

2 

como la longitud para que se normalice el flujo, es 

menor a la longitud total del canal, se presenta el tirante 

normal a la salida. 
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Obtención de la pendiente critica 

De la fórmula de Manning: 

Q n 
A Rh2 / 3 

51/2 

despejando la pendiente tenemos: 

sustituyendo 

Se 
[ 

(9.16) (0.015) J 2 

(4,896) (1.014) 2 /3 

se = o.oooa sn > se 

por lo que se presenta un perfil 11 52" 
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Análisis hidráulico 2a. etapa 

Datos: 

Q 10.85 rn3 /s 

n = 0.015 

s = 0.015 

De acuerdo con Manning: 

Q n 

~ 
A Rh2 / 3 

Sustituyendo 

10.85 (0.015) 

(O. 015) l/ 2 
l. 329 

L 135 rn 

K = 0.25 

b 3. o rn 

Iterando, tenemos que el tirante normal que se 

presentará en la segunda etapa será: 

Y = o. 680 m 

Obtención del tirante critico 

Siguiendo el procedimiento, se obtiene el valor del 

parámetro: 

10.85 (0.25) 3 12 

35/2 f9.8l 

De la figura IV.13, resulta: 

K Ye 

b 

0.0277 

0.09 
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0.09 b 
Ye 

K 

0.09 (3) 
Ye = Ye = l. 08 m 

0.25 

Para un valor más exacto de Ye se resuelve la siguiente 

ecuaci6n, por aproximaciones sucesivas: 

Q2 Ae 3 

g Be 

10.852 
12.00 

9.81 

Ae (b + K Ye) Ye 

Ae ( 3 + o. 25Yc) Ye 

Be b + 2 K Ye 

Be 3 + 2(0.25)Ye 

Ae 3 ( (3 + 0.25 Ye) Ye) 3 

Be + 2(0.25) Ye 

Utilizando la siguiente tabla: 

Ye Ae Be Ae 3 /Be 

1.0 3.25 3.50 9.80 

1.2 3.96 3.60 17.25 

l..10 3.60 3.55 13.14 

1.08 3.53 3.54 12.42 12.00 

Ye l. 08 m Yn < Ye 
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Obtenci6n del perfil hidráulico 

S,.Uculo 

Cá.lculo de tirantes-distancias, por el método de 

incrementos finitos (ver cuadro IV.2). 

De donde 

L =l:A>< 127.4 rn y, 

vi 2 

Ei 'ii + 
2g 

/::," 
E2 - E1 

So - Sf 

So 0.015 

Sfi + Sfi+l 
Sf 

2 

Como la longitud para que se normalice el flujo, es 

menor a la longitud total del canal, se presenta el tirante 

normal a la salida. 
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Obtención de la pendiente critica 

De la fórmula de Manning: 

Q n 
A Rh2 / 3 

sl/2 

despejando la pendiente tenemos: 

Se = [A :h:/J J 
sustituyendo 

Se = 
[ 

(10.85) (0.015) 

(3. 53) (O. 75) 2/J 

se = 0.0037 < 0.015 sn > se 

por lo que se presenta un perfil º52 11 
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Análisis hidráulico 3a. etapa 

Datos: 

Q = l2.J6 m3 /s 

n = O.Ol5 

s 0.015 

De acuerdo con Manning: 

Q n 

-;172 

Sustituyendo 

l2.J6 (0.015) 

(O. 015) l/ 2 
l. 514 

L lJ5 m 

K 0.25 

b 3.0 m 

Mediante iteraciones,obtenemos el tirante normal que se 

presentará en la tercera etapa: 

y= o.7JO m 

Obtención del tirante critico 

siguiendo el procedimiento, se obtiene el valor del 

parámetro: 

l2.J6 (0.25) J/2 

J 5 / 2 ~9.Bl 

De la figura IV.13, obtenemos: 

K Ye 

o. 0Jl6 

= 0.095 
b 155 



0.095 b 
Ve 

K 

0.095 (J) 
Ye = Ve = 1.14 ID 

0.25 

Para un valor más exacto de Ye se resuelve la siguiente 

ecuación, por aproximaciones sucesivas: 

Q2 Ae 3 

g Be 

12.J6 2 

9.81 

Ae (b + 

15.57 

K Ve) Ve 

Ae (J + 0.25Ve)Ve 

Be b + 2 K Ve 

Be J + 2(0.25)Ve 

Ae 3 ((J + 0,25 Ve) 

Be J + 2(0.25) 

Ve) 3 

Ye 

Utilizando la siguiente tabla: 

Ve 

Ve 

l. o 

1.10 

1.15 

1.15 ID 

Ae 

J.25 

J.60 

J.78 

Be 

J.50 

J.55 

J.58 

Yn < Ye 

Ae3 /Be 

9.80 

13.14 

15.09 15.57 
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Obtención del perfil hidráulico 

Cálculo de tirantes-distancias, por el método de 

incrementos finitos (ver _cuadro ·rv.3). 

De donde 

L =L.A>< 223.73 rn y, 

vi2 
Ei Yi + 

2g 

fl x 
E2 - Ei 

so - Sf 

So Q.015 

Sfi + Sfi+l 
Sf 

2 

Como la longitud obtenida para normalizar el flujo, es 

mayor a la longitud tata 1 del canal, se presenta un tirante 

mayor a el tirante normal a la salida del canal. 

El tirante que se presenta es: 

y = o. 74 157 



METODO DE INCREMENTOS FINITOS 

y; ,; p; l!hi l!hi 2/3 v; Vi2/29 
1 

,; Sfi 
1 

Sf 
1 

A.• 

1 1 
1.15 3.78 5.37 0.70 o.n 3.27 0.54 1.69 0.0038 

1.10 3.60 5.27 0.68 0.78 3.43 0.60 1.70 0.0043 0.00405 0.91 

1.05 3.42 5.16 0.66 0.76 3.61 0.66 1.71 0.0050 0.00460 0.96 

1.00 3.25 S.06 0.64 0.74 3.80 0.03 1.73 0.0058 0.00540 Z.08 

0.95 3.07 4.95 0.62 0.72 4.01 0.82 1.77 0.0068 D.00630 1 4.60 

0.90 2.90 4.85 0.60 0.71 4.25 0.92 1.82 0.0081 0.0071,5 6.62 

o.as 2.73 4.75 0.57 0.69 4.53 1.04 1.89 0.0096 o.ooaao 11.29 

0.80 1 2.56 1 4.65 1 0.55 0.67 4.83 1.19 1.99 0.0116 0.01060 22.73 

0.75 1 2.39 1 4.55 1 0.53 0.65 5.17 1.36 2.11 0.0140 0.01260 54.54 

0.73 1 2.32 1 4.50 1 0.51 0.64 5.32 1.44 2.17 0.0149 D.01450 120.00 

L •I: A'• 223.T.l 

CUADRO IV.3 



Obtenqi6n de la pendiente critica 

De ia fórmula de Manning: 

Q n 
A Rh2/3 

51/2 

despejando la pendiente tenemos: 

sustituyendo 

Sc=[--]2 (12.36) (0.015) 

(3.78) (0.75)2/ 3 

Se = 0.0043 < 0.015 Sn > Se 

por io que se presenta un perfil ºS2 11 -
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C O M P U E R T A 

CARGA ALTURA AH CHO ClASIFICACION RADIO PESO ALTURA DEL 
(m) (ml (m) (~) (k.gs) PERNO: Y (111) 

1.50 1.50 1.50 TH·C·344 160 410 1.125 
4.00 2.00 1.50 T>H-437 240 720 t.800 
3.20 2.00 2.00 1100·C-703 266 "'' 1.304 
4.00 2.15 2.00 2201-C-14 240 1066 2.000 
6.60 2.50 2.50 TH·C·3.t;8 360 1258 2.500 
4.25 1.45 3.00 TH·C·241 16-0 696 1.250 
4.25 1.45 3.00 IH-C-436 160 946 1.250 
4.20 1.50 3.00 Tf'H-329 180 930 1.125 
4.00 2.00 3.00 TM-C·438 240 2751 1.800 
4.00 2.15 3.00 220l·C·13 240 1419 2.000 
4.17 2.50 3.00 1513·C·23 300 1535 2.500 
6.50 2.75 3.00 2230·C·10 300 2350 2.500 
5.00 3.55 3.00 1000·C·296 420 2590 1.165 
3.00 1.90 3.50 TH·C·274 222 1021 1.500 
1..47 2.00 4.00 T/i4-C·322 240 1634 2.000 

9.40 2.25 4.00 TH·C-368 270 2750 2.000 
4.00 4.00 4.00 TH·C·39 48~ 291l0 3.000 
9.00 4.12 4.00 TH·C·264 417 5011 4.000 
5.00 4.20 4.00 TH·C-266 600 3660 i..ooo 
9.00 4.30 4.00 2205-C-899 600 5650 4.000 
5_00 2.15 4.50 Ul-C·242 300 1970 2.000 

5.00 3.50 4.50 1000·C·271 420 3665 2.630 

6.60 4.(0 4.50 2205·C·900 623 5400 4.150 

8.50 1.70 5.00 2104·C·142 399 2745 4.700 

6.60 4.80 6.00 TH·C·289 650 9425 4.500 

TABLA IV.l - ALGUNAS COMPUERTAS RADIALES CON PANTALLA 



TIERRA ARENOSA HUY FINA O LJt«l SUELTO 

ARENA 

TIERRA ARENOSA LIGERA, 15X OE ARCILLA 

BARRO ARENOSO LICERO, 40X ,tJ!CILLA 

ARENA GRUESA 

TIERRA SUELTA CON GRAVA 

BARRO 

TIERRA O BARRO COMPACTOS, 65X OE ARCILLA 

BARRO A'1CILLOSO ESTABLE 

ARCILLA CON GRAVA, CCJo!PACTAS 

ARCILLA CCJ1PACTA, JABONCtlLO 

C~Gl~EllADDS, ESQUISTOS, PIZARRAS 

¡¡Qc:A ESTRATlflCAOA 

GUIJARROS, CANTOS RODADOS CHICOS 

ROCA DURA 

CONCRETO 

VELOCIDAD 
m/S 

o.~1 

0.30 

o.37 

0.55 ; ª· 0.6~ 

4.07 

4.57 a 6.10 

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

A LOS MATERIALES QUE SE INDICAN 
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Cl\PJ:TULO V 

PRESA DERIVl\DORl\ ATEMl\JAC 

La presa derivadora Atemajac, es del tipo descrito en el 

capitulo IV, que almacenará las aguas provenientes de las 

captaciones San Juan de Dios, Osario y san Andrés, asi como 

las aguas residuales de la misma. 

Tiene igualmente a la anterior como fin, sobreelevar los 

niveles del cauce natural y as1 extraer los gastos 

correspondientes que se conducirán para su aprovechamiento; y 

una vez que se rebase la capacidad de conducción, derramará 

hacia el cauce natural en el que se encuentra alojada. 

V.1.- CONS:tDERACIONES HIDRAULICAS EN 1a., 2a., Y 3a. 

ETAPAS 

De acuerdo a los estudios realizados en el capitulo II, 

(Cuencas de captación), tenemos que los gastos acumulados con 

los que se analizarán las tres etapas son: 

1a. Etapa 

Gasto cuencas Osario y San Andrés 

Gasto cuenca San Juan de Dios 

Gasto cuenca Atemajac 

Gasto acumulado 

2.93 m3 /s 

6.39 m3 /s 

5.57 m3 /s 

14. 89 m3 ¡ s 1e ~ 



2a. Etapa 

Gasto cuencas Osorio y San Andrés 

Gasto cuenca San Juan de Dios 

Gasto cuenca Atemajac 

Gasto acumulado 

Ja.- Etapa 

Gasto cuencas Osorio y San Andrés 

Gasto cuenca San Juan de Dios 

Gasto cuenca Atemajac 

Gasto acumulado 

5.97 m3 /s 

6.39 m3 /s 

9.42 m3 /s 

20.27 m3 /s 

5.97 m3/s 

6.39 m3 /s 

11. 64 m3 /s 

24.00 m3 /s 

El gasto máximo acumulado que se presenta en la cuenca 

Atemajac es de: 24.00 m3 /s. 

En base a estos datos se procede al dise~c hidráulico de 

las distintas estructuras que componen la derivadora Atemajac 

para las tres etapas. 
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V, 2. - VERTEDOR 

Como ya se hab1a indicado, para derivar un gasto 

determinado es necesario sobreelevar el nivel del agua para 

aumentar la carga hidráulica ,entonces la elevación de la 

cresta vertedora dependerá. de la carga hidráulica necesaria 

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

torrnno 

:ortir.i". 

· fl G. V. l 
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Análisis hidráulico del vertedor de la la. Etapa 

Del plano general de la derivadora Atemajac, anexo al 

final, se tienen los datos que se citan enseguida: 

Elevación P = 1477.00 (Desplante de la presa) 

- Cálculo de 11 y" 

El tirante normal que se presenta en el canal de acceso, 

entre la bocatoma y la zona de transición, se obtiene 

mediante la expresión de continuidad y la fórmula de Manning: 

Q V A - 1 

V = 5l/ 2 Rh 2/ 3 
- 2 

n 

siendo: 

V Velocidad del agua en el canal (m/s) 

n = Coeficiente de rugosidad 

Rh= Radio hidráulico (m) 

S = Pendiente hidráulica 

Sustituyendo (2) en (1), tenemos 

1 
5 1/2 Rh2/3 Q 

n 
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Agrupando términos conocidos: 

Qn = A Rh2/3 
8 1¡2 

. · [b~:,:J} 
f ' 
r--3.00 --1 

Para la la. etapa los datos son: 

Q (Gasto total la. Etapa) 

n 0.015 (Para concreto bien acabado) 

s 0.010 (Canal de acceso) 

sustituyendo valores tenemos: 

(14.89) (0.015) 

(0.010) 1 / 2 

mediante iteraciones se obtiene: 

y l. 10 m 
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- obtención de "H 11 

La carga 'hidráulica en e-1 or'ifiéici cie la toma es: 

H = 0.23 m 

La elevación-de la corona será: 

Elev. 1477.00 + 1.10 + 0.23 

Elev. 1478.JJ MSNM 
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Análisis hidráulico de la 2a. etapa 

Elevación P = 1477.00 

-Cálculo de "Y" 

Q 20.27 m3 /s 

n = 0.015 

s 0.010 

sustituyendo valores tenemos: 

(20.27) (0.015) 

(0.010) 1 12 
3. 04 

mediante iteraciones tenemos: 

y = l. 30 m 

- Obtención de 11 H 11 

H = o. 23 m 

- Elevación de corona 

Elev. 1477.00 + 1.30 + 0.23 

Elev. 1478.53 
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Análisis hidrAulico de la Ja. etapa 

Elevación P = 1477.00 

-Cálculo de "Y" 

Q 24.00 m3 /s 

n = 0.015 

s 0.010 

sustituyendo valores tenemos: 

(24.00) (0.015) 

(O. 010) l/ 2 
3.60 

mediante iteraciones tenernos: 

y = l. 50 m 

- Obtención de 11 H11 

H = 0.23 m 

- Elevación de corona 

Elev. 1477.00 + 1.50 + 0.23 

Elev. 1478.73 
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Cálculo del perfil del Cimacio 

como se mencionó antes, el perfil del cimacio debe 

apegarse lo más posible al labio inferior del flujo de agua, 

por lo que el procedimiento es el siguiente: 

Se obtiene el perfil Creager, mediante la fórmula de 

Sciememi. 

Cálcylo del perfil aguas arriba 

y 

t 
fEI• d• lo c:ruto 

verte doro 

Geometriá del perfil 09uos arribo de lo cresta vertedora 
poro un poromen!o ver1icol o con talud ¡: 3 
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DATOS 

P=l.73m 

Hd = 1.50 m (dato) 

Cálculo del perfil aguas arriba 

sustituyendo valores: 

Xc 0.425 rn 

Ye 0.189 m 

Rl 0.795 m 

R2 0.351 rn 

Rl - R2 o. 444 rn 

Cálculo del perfil aguas abaio 

Fórmula de Sciememi 

y 0.5 

tabulando: 

xl.85 
¡Hd 

X y 

o. JO 
0.60 
0.90 
l.50 
2.00 
J.00 

0.038 
o. 014 
0.292 
0.750 
l.280 
2.703 

carga de disef'io 
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Punto de tangencia para K = 2 

fórmula: xl.85 2 Hdo.85 'l 

para X = 2 'l = 1.280 
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Análisis del salto hidr4ulico 

DATOS 

L = 42.00 m (Longitud de la cresta vertedora) 

Hd = 1.50 m (Carga hidráulica) 

C = 2. 15 (Ver figura V.3 I 

K 2 

n = 0.015 (Canal de concreto bien a-cabado) 

Obtención del gasto de disefto 

Q = C L tt3 f 2 

de la relación P/Ho obtenemos el valor de 1.11 y de la 

flgu r a V.3 obtenemos el valor de e= 2.15 

sustituyendo 

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

Q 165.89 m3 /s 

Cálculo del tirante critico 

sustituyendo 

Ye = 
(165.89) 2 

(9.81) (42) 2 

Xc - 1.17 m 
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obtención de la velocidad critica 

Ve Q/A 

Ve 165.89/(42*1.17) 

Ve 2.48 m/s 

Realizando Bernoulli entre la sección (O) y (1) 1 .tenemos: 

zo + Ve + hvc Zl + 'll + hvl 

sustituyendo: 

1.73 + 1.17 + (J.37 2 /2g) 

J.47 'll + 0.79/'ll 2 

'll + 0.79/'ll 2 

Mediante iteraciones obtenemos: 

'll O.SO m 

Obtención del tirante coniugado Y2 

V 
Fr 

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

7.90 
Fri. 

VC9.Bl.) (0.50) 

Fri. 3.57 > l. Régimen supercrltico 

Y2 

Yl. 

Y2 
4.57 

Yl. 

Y2 - 2. 29 m 

Cálculo de la pendiente 

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

Y2 Yn 

Mediante Manning 

A 42.00(2.29) 

A 96.18 m2 
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p 2(2.29) + 42.00 

p 46.58 m 

96.18 
Rh 

46.38 

Rh 2.065 

So 
[ (165.89)0.015 ]

2 

96.18(2.065)2/3 

So O.QOOJ 

1.TJ '~~--¡ ..... 
---- Tt-0,SO 
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Longitud de revestimiento 

Esta longitud corresponde al salto, usan-do el criterio· 

de Scieñchin. 

Talud K o 0.5 0.75 .i-.oo 1..25 1.50 
·. . . 

•. 

A 5 7 ;g. 9)20 .· 10/60 .. · 12.60 15.00 

Para K =O Canal rectangular 

tenemos: 

A 5 

L A ( Y2 - Yl ) 

L 5 (2.29 -0.50) 

L 8.95 m 

La longitud de revestimiento es igual a la longitud del 

tanque amortiguador. 
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V.3.- DESARENADOR 

La determinación de las caracteris.ticas geométrica~, del 

desarenador, se basan en laS: condiciones -de funcionamiento 

hidráulico considerando fundamentalmente, dos formas de 

operación. 

la. Condición.- Canal desarenador cerrado y obra de toma 

abierta 

Para esta primera condición, el tramo del desarenador 

frente a las compuertas de la bocatoma, funciona como tanque 

de sedimentación, por lo que su geornetrla deberá permitir 

velocidades bajas del agua, para dar oportunidad a que los 

acarreos se depositen en ese sitio. 

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

cerrada 

cuando los azolves se hayan acumulado frente a la torna, 

las compuertas de esta deberán cerrarse y abrirse las del 

desarenador para establecer un escurrimiento, cuyo principal 

fin es desalojar los materiales acumulados en este sitio, es 

decir, efectuar la operación de limpieza. 
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Para fijar la pendiente que garantice la, .velocidad de 

arrastre suficiente se pueden considerar dos casos para esta 

condición de funcionamiento. 

a) Como primera tentativa puede considerase como gasto 

mínimo, el gasto de derivación y este caso, en cierto modo, 

es el más desfavorable para el análisis de esta condición de 

funcionamiento, ya que para gastos mayores el escurrimiento 

será más favorable para lograr el desazolve. 

b) Se tiene un gasto mayor que el normal de derivación 

o que corresponda a un tirante igual al del orificio del 

desarenador. 

En ambos casos, el análisis se reduce a calcular la 

pendiente adecuada y en verificar las velocidades de 

escurrimiento, para lo cuál se deberá contar con los 

siguientes datos: 

Q Gasto normal de derivación 

b Ancho de la plantilla 

V Velocidad adoptada para producir el arrastre 

Para el primer caso (a) se tiene: 

Q = V A 

y para sección rectangular A b d 

luego Q V b d 
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de donde: 

Q 
d 

V b 

A b d 
y también Rh 

p b + 2d 

Aplicando la fórmula de Mannin9 para el cálculo de la 

pendiente, se tiene: 

1 
51/2 Rh2/3 V= 

n 

de donde: 

5 =[-V n ]

2 
Rh2/3 

Para el segundo caso (b) tenemos: 

A = b d, siendo 11 d 11 la altura del orificio en el canal 

desarenador 

p = b + 2d 

A 
Rh = --

p 

y la velocidad valdrá: 

1 

b d 

b + 2d 

V 5 1/2 Rh2/3 
n 
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La pendiente calculada en el caso anterior será la 

correcta, cuando esta velocidad quede entre los valores 

11mi tes de las velocidades que se adopten como máximas y 

mínimas del flujo en un desarenador. 

VELOCIDADES RECOMENDADAS 

Los valores limites de velocidad que se han encontrado 

para arrastrar los azolves depositados y no producir erosión 

en los materiales que forman el canal desarenador revestido 

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

Cuando los gastos de derivación normales son 

relativamente pequeños, los tirantes en el canal desarenador, 

para esta segunda condición, resultan ser también pequeños y 

es probable que no se efectúe con eficiencia la limpieza o 

arrastre de materiales, y por lo tanto la operación de 

desazolve deberá efectuarse en época de lluvias. Se puede 

calcular en forma aproximada el gasto a partir del cuál es 

aconsejable operar el canal desarenador, a fin de obtener un 

funcionamiento adecuado. 

Esto se hace considerando una pendiente para el canal, 

alrededor de O. 01 a O. 02, u otro valor al que se adapte el 

perfil del terreno y un ancho de plantilla conveniente. 
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Análisis Hidráulico la. Etapa 

la, condición: canal desarenador cerrado y obra de toma 

abierta. 

Datos: 

- Gasto normal de derivación 

- Elev. plantilla desarenador 

- Elev. umbral toma 

- Elev. cresta del vertedor 

- Vel. máxima adoptada 

14.89 m3¡s 

1473.50 MSNM 

1474. 73 MSNM 

1478.73 MSNM 

1.5 m/s 

de acuerdo con la fórmula de continuidad se tiene: 

Q =V A 

de donde 

A 

pero 

A = b d 

A 
b 

d 

Q 

V 

14.89 m3 /s 
~~~~~~~~ = 9.93 m2 

l. 50 m/s 

9.93 m2 
2.48 m 

4.00 m 

d elev. 1478.73 - elev. 1474.73 

d 4.oo m 

b ancho de compuerta 

d diferencia de niveles 184 



Ajustando el ancho ºb" a 4. oo m. para instalar una 

compuerta tipo de 4.00 X 4.JO ( ver tabla V.l) 

V = 
Q 

A 

14.89 

2. 84 (4. 00) 

Por lo tanto 

1.50 m/s 

1.50 = 1.50 ( velocidad máxima adoptada) 

2a. Condición: canal desarenador abierto y bocatoma 

cerrada. 

Datos: 

Q = l4.89 m3 /s 

b 4. oo m 

V= entre 2.44 y 4.07 m/s 

Caso a) Se tiene gasto normal en la derivación. 

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

Q = V A 

y para sección rectangular A b d 

luego: 

Q V b d 
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de donde 

d = 

d = 

y 

Q 

V b 

14.89 

2.5 (4.0) 

también 

A 
Rh = 

p 

sustituyendo: 

= 1.489 m 

b d 4.0 (1.489) 
= o.as 

b + 2d 4.0 + 2(1.489) 

Aplicando la fórmula de Manning, para el cálculo de la 

pendiente se tiene: 

l 
sl/2 Rh2/J V 

n 

de donde 

S=[-Vn ]

2 

Rh2/J 

sustituyendo 

s =[2.5(0.035~
2 

o.as2 / 3 J 
s 0.009 0.01 186 



caso b) Gasto mayor que el normal de derivación. 

En este caso, se presentan: 

d Altura de entrada del canal desarenador 

A b d 

A= 4(4.50) 

A 18 rn 2 

p b + 2d 

p 4.0 + 2(4.50) 

P 13.00 m 

A 18.00 
Rh = = 1.38 

p 13.00 

La velocidad valdrá: 

V = 

V 

V 

l 
8 1/2 Rh2/3 

n 

l (0.01¡1/2 (1.38)2/3 
0.035 

3.54 m/s 

La vel6cidad se encuentra dentro de las velocidades 

recomendadas para el material que se tiene en el canal 

desarenador ( ver tabla V.2), por lo tanto, la pendiente de 

0.01 nos asegura el arrastre de sólidos. 
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Aunque hemos indicado que la operación óptima del 

desarenador es para el gasto minimo se efectuarán revisiones 

hidráulicas para las demás condiciones. 
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Análisis Hidráulico 2a. Etapa . 

la, condición: Canal desarenador cerrado y obra de toma 

abierta. 

Datos: 

- Gasto normal de derivación = 20.27 m3 /s 

- Elev. plantilla desarenador l47J.50 MSNM 

- Elev. umbral toma l474.7J MSNM 

- Elev. cresta del vertedor l47B.7J MSNM 

- Val. máxima adoptada l. 5 m/s 

de acuerdo con la fórmula de continuidad se tiene: 

Q =V A 

de donde 

A= 

pero 

A = b d 

b = 
A 

d 

Q 

V 

20.27 m3 /s 

l. 50 rn/s 

lJ.51 m2 
= J.JS rn 

4.oo rn 

lJ.51 rn 2 
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d elev. 1478.73 - elev. 1474.73 

d = 4.00 m 

b ancho de compuerta 

d diferencia de niveles 

Ajustando el ancho 11 b 11 a 4. oo rn. para instalar una 

compuerta tipo de 4.00 X 4.Jo ( ver tabla V.l) 

V 
Q 

A 

20.27 

4 (4 .oo) 

Por lo tanto 

1. 27 m/s 

1.21 < 1.so ( velocidad máxima adoptada) 

2a. condición: Canal desarenador abierto y bocatoma 

cerrada. 

Datos: 

Q 20.27 m3/s 

b = 4. oo m 

V entre 2.44 y 4.07 m/s 
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caso a) Se tiene gasto normal en la derivaci6n. 

Suponiendo una velocidad de 2.5 m/s., _tenemos: 

Q = V A 

y para sección rectangular A = b d 

luego: 

Q V b d 

de donde 

Q 
d = sustituyendo: 

V b 

20.27 
d = = 2.027 m 

2.5 (4.0) 

y también 

A b d 4.0 (2.027) 
Rh 1.00 

p b + 2d 4.0 + 2(2.027) 

Aplicando la fórmula de Manning, para el cálculo de la 

pendiente se .. tiene: 

l 
sl/2 Rh2/3 V = 

n 
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de donde 

s=[-vn ]

2 

Rh2/3 

sustituyendo 

s =[ 2.5(0.035)]

2 

i.oo2/3 

s 0.007 0.01 

Caso b) Gasto mayor que el normal de derivación. 

En este caso, se presentan: 

d Altura de entrada del canal desarenador 

A b d 

A 4(4.50) 

A 18 m2 

p = b + 2d 

p 4.0 + 2(4.50) 

P 13.00 m 

A 18.00 
Rh 1.38 

p 13. 00 
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La velocidad valdrá: 

V 

V 

1 
sl/2 Rh2/3 

n 

l (0.01¡1/2 (1.38)2/3 
0.035 

V= 3.54 mis 

La pendiente de esta segunda etapa, es igual que la 

obtenida en la primera, por lo que también nos asegura el 

arrastre de sólidos ya que las velocidades de 2.5 y 3.54 m/s 

se encuentran entre las permisibles. 
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An~lisis Hidráulico Ja. Etapa 

la. Condición: canal desarenador cerrado y obra de toma 

abierta. 

Datos: 

- Gasto normal de derivación 

- Elev. plantilla desarenador 

- Elev. umbral toma 

- Elev. cresta del vertedor 

- Vel. m&xima adoptada 

24.00m3 /s 

1473.50 MSNM 

1474.73 MSNM 

1478.73 MSNM 

l. 5 m/s 

de acuerdo con la fórmula de continuidad se tiene: 

Q = V A 

de donde 

Q 
A 16.00 m2 

V 1.50 m/s 

pero 

A b d 

A 16.00 m2 
b 4.00 m 

d 4. oo m 
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d elev. 1478.73 - elev. 1474.73 

d 4. oo m 

b ancho de compuerta 

d diferencia de niveles 

Ajustando el ancho 11 b 11 a 4. oo m. para instalar una 

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

V = 
Q 

A 

24. 00 

4 (4 .00) 

Por lo tanto 

1.50 m/s 

1.50 = 1.50 ( velocidad máxima adoptada) 

2a. Condición: Canal desarenador abierto y bocatoma 

cerrada. 

Datos: 

Q 24.00 m3 /s 

b 4.0o m 

V entre 2.44 y 4.07 m/s 
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Caso a) Se tiene gasto normal en la derivación. 

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

Q = V A 

y para sección rectangular A b d 

luego: 

Q V b d 

de donde 

d 

d 

y 

Q 

V b 

24.00 

2.5 (4. O) 

también 

A 
Rh 

p 

sustituyendo: 

2.40 m 

b d 4.0 

b + 2d 4.0 

(2.40) 
1.09 

+ 2 (2.40) 

Aplicando la fórmula de Manning, para el cá.lculo de la 

pendiente se tiene: 

1 
8 1¡2 Rh2/3 V 

n 
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de donde 

s=[~vn ]
2 

Rh2/3 

sustituyendo 

s =[ 2.5(0.035)]

2 

i.09 2 / 3 

s o. 007 o. 01 

Caso b) Gasto mayor que el normal de derivación. 

En este caso, se presentan las mismas condiciones que 

para el de las etapas anteriores, por lo que la velocidad es 

igual a 3.54 rn/s. 

Por lo tanto la pendiente obtenida en esta etapa se 

considera como óptima, ya que nos asegura un arrastre de 

sólidos para cada uno de los gastos que se presentan en las 

diferentes etapas de aprovechamiento. 

197 



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

La obra de descarga conserva la misma geometr la del 

canal conector. La plantilla de salida se encuentra en la 

elevación 1473.50. 

Como a la salida se encuentra un cambio de pendiente, se 

presenta la posibilidad de un salto hidráulico, por lo que se 

analizará este caso. 

Cálculo del salto hidráulico 

En el capitulo IV se obtuvo el perfil que se presenta en 

el canal de intercomunicación, asi como los tirantes que se 

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

Para forzar a un salto hidráulico que se inicie en la 

sección donde se efectúa el cambio de pendiente, el conjugado 

mayor debe ser igual al tirante normal en el canal. 
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Cálculo del salto hidráulico 

Datos: 

Y1 0.614 m 

Q 9.32 m3/s 

K = o.25 

Fórmula para calcular el tirante conjugado mayor 

Q b 
Fm1 -J9 K y5/2 

t = 
K y 

sustituyendo: 

9.32 
Fm1 

{9:81 (0.25) (0.614) 512 

Fm1 40.29 

3.00 
t 

(0.25) (0.614) 

t 19. 54 

Con estos valores entramos a la figura v. 2. y obtenemos 

el valor de Y2/Y1 

Y2/Y1 = 1.65 

Y2 (1.65) (0.614) 

l. 013 m CONJUGADO MAYOR 
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Yl=O; 614 

Longitud del salto 

La longitud "L" del revestimiento debe ser, como minimo 

la del salto hidráulico que, de acuerdo con la fórmula de 

Sieñchin y la siguiente tabla vale: 

L = A(Y2 - Y1) 

K o 0.5 0.75 l. o 1.25 l. 50 

A 5 7.9 9. 20 10.6 12.60 15.00 

Interpolando para K 0.25, obtenemos: 

A= 6.45 

Sustituyendo en la fórmula de Sieñchin: 

L 6.45 (1.013 - 0.614) 

L 2.57 m 
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Posición del salto con la pendiente s 

Cálculo de y 1 

Por Manning tenemos: 

sustituyendo 

Q n 

7iT2 
A Rh2/3 

(9.32) (0.015) 

(0.015) 1 12 

A Rh2 / 3 = 1.14 

1.14 

( 3 + O , 2 5Y) Y [-(-33_+_0_._2~5=Y=)=Y==l] 
2 

~ 
3 

l. 
14 

+ 2Y ~K2 + ~ 

mediante iteraciones 

X' - 0.610 

0.015 

Yn - o. 614 Y' Yn el salto es normal 
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Datos: 

Y1 0.680 rn 

Q 10.85 rn3 /s 

K 0.25 

Fórmula para calcular el 

Q 

lj9 K y5/2 

sustituyendo: 

10.85 

?a. Etapa 

tirante conjugado 

t 
b 

K y 

'/9."81 (0.25) (0.680) 5 / 2 

36.34 

J.00 
t 

(0.25) (0.680) 

t 17.65 

mayor 

con estos valores entramos a la figura V.2. y obtenemos 

el valor de Y2/Y1 

Y2/Y1 = 1. 60 

Y2 (1.60) (0.680) 

1.09 rn CONJUGADO MAYOR 
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112=1. 090 

1/l=0.680 

L-------1 

Longitud del salto 

La longitud 11 L11 del revestimiento debe ser, como m!nimo 

la del salto hidráulico que, de acuerdo con la fórmula de 

Sieñchin y la siguiente tabla vale: 

K o 0.5 o. 75 1.0 1.25 l. 50 

A 5 7.9 9.20 10.6 12.60 15.00 

Interpolando para K o. 2 5 , obtenemos: 

A = 6. 45 

Sustituyendo .. en la fórmula de Sieñchin: 

L = 6.45 (1.090 - 0.680) 

L 2.640 m 
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Posición del salto con la pendiente s 

Cálculo de 'i' 

Por Manning tenemos: 

sustituyendo 

Q n 

-;r72 

(10.85) (0.015) 

(0.015) 1 12 

A Rh2/3 = 1.33 

1.33 

[ 

2/3 

(3 + 0.25Y)Y _<_33_+_0_._2_5=Y~)=Y~~ .... = 1.33 

+2Y~ 

mediante iteraciones 

'i' - 0.680 

0.015 

y = 0.680 Y' Yn el salto es normal 
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Ja. Etapa 

Datos: 

Yi o. 740 rn 

Q l.2.36 m3 /s 

K. 0.25 

Fórmula para calcular el tirante conjugado mayor 

Q 
Fm]. = =~--,,,-.¡g K y5/2 

sustituyendo: 

l.2.36 

Fmi = ~9.81 (0.25)(0.740) 5 / 2 

3.00 
t 

(0.25) (0.740) 

t 16.22 

t 
b 

K 'i 

Con estos valores entramos a la figura V .2~ y obtenernos 

Y2/'i]. = 1.53· 

Y2 (1.53) (0.740) 

l..13 m CONJUGADO MAYOR 
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Yl=O. 740 

Longitud del salto 

La longitud 11 L11 del revestimiento debe ser, como mínimo 

la del salto hidráulico que, de acuerdo con la fórmula de 

Sieñchin y la siguiente tabla vale: 

L = A(Y2 - Y1) 

K o 0.5 0.75 l. o 1.25 l. 50 

A 5 7.9 9. 20 10.6 12.60 15.00 

Interpolando para K 0.25, obtenemos: 

A= 6.45 

Sustituyendo en la fórmula de Sieñchin: 

L 6.45 (1.13 - 0.740) 

L 2.520 rn 
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Posición del salto con la pendiente s 

Cálculo de Y' 

Por Manning tenemos: 

sustituyendo 

Q n 

51/2 
A Rh2/3 

(l.2.36) (O.OJ.5) 

(O.Ol.5) 1 / 2 

A Rh2 / 3 = l..5l. 

l..5l. 

[ 

2/3 
(3 + 0.25Y)Y _C_3

3
~+~0_.2_5=Y=)=Y~~~ 

+ 2Y {K2+"i2 = l..
5

l. 

mediante iteraciones 

Y' 0.740 

o.015 

Yn 0.740 Y'= 'in el salto es normal 
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V.5.- OBRA DE TOMA A LA CONDUCCION PRINCIPAL 

La obra de toma de la captación Atemajac, está ubicada 

en la márgen izquierda de este arroyo, la cuál capta las 

aguas en su totalidad y las conduce hasta un tanque 

sedimentador. 

Las partes que la componen son: 

a) Canal de acceso 

b) Bocatoma 

e) Agujas 

d) Rejillas 

El canal de acceso es para conducir el flujo hasta la 

bocatoma. 

La bocatoma se encuentra dividida en cuatro claros por 

tres pilas, las cuales están ranuradas para la colocación de 

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

En la parte posterior de la bocatoma, existe una 

transición para reducir la salida y conectar a la linea de 

conducción. 

208 



Análisis hidráulico de la obra de toma 

la. Etapa 

Datos 

.Q = 14.89 rn 3/s 

b 23.50 rn (ancho de la bocatoma) 

Teniendo una velocidad de 1.00 m/s 

A 

sustituyendo: 

A 

A = 

y como: 

'{ 

Q 

V 

14.89 

1. 00 

14.89 

A 

A 

b 

14.89 

23 .so 

m2 

= b y 

Por lo que el tirante que se presenta es: 

Y = O. 63 rn 
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Análisis hidráulico de la obra de toma 

2a.Etapa 

Datos 

Q 20.27 m3 /s 

b 23.50 m (ancho de la bocatoma) 

Teniendo una velocidad de 1.00 m/s 

A 

sustituyendo: 

A 

Q 

V 

20.27 

l. 00 

A = 20.27 m2 

Y. como: 

y 

'i 

A 

b 

20.27 

23.50 

A = b 'i 

Por lo que el tirante que se presenta es: 

Y - o. 86 m 
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Análisis hidráulico de la obra de toma 

Ja.Etapa 

Datos 

Q 24.00 m3 /s 

b 23.50 m (ancho de la bocatoma} 

Teniendo una velocidad de 1.00 m/s 

A 

sustituyendo: 

A 

Q 

V 

24.00 

1.00 

A = 24. 00 m2 

Y como: 

y 

A 
y 

b 

24.00 

23.50 

A by 

Por lo que el tirante que se presenta es: 

Y 1.02 m 
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C O M P U E R T A 

CARGA ALTURA ANCHO CLASIFICACION RADIO PESO ALTURA DEL ,., (•) (ml (cm) (kgs> PERNO= Y (m) 

1.50 1.50 1.50 TH·C·344 "º 410 1.125 

4.00 2.00 1.50 TH·C-437 "º no 1.800 

3.20 2.00 2.00 1100·C·703 2B8 905 1.304 

4.00 2.15 2.00 2201-C·14 240 1068 2.000 

6.60 2.50 2.50 TH·C·348 360 1258 2.500 

4.25 1.45 3.00 TH·C-241 180 698 1.250 
4.25 1.45 3.00 HH-436 180 948 1.250 

4.20 1.50 3.00 TH·C·329 180 930 1.125 

4.0D 2.00 3.00 TH-C·l.38 240 2751 1.800 

4.00 2.15 3.00 2201-c-n 240 1419 2.000 

4.17 2.50 3.00 1513·C·23 300 1535 2.500 

6.50 2.75 3.00 2230-C·lO 300 2350 2.500 

5.00 3.55 3.00 1000-C-296 "° 2590 1.185 

3.00 1.90 3.50 TH·C-274 222 1021 1.500 

4.47 2.00 4.00 TH·C-322 240 1634 2.000 

9.40 2.25 l..00 TH·C-368 270 2750 2.000 

4.00 4.00 4.00 TH·C·39 480 2900 3.000 

9.00 4.12 4,00 TM·C·264 417 5011 4.000 

5.00 4.20 4.00 TH·C·266 600 3660 4.000 

9.00 4.30 4.00 2205·C·899 600 5650 4.000 

s.oo 2.15 4.50 TH-C·242 300 1970 2.000 

5.00 3.50 4.50 1000·C·271 420 3865 2.630 

6.60 4.40 4.50 2205·C·900 "" 5400 4.150 

8.50 1.70 5.00 2104·C·142 399 2745 4.700 

8.60 4.80 6.00 TM·C·269 650 9425 4.500 

TABLA v.1 - ALGUNAS COMPUERTAS RADIALES CON PANTALLA 
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C A P I T U L O VI 

ANALISIS ECONOMICO 

vx.1.- PRESUPUESTO 

El objetivo de este capitulo es presentar una síntesis 

del análisis económico desarrollado en el estudio de 

factibilidad, elaborado en el año de 1986, para el 

aprovechamiento del potencial hidroeléctrico de las aguas 

negras de la Ciudad de Guadalajara. 

Dadas las características del proyecto para poder 

aprovechar al máximo posible el potencial hidroeléctrico, 

hubo necesidad de ajustar los programas de construcción al 

desarrollo urbano, planeado para la ciudad de Guadalajara, 

dando origen (como ya se ha mencionado en otros capítulos), a 

tres etapas de construcción y por consecuencia a un análisis 

económico que contemple dichos periodos de construcción y 

operación. 
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PRESUPUESTOS 

la. ETAPA 

2a. ETAPA 

Ja. ETAPA 

CUADRO RESUMEN 



P. H. AGUA PRIETA, JAL. 
PRESUPUESTO PRELIMINAR DE CONSTRUCCION 

R E S U M E N 
PRIMERA ETAPA 

IMPORTE EN 
e o N e E p T o MILES DE PESOS 

OBRAS DE INFRAESTRUCTURA 257 218 

OBRAS DE CAPTACION 559 794 

OBRAS DE CONDUCCION l 576 900 

OBRAS DE REGULACION l 788 611 

TUBERIA A PRESION l 876 610 

PLAllTA HIDROELECTRICA 358 490 

SUBESTACION 152 940 

EQUIPO MECAllICO l 036 000 

EQUIPO ELECTRICO 2 073 803 

INDEMNIZACIONES 157 326 

S U B T O T A L 10 107 692 

DIRECCION Y ADMillISTRACIOll 606 461 
PRUEBAS Y OPERACIOll PRELIMillAR 6 700 

T O T A L 10 720 853 



P. H. AGUA PRIETA, JAL. 
PRESUPUESTO PRELIMINAR DE CONSTRUCCION 

R E S U M E N 
SEGUNDA ETAPA 

IMPORTE EN 
e o N e E p T o MILES DE PESOS 

OBRAS DE CONDUCCION 126 925 

OBRAS DE REGULACION 763 612 

TUBERIA A PRESION 1 052 418 

PLANTA HIDROELECTRICA 76 847 

EQUIPO MECANICO 523 ººº 
EQUIPO ELECTRICO 819 728 

6 U B T O T A L 3 362 530 

DIRECCION Y ADMINISTRACION 201 751 

PRUEBAS Y OPERACION PRELIMINAR 3 300 

TOTAL 3 567 581 



P. H. AGUA PRIETA, JAL. 
PRESUPUESTO PRELIMINAR DE CONSTRUCCION 

R E S U M E N 
TERCERA ETAPA 

c o 11 c E P T o 

Ja. ETAPA 480 MW (4 UNIDADES DE 
120 MW) SE INCLUYE UNICAMENTE 
EL EQUIPO COMPLEMENTARIO 

TUBERIA A PRESION 

PLANTA HIDROELECTRICA 

EQUIPO MECA!lICO 

EQUIPO ELECTRICO 

S U B T O T A L 

DIRECCION Y ADMINISTRACION 

PRUEBAS Y OPERACION PRELIMINAR 

TOTAL 

IMPORTE EN 
MILES DE PESOS 

315 126 

144 949 . 

488 óoo 

764 '. !Í40 ' 

1 . 713 ~i~ 
102 780: 

s ·ooo 

1 820 795 



:s 
il! 

~ 
~
:
~
 

~
 

;! 
¡¡;-

w
 

M
 

·~: 
~
-
~
 

iíl 
m

 
~ 

§ 
¡§ 

!jl 
iC 

~ 
~ 

t} 
:¡¡ 

~
 

ili 
¡)! 

¡;! 
;!! 

¡;¡ 
~
 

3! 
~ 

Si 
re 

~ 
:s 

~ 
m

 

" 
¡;¡ 

M
 

~ ; ~ ~
 

N
 

¡: 
:¡¡ 

~
 

~
 

~ 
¡¡: 

o 
¡¡¡ 

,¡; 
~
 

i1l 
:g 

:g 

i 
ili 

~
 

~ 
il! 

~ 
i1l 

¡;¡ 
¡; 

~ 
i.'! 

i.'! 
:o 

~
 

M
 -

¡:¡ 
~ 

s 
s 

s 

5 
w

 

~ 
~
 

u 
<

 
~ 

z 
8 

o 

~ 
~
 

:: 
m

 

~ 
:s 

~
 



VI.1.1.- Cantidades de obra y costo 

Para fines de evaluación y comparación económica en el 

estudio de factibilidad, las inversiones p~eden ser 

determinadas a partir de la lista de precios unitarios que se 

da a continuación. Dichos precios representan valores 

promedio derivados de adjudicaciones recientes y licitaciones 

internacionales de obras hidroeléctricas y constituyen una 

base uniforme para una evaluación. 

En el cálculo del costo directo total, se han incluido 

los gastos para expropiaciones y reubicación, vialidad y 

campamentos y además ingeniería, supervisión, estudios e 

investigaciones. 

Las cantidades de obra han sido estimadas de conformidad 

con las mediciones efectuadas sobre planos y sobre la base de 

experiencias en obras similares. 
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P R E S U P U E S T O P R E L I M I N A R 

la. ETAPA 240 MW 
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PREU"tlESTO PRELIMIW DE allSTRUCCIC. 

PRECIO IMPORTE 
e o Ne E p To UNIDAD CANTIDAD UNITARIO EJI MILES 

DE PESOS 

Presas confluencia Sn. Juan de Dios·AtC!ll.ljac 

Eio:cavación a cielo abierto en cualquier clase 
de material 1 m3 1 73,2t.0 710 54 930 

Relleno con producto de eJl'.cavaci6n 

1 

m3 

1 

8,217 400 3 310. 

Concreto reforzado m3 6,635 15,600 103 506 

Acero de refuerzo cual<1-1ier diámetro ton 218 115,600 25 200 

Ttbo de concreto reforzado O 2.44 . 135 65,DOO s m 

Eq..aipo etectranecánico (incluye eq.iipo en 
presas derivadoras) tau , 16,000,000 16 000 

SlBTDTAL lllRAS DE CAPTACJC. 559 194 
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P R E S U P U E S T O P R E L I M I N A R 

2a. ETAPA 360 MW 
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PRESUPUESTO PRELIMINAR 

Ja. ETAPA 480 MW 
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vx.2.- EVALUACION 

En base a estudios previos técnicos-económicos 

efectuados por comisión Federal de Electricidad, en donde se 

tom6 en cuenta el posible papel de la planta en la red 

interconectada, se· ha llegado a establecer, un factor de 

planta de o. 21.0 en primer etapa y de O. 228 en segunda y 

tercera etapas con las correspondientes potencias instaladas 

de 240, 360 y 480 MW respectivamente. En el cuadro VI.1 se 

presentan estas consideraciones. 

POTENCIA Y GENERACION 

ET A P A PRIMERA SEGUNDA TERCERA 
1 9 8 9 2 o o o 2 o o 5 

Potencia instalada MW 240.000 360.000 480.000 
Factor de planta o. 210 0.228 o. 228 
Generación media anual 438.600 716. 600 914.500 

*Ver inciso VI.2.1 
CUADRO VI.1 

Los presupuestos y cantidades de obra del inciso 

anterior, proporciona el flujo de inversiones a lo largo del 

periodo constructivo de las tres etapas como se muestra 

enseguida. (Ver gráfica VI. a) 
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VI.2.1.- Energia generada 

Para el proyecto se tiene una casa de máquinas del tipo 

exterior ya descrita en capitules precedentes, la cuál esta 

equipada con turbinas tipo Pel ton con las siguientes 

caracter1sticas. (CUADRO VI.2) 

TURBINAS TIPO PELTON 

ET A P A PRIMERA SEGUNDA TERCERA 
1 9 8 9 2 o o o 2 o o 5 

Nümero de unidades 2.00 J.00 4.00 
Gasto de diseño total mJ/s 54.60 81. 90 109.20 
Carga neta de diseño m 510. 00 510.00 510.00 
Potencia nominal por unidadMW 120.00 120. 00 120.00 

CUADRO VI.2 

Con los datos indicados es posible calcular la potencia 

de las máquinas para los caudales indicados, según conocida 

expresión: 

P = n X' Q Hn g 

de donde: 

P = potencia total en (KW) 
n = rendimiento por uni~ad 
Q = caudal de diseño (m /s) 
Hn= carga neta (m) 
t = peso especifico del agua ( tn/m3 ) 

Sustituyendo en la fórmula los valores calculados antes 

Y suponiendo el rendimiento igual a 88%, resultan los 

valores. 

Pl 0.88*54.60*510*9.81 240 ooo kw (1a. etapa) 245 



P2 0.88*81.90*510*9.81 J60 000 kw (2a. etapa) 

PJ o.00•109.20•510•9.01 480 000 kw (Ja. etapa) 

Del cuadro VI.1 es fácil observar que: 

Energ1a Generada 

donde 
N = Número de horas al afio 
P = Potencia instalada en (MW) 
Fp= Factor de planta 

P*N*Fp 
(en GWH) 

1000 

sustituyendo valores en la ecuación de energia se tiene: 

240*8760•0.210 
El 4J8 GWH 

1000 

360*8760*0.228 
E2 716 GWH 

1000 

480*8760•0.228 
EJ = 914 GWH 

1000 

La generación media anual (GW/aiio) a lo largo de los 

años de construcción y operación esta dado como se indica. 

(CUADRO VI.J) 

A Ñ o s la. Etapa 2a. Etapa Ja. Etapa 

l.988-1989 4J8.60 4J8.60 4 J8. 60 
1989-2000 4J8.60 4J8.60 4J8.60 
2000-2005 716.60 716.60 716. 60 
2005-20J7 914. 50 914.50 914. 50 

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

Dentro del análisis de evaluación económica para el 

proyecto hidroeléctrico, esta el aspecto de la inversión 

total requerida para la construcción de la obra. Dicha 

inversión es función de los gastos anuales efectuados durante 

la construcción de acuerdo a un programa constructivo de la 

obra, este programa contempla actividades que representan 

erogaciones mensuales o anuales que vienen a conformar el 

flujo de inversión total a tiempo presente necesario para la 

erección de la obra, según una tasa de interés compatible con 

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

Para el caso que nos ocupa se cuenta con el siguiente 

esquema de inversiones.(Ver gráfica VI.b) 

Los costos indicados en las gráficas anteriores, son 

precios sin considerar las tasas de inflación y por tanto es 

necesario contar con inversiones a valor presente según la 

siguiente expresión ya conocida: 

Kn = Ko (l+i)" 

Si deseamos tener el costo a valor presente de las 

erogaciones indicadas, se procede como se muestra. 

*Costos act~.alizados la. Etapa 

K5=1531.70(1+0.10) 4=2242.56 Mill (Costo año 5 a precio actual) 

K4=2934.20(1+0.10) 3=3905.42 Mill (Costo año a precio actual) 

K3=3202.00(l+0.10)2=3874.42 Mill (Costo año 3 a precio actual) 

K2=2351.00(1+0.10)1=2586.10 Mill (Costo año a precio actual) 247 



Kl= 702.00(l+0.10)º= 702.00 Mill(Costo año 1 a precio actual) 

INVERSION TOTAL ACTUALIZADA = K5+K4+K3+K2+Kl 

I T A = 13 310.50 Millones de pesos 

Lo anterior indica que la inversión requerida con una 

tasa de interés del 10% para construir las obras de 1a. etapa 

seria de 13 310. 50 Mill. (Trece mil trescientos diez 50/ 100 

millones de pesos) . 

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

obtiene un costo total de obra igual a: 

I TA= 38 845.75 Millones de pesos 

En conclusión, tomando en cuenta la instalación de 480 

MW con factor de planta 0.228 y la generación anual de 914.50 

GWH se ha llegado a los valores siguientes: 

* Costo capital del KW instalado = 80 930 pesos 

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

Amortización.- En base a la inversión requerida en la 

construcción de la obra, la anualidad de amortización a 20 

años (periodo de construcción) serA según la expresión: 

r = 
Ko(l+i)n *i 

(l+i)" -1 
anualidad 
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entonces 

r = 
16109.20(1+0.10)20 •0.10 

(1+0.10¡ 2º -1 
= 1942. 3 mill anualidad 

En la expresión anterior Ko = 16, l.09. 2 Mil l. (Costo 

total de obra sin tasa de interés (ver grAfica VI.a). 
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Periodo 1984-1988 

Periodo 1998-1999 

Periodo 2003-2004 

inversi6n en millones de pesos 10,720.9 

inversi6n en millones de pesos 3,567.5 

inversi6n en millones de pesos 1,820.8 

T O T A L 16,109.2 
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RELACION BENEFICIO-COSTO 
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RESUMEN 

En base a una serie de estudios básicos se procedi6 a 

plantear las alternativas factibles con sus variantes, para 

que de entre ellas se elija la más favorable. Las 

alternativas que se presentaron fueron varias, siendo elegida 

la alternativa de "Agua Prieta", por ser el aprovechamiento 

que mejor planeación general presenta. 

El Proyecto hidroeléctrico Agua Prieta, lo conforman las 

siguientes estructuras: Obras de caPtación, Linea de 

conducción, Tanque de sedimentación, Tuberla a presión y casa 

de máquinas. 

Las cuencas de captación que se manejan en el proyecto 

son artificiales, ya que se trata de zonas urbanas y el 

parteaguas lo delimitan los colectores principales de la 

ciudad. 

En base a los tipos de zona, densidades de población, y 

uso de suelo, se obtuvo la población de saturación de cada 

cuenca, esto es para obtener el gasto máximo de aportación de 

cada cuenca. 
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Para la obtención del gasto de disef\o de las obras de 

desvio se utilizaron los métodos estad1sticos (Gumbell, Nash 

y Levediev), mostrando el método de Gumbell, y para el gasto 

de disefio se tomo el promedio de los tres. 

Obtenido el gasto, se calculan las alturas de las 

ataguias aguas arriba y aguas abajo, así como los perfiles 

hidráulicos del canal de desvlo. 

En la presa derivadora San Juan de Dios, se realizó un 

disefio hidráulico de las diferentes estructuras que la 

componen para las tres etapas de aprovechamiento. 

Se calculó la elevación de la cresta vertedora, el 

perfil del cimacio, las condiciones del salto hidráulico al 

pie del cimacio, el canal desarenador, la obra de toma y el 

perfil hidráulico del canal conector. 

En la presa derivadora Atemajac, se realizó un diseño 

hidráulico de las diferentes estructuras que la componen para 

las tres etapas de aprovechamiento. 
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Se calculó la elevación de la cresta vertedora, el 

perfil del cimacio, las condiciones del salto hidráulico al 

pie del cimacio, el canal desarenador, la obra de toma y se 

analizó el salto hidráulico del canal de intercomunicación. 

En el último capitulo se realizó el presupuesto de obra, 

análisis económico y relación beneficio-costo. 
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CONCLUSIONES 

En el Proyecto Hidroeléctrico Agua Prieta, se tienen 

tres etapas de aprovechamiento, esto es por la adecuación del 

mismo al plan de desarrollo urbano de la ciudad de 

Guadalajara. La primera etapa entrará en funcionamiento en el 

año de 1990, la segunda etapa en el año 2000 y la tercera en 

el afio 2006. 

Como los colectores se encuentran en zonas urbanas crean 

cuencas artificiales, considerándose éstas, como las cuencas 

de aportación. 

El método teórico utilizado para la obtención de la 

población a futuro, nos permite conocer un año aproximado en 

el se presentará la población de saturación. 

Se estima que la población de saturación se presentará 

entre el decenio de 2000 a 2010, sin llegar a precisar un año 

exacto. 

Se considera que la cuenca San Juan de Dios en el año de 

1990 llegó a su población de saturación, por lo que su gasto 

de aportación no se incrementa para 

estudio. 

las tres etapas de 

257 



Los gastos de diseno para las diferentes etapas son: 

la. Etapa 

2a. Etapa 

Ja. Etapa 

14.89 m3/s 

20.21 m3/s 

24.00 m3 /s 

En la realización de los cálculos para la obra de desvlo 

Atemajac se propuso una base de tres metros, y en San Juan de 

Dios, de cuatro metros, debido a que el gasto en San Juan de 

Dios es mayor que el de Atemajac. 
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